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I. ANTECEDENTES

La ciudad de Tarija ha tenido un incremento poblacional considerable en los
ultimos afios debido al crecimiento econdmico que existe en la region. En
consecuencia, la economia depende en gran parte de las zonas rurales que son la fuente

de abastecimiento de productos agricolas.

En el presente informe nos centraremos en la comunidad Tomatas Grande que es

la zona de estudio.

Los comunarios de la zona deben transitar diariamente por la ruta, y salir a los

mercados para poder comprar y vender sus productos.

En la zona de proyecto existen comunidades aledafias que se conectan por la misma
ruta, por lo cual es necesario la existencia de un puente que comunique las mismas, que

en época de lluvias se hacen dificultosas y no pueden llegar a sus destinos.

El principal motivo para realizar el proyecto de una estructura que posibilite
accesibilidad continua va con la necesidad de comunicar a las personas y la de

fortalecer el desarrollo econémico de la region.
Dicha estructura debe ofrecer seguridad para la circulacion de peatones y vehiculos.

La satisfaccion y el desarrollo de la gente que habita en las comunidades son de
contar con estructuras que garanticen una via caminera durante los 365 dias del afio, la
misma que permitird el acceso a mercados locales y el desarrollo de sus actividades

econémicas.

Entonces esta es la oportunidad de retener el avance de la pobreza, la marginalidad
y la migracion de capital humano en la comunidad de Tomatas Grande, con el
desarrollo de proyectos que mejoren sus vias de comunicacion y traigan consigo

mejoras en la calidad de vida de los pobladores.
1.1. El Problema

Debido a la necesidad de la constante circulacion de peatones y vehiculos por la

ruta que conecta a Tomatas Grande y comunidades aledafias, surge el problema del



paso interrumpido en épocas de crecidas de la quebrada Molle Huayco, trayendo

consigo tirantes elevados, que imposibilitan el transito por muchas horas.

La ruta Tomatas es el segmento de camino mas corto que da salida a las
comunidades de Tomatas Grande, Tomatas 15 de Abril, La Cuesta, Huacata, Huancoiro
y deméas comunidades que tenga destino a los sitios aledafios como ser Canasmoro, San

Lorenzo y Tarija.

Es importante mencionar que el problema es de mayor consideracion al existir un
colegio que recibe nifios de hogares ubicados en ambos lados de la quebrada.

En la Figura 1.1. se observa un referente de lo que es uno de los problemas en
Tomatas Grande, en el cual se ve a un hombre atravesando la quebrada saltando de

roca en roca, en épocas que no obedecen a crecidas.

Figura 1.1. Obstruccién de la quebrada en tiempos de lluvias

Fuente: Elaboracion propia (05/03/2021)

1.1.1 Planteamiento

Actualmente Tomatas Grande y comunidades aledafias, debido a su ubicacién

geografica, cuenta con un solo ingreso y/o salida al transito vehicular como peatonal,



que en épocas de lluvias se ve interrumpido, perjudicando la base de la economia de
las comunidades, interrumpiendo la educacion de los nifios, no permitiendo la salida

de emergencias de salud, causando pérdidas humanas y materiales, etc.

De seguir con este problema, acarrearia grandes perjuicios materiales, de salud y

educacion a las comunidades de la zona.
Es por tal motivo que se plantea:

» Construccion de una estructura, que permita el transito interrumpido de

vehiculos y peatones (Puente vehicular).
1.1.2 Formulacién
Es esencial construir esta estructura debido a que garantizara el transito
permanente, permitiendo que el agua de la quebrada siga su curso natural y que la ruta
a Tomatas no presente ningun inconveniente en épocas de lluvias, brindando seguridad
en el &mbito vial, peatonal y agrario, garantizando la comercializacion de sus productos

agricolas, elevando el nivel de vida de los habitantes de la zona tanto en salud como en

educacion.
1.1.3 Sistematizacion
Conociendo la situacién actual de la comunidad, se tendria la construccion de un

puente vehicular de una longitud aproximada de 25 metros, de H°P°, que esta

conformado de los siguientes elementos:
Super estructura Infraestructura
Barandado, Acera peatonal Estribos de H°A®

Losa de tablero, Vigas de H°P° y Diafragmas



1.2. Objetivos

1.2.1. General

>

Realizar el Calculo y Diseno Estructural “Puente Vehicular, sobre la
quebrada Molle Huayco” (Tomatas Grande — Prov. Meéndez -
Departamento de Tarija), considerando el numero de diafragmas
adecuado para una mejor respuesta de la superestructura ante las cargas
aplicadas, cumpliendo con la normativa AASHTO LRFD 2004

1.2.2. Especificos

>

Realizar el anlisis estructural del puente, de manera que se conozcan las
fuerzas internas en cada uno de los elementos que conforman la
estructura.

Efectuar el disefio estructural de todos los elementos que conforman el
puente, de manera que se validen las secciones asignadas en el pre
dimensionamiento, a travées de la asignacion de los refuerzos necesarios
para resistir las fuerzas internas presentes.

Realizar el andlisis de precios unitarios, en funcion a los items definidos
en los cédmputos métricos, de manera que se obtenga el presupuesto
general del proyecto.

Realizar el andlisis estructural del puente mediante la ayuda de un
software, considerando la variacion del namero de diafragmas, de tal
forma que se pueda visualizar las variaciones de las fuerzas internas en la

superestructura.



1.3. Justificacion
La presente propuesta conlleva 3 razones justificables, las cuales son:

1.3.1 Justificacion Académica

Aplicar y profundizar los conocimientos adquiridos en los afios de formacion de la
carrera de ingenieria civil, realizando el disefio estructural del puente vehicular. Razon
que argumenta el deseo de verificar, rechazar o aportar aspectos teoricos referidos al

objeto del proyecto.

1.3.2. Justificacion Técnica

Utilizar procedimientos y métodos que exige la normativa AASHTO LRFD 2004,
en el disefio estructural del puente ubicado en la quebrada “Molle Huayco” Tomatas
Grande, determinando las dimensiones optimas de todos los elementos que conforman

la superestructura y la subestructura.

1.3.3. Justificacion Social

Colaborar a la comunidad Tomatas Grande, brindando el disefio estructural de un
puente, que ayudara a salvar el accidente geografico que preocupa a la comunidad en
tiempos de lluvias, mejorando la transitabilidad permanente y segura a los comunarios.
Ademas, siendo participe de un crecimiento econémico de la poblacién, permitiendo

accesibilidad ininterrumpida a unidades de educacion y centros de salud.

1.4. Alcance del Proyecto

1.4.1. Resultados a lograr

> Realizar el levantamiento topogréfico de la zona del proyecto.

» Determinar la capacidad portante del suelo.

> Realizar el estudio hidrolégico e hidraulico como también la socavacion.
>

Caélculo y disefo estructural del puente vehicular



» Computos métricos y Presupuesto del proyecto

» Cronograma de ejecucion

1.4.2. Restricciones

No se realizara el calculo estructural de la capa de rodadura, ni material del mismo,

este se tomaré en el célculo como parte de las cargas actuantes sobre el tablero.

1.4.3. Aporte académico

Realizar el analisis técnico y comparativo del comportamiento de las fuerzas
internas de la superestructura debido a la variacion del nimero de diafragmas, mediante

la colaboracion de Software CSi Bridge v21.

El andlisis en el programa computacional se lo realizard de la siguiente

manera:

» Comportamiento de la superestructura con diafragmas en los extremos
longitudinal del puente (apoyos).

» Comportamiento de la superestructura con diafragmas en los extremos
longitudinal del puente (apoyos), y en la parte central de la viga (L/2).

» Comportamiento de la superestructura con diafragmas en los extremos
longitudinal del puente (apoyos), y dos diafragmas intermedios,

espaciados simétricamente (L/3).

Ademas, se presenta un manual del proceso de introduccidon de datos en el programa

CSi Bridge. Esto ver en Anexo E.
1.4.4. Hipotesis del proyecto
“La disposicion adecuada de los diafragmas mejora el comportamiento de

conjunto en un puente de vigas, logrando efectividad en la distribucion transversal de

las cargas y su respuesta a los efectos de torsion”



1.5. Localizacion

El proyecto se ubica en el canton Tomatas Grande, Municipio San Lorenzo de la
provincia Méndez del Departamento de Tarija, sobre la quebrada Molle Huayco. La

ubicacién geografica del lugar de emplazamiento de proyecto es:

Coordenadas geograficas En coordenadas UTM
Latitud Sur: 21°19°32.63” X: 315560 m
Longitud: 64°46°42.07” Y: 7640761 m y Z:2152 msnm

La altitud de Tomatas Grande esté entre los 2100 a 2200 m.s.n.m. y una temperatura
media de 17°C, situada a 27.5 km. de la ciudad de Tarija.

Figura 1.2. Recorrido (Tarija — Tomatas Grande)

Tomatas Grande Qué

g Tarija

Fuente: Elaboracion propia



Figura 1.3. Macrolocalizacién “Provincia Méndez”

z T

. "‘g " '1:':“’ !

| e y » W = W=\ LSt
k 4 E oo N .}"- z--o SLLEE DR - \‘}\3!‘:

Fuente: Ricardo Avila Castellanos (https://elpais.bo/cultura/20200809 _la-

provincia-mendez.html)

Figura 1.4. Ubicacion Geografica del Proyecto

DEPARTAMENTO
DE CHUQUISACA

“"'“‘9 Lo pinos proph
#n Verita Corana

Tunes Husyco Q

P uentex*.:. N A
> &

GRANDE

Vilaross
* Husyco

Fuente: Elaboracion propia



https://elpais.bo/cultura/20200809_la-provincia-mendez.html
https://elpais.bo/cultura/20200809_la-provincia-mendez.html

En la Figura 1.5. se muestra la quebrada 3 dias después de haberse efectuado una

precipitacion no muy considerable en la zona.

Figura 1.5. Cauce de la quebrada aguas arriba

Fuente: Elaboracion propia (28/02/2021)

En la Figura 1.6. se observa la estructura actual (badén), lugar donde sera el

emplazamiento del puente.

Figura 1.6. Cauce de la quebrada aguas abajo

Fuente: Elaboracion propia (28/02/2021)

1.6. Informacién Socioecondmica

La informacion socioecondmica relativa al proyecto se encuentra en Anexo Bl
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Il. MARCO TEORICO

2.1. Generalidades

2.1.1. Definicién de puente

“Es una obra de arte destinada a salvar depresiones del terreno, pasos sobre
corrientes de agua o cruces a desnivel permitiendo la circulacion interrumpida de

peatones, vehiculos, agua y otros” (Belmonte Gonzales, 1990, p. 11)

“Puente — Cualquier estructura que tiene una abertura de no menos de 6100 mmy

que forma parte de una carretera 0 esta ubicada sobre o debajo de una carretera”
(AASHTO LRFD, 2004, p. 5)

2.1.2. Clasificacién de puentes

Los puentes se llegan a clasificar segun diversos aspectos, segun (Garcia-Rossell,
2006):

2.1.2.1. Por los Materiales Usados

> Puentes de Acero: de vigas, armaduras, arcos y de suspension sean
colgantes o atirantados.

> Puentes de Concreto: de concreto armado o presforzado (pretensado o
postensado) de vigas, arcos y atirantados.

» Puentes de Madera: vernaculares de troncos o de madera aserrada.

> Puentes de Aleacion de Aluminio (titanio): Generalmente de armaduras.

> Puentes de Materiales compuestos: fibra de carbono un material
constituido por fibras de carbono de una matriz epoxicas de alta

resistencia a la traccion

2.1.2.2. Por sus Objetivos Funcionales

» Puentes carreteros

» Puentes ferroviarios



>
>
>
>
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Puentes combinados
Puentes peatonales
Puentes acueductos (canal)

Puentes (tubo)

2.1.2.3. Por el sistema estructural

>
>

Tipo losa: maciza o celular; de concreto armado o presforzado.

De viga (T): un numero de vigas longitudinales de seccion (T) de concreto
armado o postensado colocadas lado a lado.

De vigas (cajon): Un numero de vigas de seccion cajon de concreto
presforzado o de acero colocadas lado a lado o separadas.

De seccidn cajon: mono celulares o multicelulares, la losa forma parte de
la seccion, generalmente de concreto postensado.

De seccién compuesta: Losa de concreto armado (o también postensada)
sobre vigas longitudinales soldadas de acero o sobre vigas postensadas.
Generalmente la losa trabaja en seccion compuesta con las vigas por
medio de conectores de corte.

De armaduras: estructuras reticulares

Tipo Arco: El arco es una estructura que resiste las cargas principalmente
en compresion axial. Hay una variedad de tipos segun la posicion del
tablero. De tablero superior, intermedio e inferior (arcos atirantados).
Atirantados: La viga de rigidez es el elemento principal del tablero, es
soportada por tramos directamente por medio de cables o tirantes, los que
se sujetan en las torres.

Colgantes: Son los de mayor luz. La viga de rigidez se (cuelga) por medio
de péndolas del cable portante (suspension indirecta) el cual esta
suspendido de las torres. Las cargas se transmiten principalmente por
traccion en el cable portante. Se usan para grandes luces > 1000m,
actualmente casi 2000m. También pueden tener luces menores del orden
de los 150m.
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2.1.2.4. Por las condiciones de apoyo

» Puentes simplemente apoyados: Las vigas longitudinales o armaduras se
apoyan en aparatos tipo articulacion fija en un extremo y movil en el otro.

> Puentes continuos: Las vigas longitudinales o armaduras son continuas y
se apoyan en tres (3) 0 mas apoyos.

» Puentes (Gerber) (en voladizo): El puente continuo hiperestatico se hace
isostatico introduciendo articulaciones entre apoyos, una por cada grado
de indeterminacion estatica.

> Puentes Aporticados: El tablero es solidario y monolitico generalmente

con los pilares y/o estribos formando pdrticos (espaciales).

2.1.3. Partes de un puente

Los componentes principales de una estructura de puente, segun (Ramirez Coria &
Leon Avila, 2010) son:

» Superestructura
» Subestructura

EnlaFigura2.1.y 2.2. se puede apreciar las partes constitutivas de un puente como

ser, la superestructura y la subestructura.

Figura 2.1. Componentes de un puente, vista longitudinal

Estribo

(Subestructura) Superestructura Plataforma del puente

Apoyos

« Pilares
(Subestructura)

Fundaciones

Fuente: (Ramirez Coria & Leon Avila, 2010)
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Figura 2.2. Componentes de un puente, corte transversal

Tablero, Barrera

vehicular

’ Superestructura

~———Aparatos de Apoyo
1 Subestructura

Pila

Linea del terreno

RRTA

Cabezal de
pilotes
Fundacion
profunda

Fuente: (Ramirez Coria & Leon Avila, 2010)
2.1.3.1. Superestructura
Son los componentes estructurales del puente que constituyen el tramo horizontal.

En la siguiente seccion se ampliara con mayor detalle las superestructuras que se

encuentran en los diferentes tipos de puentes.

Figura 2.3. Tablero y estructura portante, puente Viga-Losa

‘ Ancho fisico entre los bordes de un puente |

Luz vertical

min. 5000 mm

Hormigon

‘ Ancho libre de calzada entre cordones y/o barrera | ‘ Barrera de

Tablero

Imin. 685 mm

Vigas transversales
l._ enlas lineas

de apoyo

Vuelo del tablero Separacion entre vigas o 990 mm
Vigas longitudinales

Fuente: (Ramirez Coria & Leon Avila, 2010)

re
|
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Tablero. - Es el componente, con o sin superficie de rodamiento, que soporta las

cargas de rueda en forma directa y es soportado por otros componentes.

Estructura Portante. - Es el componente estructural que soporta al tablero y se
apoya en sus extremos con la subestructura, es decir, transmite las cargas procedentes

del tablero a los estribos y/o pilas.

Accesorios del tablero. - Son elementos que sirven para dar funcionalidad al
puente y seguridad tanto a los vehiculos como a los peatones: cordon-barrera, barandas,

barreras. En la figura 2.4. se muestra las componentes de la acera de un puente.

Figura 2.4. Accesorios de la acera del puente

600 mm Baranda
- - combinada

min. 1060 mm

Cordon Acera
Barrera

max. 200 mm 25 mm

\ Goteron
max. 25 mm

Tablero

Fuente: (Ramirez Coria & Leon Avila, 2010)

2.1.3.2. Subestructura

Son los componentes estructurales del puente que soportan el tramo horizontal, los

componentes mas importantes son:

> Pilares
> Estribos

> Fundaciones

Pilares. - Son elementos de apoyo intermedios los cuales conducen los esfuerzos
de la superestructura hacia las fundaciones; estan disefiados para resistir presiones
hidraulicas, cargas de viento, cargas de impacto, etc., son mas susceptibles a los efectos
de la socavacion por lo que las fundaciones deberan estar por debajo de la altura

méaxima de socavacion.
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Estribos. - Son los que proveen soporte a la superestructura, establecen la conexion
entre la superestructura y el terraplén, son disefiados para soportar la carga de la
superestructura la cual es transmitida por medio de los elementos de apoyo, el peso de

la losa de transicion y las presiones del suelo (empuje de tierras).

Fundaciones. - Se encuentran bajo el terreno de la superficie, son encargados de
transmitir toda la carga al suelo, al absorber dicha carga el suelo se contracciona dando

origen a los asentamientos.

En todo disefio de fundaciones dos condiciones se deben satisfacer: “que el
asentamiento total de la estructura esté limitado a una cantidad tolerablemente pequefia
y que en lo posible el asentamiento diferencial de las distintas partes de la estructura se
elimine” (Nilson, 2000, p. 499)

2.2. Estudios Basicos De Ingenieria

Antes de proceder con el disefio del proyecto de un puente, es indispensable realizar
los estudios basicos que permitan tomar conocimiento pleno de la zona, que redunde
en la generacion de informacion bésica 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 deberé informarse adecuadamente de las dificultades y bondades que
caracterizan a la zona antes de definir el emplazamiento del puente. Emplazamiento
que debera 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 basicos 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 segun los procedimientos
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que se establecen en los manuales especializados de ingenieria de puentes, que en

general son mas exigentes que lo requerido para las edificaciones.

