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I. ANTECEDENTES

El departamento de Tarija ha tenido un incremento poblacional considerable en los dltimos
afios debido al crecimiento econdémico que existe en la regién. En consecuencia es evidente
el crecimiento de la mancha urbana como rural, por lo tanto la economia depende en gran

parte de las zonas rurales que son la fuente de abastecimiento de productos agricolas.

En la comunidad de Pinos Sud 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. 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 permitira 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 Pinos Sud, 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

En las zonas rurales del Departamento de Tarija, la mayoria de las vias de comunicacion
existentes son provisionales y se encuentran en condiciones precarias, siendo éstas de tierra
0 en el mejor de los casos empedradas y muchas de ellas se encuentran fuera de servicio,

dejando zonas parcial o totalmente incomunicadas.

La situacion ain empeora cuando en las vias establecidas de comunicacion vial existen
depresiones naturales a salvar y no existe la infraestructura adecuada para solventar este
problema, viéndose los pobladores del lugar obligados a cruzar el rio o quebrada a pie,

poniendo en peligro su integridad fisica.

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

entre distintas zonas se hace de vital importancia.

1.1.1 Planteamiento
Actualmente en la comunidad de Pinos Sud se tiene el problema para cruzar el rio pinos ya
que existe un Gnico acceso en la ruta que conecta a la comunidad de Miscas Calderas, en

donde el paso de vehiculos y peatones se ve interrumpido en épocas de lluvias debido a las



crecidas existentes en dicho rio que hace que el nivel de agua se eleve lo cual imposibilita el
transito por un tiempo indeterminado, ya que en los ultimos afios debido al cambio climatico
no se sabe con exactitud la ocurrencia de una crecida extraordinaria y que en cualquier

tiempo del afio pueden ocurrir lluvias.

Este hecho afecta directamente a los pobladores de la zona de estudio, que son de las
comunidades de Pinos Sud, Miscas Calderas y alrededores, ya que se ven perjudicados en el
traslado de sus productos obtenidos de sus cosechas por la falta de un acceso seguro.

A pesar de que actualmente hay un acceso (baden), no garantiza el transito seguro e
ininterrumpido durante todo el afio ya que el flujo de agua del rio es casi constante durante
todo el afio y esto afecta mas que todo a los comunarios que generalmente se mueven a pie
y ocasiona costos de tiempo para los productores agricolas y pecuarios de la zona en su

traslado por el actual acceso a las comunidades aledafias y a la ciudad de Tarija.

El problema es de mayor importancia ya que afecta a nifios y jovenes que viven en el otro
lado del rio Pinos que asisten a la escuela de Pinos Sud, que se ven perjudicados en su traslado
al cruzar el rio, asimismo ocurre para los comunarios que necesitan asistir al centro de salud

de Pinos Sud y més aun en casos de emergencia.

En la siguiente imagen se observa de lo que es uno de los problemas, en el cual se ve a una

sefiora cruzando el rio a pie por el actual baden con la corriente fuerte del rio.

Figura 1.1 Obstruccién del paso sobre el rio Pinos

Fuente: Elaboracion propia (30/03/2024)



De seguir con este problema, acarrearia perjuicios economicos, de salud y educacion a los
pobladores de la zona.
Por lo tanto para la solucion del problema se plantea el disefio y la construccidn de un puente

que permita el transito ininterrumpido y seguro de vehiculos y peatones.

1.1.2 Formulacion
¢Cbémo disefiar un puente vehicular que garantice la seguridad estructural, funcionalidad y
durabilidad durante toda su vida util ante las condiciones de la zona del proyecto y las cargas

actuantes en dicho puente?

1.1.3 Sistematizacion

Se plantean las siguientes preguntas especificas:
¢Cuales son las caracteristicas del sitio de emplazamiento del puente?
¢ Qué tipo de puente resulta mas adecuado segun las condiciones de la zona del proyecto?

¢ Qué materiales y sistemas estructurales ofrecen mayor eficiencia técnica y econdémica en el

disefio del puente?
¢ Qué riesgos 0 mas causas acarrearia si no se soluciona el problema actual?