2.2.1 Estudio de suelos

La naturaleza del suelo puede ser determinante para la eleccion del tipo de puente.
De estos estudios se debe deducir el tipo y profundidad de cimentacién y la estabilidad

de las laderas o riberas en los accesos.

Estos estudios como la excavacion de pozos por exploracion, sondeos y recoleccion
de muestras estratigraficas de suelo, permiten que se logre identificar informacion
acerca del suelo donde se ubicara el puente, con lo que se deberéa realizar relevacion de
un mapa geologico de la zona, clasificacion de los macizos rocosos, ensayos en campo

y la obtencion de las propiedades mecéanicas y geoldgicas de los suelos.

2.2.2. Estudios topogréficos

Los estudios topograficos, segun (Escuadero Meza, 2003), tendran como objetivos:

> Realizar los trabajos de campo que permitan elaborar los planos
topogréaficos

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

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

> Establecer puntos de referencia para el replanteo durante la construccion.
Los estudios topograficos deberan comprender como minimo lo siguiente:

» 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 1 m y comprendiendo por lo menos 100 m a cada lado del puente en
direccion longitudinal (correspondiente al eje de la carretera) y en

direccion transversal (la del rio u otro obstaculo a ser transpuesto).
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» Los planos deberan indicar los accesos del puente, asi como autopistas,
caminos, vias férreas y otras posibles referencias.

> Seré necesario indicar en planos la direccion del curso de agua y los
limites aproximados de la zona inundable en las condiciones de aguas
méaximas y minimas.

» Ubicacién e indicacion de cotas de puntos referenciales, puntos de
inflexion y puntos de inicio y término de tramos curvos.

> Levantamiento catastral de las zonas aledafias al puente, cuando existan
edificaciones u otras obras que interfieran con el puente o sus accesos 0

que requieran ser expropiadas.

2.2.3. Estudio hidrolégico e hidraulico

Los objetivos son de establecer las caracteristicas hidroldgicas de los regimenes de
avenidas maximas y extraordinarias y los factores hidraulicos que conllevan a una real
apreciacion del comportamiento hidraulico del rio que permiten definir los requisitos
minimos del puente y su ubicacion dptima en funcion de los niveles de seguridad o
riesgos permitidos o aceptables para las caracteristicas particulares de la estructura. Los

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

lo siguiente:
» Ubicacidn 6ptima del cruce.
» Caudal maximo de disefio hasta la ubicacion del cruce.
» Comportamiento hidraulico del rio en el tramo que comprende el cruce.
> Nivel minimo recomendable para el tablero del puente.
> Profundidades de socavacién general, por contraccion y local.
» Profundidad minima recomendable para la ubicacion de la cimentacion,
segun el tipo de cimentacion.
» QObras de proteccidn necesarias.
» Previsiones para la construccion del puente.
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2.3. Normas De Disefio
La norma utilizada para el disefio de puentes es la AASHTO LRFD 2004.

En conjunto a esta norma se hara uso de la norma ACI-318S-05, debido a que
ambas normas se desarrollaron en los E.E.U.U.

2.4. Filosofia De Disefio

“El disefio con factores de carga y resistencia (LRFD) esta basado en la estadistica
de la combinacién de cargas y resistencias expresado en el siguiente grafico” (Liendo
Lopez & Soliz Martinez, 2007, p. 63)

Figura 2.5. Base probabilistica del disefio LRFD
Cargas (Q) Resistencia (R)

f(R,Q) |
(7 -1Qn—(1-¢)Rn
N |
Q Qn R=Q RnR R, Q

Fuente: (Liendo Ldpez & Soliz Martinez, 2007)

Donde se observa que ambas distribuciones probabilisticas obtenidas de forma
independiente, son comparadas. La distribucién de la resistencia ® esta a la derecha 'y
es mayor a la que representa las cargas (Q), pero existe una zona de interseccién donde
existira falla (regién pintada de negro). Los factores de disefio: combinaciones de carga
y resistencia, se obtienen para evitar que esto suceda. Pero esto con un porcentaje de
probabilidad, puesto que si se quisiera evitar la falla con un 100% el disefio seria muy

costoso e inviable.
2.5. Cargas En La Estructura

Las cargas aplicadas segun la filosofia AASHTO LRFD 2004 son:
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2.5.1. Cargas permanentes
2.5.1.1. Peso propio de las estructuras (DC)
La carga permanente debera incluir el peso propio de todos los componentes de la

estructura, accesorios e instalaciones de servicio unidas a la misma, etc.

El acero de refuerzo afiade al hormigon aproximadamente 80 kg/m?, por lo que la

mayoria de los libros adopta como densidad del hormigén 2400 kg/m?.

En la Tabla 2.1. se observa las densidades de diferentes tipos de materiales usados

en la construccion.

Tabla 2.1. Densidades de materiales usados en la construccion

. Densidad
Material .
(kg/m)

Aleaciones de aluminio 2800
Superficies de rodamiento bituminosas 2250
Hierro tfundido 7200
Escoria 960
Arena, limo o arcilla compactados 1925

Agregados de baja densidad 1775

Agregados de baja densidad y arena 1925
Hormigdn -

Densidad normal con /', < 35 MPa 2320

Densidad normal con 35 <f, < 105 MPa 2240+ 2.29 1,
Arena. limo o grava sueltos 1600
Arcilla blanda 1600
Grava, macadan o balasto compactado a rodillo 2250
Acero 7850
Silleria 2725

Dura 960
Madera

Blanda 800

Dulce 1000
Agua

Salada 1025

Elemento Masa por unidad de
longitud (Kg/mm)

Rieles para transito. durmientes y fijadores por via 0.30

Fuente: (AASHTO LRFD, 2004)
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2.5.1.2. Superficie de rodadura (DW)

Es el peso propio de la capa o superficie de rodamiento y futuras sobrecapas. La

densidad del asfalto se encuentra en la Tabla 2.1.

2.5.2. Sobrecargas vivas
2.5.2.1. Sobrecarga vehicular

Las cargas vehiculares sobre las calzadas de los puentes se designan como HL-93,

debera consistir en una combinacion de:

a) Camion de disefio
b) Tandem de disefio
c) Carga de carril

a) Camion de disefio

Los pesos y las separaciones entre los ejes y las ruedas del camion de disefio son
como se especifica en la Figura 2.6., la separacion entre los dos ejes de 145.000 N varia
entre 4300 y 9000 mm para producir las solicitaciones extremas. Ademas, se debe

considerar un incremento por carga dindmica.

Figura 2.6. Caracteristicas de camion de disefio

I I
35.000N 145.000 N 145.000 N

‘ 4300 mm ‘ 4300 a 9000 mm ‘
T T 1
800 mm General 1800 mm

300 mm Vuelo sobre el tablero

—

Carril de disefio 3600 mm

Fuente: (AASHTO LRFD, 2004)
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b) Tandem de disefio

El Tandem de disefio consiste en un par de ejes de 110.000 N con una separacion
de 1200 mm. La separacion transversal de las ruedas es de 1800 mm. Se debe

considerar un incremento por carga dindmica.
c) Carga de carril de disefio

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

estaran sujetas a un incremento por carga dinamica.

2.5.2.2. Cargas peatonales (PL)

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

sobrecarga vehicular de disefio.

2.5.2.3. Fuerza de frenado (BR)

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

a) El 25% de los pesos por eje del camidn de disefio o tandem de disefio.
b) EI 5 % del camion de disefio mas la carga del carril o 5 por ciento del

tandem de disefio mas la carga del carril.

La fuerza de frenado se ubica en todos los carriles de disefio que se consideran
cargados y que transportan trafico en la misma direccion. Se asume que estas fuerzas
acttan horizontalmente a una distancia de 1800 mm sobre la superficie de la calzada
en cualquiera de las direcciones longitudinales para provocar solicitaciones extremas.
Todos los carriles de disefio deberan estar cargados simultdneamente si se prevé que

en el futuro el puente puede tener trafico exclusivamente en una direccion.
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2.5.2.3. Incremento por carga dindmica (IM)

La carga movil es de tipo dindmica, pero para simplificar su aplicacion se la toma
como estatica afiadiendo un incremento de carga. Los efectos estaticos del camion o
tandem de disefio, a excepcion de las fuerzas centrifugas y de frenado, se mayoran

aplicando los porcentajes indicados en la Tabla 2.2.

Tabla 2.2. Incremento por Carga Dinamica, IM

Componente M

Juntas del tablero - Todos los Estados Limites 75%

Todos los demds componentes
e Estado Limite de fatiga y fractura 15%

e Todos los demas Estados Limites 33%

Fuente: (AASHTO LRFD, 2004)
2.5.2.4. Empuje del suelo (EH)

Se asumira que el empuje lateral del suelo es linealmente proporcional a la altura

de suelo, y s€ debera tomar como:
1 .

Donde:

EH = empuje de suelo
Ka = coeficiente de empuje lateral activo
v = peso especifico del suelo de relleno

H = profundidad de suelo debajo de la superficie

Se asumira que la carga de suelo lateral resultante debido al peso del relleno actla

a una altura igual a H/3 desde la base del muro.
Coeficiente de empuje lateral activo

El coeficiente de empuje lateral activo se puede tomar como:
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sin?(0 + ¢'f)
I' * [sin?8 = sin(0 — §)]

kg =

Donde:

2
B sin(d)’f + 6) * sin((;b’f — ﬁ)
=t +\j sin(@ — 6) * sin(6 + B)

Y, ademas:
0 = angulo de friccion entre relleno y muro

B = angulo que forma la superficie del relleno respecto de la horizontal
6 =angulo que forma el respaldo del muro respecto de la horizontal
¢ ’s = angulo efectivo de friccidn interna

2.5.2.5. Sobrecarga viva (LS)

Se debera aplicar una sobrecarga viva si se anticipa 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.

LS =kg*xy*h'xH

LS = empuje del suelo debido a la sobrecarga viva

v = peso especifico del suelo de relleno

h’> = altura de suelo equivalente para carga vehicular

H = profundidad de suelo debajo de la superficie

Las alturas de suelo equivalente, h’, para cargas carreteras sobre estribos y muros

de sostenimiento se pueden tomar de la Tabla 2.3.
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Tabla 2.3. Altura de suelo equivalente para carga vehicular

Altura del estribo (mm) fgg (mim)
1500 1200
3000 900
= 6000 600

Fuente: (AASHTO LRFD, 2004)
2.6. Combinaciones y Factores de Carga

Los componentes y conexiones de un puente se disefian para satisfacer las
combinaciones aplicables de solicitaciones extremas mayoradas segin se especifica

para cada uno de los siguientes estados limites:

RESISTENCIA I. - Combinacion de cargas basica que representa el uso vehicular

normal del puente, sin viento.

RESISTENCIA 1I. - Combinacién 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 I1l. - Combinacion de cargas que representa el puente expuesto a

vientos de velocidades superiores a 90 km/h.

RESISTENCIA V. - 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 1. - Combinacion 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 colisién de vehiculos,
CT.
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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.
Tambiéen se relaciona con el control de las deflexiones de las estructuras metélicas
enterradas, revestimientos de tlneles y tuberias termoplasticas y con el control del
ancho de fisuracion de las estructuras de hormigdn armado. Esta combinacion de cargas

también se deberia utilizar para investigar la estabilidad de taludes.

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

conexiones de reshalamiento critico.

SERVICIO IlI. - Combinacion de cargas relacionada exclusivamente con la
traccion en superestructuras de hormigon pretensado, cuyo objetivo es controlar la

fisuracion.

SERVICIO IV. - Combinacion de cargas relacionada exclusivamente con la
traccion en subestructuras de hormigon pretensado, cuyo objetivo es controlar la

fisuracion.

FATIGA. - Combinacion de cargas de fatiga y fractura que se relacionan con la
sobrecarga gravitatoria vehicular repetitiva y las respuestas dindmicas bajo un Gnico
camion de disefio con una separacion constante de 9000 mm entre los ejes de 145.000
N.

En la Tabla 2.4. se especifican los factores de carga aplicables a diferentes
combinaciones de carga de disefio. Estas combinaciones se deberdn multiplicar por el
factor de carga correspondiente mostrado en la Tabla 2.5. y el factor de presencia

maultiple, si corresponde como indica en la Tabla 2.6.
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Dc
Combinacién de Cargas DD | LL Usar sélo uno por vez

Dw | IM

EH | CE

EV | BR )

Es | PL CR
Estado Limite EL | LS | WA | WS | WL | FR SH IG | SE | EQ | IC | CT | CV
RESISTENC'L% I(a menos que v | 175 | 1.00 . . 100 | 0501120 e | e B ) B
se especifique lo contrario)
RESISTENCIA LT Yo | 135 | 10O - - 1,00 | 0.50/1,20 Y16 | YsE - - -
RESISTENCIA I1I Y | - |100[140| - [100] 050120 | vre | vee | - | - | -
RESISTENCIA IV — Yo cn/
Solo EH. EV. ES. DW. DC 15 | - [ BOO) - - | 100 0.5071.20 N I I
RESISTENCIA V Yo 135|100 |040] 10 | 1,00 | 050/1,20 Y | VsE - - -
EVENTO EXTREMO1 Te Yeq | 1.00 - - 1.00 - 1.00 -
EVENTO EXTREMO IT Yo 0.50 | 1,00 - - 1.00 - - 1.00 | 1.00 | 1,00
SERVICIO I 100 |1.00|100|030] 10 |100] 100120 | vee | ve | - | - | -
SERVICIO IT 1.00 | 1.30 | 1,00 - - 1.00 1.00/1.20 - - - -
SERVICIO III 1,00 | 0.80 | 1,00 | - - {100 100120 | yrg | Vs | - - -
SERVICIO IV 1.00 - 1.00 | 0.70 - 1.00 | 1.00/1.20 1.0 - - -
FATIGA - Solo LL, IMy CE - 0,75 - - - - - - - -

Fuente: (AASHTO LRFD, 2004)

Tabla 2.5. Factores de carga para cargas permanentes, yp

Tipo de carga

Factor de Carga

Maximo Minimo

DC- Elemento v accesorios 1.25 0,90
DD: Friccion negativa (downdrag) 1.80 0.45
DWW Superficies de rodamiento e instalaciones para servicios publicos 1.50 0,65
EH: Empuje horizontal del suelo

s+ Activo 1.50 0,90

# Enreposo 1.35 0.90
EL: Tensiones residuales de montaje 1.00 1,00
EV: Empuje vertical del suelo

s Estabilidad global 100 N/A

¢ DMuros de sostenimiento v estribos l. 35 1 0 0

s Estructura rigida enterrada 1'36 0'90

e DMarcos rigidos 1'3% 0'90

» Estructuras flexibles enterradas u otras, excepto alcantarillas 195 0.90

metalicas rectangulares T '

* Alcantarillas metilicas rectangulares flexibles 150 0.90

ES: Sobrecarga de suelo 1.50 0,75

Fuente: (AASHTO LRFD, 2004)
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Tabla 2.6. Factor de presencia multiple

Numero de carriles Factor de presencia
cargados multiple, m
1 1.20
2 1.00
3 0.85
>3 0.65

Fuente: (AASHTO LRFD, 2004)

2.7. Factor Modificador de Carga

Las solicitaciones que se generan en el andlisis estructural son multiplicadas por el

factor de modificacion de carga como se muestra en la siguiente ecuacion:
XNy Qi < ¢R, = R,
Donde:

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

ni = NpMrMr 2 0.95
Para cargas para las cuales un valor minimo de yi es apropiado:

1

= <1.0
UbYI:U

Uk

Donde:
yi = factor de carga: multiplicador de base estadistica que se aplica a las
solicitaciones
¢ = factor de resistencia: multiplicador de base estadistica que se aplica a la
resistencia nominal
ni = factor de modificacion de las cargas: factor relacionado con la ductilidad,

redundancia e importancia operativa

no = factor relacionado con la ductilidad

nr = factor relacionado con la redundancia
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ni = factor relacionado con la importancia operativa
Qi = solicitacién
Rn = resistencia nominal

R = resistencia mayorada: ¢ Rn

2.7.1. factor de ductilidad (#p)

La ductilidad es importante en la seguridad de un puente, si la ductilidad se toma
en cuenta, las partes de la estructura con una carga mas alla de la proyectada pueden
redistribuir la carga a otras que tienen resistencia. Esta redistribucion esta en funcion
de la capacidad del elemento sobrecargado para desarrollar deformaciones inel&sticas
sin falla.

Los valores de este factor son:

no > 1,05 para elementos y conexiones no ductiles
no = 1,00 para disefios y detalles convencionales que cumplen con estas

especificaciones

No > 0,95 para elementos y conexiones para los cuales se han especificado medidas
adicionales para mejorar la ductilidad méas alla de lo requerido por estas

especificaciones
no = 1,00 para todos los demas estados limites
2.7.2. factor de redundancia (r)
La redundancia afecta significativamente a los margenes de seguridad de los

puentes. Una estructura estaticamente indeterminada es redundante, tiene mas

restricciones de las necesarias para satisfacer el equilibrio.
Para el estado limite de resistencia:

nr > 1,05 para elementos no redundantes
nr = 1,00 para niveles convencionales de redundancia

nr > 0,95 para niveles excepcionales de redundancia
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Mr = 1,00 para todos los demas estados limites

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.

2.7.3. factor de importancia operativa (1)

Los puentes pueden ser considerados importantes si ellos unen a hospitales,
colegios, bomberos, etc. En general los puentes siempre tienen importancia operacional
porque son proyectados para cubrir requerimientos de la sociedad. Un puente no

importante operativamente se puede definir como uno que esta en una via secundaria.