¢La construccion de un puente ayudara al crecimiento y al desarrollo de la comunidad de

Pinos Sud y a las comunidades aledafias?

1.2 Objetivos

1.2.1 General

Realizar el disefio estructural de un puente vehicular en la comunidad de Pinos Sud sobre el
rio Pinos en la ruta que conecta a las comunidades de Pinos Sud y Miscas Calderas usando
la norma AASHTO LRFD 2020.

1.2.2 Especificos

++ Realizar el estudio topogréafico para definir las caracteristicas geométricas que el puente

tendra y el correcto emplazamiento de la infraestructura.

% Realizar el estudio de suelos para seleccionar el tipo de fundacion méas adecuada, en

funcidn a la capacidad portante y las caracteristicas geomorfologicas del lugar.



¢ Realizar el estudio hidroldgico e hidraulico para obtener el caudal maximo de crecida del

rio y determinar el nivel maximo de aguas extraordinarias.
+» Realizar el disefio estructural del puente vehicular
¢ Realizar el presupuesto y cronograma para el proyecto.

++ Elaborar los planos estructurales del puente vehicular.

1.3 Justificacion
1.3.1 Académica
La realizacion del disefio estructural de un puente aplica y profundiza los conocimientos
adquiridos en los afios de formacion de la carrera de ingenieria civil, ya que se aplican varios
estudios de ingenieria, también promueve al estudiante a la investigacion de conocimientos

no impartidos en clase ya sea que estos se inclinen por el disefio estructural o la investigacion.

1.3.2 Técnica
Utilizar procedimientos y métodos que exige la normativa AASHTO LRFD 2020 para el
disefio estructural de un puente vehicular, determinando las dimensiones optimas de todos

los elementos que conforman la superestructura y la infraestructura del puente.

1.3.3 Social

Colaborar a lacomunidad de Pinos Sud con la elaboracion del disefio estructural de un puente
que ayudara a resolver el problema ya planteado anteriormente, que preocupa a la comunidad
en tiempos de lluvias, mejorando y garantizando el transito permanente y seguro a los
comunarios. Ademas recibiendo el respaldo de la Subgobernacion de Cercado que se
encuentra en el Anexo A, que es la institucion que se encarga de llevar a cabo programas y
proyectos en las comunidades campesinas, por lo tanto este proyecto es de necesidad en la

comunidad de Pinos Sud.

1.4 Alcance del proyecto

El alcance del presente proyecto abarca desde la recopilacion de informaciéon de los estudios
de ingenieria como ser: topogréaficos, geotécnicos, hidrologicos e hidraulicos de la zona del
proyecto, hasta la elaboracion de planos y documentacién técnica, todo esto bajo los
requerimientos y criterios normativos vigentes y asegurando la funcionalidad, seguridad y

durabilidad de la estructura durante su vida Util.



1.4.1 Analisis de alternativas

1.4.1.1 Tipo de puente

Se realiza un andlisis de alternativas de tipo de estructura, con la finalidad de encontrar la
alternativa técnica y econémicamente viable, en ese sentido se han formulado tres tipos de

estructura de puente que son los mas empleados para puentes vehiculares:

a) Alternativa N°1: Puente recto con vigas postensadas

Esta alternativa se basa en generar un balance entre el costo de la infraestructura y la
superestructura, tomando en cuenta que el uso del hormigdn postensado permite cubrir

luces mayores que el hormigén armado reduciendo costos.

Longitud Observaciones Conclusiones

e Menor costo en la superestructura.
e Adecuado para puentes de P

longitudes entre de 20a40m | No cumple con el radio de

L=2600m | * Vigas de seccion | con una curvatura minimo en el acceso del
’ alturade 1,6 m lado de Miscas Calderas.
aproximadamente e Mayor costo en adecuar el acceso
e Mayor estrechamiento del del lado de Miscas Calderas.
cauce e Se produce mayor socavacion.

b) Alternativa N°2: Puente esviajado con vigas postensadas

Al igual que en la anterior alternativa se tiene un puente con vigas postensadas pero

esviajado, el cual cambia el comportamiento estructural .