M > 1,05 para puentes importantes
i = 1,00 para puentes tipicos
m > 0,95 para puentes de relativamente poca importancia

m = 1,00 para todos los demaés estados limites
2.8. Teorema de Barré

Este teorema se utiliza para hallar el momento maximo de flexién en una viga

simplemente apoyada.

Bisecando la distancia entre la resultante de un tren de cargas y la carga mas
préxima a ella, por un eje que pasa por el centro de luz, el maximo momento de flexion
en una viga simplemente apoyada se encuentra casi siempre bajo la carga mas proxima

a la resultante. En caso de igualdad de distancias, se ubica bajo la carga mas pesada

En efecto, en el tren de cargas mostrado en la Figura 2.7, tomando momentos en el

punto donde incide la carga P3 se tiene:
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Figura 2.7. Tren de cargas sobre una viga simplemente apoyada

R=1P
T %5 AE
blkb
A B
R _R(l-x-e) Y
-X-€
A= x e (L-x-e) i
1 i l
A t !
i 1

Fuente: (Serquén Rodriguez, 2020)
El momento en el punto donde se ubica la carga Ps es:

M, = LX) b b)) Pub,

Para obtener la distancia medida desde el apoyo A (x), a la que se encuentra el

momento maximo, igualamos la cortante a cero (0).

dM...,
Para M., =max, =0
' dx
R
RECAC ~x—e)=0
Obteniendo:
L —e
X =
2

Representando lo obtenido en la siguiente Figura 2.8:
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Figura 2.8. Posicion de un tren de cargas para momento maximo

R _R(L-x-e)
A L

Fuente: (Serquén Rodriguez, 2020)

2.9. Deformaciones

Los puentes se disefian de manera de evitar los efectos estructurales o psicoldgicos

indeseados que provocan las deformaciones.

Los limites de deflexion son:

» Carga vehicular, general Longitud/800
» Cargas vehiculares y/o peatonales Longitud/1000
» Carga vehicular sobre voladizos Longitud/300

» Cargas vehiculares y/o peatonales sobre voladizos Longitud/375
2.10. Materiales

El concreto empleado para miembros presforzados es normalmente de resistencia

mas alta que las estructuras no presforzadas.

Las varillas de refuerzo también desempefian un papel importante dentro de la
construccion, debido a que se usan como refuerzo en el alma, refuerzo longitudinal

suplementario y para otros fines.
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En cuanto al acero de presfuerzo, el proyectista debe tomar en cuenta las diferencias
de ductilidad, carencia de un punto de fluencia bien definido y otras caracteristicas de

gran importancia técnica.

2.10.1. Hormigones

La resistencia a la compresion especificada para el hormigén y los tableros
pretensados no deberd ser menor que 28 MPa.

En la siguiente Tabla 2.7. se observa la clasificacion del hormigdn segln la norma
AASHTO:

Tabla 2.7. Caracteristicas de las mezclas de hormigdn segun su clase

Minimo Maxima relacion | Rango de contenido de Agregado grueso segun Resistencia a la
contenido de AT = ‘ ASSHTO M 43 (ASTM D Senea e e
agua-cemento aire compresion a 28 dias
cemento 448)
C lﬂse. df" Ke/nt® ke por ke % Tamaiio aberturas cuadradas MPa
Hormigdn = N N (mm)
A 362 0.49 25a4.75 28
A(AE) 362 0.45 6,0= 1.5 25a4.75 28
B 307 0.58 50als 17
B(AE) 307 0.55 5015 25a4.75 17
C 390 0.49 12.5a4.75 28
C(AE) 390 0.45 7.0£1.5 12.5a4.75 28
P 334 0.49 Segun se especifica en 25a4.75 Segun se especifica en
P(HPC) ofras sscciones 8 otras secciones
19a4.75
S 390 0.58 25a4.75
Baja densidad 33 Segin se especifica en la documentacion técnica

Fuente: (AASHTO LRFD, 2004)

La intencidn es que estas clases de hormigon se utilicen de la siguiente

manera:

» El hormigon de Clase A generalmente se utiliza para todos los elementos
de las estructuras, excepto cuando otra clase de hormigén resulta mas
adecuada y especificamente para hormigon expuesto al agua salada.

> El hormigén Clase B se utiliza en zapatas, pedestales, fustes de pilotes

macizos y muros de gravedad.
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» El hormigon Clase C se utiliza en secciones delgadas, tales como
barandas armadas de menos de 100 mm de espesor, como relleno en pisos
de emparrillado de acero, etc.

> Elhormigon Clase P se utiliza cuando se requieren resistencias superiores
a 28 MPa. En el caso del hormigdn pretensado se deberia considerar
limitar el tamafio nominal de los agregados a 20 mm.

» El hormigon Clase S se utiliza cuando es necesario colocar bajo agua en

compartimentos estancos para obtener un sello impermeable al agua.

2.10.2. Acero de refuerzo

“La resistencia a la fluencia, es aproximadamente quince veces la resistencia a
la compresion del concreto estructural comin y méas de 100 veces su resistencia a
la tension. Por otro lado, el acero es un material mucho mas costoso que el concreto.
De esto resulta que los dos materiales se emplean mejor en combinacion si el
concreto se utiliza para resistir los esfuerzos de compresion y el acero los esfuerzos
de tension. De esta manera, en vigas de concreto reforzado, el concreto resiste la
fuerza de compresidn, barras de acero de refuerzo longitudinal colocadas cerca a la
cara de tension resisten las fuerzas de tension y barras de acero adicionales resisten
los esfuerzos de tension inclinados causados por las fuerzas cortantes en las vigas.”
(H. Nilson, p. 50)

Estos aceros vienen en forma de barras circulares, disponible en un amplio intervalo

de diametros.

Estas barras presentan corrugas para ofrecer resistencia al deslizamiento frente al

concreto.

Las barras méas usadas son de 420 MPa (grado 60), debido a que estas son mas

econdmicas y tienden a reducir la congestion del acero en los encofrados.
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2.10.2.1. Curvas esfuerzo-deformacién unitaria

Las dos caracteristicas numéricas principales que determinan los rasgos de una
barra de refuerzo son su punto de fluencia (fy) y su médulo de elasticidad (E), este

ultimo es practicamente el mismo para todos los aceros, E = 200 GPa

En la figura 2.9. se presenta los diagramas de esfuerzo deformacion de diferentes
grados de acero de refuerzo.

Figura 2.9. Curvas esfuerzo-deformacion de acero de refuerzo

140 - 140
Grado90 T N
120} N 20— ]
800 Grado 90 800
Grado 75
100 d N 100
™ o
2 Grado60 600 2 1 600
2 80 gsof |1
= b 8= i ©
. 2o [ :
] 60 Grado 40 400 %3 801 , 400
& i ! _
40 w 40 ! Grado40
|
—200 I —1200
20 -1 20 }
]
[0} I TN TN NS TN Y SN N M ST (0] 0 ' TR R I 110
0 100 200 0 35 10 20
Deformacion unitaria, 0.001 pulg/pulg Deformacién unitaria, 0.001 pulg/pulg

Fuente: (H. Nilson)

2.10.3. Acero de presforzado

Para el hormigon postesado este acero se denomina Torones y es fabricado con
siete alambres firmemente torcidos alrededor de un séptimo cuyo didmetro es

ligeramente mayor. Los diametros de los torones estan entre 0.25 hasta 0.6 pulgadas.

Las resistencias a la tension de los aceros de presfuerzo varian desde
aproximadamente 2.5 a 6 veces el valor de la resistencia a la fluencia de las barras de

refuerzo.

Nota: La designacion del grado corresponde a la minima resistencia a la tension

ultima especificada en (klb/pulg?).
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2.10.2.1. Curvas esfuerzo-deformacién unitaria

En la Figura 2.10. se presentan las curvas esfuerzo — deformacion unitaria de

torones de diferentes grados.

Se puede observar que a comparacion de la curva esfuerzo deformacion para aceros
de refuerzo de grado 60, los aceros de mayor resistencia no muestran un punto de

fluencia definido, es decir estos no fluyen bajo esfuerzos constantes.

Puede verse que el margen entre la resistencia a la tension y la resistencia a la
fluencia es menor en los aceros de presfuerzo que en los aceros de refuerzo. También

se observa que los aceros de presfuerzo tienen una ductilidad significativamente menor.

Figura 2.10. Curvas esfuerzo-deformacion de acero de presfuerzo

300
Torén —12000
- grado 270
n 0% grado 250
N Alambron 97890 250
—1500
o 200 |
S e Barra
g- | grado 160
= H
8 i —1000
o
w ¥ Barra de refuerzo
100 {| ; grado 60
' T T T T T T
| T 1500
| -
- .
11 _Extension del 1%
[
1 Extension del
" 0.7%
0 ! b [ L1 ] 1 L1 1 0
0 50 100 150

Deformacién -unitaria, 0.001pulg/pulg

Fuente: (H. Nilson)
2.11. Hormigén Presforzado

El Hormigon Presforzado es el hormigdn al cual se transmiten en forma artificial y

permanente, antes y durante la aplicacion de las acciones exteriores “estados elasticos”
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originados por fuerzas de compresion previos de manera que los estados elasticos
resultantes sean convenientes al hormigdn y a la funcion de la estructura en un marco

de seguridad y economia.

2.11.1. Sistema de postensado

En este procedimiento la fuerza de postensado (P), se aplica estirando los cables
contra el hormigén endurecido; es decir el gato hidraulico estira el cable y al mismo
tiempo comprime al hormigén que en ese momento debe tener la resistencia
especificada. El valor de la fuerza de postensado se controla por la presion del fluido

de la bomba/gato y la medida del alargamiento.

Cuando los valores previstos de presion y alargamiento son obtenidos, se anclan
los cables mediante cufias, y los conductos (vainas), donde se encuentran los torones
que constituyen el acero de los cables, son llenados con mortero o lechada de cemento.

ver Figura 2.11.

Figura 2.11. Fabricacion de un elemento postensado

Elemento estructural
Anclaje s

. —— &
PaSivo =Y
- - —— AvEdPwiiud D=0 - 1]
‘N AxT3Bx+Cy+D=0 atn

Fa " N

\_Torédn en la vaina

Fuente: (Liendo Lopez & Soliz Martinez, 2007)

2.11.2. Pretensado parcial
Se entiende por pretensado parcial, al hormigon en el cual se combinan cables de
pretensado y barras de armadura.
La AASHTO define hormigon parcialmente pretensado como:

» Un elemento de hormigdén armado con una combinaciéon de armaduras
pretensadas y no pretensadas disefiadas para resistir conjuntamente las

mismas solicitaciones.
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2.11.3. Pretensado total
Cuando todas y cada una de las secciones de una viga estdn sometidas a
compresiones admisibles solamente.

2.11.4. Pérdidas de presfuerzo

Las pérdidas de presfuerzo se refieren a la reduccion de tension en el tenddn. Estas

pérdidas pueden ser divididas en dos categorias.
2.11.4.1. Pérdidas instantaneas

Incluyen pérdidas debido a la Friccion entre los cables y el material que lo circunda

(vainas) Afor, Anclaje del Cono Afya y el Acortamiento Elastico del concreto Afpes.

2.11.4.2. Pérdidas Diferidas. Incluyen las pérdidas debido a la Retraccion del
Hormigon Afpsr, la Fluencia del Hormigon Afpcr y la Relajacion del Acero Afgr
durante su vida atil de servicio Afyr2 Relajacion del Acero despues de la

transferencia.
La pérdida total de pretensado Afr depende del sistema en nuestro caso:
» Para miembros Postensados:
Afr = Afpr + Afpa + Afpes + Afpsr + Afpcr + Afpr2
2.12. Armadura en la seccion de Centro Luz

Las vigas de hormigdn presforzado casi siempre contienen una cantidad

significativa de armadura de refuerzo no presforzado. Como se indica en la Figura 2.12.

La armadura (a) son los estribos, se proporcionan para resistir el corte y la tension

diagonal.

La armadura (b) estas son varillas transversales que aseguran la integridad de las

delgadas proyecciones horizontales del ala superior.

La armadura © estas varillas son incluidas como una ayuda para la fijacion de otras

varillas durante la construccion.
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Las armaduras longitudinales (d) y (e) de pequefios diametros se proporcionan en
elementos postensados para controlar las grietas por contraccion antes de tesar el acero

principal.

La armadura (f) puede colocarse tan cerca de la cara de tension de la viga como lo
permitan los requerimientos de recubrimiento. De esta manera Se maximiza Ssu

contribucion para con la resistencia a la flexion.

Figura 2.12. Posicién de armaduras de refuerzo en la Viga

d

?’ - _D_"D_O_ - e !'U
- -
- -

- -

- -

Fuente: Elaboracion propia
2.13. Etapas de carga

“Para una estructura colada en el lugar el concreto presforzado tiene que disefiarse
para dos etapas por lo menos: la etapa inicial durante el presfuerzo y la etapa final bajo
las cargas exteriores” (T. Y. LIN, 1984, p. 37)
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2.13.1. Etapa inicial

En esta etapa el miembro o estructura esta bajo la accion del presfuerzo, pero no

esta sujeto a ninguna carga externa superpuesta.

Antes del presfuerzo. — Si se desea disminuir o eliminar las grietas, es muy
importante el curado cuidadoso antes de la transferencia del presfuerzo. Debera evitarse
el secado o los cambios bruscos de temperatura.

Durante el presfuerzo. — Se debe prever el aplastamiento del concreto debido a
que la operacion del presfuerzo impone una prueba severa en la resistencia de apoyo
en los anclajes puesto que el concreto no tiene edad en este periodo mientras que el
presfuerzo estd al maximo. Por consiguiente, el orden para presforzar los diversos

tendones debe estudiarse previamente.

Durante la transferencia del presfuerzo. — La transferencia es gradual,
transfiriéndose el presfuerzo de los tendones al concreto uno por uno. En este caso la

carga que actua es la de peso propio

Descimbrado y retensado. — EI hormigon postesado al ser colado y presforzado
en sitio, se convierte en auto soportado durante o después del presfuerzo. Asi la cimbra
puede removerse después del presfuerzo. Algunas estructuras son necesarias al

retesado, por ello se debe estudiar los esfuerzos en las diferentes etapas de tesado.
Figura 2.13. Falla de una viga debido al manejo poco cuidadoso

T Grietas
50 TR o o

—
TN S — o——— — — —

E'\\ _—-—“J

Nota: Izada incorrectamente en Centro Luz, (T. Y. LIN, 1984).

2.13.2. Etapa final

Esta etapa es en la que se aplican a la estructura las cargas reales de trabajo.
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Para las estructuras de concreto presforzado a menudo es necesario investigar su
agrietamiento y sus cargas de ruptura, su comportamiento bajo la carga real de

sustentacion, ademas de la carga de trabajo.

Carga de sustentacién. — Esta carga consiste a menudo en la carga muerta
solamente, la cual es el factor principal en el disefio, puesto que el efecto del
escurrimiento plastico por flexién agrandara la deflexion, es deseable, limitar la misma

bajo estas cargas de sustentacion.

Carga de trabajo. — El disefiar para la carga de trabajo es una comprobacion de

los esfuerzos y deformaciones excesivas

Carga de agrietamiento. — El agrietamiento en un miembro de concreto

presforzado significa un cambio brusco en la adherencia y en los esfuerzos cortantes.

Carga de ruptura. — La resistencia a la ruptura de una estructura esta definida por

la carga maxima que pueda soportar antes del colapso.
2.14. Ventajas del hormigon presforzado frente al hormigén armado
Las ventajas son:

> Laresistencia del hormigdny del acero es bien aprovechada, lo que no es
posible con el hormigén armado porque el hormigon se fisura en forma
inadmisible para altas tensiones del acero

» Las cuantias de acero de refuerzo son pequefias en las secciones
presforzadas, y es posible el uso de secciones semejantes a las metalicas.

> En el hormigén armado, se hace trabajar a compresion a lo que es
absorbido por hormigén y la traccion por el acero, en cambio el hormigon
presforzado al encontrarse totalmente pre comprimido no requiere
armadura de traccion

> En el hormigon presforzado se pueden obtener secciones esbeltas ligeras
en una relacion, donde el peralte de la viga es (L/20), permitiendo

estructuras con luces mayores que el hormigon armado
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» El comportamiento de las cargas mayores a las cargas de servicio es mejor
asimilado por el hormigdn presforzado que por el hormigén armado

» EIl hormigon presforzado posee mayor durabilidad, consecuencia de la
estricta limitacion de la aparicion y abertura de las fisuras del hormigon

> Las secciones presforzadas tienen menor volumen de hormigon frente a

una seccion armada, bajo las mismas condiciones de carga
2.15. Diferencias entre el hormigén presforzado y al hormigén armado
Estas diferencias se detallan a continuacion en la Tabla 2.8.