Longitud Observaciones Conclusiones

e Adecuado para puentes de e Estado hidraulico favorable
longitudes entre de 20 a 40 m

e Vigas de seccién | con una

L=29,00m altura de 1,60 m
aproximadamente

e Menor estrechamiento del
cauce que en el caso del
puente recto

e Cumple con el radio de curvatura
minimo en el acceso del lado de
Miscas Calderas.

e Se adecua mejor a las condiciones
de la zona de emplazamiento.

e Se produce menor socavacion




c) Alternativa N°3: Puente recto de vigas de Hormigdn Armado con una pila intermedia

Esta alternativa consiste en ejecutar un puente con tablero de vigas de hormigon armado
con dos tramos isostaticos para lo cual se requiere de un apoyo intermedio consistente en

una pila de hormigon armado y dos estribos extremos de hormigén armado.

Longitud Observaciones Conclusiones

) Mayor costo en la infraestructura.
e 2 tramos de longitud L/2 * y

e Estado hidraulico desfavorable con
pila propensa a una mayor
socavacion, por tanto mayor riesgo
de colapso.

e Vigas T de H°A° con una
altura de 0,70 m

L = 26,00 aproximadamente

e 3 elementos para la
infraestructura 2 estribos y 1
pila.

e Mayor costo para adecuar el
acceso del lado de Miscas
Calderas.

Eleccion de la alternativa
Se elige la alternativa N°2, ya que al realizar el analisis y la inspeccion de los sitios probables
para el emplazamiento del puente, tanto aguas arriba y abajo del sitio actual de cruce por el

lecho del rio, se eligié fundamentalmente por lo siguiente:

e EIl puente esviajado se adecua mejor a las condiciones topograficas de la zona de
emplazamiento, haciendo que la variacién del trazo actual del camino sea lo mas minimo

posible, con la finalidad de reducir los costos para adecuar los accesos.

e Mejora la comodidad del transito vehicular, especialmente en el acceso del lado de
Miscas Calderas, ya que al pasar el puente inmediatamente se entra a una curva, con lo
cual se hace cumplir de acuerdo al manual de disefio geométrico de carreteras de la ABC,
para un camino en desarrollo y con una velocidad de disefio de 30 Km/h, el radio de

curvatura minimo debe ser de 25 m.

e Se obtiene la longitud y el sitio de emplazamiento del puente mas adecuado posible, ya
que se tiene condiciones hidraulicas méas favorables.

1.4.1.2 Metodologia constructiva

Al ser un puente con vigas postensadas, se tienen las siguientes metodologias constructivas:

a) Alternativa N°1: Construccion in situ

En esta metodologia las vigas se colocan, se arman y hormigonan directamente en la obra,



b)

ya que es dificil transportar las vigas en transporte pesado por el peso y la complejidad
del camino. Se realiza el postensado una vez que el hormigon alcanza la resistencia
requerida, implica mayor tiempo de ejecucion, mayor control de curado y calidad del

hormigon, luego la viga entera sera levantada o lanzada por unas gruas.

Alternativa N°2: Construccién por segmentos

La segmentacion es un método constructivo, ya que es mas facil poder lanzar la viga por
segmentos que de forma entera por el tema de la trabajabilidad. Si bien el lanzar la viga
por segmentos resulta mas facil porque no se necesitaran grdas que alcen pesos excesivos

en el momento del lanzamiento.

La metodologia constructiva sera in situ, ya que al hormigonar la viga de una sola vez, se

obtiene una seccion continua sin juntas adicionales, lo que mejora la distribucion de esfuerzos

y requiere menos armadura, ya que también en el sitio de emplazamiento se tiene el espacio

para poder hormigonar la viga en su totalidad y para realizar el montaje de la viga.

1.4.2 Resultados a lograr

X/
L X4

Fortalecer los conocimientos sobre el andlisis y disefio de un puente vehicular,
cumpliendo con los requerimientos y criterios de disefio establecidos en las normas para

el disefio de puentes.

Realizar los estudios de ingenieria y el analisis de los requisitos dimensionales, en base
al marco tedrico planteado en el presente proyecto, y realizar el dimensionamiento de la

estructura contemplando los requisitos de la norma aplicada.

Realizar el disefio estructural del puente vehicular con los datos que se obtengan de los

estudios de ingenieria.

Documentacidn técnica necesaria del proyecto.

1.4.3 Aporte académico

Realizar la comparacion técnica y econdmica de dos tipos de estribos verificando:

>
>

El comportamiento de la infraestructura con estribos cerrados.

El comportamiento de la infraestructura con estribos abiertos.

Tomando en cuenta la misma carga de la superestructura, las presiones del suelo y demas

cargas actuantes en el estribo.



La memoria de célculo del aporte académico se encuentra detallado en el Anexo L.

1.5 Localizacion

El proyecto se ubica aproximadamente a 34 km de la ciudad de Tarija, sobre el rio Pinos en
la comunidad de Pinos Sud en el canton de Lazareto, Provincia Cercado del Departamento
de Tarija.

Las coordenadas del lugar de emplazamiento del proyecto son:

Coordenadas geograficas Coordenadas UTM
Latitud Sur: 21°44°14.55” X:306231,32 m
Longitud: 64°52°24.60” Y: 7595073.42 m

Figura 1.2 Ubicacién Geografica del Proyecto

Provincia 20 /
. CERQADO N (__) V-‘ y

Club Atlético
independiente Pinos.

Escuela de pinos sud

Puente wp -+

Fuente: Elaboracion propia



Figura 1.3 Imagen satelital de la zona del proyecto

A PEscuelade pinosisud

Fuente: Google Earth Pro

En la siguientes imégenes se muestra el rio Pinos después de haberse efectuado una

precipitacion no muy considerable en la zona.

Figura 1.4 Cauce del rio aguas arriba

Fuente: Elaboracion propia (30/03/2024)



Figura 1.5 Cauce del rio aguas abajo

Fuente: Elaboracion propia (30/03/2024)

1.6 Informacion socioecondmica relativa al proyecto
El objetivo de la presente informacion es proporcionar informacion actual de las condiciones
reales en que vive la poblacion, la cantidad de familias que viven y trabajan sus tierras, los

servicios basicos con que cuentan entre otros.

1.6.1 Aspectos demograficos

+ Poblacion del area de influencia del proyecto
El proyecto comprende la construccion de un puente vehicular en la ruta que conecta a
las comunidades de Pinos Sud y Miscas Calderas, por tanto es de suma importancia
conocer las principales caracteristicas tanto demogréficas, socioculturales y productivas

de estas comunidades beneficiadas.

Tabla 1.1 Poblacion de comunidades beneficiadas con el proyecto

) Sexo
Comunidad - Total
Hombres Mujeres
Pinos Sud 287 330 617
Miscas Calderas 78 96 174
Total 365 426 791
Porcentaje 46 % 54 % 100%

Fuente: Subgobernacién de Cercado
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1.6.2 Aspectos econdmicos

% Tenencia de tierras
Con relacion al origen y tenencia de la tierra en el area de influencia del proyecto, se
puede indicar que la gran mayoria de las familias obtuvo sus terrenos por la reforma
agraria, en tanto que una pequefia proporcion de familias obtuvo sus tierras por herencia.
El porcentaje de familias que obtuvo sus tierras por la reforma agraria varia entre el 80%

en la Comunidad de Pinos Sud, hasta un 93% en la Comunidad de Miscas Calderas.

X/

¢+ Principales actividades econémicas
Las principales actividades que se desarrollan y de las cuales dependen las familias de

las comunidades beneficiarias con el Proyecto, son la agricultura y la ganaderia.

Tabla 1.2 Principales actividades econémicas por familia

Actividades econémicas
Comunidad : Total
Ganaderia | Agricultura T Caza/Pesca

artesanal

Pinos Sud 47 52 0 1 100
Miscas

Calderas 30 70 0 0 100
Porcentaje 38,5 % 61 % 100% 0,5 % 100

Fuente: Subgobernacion de Cercado

Entre los principales productos que se cultivan en estas Comunidades se tiene el maiz,
papa, papalisa, trigo, arveja, poroto y quinua entre otros. Por otra parte, entre los
principales tipos de ganado que se produce en el area 16 de influencia del proyecto, se

tiene, bovino, porcino, caprino, ovino, aves, etc.