Tabla 2.8. Diferencias entre el hormigdn presforzado y armado

HORMIGON HORMIGON
REFERENTE PRETENSADO ARMADO
Luces (L) 20 - 45 (m) 10 - 20 (m)
Altura de la viga ~ ~
predeterminada (h) h= 120 (m) h=L/10 (m)
Base en funcion a la Altura de
la viga (b) b=h/3.5 (m) b=h/2 (m)
Resistencia Cilindrica del > 35 (MPa) > 21 (MPa)

hormigén (f'c)

Tensién de fluencia del Acero 1872.9 (MPa) 420 - 500

(fy) (MPa)
Relacién Agua / cemento
< <
(A/C) <0.40 <0.53
Mano de obra Especializada Calificada
Maauinaria Mezcladora y vibradora Mezcladora
a y sistema de tesado Vibradora

Fuente: Elaboracion propia
2.16. Inecuaciones basicas del presforzado

2.16.1. En condiciones iniciales (t = 0)

» Fibra superior

Mg*C19 + (Poxeg)*cio

Ig Io

P
A_Zsfti



> Fibrainferior

Mo*Czo_(Po*eo)*Czo_&>f'
Iy Iy Ay 7

Donde:

fi = esfuerzo admisible a la traccion el dia del tesado

fei = esfuerzo admisible a la compresién el dia del tesado

Mo = momento debido a la carga de peso propio

c1o = distancia de la fibra superior al centroide de la seccion (viga)

C20 = distancia de la fibra inferior al centroide de la seccion (viga)

eo = excentricidad desde el centroide de la seccidn (viga), hacia el tendon
lo = inercia de la seccion (viga)

Ao = area de la seccion (viga)

Po = fuerza de presforzado inicial

2.16.2. En condiciones finales (t = )

» Fibra superior

Mr*C100 (Pe*€c0)*C100

+

Ioo Ioo

P
_izfcs

> Fibrainferior

MT*CZOO (Pe*eoo)*CZOO Pe <

Donde:

fis = esfuerzo admisible a la traccion en tiempo infinito

fes = esfuerzo admisible a la compresion en tiempo infinito

Mt = momento debido a las cargas actuando en servicio

C1 = distancia de la fibra superior al centroide de la seccién (viga-losa)

C2. = distancia de la fibra inferior al centroide de la seccion (viga-losa)

e, = excentricidad desde el centroide de la seccion (viga-losa), hacia el tendon

l.. = inercia de la seccién (viga-losa)
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A, = area de la seccidn (viga-losa)

Pe = fuerza efectiva de presforzado

2.17. Esfuerzos permisibles segun AASHTO LRFD

2.17.1. Limites para la tension en los Tendones de Presforzado

La tension en los tendones debido al pretensado o en el estado limite de servicio no

anclajes, y los valores especificados en la Tabla 2.9.

debera ser mayor que los valores recomendados por el fabricante de los tendones o

Tabla 2.9. Limites de tension para los tendones de presforzado

Tipo de tendén

Cables aliviados de
tensiones y barras lisas de | Cables de baja | Barras de alta resistencia
Condicién alta resistencia relajacion conformadas

Pretensado
Inmediatamente antes de la transferencia 070, 0751,
p Y Tou <12 Tpu
(ot * Afpes)
En estado limite de servicio después de todas las pérdidas

0.80 f;, 0,80, 0.80 f;,

(fre) ‘ i ‘

Postesado
Antes del acufiamiento, se puede permitir f; a corto plazo 0,90 fp, 0.90 f, 0,90 f,
En anclajes y acoplamientos inmediatamente después del
acufiamiento de los anclajes 0.70 fou 0.70 fpu 0.70 f
(fpr + AfpEs+ Afpd)
En ¢l extremo de la zona de pérdida por asentamiento
inmediatamente después del acufiamiento del anclaje 0.70 fou 0.74 fou 0.70 fou
(ot * Afps ™ Afpa)
En estado limite de servicio después de las pérdidas

0.80 fyy 0.30 4, 0.80 f;,

(fre)

Fuente: (AASHTO LRFD, 2004)

La tensidn en los tendones en los estados limites de Resistencia y Evento Extremo

no debera ser mayor que el limite de resistencia a la traccién mostrado en la Tabla 2.10.

Tabla 2.10. Propiedades de los cables y barras de pretensado

i . Diametro Resistencia a la traccion. Tension de fluencia.
Material Grado o Tipo
(mm) f‘w (MPa) );.l (MPa)
Cables 1725 MPa (Grado 250) 6.35a15.24 1725 835% de fp,, excepto 90% de f,, para
bles de baja relajacic
1860 MPa (Grado 270) 9.53a15.24 1860 cables de byja relyacion
Barras Tipo 1. Lisas 19a35 1035 85% de fou
Tipo 2. Conformadas 16a35 1035 80% de f,

Fuente: (AASHTO LRFD, 2004)
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2.17.2. Limites para la tension en el Hormigon
2.17.2.1. Antes de las pérdidas

Compresion. — En puentes pretensado y postesado sera 0.60f7i
Traccidn. — Se debe aplicar los limites de la Tabla 2.11.

Tabla 2.11. Propiedades de los cables y barras de pretensado

Tipo de pusnte Ubicacion Tension limits

Todos los puentes, * Enla zona de fraccion precomprimida sin armadura adherents N/A
excepto los pusntes
construdes por
segmentos

* En dreas fuera de la zona de traccidn precomprimida v sin 0.25 |'f~- =138 (MPa)
armadura auxihar adherente TN = e

* En ireas con armadura adherente (bamras de armadwa o acero 0.63 Jf_ (MPa)
de pretensado) suficients para resistir la fuerza de fraccion en el “
hormigzon ealeulada supomendo una seecion no fisurada,
cuzando la armadura se dimensiona uiilizando una tension de
0,5f,. no mayor que 210 MPa

# Para tensiones de manipuleo en pilares pretensades 0415 .JF (MPz)

Puentes constmuidos por | Tensiones lengimdinales a traves de umones en la zona de traceion
segmentos precomprimida

* Umones con armadura auxiliar adherente minima atravesando - . . .
. i i i B 0,25 ) f, traccidn mamma (MPa)
las uniones, la cual es suficiente para soportar la fuerza de
traccion caleulada a una tensién de 0,5 con tendones mnternos
o tendones externos

* Uniones sin la armadura awxiliar adkerente minima atravesando Traccién oula
las umones

Tensiones transversales a traves de las uniones

*  Para cualqmer tipo de nmon 025 ff (MPa)

Tensiones en ofras areas

# Para areas sin ammadura adherente no pretensada Traccién oula
* En areas con ammadura adherente (baras de armadura o zcero 5
(barras 0.50,F, (MPa)

de pretensado) suficients para resistir la fuerza de fraccion en el
hormigzon ealeulada supomendo una seecion no fisurada,
cuzando la armadura se dimensiona uiilizando una tension de
0,5f,. no mayor que 210 MPa

Fuente: (AASHTO LRFD, 2004)

2.17.2.2. En servicio después de las pérdidas

Compresion. — Se aplicaran los limites especificados en la Tabla 2.12.

“El factor de reduccion, ¢ w, se deberd tomar igual a 1,0 si las relaciones de

esbeltez de las almas y alas, calculadas de acuerdo con el Articulo 5.7.4.7.1 son

menores o iguales que 15. Si la relacion de esbeltez del alma o el ala es mayor que
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15, el factor de reduccion, ¢ w, se deberd calcular de acuerdo con el Articulo

5.7.4.7.2.” (AASHTO LRFD, 2004)

Tabla 2.12. Limites para la tensién de compresion en el hormigon pretensado

después de las pérdidas. Elementos totalmente pretensados

Ubicacion

Tensi6n limite

* Excepto en puentes construidos por segmentos, tension provocada por la
sumatoria de la tension efectiva de pretensado y las cargas permanentes

* En puentes construidos por segmentos, tension provocada por la sumatoria de la
tension efectiva de pretensado y las cargas permanentes

* Excepto en puentes construidos por segmentos, tension provocada por la
sobrecarga y la semisuma de la tension efectiva de pretensado mas las cargas
permanentes

¢ Tensidn provocada por la sumatoria de las tensiones efectivas de pretensado,
cargas permanentes y cargas transitorias, y durante las operaciones de transporte
y manipuleo

0.45 f'. (MPa)

0.45 /. (MPa)

0.40 /. (MPa)

0.60 ¢, /. (MPa)

Fuente: (AASHTO LRFD, 2004)

Traccion. — Se aplicaran los limites indicados en la Tabla 2.13.

“Para las combinaciones de cargas de servicio que involucran cargas de trafico,

las tensiones de traccion en los elementos que tienen tendones de pretensado

adherentes 0 no adherentes se deberian investigar utilizando la Combinacion de

Cargas para Estado Limite de Servicio Ill especificada en la Tabla 3.4.1-1.”

(AASHTO LRFD, 2004)
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Tabla 2.13. Limites para la tension de traccion en el hormigén pretensado en
estado limite de servicio después de las pérdidas. Elementos totalmente pretensados

Tipo de puente Ubicacion Tension limite

Todos los puentes, |Traccion en la zona de traccion precomprimida, supontendo secciones no
excepto los puentes |fisuradas
construidos por

* Panael con tend: dep do o du g
segmentos sujetos a condiciones de cmosmn leves o moderadas 0.50 JZ (MP2)
* Pamel s con tend: dep doo P :
sujetos a condiciones de corrosion severas 0.25 JZ (MPa)
* Parael con tend: dep do no adh Tracci6n nula
Puentes c dos |Tenst longitudinales a través de uns en la zona de traccion
por seg; precomprimid
® Uniones con armadura awuhar adherente minima amvcsami_c_) las 025 \’? ovPa)
uniones, la cual es suficiente para soportar la fuerza de traccién €
longrtudmal calculada a una tension de 0.5fy; con tendones mntemos
o tendones externos
* Uniones sin la armadura auxiliar adherente minima atravesando las Traccién nula
uniones

Tenstones transversales a través de las uniones
* Traccién en la direccién transversal en la zona de traccion

enl 025 f7 (MPa)

Tensiones en otras dreas

® Para areas sin armadura adherente Traccién nula

* En areas con ammadura adherente suficiente para resistir la fuerza de
traccion en el hormigén ::h:ulzda supommdo unz seccion no -
fisurada. cuando la armadura se d do una tension O,SOE (MPa)
de 0,5, no mayor que 205 MPa

Fuente: (AASHTO LRFD, 2004)

2.18. Componentes de Sistema de Anclaje
2.18.1. Torones
En la Tabla 2.14. se muestra las caracteristicas y propiedades de los cables de 7
hilos (Torones), segun el grado de resistencia minima.

Tabla 2.14. Propiedades de los Torones de presfuerzo

Relaxagdo Maxima apés

Carga
Carga de Minima 1.000 h a 20°C p/
Ruptura a 1% de Carga Inicial de
e B e
CP 175 RB — s
cP 190 RB e s — 1873 168.6 25 35

2858

Fuente: Catalogo “Sistemas y Métodos PROTENDE”
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2.18.2. Vainas

Vainas metalicas. — Crean un espacio vacio para colocar los elementos tensores.
Estas vainas de chapa fina (0,25-0,35 mm) y con costillas proveen una buena
proteccion secundaria contra la corrosion a la vez que garantizan una perfecta
adherencia entre los tendones y el hormigon. La proteccion primaria es provista por la
alcalinidad de la lechada de cemento y del hormigon.

Vainas de polietileno y polipropileno (PE y PP). — Brinda una proteccion
secundaria permanente contra la corrosion especialmente indicada en medios
ambientales agresivos como por ejemplo en el caso de plantas de tratamiento de aguas
residuales, depdsitos para sustancias acidas, silos o estructuras expuestas a sal anti

escarcha.
2.18.3. Anclaje
El anclaje mostrado en la Figura 2.14. es un anclaje activo utilizado para

pretensado adherente, en varios elementos estructurales, como losas gruesas, vigas

prefabricadas, silos, puentes, viaductos, etc.

Figura 2.14. Anclajes MTC de PROTENDE

Fuente: Catalogo “Sistemas y Métodos PROTENDE”
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Tabla 2.15. Dimensiones del sistema de anclaje MTC

ARMADURA DE FRETAGEM - CA-25 Bainha
Dimensdes @1
mm

M:I.'I.T ||11u

11' 0

Mu.'lmu

Mlﬂ.?m!?

AA12,7 MTC 31

.u.:l-!.:m:

AR 15,2 MTC 22 381 2867
AA 15,2 MTC 27 305

Fuente: Catalogo “Sistemas y Métodos PROTENDE”
2.18.4. Separacién de anclajes segun Protende
Los anclajes deben estar situados a una distancia suficiente de la pared y han de
estar separados segun una distancia entre ejes minima, mostrado en la Figura 2.15.

Figura 2.15. Separacion de las placas de anclajes MTC

e—y—e—y—3 e Yl ¥ 3t
Fuente: Catalogo “Sistemas y Métodos PROTENDE”



Tabla 2.16. Distancia minima entre centros de placas de anclajes

X - Distancia minima entre os centros (mm)

AA 15,2 MTAI 04 250 205 180
AA 15,2 MTAI 07 330 275 240
AA 15,2 MTAI 19 540 450 395
AA 15,2 MTAI 22 580 485 425

Fuente: Catalogo “Sistemas y Métodos PROTENDE”

Tabla 2.17. Distancia minima de centros a bordes de placas de anclaje

y - Distancia minima do centro a borda (mm)

ENEEE

AA 15,2 MTAI 04 135 110 105
AA 15,2 MTAI 07 175 150 135

AA 15,2 MTAI 19 290 250 225
AA 15,2 MTA|] 22* EFi5) 270 245

Fuente: Catalogo “Sistemas y Métodos PROTENDE”

2.18.5. Equipos de tesado

49

Para el tesado de los tendones en puentes se usa el gato de tesar multitoron, el cual

se observa en la Figura 2.16.
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Figura 2.16. Gatos hidraulicos de tesado Multitoron MTC

Macaco Segdo do Abrangéncia de Utllizagédo 0B
Protensio Pistdo para Ancoragens F(';:';
TPOAMC | ™) [ 5 127 mm | §152mm mm

AMC - 115 230 4a7 4a6 110 150 180 265 460 550 800 1100 150
AMC - 200 400 7ail2 6a9 202 170 230 340 490 580 800 1200 200
AMC - 250 566 13 a 15 10 a 13 390 234 275 410 560 646 800 1300 240
AMC - 400 711 12 a 22 9a19 400 230 294 460 b22 620 850 1500 250
AMC - 540 1066 22a31 19a 27 834 306 390 608 580 6792 880 1700 330

Fuente: Catalogo “Sistemas y Métodos PROTENDE”

2.18.6. Inyeccion

El propdsito de la crema de inyeccion es garantizar una proteccion eficaz de la
armadura reforzada contra la corrosion y garantizar la conexion mecénica de la
armadura reforzada al hormigon. Para inyectarse perfectamente es necesario disponer
de una crema gue tenga las siguientes caracteristicas: ausencia de agentes agresivos,
suficiente fluidez durante toda la inyeccion, buena estabilidad, poca retraccion,

conveniente resistencia mecanica y poca absorcion al capilar.
2.19. Estribos

“Son estructuras que sirven de apoyo extremo al puente y que ademas de soportar
la carga de la superestructura, sirven de contencion de los terraplenes de acceso y por

consiguiente estan sometidos al empuje de tierra.” (Serquén Rodriguez, 2020, p. 240)

Al ser muros de contencidn, éstos pueden ser de hormigdn simple (estribos de

gravedad), hormigdn armado (muros en voladizo o con pantalla y contrafuertes), etc.
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Figura 2.17. Tipos usuales de estribos

o B B
Cajuela i Cajuela ; Cavela_| £
For i I
i L /| L
/ = | = /=
] I T
/ i I /| [ Pantalla
/ i T Contrafuerte / 7~ vertical
/ E | = / c
i I N
: L R
Punta / H Talén T T ~
s e e = :I ‘: Zapafa
‘—Z‘ =MT=ITT= :: ==y I8 //
| | \ |
Estribo de gravedad Estribo en voladizo Estribo con pantalla y contrafuerte
(concreto simple) (concreto armado) (concreto armado)

Fuente: (Serquén Rodriguez, 2020)

2.19.1. Cargas de disefio

Las cargas de disefio mas comunes a considerar son:

» Cargas verticales de la superestructura, correspondientes a las reacciones
de la carga muerta y viva.

> El peso propio del estribo y del relleno.

» El empuje del terreno mas el efecto de sobrecarga sobre el terreno

» Fuerza longitudinal que se transmiten a través del apoyo fijo debido al
frenado de vehiculos



Figura 2.18. Cargas comunes en estribos de puentes

Cargas verticales y horizontales
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Fuente: (Serquén Rodriguez, 2020)

2.19.2. Consideraciones para la estabilidad
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Los estribos y muros de sostenimiento se deben dimensionar de manera de asegurar

su estabilidad contra las fallas por:

> Vuelco
» Deslizamiento

> Presiones en la base
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I11. INGENIERIA DEL PROYECTO

3.1. Levantamiento Topografico

El levantamiento topografico realizado abarcé 100 metros hacia aguas arriba y
aguas abajo del eje de la via como también 100 metros a cada lado del puente en el

sentido longitudinal al puente.

Los puntos lecturados con la estacion total fueron 313 con los cuales se procedio a
la creacion de las curvas de nivel de la zona, como asi también se lectura 3 puntos BM,

los cuales se puede apreciar de mejor manera en Anexo C1.
3.2. Vista en Planta y Perfil del Puente
Ver plano vista planta y en perfil del emplazamiento del proyecto en Anexo C2.

Figura 3.1. Vista en planta Emplazamiento de Proyecto

Fuente: Elaboracion propia

Figura 3.2. Vista en planta Emplazamiento de Proyecto

2158

[t
=
I8

Fuente: Elaboracion propia
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3.3. Estudio de Suelos

Con el objetivo de determinar las caracteristicas fisicas mecanicas del terreno de
fundacion, el estudio de suelos estuvo a cargo de la Empresa Consultora EOLO S.R.L.,
la cual realiz6 dos perforaciones obteniendo resistencias del suelo de 2.20 y 2.35
kg/cm? mediante Ensayo SPT (Standard Penetration Test) ASTM D 1586.

Los resultados de los ensayos se muestran en la Tabla 3.1y 3.2:

Tabla 3.1. Caracteristicas de los sondeos SPT y tipos de suelo

Sondeo Profundidad [ Humedad Tipo de suelo encontrado (AASHTO)
S.P.T. Ensayo (m) | Natural (%) (a profundidad de ensayo)

Pozo 1 3.30/3.75 Sat. Material limoso, con plasticidad media A-2-4 (0).
Pozo 2 2.50/2.95 Sun Material arcilloso, con plasticidad media A-2-6 (0).