1.6.3 Aspectos sociales

« Costumbres
En cada region y en cada lugar se tienen sus propias costumbres y tradiciones que lo
identifican culturalmente a la poblacién y por ende a la persona.

En la zona predomina la religion catdlica en un 100%.

En las comunidades existen diversos tipos de costumbres, que afio a afio se las celebra 'y

son motivo de participacion de algunos pobladores de la zona. En la comunidad de

Pinos Sud se conoce entre otras las siguientes:

11
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e 1deEnero— Ao Nuevo
e 25de Julio - San Santiago
e 25 de diciembre — Navidad

Rol de varones y mujeres dentro de la comunidad

El rol de los hombres y mujeres dentro de las comunidades rurales es compartido, puesto
que la mujer asume un papel importante en la cooperacion de llevar adelante las
actividades tanto agricolas como ganaderas ayudando mutuamente al hombre.

El rol de los varones, como en todas las comunidades rurales, es de atender y cultivar las
tierras, realizar las labores culturales de las tierras desde el inicio en que se siembra hasta
la cosecha del ultimo producto, cuidado de animales, etc. Los roles de las mujeres son
mas que todo domésticas, pero no se debe dejar de lado que en todo momento esta
ayudando al hombre en todo el proceso de produccion, sin descuidar sus actividades en

la casa.

Formas de organizacion

Corregidor. - Los corregidores son autoridades electas en la comunidad por votacion,
por lo tanto, se constituye en la maxima autoridad comunal que tiene autoridad para
intervenir en una diversidad de problemas que son comunes en las comunidades como
ser: robos, dafios de animales, peleas, organiza a los comunarios en la gestion de

proyectos, efectlia multas cuando el caso amerita, dirige en las reuniones, etc.

Secretario General. - Los sindicatos agrarios son autoridades que tiene cada comunidad,
su funcidn es mas referida a ayudar a solucionar problemas de limites entre productores,
solucionar problemas de dafios, hacer cumplir las multas efectuadas, representa a la
comunidad en diferentes eventos de gestion de proyectos ante autoridades municipales,
informa a la poblacion sobre los avances referidos a los saneamientos, planifica

reuniones, notifica a las reuniones, dirige las reuniones, etc.

1.6.4 Servicios basicos existentes

X/
L X4

Agua potable
En cuanto a los servicios de agua potable en el area de influencia del Proyecto, la

informacidn que nos proporciono la subgobernacion de Cercado se observa que solo la
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Comunidad de Pinos Sud cuenta con agua potable por cafieria con una cobertura del 60%

mientras la comunidad de Miscas Calderas no cuenta con este servicio.

Alcantarillado

En cuanto a los servicios de alcantarillado, las comunidades no cuentan con este servicio,
sin embargo, se cuenta con otros medios de eliminacion de excretas, como las letrinas y
el campo abierto.

Todas las familias que no tienen la oportunidad de contar con un sistema de eliminacién
de excretas se ven obligadas a hacer sus necesidades en campo abierto, lo que se convierte
en un foco de contaminacion y por tanto a una mayor exposicion de enfermedades y
parasitos, poniendo en riesgo la sanidad de las mismas familias, de los animales

domésticos y el medio ambiente (agua de las quebradas y aire).

Electricidad

Con relacion a los Servicios de Electricidad en el &rea de influencia del proyecto, se puede
indicar que en la Comunidad de Pinos Sud cuenta con el servicio de energia eléctrica en
un 70%, no se pudo obtener informacion del servicio de electricidad de la comunidad de

Miscas Calderas.

Educacion

Tanto en la comunidad de Pinos Sud como en Miscas Calderas cuentan con un
establecimiento educativo de nivel primario, siendo la Comunidad de Pinos Sud la que
cuenta con un mayor namero de alumnos (43), profesores (3) y aulas (8). De acuerdo a
la encuesta comunal, también se puede indicar que el estado de los establecimientos se

encuentra entre bueno y regular.