Fuente: Elaboracién Propia

Tabla 3.2. Capacidad portante del suelo en relacion al N° de golpes

. Gadm

Sondeo Prof. (m) N° Golpes kg/cm?
Pozo 1 (Margen lado Tomatas Grande) | 3.30/3.75 11 2.20
Pozo 2 (Margen lado Canasmoro) 250/ 2.95 13 2.35

Fuente: Elaboracion Propia
El valor de resistencia de terreno para el célculo es de 2.20 kg/cm?

El informe del estudio de suelos otorgado por la Empresa Consultora EOLO S.R.L.,

se presenta en Anexo C3.
3.4. Estudio Hidroldgico e Hidraulico

El analisis hidroldgico se realizo a las estaciones de Trancas y Sella Quebradas, las
cuales se encuentran mas proximas a la cuenca en estudio, contienen mayor cantidad
de datos registrados y sus altitudes respecto a la altura media de la cuenca son proximas.
Dichas estaciones cumplen el anlisis de homogeneidad y consistencia, se puede ver el

procedimiento en Anexo C4.

Para la estimacion del caudal méximo se hizo uso del método racional, tomando

100 afios de periodo de retorno, obteniendo asi:
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Qmax = 49.32 m¥/s

La obtencion del tirante maximo se obtuvo empleando la formula de Manning,
adoptando la pendiente del rio como el promedio de la pendiente aguas arriba y aguas

abajo. Empleando la curva de Q vs H se logré obtener el tirante maximo.
Ymax =1.19m

Figura 3.3. Tirante maximo (Vista en perfil del puente)
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Fuente: Elaboracion Propia
El procedimiento para la obtencion del tirante maximo se detalla en Anexo C5.
3.5. Estudio de Socavacion

El estudio de la socavacion se basa en formulas empiricas que debido a los diversos
factores que intervienen en el mismo no se puede establecer una sola ecuacion que sea

lo suficientemente precisa y segura.

La profundidad de socavacion total se obtiene a través de la suma de la profundidad
de socavacion general y localizada. Para el presente informe se analizé las férmulas
planteadas por Lischtvan-Levediev, Straub, Liu, Chang y Skinner y Laursen, el cual se
puede ver de una forma mas detallada en Anexo C6, asumiendo la profundidad de

socavacion mayor:
Dr=140m

Debido a las recomendaciones de la Norma AASHTO LRFD 2004, Art. 12.6.5,
que nos indica que “las zapatas de las estructuras se deberan colocar a una profundidad
mayor o igual que 600 mm por debajo de la maxima profundidad de socavacion
anticipada”. La cota de fundacion es 2149.52 m.s.n.m. y estd a 0.8 m por debajo de la

maxima profundidad de socavacion.
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Figura 3.4. Altura de socavacion
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Fuente: Elaboracion Propia
3.5. Calculo y disefio estructural

El andlisis de los elementos estructurales se realizé de manera detallada a través de
una hoja electronica Excel, ver Anexos (D1 - D20), que, a su vez, los resultados
obtenidos se pudieron comparar con la modelacion en el software CSI BRIDGE V21,
evidenciando la proximidad de los resultados y adoptando para el disefio el caso mas

critico, siendo este el obtenido de manera manual.

El disefio de la superestructura, se realiz6 de manera detallada con cada elemento
constituyente por separado, asumiendo las cargas mas criticas para el disefio. La
solicitacion longitudinal se uniformizo en las tres vigas de manera tal que se pueda

simplificar y uniformizar la disposicion de armaduras activas y pasivas.

3.5.1. Generalidades
3.5.1.1 Normativa utilizada

La normativa adoptada para el andlisis y disefio del presente proyecto es la
siguiente:
» Norma AASHTO LRFD 2004
3.5.1.2 Materiales

Los materiales utilizados para el analisis y disefio del presente proyecto son los

siguientes:



Tabla 3.3. Tabla de materiales

Descripcion Resistencia Médulo de |Peso espe;:ifico

(MPa) Elasticidad (GPa) (KN/m?)

Homigdn (Vigas) fc=35 Ec =28.43 Y. =24
Homigén (Losa, Vereda y Diafragma) fc=21 Ec =22.02 Y. =24
Homigon (Estribo) fc=28 Ec =25.43 Y. =24

Acero de Refuerzo fy =420 Es = 200.00 vs = 77.01

Acero de Presfuerzo fpu = 1860 Ep =197.50 Yp=77.01

Capa de Rodadura Yw =225

3.5.1.3 Cargas

Fuente: Elaboracién Propia

» Peso Propio (DC, DW)

Se considera el peso de los elementos estructurales y no estructurales, tomando en

cuenta el peso especifico del material utilizado; el mismo se encuentra en Tabla 3.3.

Para la superficie de rodadura se ha considerado una carpeta asfaltica de 50 mm.

Figura 3.5. Esquema de cargas Permanentes en la superestructura

DC Barandado

DC Barandado
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Fuente: Elaboracion Propia
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» CargaViva (LL)

Figura 3.6. Camion de disefio

| | |
35.000 N 145.000 N 145.000 N
‘ 4300 mm | 4300 a 9000 mm ‘

Fuente: (AASHTO LRFD, 2004)

La carga viva utilizada de acuerdo con la normativa es el camion HL-93, que tiene
3 ejes de carga de 35 kN, 145 kN y 145 kN, separados 4.30 metros con una variacion
entre ejes traseros de 4.30 a 9.00 metros. Ademas, se debe contemplar un Tandem de
disefio con dos ejes de carga de 110 kN separados 1.20 metros.

Las situaciones de carga que se tomara sera la carga del camién de disefio o el
tandem de disefio con un incremento por carga dinamica del 33%, mas el efecto de una

carga de carril uniformemente distribuida de 9.3 kN/m a lo largo de todo el puente.
» Carga Peatonal (PL)

Dado el ancho de 0.8 metros en la acera peatonal, esta seré proyectada para soportar
3.6 kN/m?, siendo este el que pide usar la normativa en aceras de mas de 0.6 metros de
ancho, Art. 3.6.1.6.

3.5.1.4 Combinaciones de Carga, Factores de Carga y Resistencia
Se analizaran las Combinaciones de Carga y Factores de Carga de acuerdo con las

Tablas 2.4 y 2.5, (Combinaciones de carga y factores de carga), pertenecientes a la

normativa de referencia.

Asi mismo los Factores de Resistencia utilizados para el calculo y disefio de puente

convencional segun la normativa, son algunos de los siguientes:
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Tabla 3.4. Factores de Resistencia

o Para flexion y traccion del

o Para flexion y traccion del hommigon

Pretensado. ... ..o 1.00

e Para corte y torsion:
hormigon de densidad normal _..............0.90
hormigdn de baja densidad ......0.70

o Para compresion axial con espirales o zunchos:
a excepcion de lo especificado en el
Articulo 5.10.11.4.1b para Zonas
Sismicas 3 y 4 en el estado limite
correspondiente a evento extremo........... 0,75

e Para apoyo sobre hormmigdn..................... 0.70

o Para compresion en modelos de
bielas ytrantes ... 0,70

o Para compresion en zonas de anclaje:
hormigdn de densidad normal ... 0.80

hormigén de baja densidad....................... 0.65

o Para traccion en el acero en las
zonasdeanclaje.................... 1.00

e Para resistencia durante el hincado
de PIlOtes.. ..o 1.00

Fuente: (AASHTO LRFD, 2004)

3.5.1.5 Recubrimientos de Hormigon

El recubrimiento utilizado para aceros de pretensado y armaduras no protegidas, no

sera menor que lo que especifica la normativa en el Art. 5.12.3.

Tabla 3.5. Recubrimiento para las armaduras principales no protegidas (mm)

SITUACION RECUBRIMIENTO
{mum)
Exposicién divecta al agua salada 100
Hormigonado contra el suels 5
Ubicaciones costeras 75
Exposicién a sales anticongelantes 60
Superficies de tableros con trinsito de neumincos 60
con clavos o cadenas
Otras situacionss extenore: 50
Otras zituacione: mteriores
* Hasta bamas No. 36 40
# Bamas No. 43 y Ne. 57 50
Fondo de losas hormigonadas in situ.
* Hastabamas No. 36 25
* Bamas No. 43 y Ne. 57 50
Encofrados inferiores para paneles prefabricados 20
Pilotes prefabncados de hormigén armado
¢ Ambientes no cormosives 50
*  Ambientes comosives 75
Pilotes prefabricados de bormigon pretenzado 50
Pilares bormigonados in sita
* Ambientes no comosives 50
* Ambientes comrosivos
- En general 75
- Armadura protegida 5
* Cizcan: 50
* Hormigén colocado con lodo bentonitico, 73
bormigon colocado por el zistema tremie o
comstruccion con lechada

Fuente: (AASHTO LRFD, 2004)



60

3.5.2. Predimensionamiento

El Predimensionamiento de los elementos que conforman la superestructura se

encuentra en Anexo D1.

3.5.2.1 Ancho de calzada

El ancho de calzada se afirmo al ancho de los accesos que se encuentran definidos,

es por tal motivo que se adopta 7.30 metros.

3.5.2.2 NUmero de carriles

Siguiendo los lineamientos de la normativa, nos recomienda w/3.6, siendo (w) el

ancho de calzada en metros. Siendo el puente de 2 carriles de disefio.

3.5.2.3 Numero de vigas

El nimero de vigas adoptado esta en funcion del Art. 4.6.2.2.2b (Vigas Interiores
con Tableros de Hormigon), donde en el rango de aplicabilidad en la distribucion de
sobrecargas por carril permite el uso de 3 vigas.

3.5.2.4 Luz de céalculo

De acuerdo al levantamiento topografico y al estudio de hidrologia e hidraulica, se
Ilegd a determinar que la longitud de calculo recomendable para que el curso del agua

no tenga un cambio abrupto al llegar al puente, sea de 25 metros.

3.5.2.5 Altura de la viga

Por recomendaciones de la normativa AASHTO, la altura de la viga esta en funcion

de la longitud del puente. Como se muestra en la siguiente figura:
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Figura 3.7. Vigas AASHTO de seccion

Vano recomendado

Viga Tipo A k

maximo
x10°mm®  x 10° mm* mm m
I 1781 95 320 9.1-137
I 2381 212 402 122-183
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Fuente: Hormigon Pretensado Prof. F. Yanez
El Art. 2.5.2.6.3, define la altura de la viga en funcion a la luz de célculo

Tabla 3.6. Profundidades minimas tradicionales para superestructuras

Profundidad minima (incluyendo el tablero)
Si se utilizan elementos de profundidad variable, estos valores
se pueden ajustar para considerar los cambios de rigidez
relativa de las secciones de momento positivo y negativo.

Superestructura

Material Tipo Tramos simples Tramos continuos
Losas 0,030 L = 165 mm 0,027 L = 165 mm
Vigas cajon coladas in situ 0.045L 0.040 L

:“f““g“" Vigas doble T prefabricadas 0.045L 0.040L
Vigas de estructuras peatonales 0.033L 0.030L
Vigas cajon adyacentes 0.030L 0.025L

Se asume el canto de una viga I tipo V, definiendo una altura de 1.60 metros, con

Fuente: (AASHTO LRFD, 2004)

la siguiente configuracion en sus dimensiones:

Figura 3.8. Dimensiones de la viga

FS A4S

b sup =

1.05

b inf =

0.70

bw =

0.20

a2 =

0.425

a3 =

0.25

vl =

0.10

V2 =

0.15

v3 =

0.90

V4 =

0.25

Vb =

0.20

h=

1313133333333

1.60

Fuente: Elaboracion Propia
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Se ha podido comprobar que alturas menores a 1.60 m. no cumplen con las
verificaciones indicadas en la norma. Ver en Anexo D13-1, la verificacion de una viga

de 1.40 m. de altura 'y en a Anexo D13-2, la verificacion de una viga de 1.50 m.
3.5.2.6 Separacion entre vigas
El método de fraccidén de carga toma en consideracion Unicamente la carga de

camion de disefio, asumiendo que tanto la viga interior y la viga exterior reciben igual

distribucion de carga. El factor de fraccidn de carga se encuentra en la siguiente tabla:

Tabla 3.7. Factor interno en funcién a las fajas de trafico

Una Faja de | Dos o més Fajas
S—E = Trafico de Trifico
Hormigén Armado
Sobre V-gasldomodo:
hormigén prefabricado 0469 ° s 0596 ° s
Si s> 305m. Si s> 426 m.

Fuente: Hugo E. Belmonte, Puentes (4ta Edicion)
Obteniendo una separacidn entre vigas de 2.70 m. y longitud de vuelo de 0.95 m.

Figura 3.9. Separacion entre vigas

LV L S L S LV L
1 7 &l il 1

Fuente: Elaboracion Propia

3.5.2.7 Espesor de losa

La altura de losa, es el mayor valor de tres recomendaciones de la normativa, Art.
2.5.2.6.3-1, Art. 9.7.1.1 y Art. 13.7.3.1.2, adoptando un espesor de 0.20 m.



Figura 3.10. Espesor de losa y altura de Diafragma
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Fuente: Elaboracion Propia

3.5.2.8 Diafragma

Las dimensiones de la viga diafragma se observa en la Figura 3.9, de base 0.20 m.
y altura 1.15 m., debido a recomendaciones para lograr asegurar la adecuada
redistribucion de cargas, indicada en Art. 4.6.2.2.2b y Art. 5.13.2.2.

La separacion longitudinal entre diafragmas representa la mejor distribucién de
cargas para adsorber momentos flectores y torsores, siendo el mismo parte del rango

de separaciones recomendables (7.5 m. a 10 m.). Adoptando una separacion de 8.33 m.

3.5.2.9 Vereda

La normativa, Art. 3.6.1.6, hace referencia a la longitud minima de la acera para
poder aplicar la carga viva peatonal, el cual es 0.6 m. Para el disefio se adopta un ancho
libre de 0.80 m., siendo el espacio suficiente para el transito de una persona con su

valija.

Figura 3.11. Ancho ocupado por un peaton mas su valija

— 800 —
Fuente: Arte de Proyectar en Arquitectura, Neufert
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3.5.2.10 Bordillo

La dimension del bordillo esta en funcién de la altura a la que actla la fuerza de
choque de una rueda de camiodn, el cual por recomendaciones del texto Puentes, Hugo

Belmonte (4ta edicion), se considera una altura de 0.30 m. y base 0.20 m.

3.5.2.11 Geometria de la seccién transversal del puente

sl
o
(o]
o
(o]

f—V * 8 * 8 F—V F
Ancho de calzada w = 7.30 m.
NUmero de carriles N°carriles = 2
NUmero de vigas N°vigas = 3
Altura de viga Nviga = 1.60
Separacidn entre vigas S = 2.70 m.
Luz de célculo Lc = 25 m.
Espesor de losa e = 0.20 m.
Espesor de capa de rodadura €rod = 0.05 m.
Ancho de vereda averd = 0.80 m.
Altura de vereda Nverd = 0.15m.

Altura de bordillo Rbor = 0.30 m.
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Altura de diafragma Niaf 1.15m.

Ancho de diafragma adiaf 0.20 m.

3.5.2. Disefio del barandado
3.5.2.1. Pasamanos de Hierro Galvanizado

El disefio de los pasamanos de F°G® se lo realizd para las solicitaciones de peso
propio y cargas especificadas en el Art.13.8.2, con una separacion entre postes de
1.96m; el procedimiento de calculo se presenta en Anexo D2.

3.5.2.2. Postes de Hormigon Armado

El disefio de los postes se realizd para solicitaciones de peso propio, cargas
especificadas en el Art.13.8.2 y carga de Choque. Respetando las separaciones de los
pasamanos y altura de poste, segun el Art. 13.8.1. la armadura resultante del analisis a
flexion es 3 @ 10y de corte es @ 6 ¢/20; dichas dimensiones y disposicion de armaduras

se muestran en la Figura 3.12. El procedimiento de calculo se presenta en Anexo D3.

Figura 3.12. Geometria y disposicién de armadura long. y transv. del poste
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Fuente: Elaboracion Propia
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3.5.3. Disefi6 de la vereda y bordillo

El dimensionamiento de la vereda es de 0.8 m. de ancho y 0.15 m. de espesor,
dispuesto para cumplir con el transito reiterado de peatones y cumpliendo con las

dimensiones minimas de la normativa.

Las dimensiones del bordillo satisfacen la geometria que permite el choque de las
ruedas de un vehiculo al desfasarse del ancho de carril. Estas dimensiones son; 0.2 m.

de ancho y 0.5 m. de alto.

La disposicion de armaduras para estos dos elementos pertenece a la mayor
solicitacion del elemento analizando por separado, considerando dos casos de carga. la
disposicion de armadura en el sentido transversal al eje de puente es @ 12 ¢/20 y en el
sentido longitudinal como armadura de contraccion y temperatura @ 10 ¢/20, como
también disponiendo para el bordillo 6 @ 10 como armadura constructiva, tal
disposicion se observa en la Figura 3.13. El procedimiento de calculo se muestra en
Anexo D4 y Anexo D5.

Figura 3.13. Dimensiones y disposicion de armadura de vereda y bordillo
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L |

02 126010
Fuente: Elaboracion Propia
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3.5.4. Disefio de losa de hormigdn armado
3.5.4.1. Disefio de losa exterior

Para la seccion de analisis de losa exterior fue primero a 1/3 del ancho de ala
superior, medido desde el eje de la viga exterior como indica la normativa y como
seccion de analisis adoptada por el calculista fue en el eje de la seccién de la viga
exterior. El analisis de solicitaciones presento tres casos de combinaciones de carga,

utilizando para el disefio el caso mas critico.

La disposicion de las armaduras pertenece a la seccion y carga mas critica
analizada, obteniendo @ 16 ¢/10 como armadura perpendicular al tréficoy @ 12 ¢/10
como armadura paralela al trafico; dicha disposicion se observa en la Figura 3.14. el
procedimiento de calculo se observa en Anexo D6.

Figura 3.14. Disposicion de armadura de losa exterior
* (718012¢/10 |

. \ /mscﬂorjsj;

— ]

Fuente: Elaboracion Propia

3.5.4.2. Disefio de losa interior

El andlisis de cargas de momento negativo para el caso de cargas muertas se
determind a partir de la suma de cargas actuantes y dividido entre el nimero de vigas.
Consiguiendo las solicitaciones maximas en dos secciones de analisis: la primeraen la
seccién a 1/3 del ancho de ala superior medido desde el eje de la viga interior como
indica la normativa y como seccion de analisis adoptada por el calculista fue en el eje

de la seccidn de la viga interior, debido a la maxima solicitacion para el disefio.
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Obteniendo @ 10 ¢/10 como armadura perpendicular al trafico y @ 10 ¢/20 como

armadura paralela al trafico.

Del mismo modo para momento positivo se establecio las cargas muertas, haciendo
variar la posicion del eje del camién para obtener las solicitaciones méaximas.
Obteniendo @ 12 c¢/12 como armadura perpendicular al trafico y @ 10 c¢/12 como
armadura paralela al trafico, tal disposicion de armaduras se observa en la Figura 3.15.

el procedimiento de calculo se presenta en Anexo D7.

Figura 3.15. Disposicion de armadura de losa interior

(®4p10c25 025, &) 5010120 L 025, (®)4@10ci25 025,
1 1 1 1 1 1

(2)@10c/10

= _ — ; 5 =

G / , ®) 02 3) /:
} (312010012 +02+ 6)6@10c/20 12y (®n2e10012 }

Fuente: Elaboracion Propia

3.5.5. Disefio de viga de hormigdn presforzado
3.5.5.1. Propiedades de la seccion

El disefio de la viga de H°P® se realiza en Estado Limite de Servicio en el cual para
su respectivo célculo se analiza dos tiempos muy importantes; el tiempo inicial y el
tiempo infinito. Ver Anexo D8. Para lo cual se obtuvo las propiedades de la seccion

en dichos tiempos como se muestra a continuacion:

Tabla 3.8. Propiedades de la seccion en tiempo inicial

Seccion Neta
Ay =| 0.631 |n?
lo=| 0.209 |m
Ci0=| 0.795 |m
C20 =| 0.805 |m
€ =[ 0.577 [m

Fuente: Elaboracion Propia



69

Tabla 3.9. Propiedades de la seccion en Servicio

Cloo Seccion Homogeneizada y
] Compuesta
Aw =| 1.055 |
lo =| 0.426 |m’
Com Cin =| 0.665 |m
Co=| 1.135 |m
L €x = 0.907 |m

Fuente: Elaboracion Propia

3.5.5.2. Factores de distribucién

Las dimensiones de la seccion del puente satisfacen los requisitos propuestos en el
Art. 4.6.2.2.2y Art. 4.6.2.2.3. Los valores de factor de distribucion de momento fueron
de 0.80 para viga interior y 0.824 para viga exterior, de los cuales debido a los indicado
en la normativa en el Art. 4.6.2.2.1 el cual nos permite distribuir las cargas
permanentes del tablero de manera uniforme sobre el nimero de vigas, se decide
adoptar el mayor valor de los factores de distribucion con el fin de disefar la totalidad
de las vigas con la misma disposicién de armaduras. De manera similar ocurre con el
factor de distribucion para corte el cual es 0.956. Se muestra el procedimiento de

calculo en Anexo D9.

3.5.5.3. Solicitaciones maximas

Con lo indicado en el Art. 4.6.2.2.1, se procede a distribuir la totalidad de las cargas
permanentes de manera uniforme sobre el tablero, afectando a cada viga de igual
manera. El analisis de carga viva se realiza con ayuda de lineas de influencia y el
teorema de barré, considerando dos secciones de analisis para hallar el momento
méaximo, como se observa en la Figura 3.16; uno en seccion de centro luz comandado
por las cargas muertas y el otro en seccion D a 0.728 m. de centro luz, donde predomina
el momento maximo debido al camion HL93. De las dos secciones de andlisis se decide

por el maximo el cual se da en Centro Luz.
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Figura 3.16. Seccidn de Centro Luz y seccién D.
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Fuente: Elaboracion Propia

Para la seccion de disefio de Corte se realiza el cortante a una distancia h/2 y h

desde el eje del apoyo, como se muestra en la Figura 3.17.

Figura 3.17. Seccién (hy h/2)
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Fuente: Elaboracion Propia

El procedimiento para la obtencidn de las solicitaciones maximas, como también

la reaccion de las cargas en los apoyos (neoprenos), se puede ver en Anexo D10.

3.5.5.4. Trayectorias

Las trayectorias de las vainas dependen directamente de la mayor excentricidad
posible que se permita obtener en la viga para contrarrestar los momentos ocasionados
por las cargas, considerando en los apoyos la separacién constructiva demandada por
el sistema de anclaje a utilizar y en centro luz de la separacion recomendada entre
vainas. Debido que el diagrama de momentos en una viga simplemente apoyada se
asemeja a una trayectoria parabdlica; las trayectorias de las vainas a disponer obedecen
también a la misma trayectoria, como se observa en la Figura 3.18. El procedimiento a

seguir para la obtencidn de las trayectorias de las vainas se observa en Anexo D11.
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Tendon 1 y = 0.006x% — 0.148x + 1.3
Tendén 2 y = 0.004x% — 0.106x + 0.9
Tendon 3 y = 0.002x2 — 0.063x + 0.5

Figura 3.18. Trayectorias de las vainas

Planilla de Coordenadas de los Cables, Viga 25.7 m.
215 [ 315 ) 415 | 515 | 6.15 | 7.15 | 8.15

Abcisa(m) | 0.15 | 0.35 | 115

Tendén 1

9.15 [ 10.15 | 11.15 | 12.15 | 12.85

1.271

1.157

1.027

0.907

0.800

0.704

0.620

0.547

0.487

0.437

0.400

0.374

0.360

0.358

Tendon 2

0.9

0.879

0.798

0.705

0.620

0.543

0.475

0.415

0.363

0.320

0.285

0.258

0.240

0.230

0.228

Tendon 3

0.5

0.487

0.439

0.383

0.332

0.286

0.245

0.210

0.179

0.153

0.132

0.116

0.105

0.099

0.098

Fuente: Elaboracion Propia

3.5.5.5. Fuerza de tesado y Pérdidas de presforzado

Para la obtencion de la fuerza de presforzado se adopta el uso de torones G-270 de
0.5”, siendo un érea total (Ator = 3553.2 mm?), correspondiente a un nimero de 36

torones, el cual se distribuye en tres anclajes de 12 torones cada uno, como se puede
ver en la Figura 3.19:

Figura 3.19. Configuracién de tendones sobre la viga
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Fuente: Elaboracion Propia

Fue suficiente con analizar dos etapas a las cuales estard expuesto la

superestructura, de las cuales, en una primera instancia, soportando el peso propio de
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la viga (t=0), y otra etapa cuando esté sujeta a cargas de servicio (t=o0), estos tiempos
dependientes de los esfuerzos limites establecidos por la normativa. El procedimiento

para la obtencion de la fuerza de presforzado se puede ver en Anexo D12.

Cabe mencionar que el tesado de los torones se lo realizara en dos tiempos, debido
a la falta de resistencia el dia del tesado. El primer tesado se realizara cuando actue el
peso propio de la viga al 66.66%, tesando dos vainas y el restante 33.33% una vez

alcanzada la resistencia maxima de la viga en los apoyos.

Las pérdidas de presfuerzo en Centro Luz son las siguientes:

Friccion Af,r = 57.83 Mpa
Acufiamiento Afp4 = 31.25Mpa
Acortamiento Elastico Afpps = 32.91 Mpa

Contraccion del Hormigon AfpSR = 42.00 Mpa
Fluencia del Hormigén Af,cr = 123.29 Mpa

Relajacion del Acero Af,pr2 = 37.12 Mpa

Figura 3.20. Pérdidas de presfuerzo en Centro Luz
Esfuerzos (MPa)

| L2 IL L2 r

Fuente: Elaboracion Propia
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Las pérdidas de presfuerzo en el Apoyo (Gato) son las siguientes:

Acufiamiento Af,, = 146.92 Mpa
Acortamiento Eléstico Af,gs = 32.91 Mpa
Contraccion del Hormigén Af,sp = 42.00 Mpa
Fluencia del Hormigén Af,cr = 123.29 Mpa

Relajacion del Acero Af,rz = 37.12 Mpa

Figura 3.21. Pérdidas de presfuerzo en el Apoyo (Gato)
A Esfuerzos (MPa)

—

I
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2 BB B
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Fuente: Elaboracion Propia

Se muestra a continuacion una tabla resumen de las pérdidas de presfuerzo,

teniendo como dato inicial al esfuerzo que se aplica en el gato siendo 0.79 fpu.
feato = 1469.40 Mpa
Lc=254m

Encontrando con ello la fuerza aplicada en el gato el dia del tesado y la fuerza luego

de las pérdidas diferidas, cuando la estructura se encuentra en servicio.
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Tabla 3.10. Esfuerzos en la viga al aplicarse el tesado

ooLjO01L|O02L[O03L|04LjO5L)06L| L' [07L|08L|0O9L|10L

Longitud (m) 0 | 254 | 508 | 7.62 | 10.16 | 12.7 | 15.24 [ 16.13 | 17.78 | 20.32 | 22.86 | 25.4
Tipo de Pérdida
Friccion 1460.4] 1458.1] 1446.7]| 1435.4] 1424.0] 1412.7] 1401.4 | 1397.4] 1390.0 | 1378.7] 1367.4] 1356.0
Acufamiento 1322.5|1331.8|1344.1| 1356.3| 1368.6| 1380.8| 1393.1|1397.4

Acortamiento Eléstico  [1289.6(1298.9|1311.2(1323.4|1335.7 [1347.4|1360.2| 1364.5(1357.1|1345.8[1334.4|1323.1

Contraccion del Hormigén| 1247.6| 1256.9(1269.2|1281.4|1293.71305.4|1318.21322.5|1315.1[1303.81292.4 | 1281.1

Fluencia del Hormigén | 1124.3|1133.6(1145.9|1158.1{1170.4|1182.1|1194.91199.2|1191.8|1180.5/1169.21157.8

Relajacion del Acero  [1087.2|1096.5|1108.8(1121.0|1133.3|1145.0(1157.8|1162.1|1154.7|1143.4|1132.0]|1120.7

Fuente: Elaboracion Propia

Tabla 3.11. Pérdidas de presfuerzo en la viga

00L |01L|]02L|03L[04L|05L]|06L L 0.7L | 08L|09L |10L
0 254 | 508 | 762 |10.16 | 12.7 | 1524 0.00 | 17.78 | 20.32 [ 22.86 | 25.4

Longitud (m)

Tipo de Pérdida

Friccion 0.0 113 [ 22.7 [ 340 | 454 [ 567 [ 680 [ 720 [ 79.4 [ 90.7 [ 102.0 [ 1134

Acufiamiento 146.9 [ 126.2 | 102.6 | 79.0 | 555 [ 31.9 8.3 0.0

Acortamiento Elastico 329 | 329 | 329 | 329 | 329 | 329 | 329 | 329 | 329 | 329 [ 329 [ 329

Contraccion del Hormigén[ 42.0 | 42.0 | 42.0 | 42.0 | 42.0 | 42.0 | 42.0 [ 42.0 [ 42.0 | 42.0 | 42.0 | 42.0

Fluencia del Hormigén | 123.3 | 123.3 | 123.3 | 123.3 | 123.3 [ 123.3 [ 123.3 | 123.3 | 123.3 | 123.3 | 123.3 | 123.3

Relajacion del Acero 371 )1 371|371 | 371 (371 ) 371 ] 371|371 (371|371 ] 371 ] 371

Fuente: Elaboracién Propia
Figura 3.22. Diagrama de esfuerzos en la viga al aplicarse el tesado

Esfuerzos sobre la Viga

—@— Friccion —@— Acufiamiento Acortamiento Elastico

Contraccién del Hormigén ——@=— Fluencia del Hormigén ~ ——@=— Relajacion del Acero
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1311.2 13054 13182 18151 o000
1298.9 1293.7 : . 1292.4
1300 |1289.6 1281.4 1281.1
1269.2

1256.9

1247.6

1250

1200

1150

1100 -1087.2 10865

1050
0 12.7 254

Fuente: Elaboracion Propia
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Esfuerzo de tesado Fuerza de tesado
feato = 1469.40Mpa  :  Pggro = 5221.07 kN
Esfuerzo y fuerza en Centro Luz luego de las pérdidas instantaneas:
fo = 134741 Mpa : Py = 4787.60 kN
Esfuerzo y fuerza en Centro Luz luego de las pérdidas diferidas:
f, =114499Mpa : P, = 4068.39kN

3.5.5.6. Verificacion de esfuerzos y deflexion maxima

» Esfuerzos en servicio

Se verifican los esfuerzos en Centro luz de la viga, luego de las pérdidas

instantaneas y diferidas. Mismo procedimiento se observa en Anexo D13.

Py (Py*eg)*cig Mpcy *cqp

. . fio=——+ < fi
t=0 Fibra superior T4 Iy Iy o
Py (Py*eg)*xcyg  Mpcy * ca
o i f20 = T i + i > fei
t=0 Fibrainferior 0 0 0
fio =| -1.65 |MPa < 1.24 |MPa
fo0 =| -13.59 MPa > |-14.70 [MPa

Fe 4 (Po * €g) * ¢ _ (Mpey + Mpeiosa + MDCdiaf) * Cq0

floo = -
) ) A I I
t=oo Fibra superior 0 0 0
(Mpcvereaa + Mpw + Mpy + MectMyy) * 1o
- I = fcs
fr = P, (Py*eg) * cy + (MDCV + Mpciosa + MDCdiaf) * Cz
20 — T L, T

t=o Fibra inferior Ao Iy Io

4 (Mpcyereda + Mpw + Mp, + Mcc+Mpy) * o0

Ioo Sfts
fio=| -6.75 |MPa > |[-15.75|MPa
o =| 0.73 |MPa < 2.96 |MPa
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> Deflexion

Se verifica la deflexion méxima, como lo indicado en el Art.2.5.2.6.2 Criterios
para la Deflexion, donde indica que el limite de deflexion para puente vehicular no
debe sobrepasar (Longitud/1000).

Deflexion debido al peso propio
A; = 15.38 mm
Deflexién debido a la carga vehicular
Arpomy = 12.06 mm
Deflexion debido al presfuerzo
Apo = 19.85 mm
Deflexion Total

Ar =A¢+Appyim — Ape

Ar =7.60 mm
Deflexion Méxima
L¢
Aprax = T
Max — 1000

Appax = 25mm
Verificacion
Apax = Ar
25mm = 7.60mm Cumple
3.5.5.7. Disefio a flexion
El disefio a flexion se realiza para el Estado Limite de Resistencia. Verificando la
siguiente inecuacion:
oM, = My

® My =8816.7kN-m > My =8283.8 kN-m
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Siendo suficiente la armadura de presforzado para resistir las cargas en Estado
Limite de Resistencia, se dispone de armadura minima. El procedimiento de

verificacion se observa en Anexo D14.

Se dispuso de armadura longitudinal de refuerzo en la parte inferior de la viga para
poder controlar la fisuracion; 6 @ 25 y en el alma de la viga de 6 @ 10 ¢/18 en cada
cara. Ademas, se dispone de armaduras alrededor de la seccion transversal de la viga,
elcuales@ 12y @ 10 con separacion variable. Se muestra un esquema de las armaduras

longitudinales en la Figura 3.23.

Figura 3.23. Esquema transversal de armadura de refuerzo longitudinal
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Fuente: Elaboracion Propia

3.5.5.8. Disefio a corte

Debido a la trayectoria de las vainas, el presfuerzo beneficia en gran medida en la
resistencia de la viga ante las fuerzas cortantes, es por tal motivo que se consideran a
la hora de obtener la cuantia de acero. En las regiones donde las fuerzas de corte son
minimas y es soportada por la seccidn de hormigon se dispuso de armadura suficiente
para controlar la fisuracion con separacién entre estribos de 30 cm. El procedimiento

se muestra en Anexo D15.



La distribucion de armadura de corte en la dimension longitudinal y sus

correspondientes cortantes de disefio son:

OL<x<h
h<x<0.I1L
0.IL<x<0.2L
02L<x<03L
03L<x=<04L

04L <x<0.5L

V =1416.1 kKN
V =1328.3 kN
V =1243.2 KN
V =1007.1 kN
V =770.9 kN
V =516.1 kN

Usar @10 c/10
Usar @10 c/12
Usar @10 c/13
Usar @10 c/17
Usar @10 c/22

Usar @10 c/30

El esquema de armadura de corte en vista transversal y longitudinal se puede
observar en las Figuras 3.24., mismo que al final se muestra un esquema constructivo

de la armadura espaciada en el sentido longitudinal.

Figura 3.24. Esquema tranversal y longitudinal de armadura de corte

1x101241D

=

(3012 ! T
=/ 1)
o} L —o10(1)
&R
Va 010(1)
A
4a@i2cn0 || o y
— —
|~ ©12¢/10(4)
I
-
® 012(2)
) -
—012(2) @
(D 15010010 (D3@10¢/10
@ 15012010 (330120710 @59‘1001‘] (D19@10013 D 15@10017 (D11e10c22 (D) 9@10c30
(e |, @15012010 433312010 \3)53}26’“] (3)19012013 (3) 15012017 () 1012c22 (3) 9012¢30
x
| )} b L L |
(2)18812¢/10 219012013 (2) 150120117 ! (2)11012e22 (2) 9912030




79

(D15610010  (1)3@10010
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Fuente: Elaboracion Propia
3.5.6. Diafragmas de Hormigon Armado
Para el disefio de diafragmas se considera al elemento como viga de gran canto,
utilizando para su disefio el modelo de bielas y tirantes el cual es adecuado para

regiones proximas a discontinuidades donde es necesario considerar detalladamente el

flujo real de las fuerzas. El procedimiento de calculo se observa en Anexo D16.

El modelo asumido tiene la forma de un tridngulo isosceles, en el cual se tiene dos

bielas comprimidas y un tirante, como se muestra en la Figura 3.25.

Figura 3.25. Modelo de Bielas y Tirantes

Py

Z
it
] S

Fuente: Elaboracion Propia

Del modelo adoptado se obtiene armadura necesaria para el tirante AB; 3@12 y
armadura para limitar la fisuracion en el sentido transversal al eje del puente y en forma

de estribos; @10 ¢/20, como se detalla en la Figura 3.26.
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Figura 3.26. Detallado armadura de diafragmas, corte A-Ay B-B
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Fuente: Elaboracion Propia

3.5.7. Bloque de anclaje

En los apoyos de las vigas postesadas donde se conecta el gato hidraulico, se
concentran grandes fuerzas de compresion, las cuales tienen que ser absorbidas por la

resistencia que ofrece el hormigdn con ayuda de acero.

La fuerza de desgarramiento en los apoyos demanda de armadura en forma de
estribo como también armadura horizontal dispuesta en forma de gancho, siendo esta
@12 ¢/10. La armadura de descantillado, resultante del 2% de la fuerza de

desgarramiento es @12, como se observa en la Figura 3.27. Ver Anexo D17.
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Figura 3.27. Detallado armadura de Anclajes (Apoyos)
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Fuente: Elaboracion Propia

3.5.8. Juntas de dilatacion

Se dispone de juntas de dilatacion, siendo dispositivos deformables capaces de
asegurar el transito de vehiculos a través de las discontinuidades que se dan entre los
distintos tramos estructurales de un puente, permitiendo de esta manera los
movimientos relativos del tablero. Una de sus funciones principales es absorber el
movimiento o desplazamientos del puente de manera solidaria con la estructura, por
ello se encuentran uniendo el tablero y los estribos o las distintas secciones del tablero
cuando éste se interrumpe.

Figura 3.28. Detalle de junta de dilatacion

0.10 %% 0.10
CANTONERA
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Fuente: Elaboracion Propia
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3.6. Disefio de la Infraestructura

3.6.1. Disefio de neoprenos

Las dimensiones requeridas para transmitir las cargas de la superestructura y
posibilitar desplazamientos y rotaciones es 30x60x6.9 (cm), como se observa en la
Figura 3.29. El procedimiento se observa en Anexo D18. Ademaés, se presenta en
Anexo D18-1 la cotizacion del neopreno con las configuraciones de célculo, dado por
Fabrica De Productos De Goma “GOMATEX” LTDA.

Figura 3.29. Detalle de Neopreno

Recubrimiento
de neopreno

Fuente: Elaboracion Propia

3.6.2. Disefio de dados

Las dimensiones del dado satisfacen las verificaciones al aplastamiento establecido
por la normativa son de 0.4x0.7x0.1 (m), en las vigas exteriores y 0.4x0.7x0.163 (m),
en la viga interior, esto debido a que se desea brindar la pendiente necesaria a la carpeta
de rodadura. Las armaduras paralelas y perpendicular al trafico, se muestra en la Figura
3.30. Ver el procedimiento en Anexo D19.

Figura 3.30. Detalle de Dado
VISTA TRANSVERSAL

(3)4810 < 321
Nem@

Fuente: Elaboracion Propia
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3.6.3. Disefio de estribos

El estribo empleado es de tipo ménsula debido a que es mas conveniente ante la

altura requerida por la topografia y estudio hidroldgico e hidraulico.

La altura total del estribo es de 6.20 m, ancho de base de 3.85 m, altura de la zapata
de 0.80 m de forma tronco piramidal, la altura de la pantalla de 2.45 m, altura de la
viga cabezal de 1.00 m y altura de espaldar de 1.95 m.

Se dispuso de barbacanas de tubo de PVC @4 pulg.

La verificacion del estribo ante vuelco, deslizamiento y presiones en la base, se
realiz6 para dos situaciones durante la construccion; Estribo con Puente y Estribo sin
Puente. En la verificacion por vuelco y deslizamiento, se factord con los coeficientes
maximos correspondiente a cada tipo de carga desestabilizadora y se utiliz6 los factores
minimos para las cargas estabilizadoras. Asi se maximiz6 las condiciones criticas de

vuelco y deslizamiento en la estructura. Este caso se denomin0 Resistencia la.

Para la verificacion de presiones en la base se maximizé las cargas verticales
actuantes sobre el terreno. Este caso se considerd Resistencia Ib. El agrietamiento por

distribucion de armadura en la pantalla se realizara para el estado limite de Servicio I.

El disefio de las armaduras subdividio al estribo en espaldar, viga cabezal, pantalla,
talon y puntera, para los cuales se determind los efectos maximos que llevaron a
proveer de armadura de flexion, siendo la armadura de corte no necesaria, debido a las

dimensiones que presenta cada elemento.

El procedimiento detallado del célculo y verificacion de estabilidad del estribo se

encuentra en Anexo D20.

Se muestra en la Figura 3.31 las dimensiones y el detalle de las armaduras

necesarias para cubrir los efectos maximos de las cargas.
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Figura 3.31. Dimensiones y armaduras necesaria del Estribo
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Fuente: Elaboracion Propia
3.7. Especificaciones Técnicas

Las especificaciones técnicas correspondientes al presente proyecto definen las
normativas, las exigencias y procedimientos a ser empleados en el desarrollo de cada

item. Ver Anexo F.
3.8. CoOmputos métricos

La planilla de computos métricos muestra la cantidad de cada item que se debe

ejecutar en funcion a la unidad de medida asignada. Ver Anexo G.
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3.9. Andlisis de Precios Unitarios

Se detallan los precios unitarios de cada item, desglosando los materiales, mano de
obra y equipo, maquinaria y herramientas requeridos para la ejecucion del item y el

precio productivo en cuestion. Ver Anexo H.

El analisis de precio unitario se detalla en una planilla, donde ademéas se
consideraran los incrementos debido a impuestos y otros, como ser: El incremento por
cargas sociales que se considera el 55% del sub total de la mano de obra; impuestos al
valor agregado considerado con el 14.94% de la suma del sub total de la mano de obra
mas las cargas sociales; incremento debido al uso de herramientas menores adoptado
el 5% del total de la mano de obra con cargas sociales e IVA; incremento debido a
gastos generales considerado el 10% de la suma del subtotal de materiales, mano de
obra y equipo; incremento por utilidad correspondiente al 10% de la suma de
materiales, mano de obra, equipo y gastos generales; incremento debido a impuestos
considerado el 3.09% de la suma del subtotal de materiales, mano de obra equipo,

gastos generales y utilidad.
3.10. Presupuesto General

El monto del presupuesto general necesario para la ejecucion del presente proyecto
es de 2336729.67 Bs. (Dos millones trecientos treinta y seis mil setecientos veintinueve
67/100 bolivianos). Ver Anexo I.

Precio por metro 13063.70 $us (Trece mil sesenta y tres 70/100 dolares).
3.11. Cronograma de Ejecucion

El tiempo de ejecuciéon fue calculado con ayuda del programa MS Project,
estableciendo como dias laborales de lunes a sabado en un horario turno mafiana de
8:00 a 12:00 y turno tarde de 14:00 a 18:00.

El tiempo determinado para la ejecucion de la obra fue de 204 dias laborales. Ver

Anexo J.



CAPITULO IV
APORTE ACADEMICO
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IV. APORTE ACADEMICO DEL ESTUDIANTE

4.1. Introduccidn

Debido a las grandes luces que presentan las diversas configuraciones de puentes,
y a gque estos estan expuestos a cargas transversales, es necesario conferirle de rigidez
transversal a la superestructura. De esta manera se logra minimizar la deformacion

transversal (torsion), generada en gran parte por las cargas excéntricas aplicadas.

Con el objeto de mantener las propiedades resistentes de la seccidn, es necesario
disponer dentro de la seccidn transversal y a lo largo de todo el tablero, elementos
resistentes adicionales para que de esta manera confieran la resistencia e
indeformabilidad transversal necesaria a la estructura. Estos elementos encargados de

contribuir a dicha rigidez transversal a las estructuras, se denominan diafragmas.

No obstante, el espacio exacto que debe existir entre los diafragmas a lo largo del

tablero no estd completamente resuelto.
4.2. Torsion

La accién de un par de fuerzas alrededor del eje longitudinal de un miembro

produce en él, Torsion.

La deformacion angular por torsion esta directamente relacionada con el

momento torsor aplicado y la distancia libre del elemento.
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4.1.1. Torsion en Puentes

La torsion en puentes se presenta debido a la intervencion de diversas acciones
excéntricas presentes sobre el tablero. Este efecto es un factor muy importante, el cual

no se debe despreciar en puentes Curvos.

Las principales cargas que se consideran a la hora de analizar un puente a efectos

de torsion, es la carga vehicular y la carga de viento.

La presencia del Camién HL-93 en puentes.

El puente vehicular en consideracion presenta dos carriles de circulacién apoyado

sobre 3 vigas separado simétricamente

il

= 4:

Jl

=
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La torsion en puentes se presenta debido a la excentricidad de las cargas presentes

en el tablero, respecto al eje centroidal de las vigas longitudinales.

El momento torsor generado por la carga viva se distribuye a lo largo de la longitud

de laviga
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4.3. Diafragmas

Es un elemento que se dispone en una estructura de manera transversal, con el

objetivo de rigidizarla ante acciones o cargas transversales.

Su principal funcion es asegurar que la geometria de las secciones se mantenga
inalterada y que las deformaciones producidas por la inevitable distorsion atenten

negativamente la seguridad de la estructura.

Los diafragmas deben ser capaces de transmitir las cargas exteriores que generan
la torsién y transformarlas en un flujo de tensiones tangenciales, lo que corresponderia

a un mecanismo de respuesta en torsion uniforme

El esquema transversal y longitudinal de un diafragma dispuesto a lo largo de

una viga es el siguiente:

Diafragmas
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4.4. Casos de posicion de diafragmas

Se pretende conocer el numero de diafragmas adecuado, dispuesto a lo largo del

eje longitudinal, de tal manera que se pueda minimizar los efectos de torsion.

Se realizara el analisis del comportamiento de la superestructura debido a la
variacion de posicion de diafragmas. Estas posiciones se presentan en cuatro casos, los

cuales son:

» CASO I. - Comportamiento de la superestructura con diafragmas en los

extremos del eje longitudinal del puente (apoyos).

» CASO II. - Comportamiento de la superestructura con diafragmas en los
extremos del eje longitudinal del puente (apoyos), y en la parte central de
la viga (L/2).
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» CASO IlI. - Comportamiento de la superestructura con diafragmas en los
extremos del eje longitudinal del puente (apoyos), y dos diafragmas

intermedios, espaciados simétricamente (L/3).

» CASO IV. - Comportamiento de la superestructura con diafragmas en los
extremos del eje longitudinal del puente (apoyos), y tres diafragmas
intermedios, espaciados simétricamente (L/4).

Este analisis se lo realizard con ayuda del Software de computacién CSi Bridge.
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4.5. CSi Bridge para el modelado de Puentes

El software CSi Bridge es un programa que integra las capacidades de modelado,
analisis y dimensionamiento de estructuras de puentes en un Gnico modelo.

Este software es capaz de modelar puentes simples o complejos y hacer cambios

de manera eficiente, manteniendo un control total sobre el proceso de
dimensionamiento. Permite definir rapidamente los carriles y vehiculos e incluir

también los efectos de ancho de las cargas (seccion transversal).

Figura 4.1 Modelado de puente de vigas en CSi Bridge

Fuente: Elaboracién Propia

El manual del proceso de introduccion de datos en el programa CSi Bridge se
encuentra detallado en Anexo E.
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4.6. Resultados del Aporte Académico
4.6.1. Momentos maximos en la losa

» Posicion del camién para momento maximo positivo en losa interior y su

respectiva linea de influencia.

LL LL

E—

27m f 27m

—094m

» Posicion del camion para momento maximo negativo en losa interior y su

respectiva linea de influencia.

LL LL LL LL
i 1.8m l’ 1.4m i’ 1.8m i
ZAN AN ZAN
2.7m ¥ 2.7m +

» Posicion del camion para momento maximo negativo en losa exterior

C 0 O o ©

0.3 X
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Segun la disposicion de los diafragmas, se presenta la variaciébn de momentos
maximos positivo y negativo en la losa, con armadura principal perpendicular al trafico.

A la derecha de la tabla se muestra el resultado del calculo manual.

Tabla 4.1. Momentos maximos en la losa

Extremos | Extremos | Extremos| Calculo

icié Posicion de Diafragmas
Posicion de Losa ici lafrag Extremos y L2 yL/3 yL/4 | Manual

Momento Méaximo | CSi
Positivo (KN-m) | Bridge
Momento Méximo | CSi
Negativo (KN-m) | Bridge
Momento Méaximo | CSi

Losa Exterior Negativo (kN-m) | Bridge 83.74 80.44 79.54 79.40 86.92

60.33 59.37 56.12 56.05 58.17
Losa Interior

46.24 35.44 33.59 32.84 35.61

Fuente: Elaboracion Propia

Se presenta en Tabla 4.2 la variacion porcentual que existe entre los 4 diferentes
Casos, con respecto al calculo manual. Posteriormente se muestra su gréafico
correspondiente.

Tabla 4.2. Variacion (%) de momentos maximos en la losa

Posicion de Losa | Posicidn de Diafragmas | Extremos Extremos | Extremos | Extremos | Calculo
J y L2 y L/3 yL/4 | Manual
varacien@) | > | 371 | 206 | -352 | -364 | 000
. Bridge
Losa Interior Csi
Variacion (%) -~ 29.85 -0.48 -5.67 -7.78 0.00
Bridge
Losa Exterior Variacion (%) Bﬁdsg;e -3.66 -7.46 -8.49 -8.65 0.00

Fuente: Elaboracion Propia

Variacion (%) de momento mé&ximo positivo en losa interior, respecto al calculo manual.

Variacion (%) momento maximo positivo en losa interior

10.00 371 5 06
0.00 |
-10.00 -3.52 -3.64

B Extremos Extremos y L/2 Extremos y L/3 Extremos y L/4
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Variacion (%) de momento maximo negativo en losa interior respecto al calculo manual.

Variacién (%) momento maximo negativo en losa interior
50.00 29.85

0.00 ]

-0.48 : ;
50,00 5.67 7.78

mExtremos ™ Extremosy L/2 Extremos y L/3 Extremos y L/4
Variacion (%) de momento maximo negativo en losa exterior respecto calculo manual.

Variacion (%) momento maximo negativo en losa exterior

_ -

-10.00 -7.46 8.49 8.65

m Extremos mExtremosy L/2 Extremos y L/3 Extremos y L/4

En zona de momento maximo positivo y negativo de losa interior, se observa que

la superestructura se comporta de mejor manera en el Caso 1V, teniendo una diferencia

de 3.64% y 7.68% por debajo del calculo manual. Siendo estos porcentajes no

considerables a la hora del disefio, ya que no repercute en algiin cambio de dimensiones

en secciones de hormigdn y armadura.

En zona de momento maximo negativo para losa exterior, el Caso IV prevalece al

reducir estos efectos, notando una diferencia de 8.65%, por debajo del calculo manual.

Del mismo modo este porcentaje no repercute a la hora del disefio.

4.6.2. Cortante maxima en la viga

» Posicién del camidn para cortante méaxima en la viga

P, P, C.L.

L0

1
thﬂ L2 L L2 I
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Se muestra la cortante maxima en la viga en Resistencia I, para los cuatro Casos de

posicionamiento de diafragmas, con el programa CSi Bridge y calculo manual

Tabla 4.3. Cortante maxima de Resistencia I en la viga

Posicién de Diafragmas Extremos Extremos. | Extremos | Extremos
g y L/2 y L/3 y L/4
Carga Permanente| 577.4 580.7 584.3 589.7
Cortante Maximaen | CSi
Viga Exterior (kN) | Bridge Carga Viva 812.8 808.7 800.3 796.1
Total 1390.1 1389.4 1384.6 1385.8
. ~ |Carga Permanente|  534.2 547.5 557.8 565.7
Cortante Maximaen | CSj
Viga Interior (kN) | Bridge Carga Viva 712.3 717.5 708.4 700.4
Total 1246.5 1265.0 1266.2 1266.1
Cortante Mix Carga Permanente| 587.7 597.0 606.3 615.6
0 an(keN) M \anual Carga Viva 767.1 767.1 767.1 767.1
Total 1354.7 1364.1 1373.4 1382.7

Fuente: Elaboracion Propia

Para el caso de viga exterior, los efectos de la carga viva muestran una reduccion
a medida que se dispone mayor numero de diafragma. En contraste, la cortante por

peso propio aumenta, siendo el Caso I11 el que contrarresta de mejor manera este efecto.

Los efectos de cortante total que se presentan en la viga interior, en general,

muestran similitud entre el Caso I, 11y V.

En contraparte, el analisis manual nos indica que a medida que se aumenta la

carga de peso propio (diafragmas), es sinbnimo de mayor efecto de cortante.

Estas diferencias existentes entre los diferentes casos, no representan alteraciones

en las armaduras.

4.6.3. Momento maximo en la viga

» Posicion del camion para momento maximo en la viga

CL

P, P,

0
' | |

J(—J(XD: 0.728m
4\' L2 4|’

L/2 4L
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Se muestra el momento méaximo de Servicio | en la viga, con el CSi Bridge y célculo

manual.
Tabla 4.5. Momento maximo de Servicio I en la viga
.. . Extremos | Extremos | Extremos
Posicion de Diafragmas Extremos y L2 y L3 y L4
Momento Maximo | . Carga Permanente| 2819.6 2813.1 2850.4 2878.1
en Viga Exterior Bridge Carga Viva 2211.2 2214.7 2210.0 2212.8
(kN) Total 5030.8 | 5027.8 | 5060.4 | 5090.9
Momento Maximo . |Carga Permanente| 2514.4 3037.9 2699.1 2767.5
en Viga Interior Bﬁze CargaViva | 20217 | 19144 | 19445 | 1909.5
(KN) Total 4536.1 | 4952.3 | 46435 | 4677.0
Momento Mo Carga Permanente|  3008.7 3101.9 3135.0 3195.0
(kN) Manual | Carga Viva 2405.0 2405.0 2405.0 2405.0
Total 5413.7 5506.9 5540.0 5600.0

Fuente: Elaboracion Propia

En viga exterior, el Caso Il se antepone como el que mejor contrarresta el efecto

de momento flector, debido a que poseen de diafragma en centro luz de la viga.

Los efectos de momentos para carga viva en viga interior, son menores que los
de viga exterior, notando una disminucion en los Casos 11y IV, esto se produce porque

estos casos poseen diafragmas en centro luz de la viga.

Al comparar el momento que existe en la viga exterior, entre el programa y el
calculo manual, este Gltimo presenta una diferencia mayor; en primera instancia,
debido a la reparticion de las cargas del tablero de manera simétrica sobre las vigas; en
segunda instancia, se debe a la variacion que existe en el factor de distribucion utilizado

para el momento por carga viva.



Tabla 4.5. Momento maximo de Resistencia | en la viga

Se muestra el momento maximo de Resistencia | en la viga, en CSi Bridge y manual.

s, . Extremos | Extremos | Extremos
Posicion de Diafragmas Extremos y L2 yL/3 y L/
Momento Maximo | .. |CargaPermenente] 3666.3 | 3644.8 | 3694.6 | 3726.4
en Viga Bxerior | p 1y | CargaViva 3869.6 | 3875.7 | 3867.5 | 3872.4
(kN) Total 7535.9 | 75205 | 7562.2 | 7598.8
Momento Méximo | .~ |CargaPermanente| 3237.6 | 3426.8 | 3490.3 | 3582.3
en Viga Interior | - dge | Carga Viva 3538.0 | 3350.3 | 3402.8 | 33417
(kN) Total 67756 | 6777.1 | 6893.1 | 6924.0
Mormento méimo Carga Permanente| 3926.9 | 4043.3 | 4084.7 | 4159.7
kN) Manual |  Carga Viva 4208.7 | 4208.7 | 4208.7 | 4208.7
Total 8135.6 | 8252.0 | 8293.4 | 8368.4

Fuente: Elaboracion Propia

Los momentos totales que presentan la viga interior y exterior en el Caso I,
muestran una disminucion considerable en contraste a los demas casos, esto se debe a

disponer diafragmas en centro luz de la viga.

Los momentos totales que se presenta en el calculo manual, presentan una
diferencia mayor a los casos de viga interior y exterior obtenidos por el programa, esto

debido a la manera de reparticion de las cargas permanentes sobre las vigas.

4.6.4. Momento Torsor en la viga

El momento torsor maximo en Resistencia I. obtenido para las vigas exterior

e interior son:

Tabla 4.9. Momento Torsor de Resistencia | en viga exterior e interior

Posicion de Diafragmas Extremos Extremos. | Extremos | Extremos

y L2 y L/3 y L/4

Momento Maximo | o Carga Permanente|  139.6 96.5 78.0 67.7

en Viga Exterior Bridge Carga Viva 329.1 306.5 284.0 270.5

(kN) Total 468.7 403.1 362.0 338.2
Momento Magimo csi Carga Permanente 0.0 0.0 0.0 0.0

en Viga Interior Bridge Carga Viva 272.7 266.0 260.2 261.3

(kN) Total 272.7 266.0 260.2 261.3

Fuente: Elaboracion Propia
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Se muestra en primer cuadro, los momentos torsores que se generan en la viga

exterior y en segundo cuadro, los que se generan en viga interior.

En viga exterior, el momento torsor reduce a medida que se dispone de mayor
ndmero de diafragmas, notando un incremento de 7% del Caso 1V al Caso Ill, y un
incremento de 19.2% del Caso IV al Caso Il, presentando una diferencia menor del
Caso Il al Caso IV, lo cual lo hace no muy significativa a la hora de tomar decisiones

de eleccion.

Los torsores totales de viga exterior son superiores a los de viga interior, en un

porcentaje promedio de 32%.
En viga interior, el torsor por carga permanente no repercute de ninguna manera.

En viga exterior, el torsor por carga permanente, representa un promedio de 68%
del torsor por carga viva. Asi mismo el torsor por carga viva, representa el 76% del

torsor total.

4.6.5. Diagrama de Momentos Torsores

Se muestra el diagrama de los momentos torsores para viga exterior e interior,
segun la variacion del nimero de diafragmas en las vigas longitudinales.

4.6.5.1. Diafragmas en los Extremos de la viga

500 Ensambiar Puente - Left Exterior Girder, Load Gombo: StriGroupT (Max/Min)

P
=" fetecccccccces e

» Viga exterior '

» Viga interior

En ambos diagramas se puede evidenciar la variacion de momento torsor a lo largo de
la viga, siendo el mayor torsor, correspondiente a los apoyos extremos de la viga.
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4.6.5.2. Diafragmas en Extremos de lavigay a L/2

500, Ensamblar Puente - Left Exterior Girder, Load Combo: StriGroup1 {Max/Min)

» Viga exterior

Torsion (T): Max = 403.0655 Min = -402.4667 (KN-m)

Ensamblar Puanto - intorior Girdar 1, Load Gombo: StIGIoupt (Max/Ming

» Viga interior

Tormion (T) Max = 200.0071  Min = -266.0071 (KN-m)

Se puede observar en ambos diagramas, que el mayor torsor corresponde a los
apoyos de la viga, y reduce a medida que avanza hacia centro luz, donde se genera un

quiebre de momento torsor debido a la existencia de un diafragma.

4.6.5.3. Diafragmas en Extremos de lavigay a L/3

40

Ensamblar Puente - Left Exterior Girder, Load Combo: StriGroup (Max/Min)

» Viga exterior o

Torsion (T): Max = 361.9848 Min = -351.3945 (KN-m)

..... o Buante - nterior Girder 1, Load Combe SIriGroun T (Mas/Min

» Viga interior

JBn (1) Max = 2001992 Min = 2601902 (KN-m)

Esta distribucion de diafragmas se caracteriza por asemejar a un diagrama de
torsion uniforme en el cual se puede observar que el mayor valor corresponde a los
apoyos de la viga, y reduce a medida que avanza hacia las posiciones de los diafragmas
interiores, distribuidos simétricamente a L/3, donde se genera un quiebre de momento
torsor a causa de la rigidez que representan estos apoyos para la viga.



102

4.6.5.4. Diafragmas en Extremos de lavigay a L/4

» Viga exterior

» Vigain

terior

Ensamblar Puente - Lefl Exterior Girder, Load Combo: StriGroup1 (Max/Min)

P Y

=3

P

557

N eeseg=eeﬁﬁ
& ®

eeeee

°°°°° ceecccceccen
eo© goe
tecceeeecoct

Torsion (T): Max = 338.2143  Min = -337.5428 (KN-m)

>>>>>

Se muestra una torsion cada vez méas uniforme. Siendo mayores estos torsores en

viga exterior, debido a la excentricidad que presentan las cargas actuantes.

Ademas, se puede evidenciar el quiebre en el diagrama a causa de la existencia
de los diafragmas, ya que estos confieren rigidez al elemento.

En la siguiente tabla se presenta un resumen de los resultados del calculo en las

incidencias de los momentos torsores generados en las vigas del puente.

La memoria de calculo se lo puede ver en Anexo D15-1

Tabla 4.10. Tabla resumen de incidencias de diafragmas en viga exterior

Viga exterior
. . Extremos Extremos Extremos
Referencia Unidades Extremos y L2 y L3 y L/
Torsion de disefio | Tra (KN-m) 468.7 403.1 362.0 338.2
Torsion de verificacion| T, (KN-m) 128.2 128.2 128.2 128.2
Condicion Consio!e,:rar Consio!e,:rar Consio_le,rar Consio!e,:rar
Torsion Torsion Torsion Torsion
Torsion nominal | T, (KN-m) 520.8 447.8 402.2 375.8
Area necesaria (torsion)| A (mmz) 41.6 35.8 32.1 30.0
Area necesaria (corte) | Ag,, (mmz) 11.9 11.9 11.9 11.9
IArea nec. (desgarramiento) Ay (mmz) 915 915 915 915
s (mm?) = 145.0 139.2 135.5 133.4
Area (@=10mm) | Ay, (MmP) 78.5 78.5 78.5 78.5
Area (@=12mm) | Ag., (mm?) 113.1 113.1 113.1 113.1
s (mm?) = 191.6 191.6 191.6 191.6
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. . Extremos Extremos Extremos

Referencia Unidades Extremos y L2 y L3 y L4

Area nec. de torsion | A, (mmz) 41.6 35.8 32.1 30.0

Area nec. Corte A, (mmz) 103.4 103.4 103.4 103.4
%acero a torsion del total (%) 29 26 24 22

Area total requerida | A (mm?) 145.0 139.2 135.5 133.4

Area total dispuesta | A (mm?) 191.6 191.6 191.6 191.6
Porcent. de variacion (%) 24 27 29 30

Fuente: Elaboracion Propia

Se muestran resultados de areas y porcentajes de areas de acero de refuerzo
requerido en las vigas exteriores, para contrarrestar los momentos torsores que se

generan en las vigas exteriores.

Diagramas de variacion en porcentajes (%)

Porcentaje (%) de Se muestra el porcentaje de area que
variacion entre Area de

i ) existe en vigas exteriores, al comparar
Torsion y Corte en vigas

exteriores el area requerida por momentos
40 torsores con el area total dispuesta
S 29 26 24 22 . .
2 20 como  estribos, siendo  estos
§ . - porcentajes de 29%, 26%, 24% vy
= =
- 22%, correspondientes a los Casos |,
M Extremos M Extremos M Extremos & Extremos
yL/2 yL/3 yL/4 I, 1y Iv.
Porcentaje (%) de Se muestra la variacion de porcentaje

variacion entre Area

) ) que existe en vigas exteriores, al
requerida y dispuesta en

vigas exteriores comparar el &rea transversal total
a0 27 28 %0 requerida (corte + torsion) y el area
X . . .
2 20 total dispuesta, siendo mayor el area
§ . I- total dispuesta, en porcentajes de 24%,
o _
- 27%, 29% y 30%, correspondientes a
M Extremos M Extremos M Extremos & Extremos

yL/2 yL/3 yL/4 los Casos I, 11, 11y IV.
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Tabla 4.11. Tabla resumen de incidencias de diafragmas en viga interior

Viga interior
. . Extremos Extremos Extremos
Referencia Unidades Extremos y L2 yL/3 y LA
Torsion de disefio | Tra (KN-m) 272.7 266.0 260.2 261.3
Torsion de verificacion| T, (KN-m) 128.2 128.2 128.2 128.2
Condicién Considfrar Consio!(?rar Consid'e’rar Consio!e,)rar
Torsion Torsion Torsion Torsion
Torsion nominal | T, (KN-m) 303.0 295.6 289.1 290.3
Area necesaria (torsion)] A, (mmz) 24.2 23.6 23.1 23.2
Area necesaria (corte) | Ag, (mmz) 11.9 11.9 11.9 11.9
|Area nec. (desgarramiento) Ay (mmz) 91.5 91.5 91.5 91.5
3 (mm?) = 127.6 127.0 126.5 126.6
Area (@=10mm) | Ay, (mm?) 78.5 78.5 78.5 78.5
Area (@=12mm) | Ay, (mm?) 1131 1131 1131 1131
3 (mm?) = 191.6 191.6 191.6 191.6
. . Extremos Extremos Extremos
Referencia Unidades Extremos y L2 y L3 y L/
Area nec. de torsion | A, (mmz) 24.2 23.6 23.1 23.2
Area nec. Corte A, (mmz) 103.4 103.4 103.4 103.4
%6 acero a torsion del total (%) 19 19 18 18
Area total requerida | A (mmz) 127.6 127.0 126.5 126.6
Area total dispuesta | A (mm?) 191.6 191.6 191.6 191.6
Porcent. de variacion (%) 33 34 34 34

Fuente: Elaboracion Propia

Se muestran resultados de areas y porcentajes de areas de acero de refuerzo
requerido en las vigas interiores, para soportar los momentos torsores que se generan

en las vigas.
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Diagramas de variacion en porcentajes (%)

Porcentaje (%) de
variacion entre Area de
Torsion y Corte en vigas

interiores
20 19
X
> 19
© 19 18 18
(]
£ 18
-
5 17 -
o
B Extremos M Extremos M Extremos ® Extremos
yL/2 yL/3 yL/4

Porcentaje (%) de
variacion entre Area
requerida y dispuesta en
vigas interiores

35

< 34 34

x

o 34 34

5y 22

2 |

[J]

2., I

o

[« 9

M Extremos M Extremos M Extremos [ Extremos
yL/2 yL/3 yL/4

Se muestra el porcentaje de area que
existe en vigas interiores, al comparar
el &rea requerida por momentos
torsores con el area total dispuesta
estos

porcentajes de 19%, 19%, 18% vy

como estribos, siendo

18%, correspondientes a los Casos I,
I, 1y V.

Se muestra la variacion de porcentaje
que existe en vigas interiores, al
comparar el é&rea transversal total
requerida (corte + torsion) y el area
total dispuesta, siendo mayor el area
total dispuesta, en porcentajes de 33%,
34%, 34% y 34%, correspondientes a
los Casos I, 11, 11y V.
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CONCLUSIONES

Conclusiones generales

El célculoy disefio estructural del Puente Vehicular se realizé siguiendo a cabalidad
con la normativa AASHTO LRFD-04, validando con ello las secciones asignadas
en el pre dimensionamiento. Notando que, a mayor numero de diafragmas, mejor
respuesta estructural de las vigas, ante los efectos de torsion, y que la disposicion
de diafragmas ubicados en los extremos y simétricamente a L/3, reduce en gran
medida los efectos de torsion, permitiendo rigidizar la estructura y garantizando el
trabajo en conjunto.

Una vez realizado el analisis estructural se establece que los esfuerzos de flexion y
corte son los mas predominantes, dado que esta solicitacion se presenta en todos
los elementos, con excepcion del diafragma, el cual presenta solicitaciones de
traccion.

Con la finalidad de garantizar la funcionalidad del puente para los usuarios y segun
las recomendaciones de la normativa, se verifica la deflexion méxima de la
superestructura en estado limite de servicio I, presentando una deflexion de 7.6 mm,
menor a la maxima permitida de L/1000 (25 mm), segun la norma base de disefio.
Si bien la fuerza total de tesado de los 3 tendones no sobrepasa la resistencia a
traccion en la fibra superior, ni compresion en la fibra inferior en etapa inicial, en
contraste, la capacidad resistente por aplastamiento en la zona de anclaje, es
insuficiente, por lo cual se establece que la fuerza de tesado se la debe transmitir en
dos etapas, la primera comprende el 66,66%, es decir se tesan 2 tendones, y una
vez construida la losa se procede a la transmision del 33.33% de la fuerza restante,
vale decir, se tesa el tercer tenddn, lo cual garantiza un adecuado proceso
constructivo.

El presupuesto para la construccion del puente es de 2.336.729,67 Bs, equivalente

a 13.063 $us por metro.
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Conclusiones del Aporte Académico

e La variacion del nimero de diafragmas a lo largo de la viga, no influye en las
fuerzas cortantes maximas ubicadas a (h/2) del apoyo, debido a que estas
variaciones logran una diferencia de 0.35%, lo cual no repercute en el disefio.

o Disponer de diafragma en centro luz de una viga simplemente apoyada, reduce
el momento flector, debido a que en esta posicion se presenta el momento maximo.
e Existe una diferencia entre el calculo manual y el CSi Bridge, a la hora de
obtener los momentos flectores de las vigas, debido a que, por cuestiones préacticas,
la reparticion de las cargas permanentes del tablero se las realiza de manera
simétricas sobre las 3 vigas.

e La torsion generada en la viga interior debido a las cargas permanentes, no
repercute de ninguna manera en el disefio. En contraste, si se lo considera en las
vigas exteriores, influyendo en un 24% del torsor total.

e Latorsion generada por carga viva, es predominante en vigas exteriores, siendo
esta aproximadamente el 76% de la torsion total.

¢ Disponer de 3 diafragmas interiores separados simétricamente a L/4 (Caso V),
reduce en gran medida el momento torsor; en consecuencia, aumenta la carga de
peso propio, por lo cual se analiza la diferencia de momento torsor maximo debido
al Caso Il (1 diafragma interior a L/2) y Caso Il (2 diafragmas interiores separados
a L/3), notando una diferencia entre el Caso IV y el Caso Il de 19%, y entre el Caso
IV y el Caso Il del 7%.

e Teniendo en cuenta que el momento torsor disminuye a medida que se dispone
un mayor nimero de diafragmas y en contraparte aumenta la carga por peso propio,
se opta por disponer de diafragmas en los extremos y dos diafragmas interiores
separados simétricamente a L/3 (CASO 1), garantizando asi la rigidez y el trabajo

en conjunto de la superestructura.