Salud

En cuanto a la salud, la comunidad de Pinos Sud cuenta con un centro de salud que fue
mejorado en el 2023, por tanto las condiciones de dicho centro se encuentran en buen
estado, por ello las familias de otras comunidades de la zona deben recorrer grandes
distancias para recibir asistencia médica y hasta la Ciudad de Tarija cuando se presentan

casos de gravedad.
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Il. MARCO TEORICO

2.1 Generalidades

2.1.1 Definicion de Puente

Un puente es una estructura disefiada para permitir el paso de vehiculos, personas, trenes o
conductos de agua sobre obstaculos como rios, valles, caminos, vias férreas o cualquier otra
barrera natural o artificial.

Los puentes que soportan un canal o conductos de agua se llaman acueductos. Aquellos
construidos sobre terreno seco o en un valle, viaductos. Los que cruzan autopistas y

vias de tren se llaman pasos elevados.

2.1.2 Clasificacion de puentes
Los puentes pueden ser clasificados segin muchas caracteristicas que presentan, entre

las clasificaciones mas comunes se tienen las siguientes:

« Por su longitud:

e Puentes mayores (Luces mayores a 200 m.)
e Puentes medianos (Luces entre 50 y 200m.)
e Puentes menores (Luces entre 10 y 50 m.)
e Alcantarillas (Luces entre 0.5y 10m.)

++ Por el servicio que presta:

e Puentes camineros
e Puentes ferroviarios
e Puentes en pistas de aterrizaje

e Puentes acueducto (para el paso de agua solamente)
e Puentes canal (para vias de navegacion).

e Puentes para oleoductos.
e Puentes basculantes (en zonas navegables)

e Puentes parpadeantes (en cruces de navegacion)
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e Pasarelas (0 puentes peatonales)

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

Por el material del gue se construye la superestructura:

e Puentes de madera

e Puentes de mamposteria de ladrillo
e Puentes de mamposteria de piedra
e Puentes de hormigon ciclépeo

e Puentes de hormigon simple

e Puentes de hormigén armado

e Puentes de hormigon pretensado

e Puentes de seccién mixta

Puentes metalicos

Por la ubicacién del tablero:

e Puentes de tablero superior

e Puentes de tablero inferior

e Puentes de tablero intermedio
e Puentes de varios tableros

Por los mecanismos de transmisidn de cargas a la infraestructura:

e Puentes de vigas

e Puentes aporticados

e Puentes de arco

e Puentes en volados sucesivos
e Puentes atirantados

e Puentes colgantes
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«» Por sus condiciones estaticas:

e |sostaticos: Puentes simplemente apoyados, puentes continuos con articulaciones
(Gerber), puentes en arco (articulados)
e Hiperestaticos: Puentes continuos, puentes en arco, puentes aporticados, puentes
isotropicos o espaciales.
e Transicion: Puentes en volados sucesivos (pasan de isostaticos a hiperestaticos)

¢+ Por el angulo que forma el eje del puente con el del paso inferior (0 de la corriente

de agua):

e Puentes rectos (Angulo de esviaje 90°)

e Puentes esviajados (Angulo de esviaje menor a 90°)
e Puentes curvos (Angulo variable a lo largo del eje)

« Por su duracion :

e Puentes definitivos.

e Puentes temporales o provisionales.

2.1.3 Partes de un puente

Las partes principales de una estructura de puente son:

a) La superestructura b) La infraestructura

Figura 2.1 Partes de un puente

Superestructura
Baranda Plataforma del puente Sistema de funt
— —\ istema de juntas
EL | | [ I | \ [ RN I [ | ;
Estribo . - Estribo
i v
(Infraestructura) [ —Sistema de apoyos _14;;1_5/ (Infraestructura)
Pilar
(Infraestructura)
Cimentacion Cimentacion Cimentacion

Fuente: Ernesto Seminario Manrique
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a) Superestructura

Es la parte del puente que se encuentra por encima de las pilas (columnas o soportes
verticales) y que se encarga de soportar las cargas de transito, ya sean vehiculos, trenes o
peatones. Esta estructura incluye todos los elementos que se sitan por encima de los apoyos

principales del puente y se extiende entre las pilas o estribos.
Esta conformada por:

«+ 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: corddn-barrera, barandas y barreras.

Figura 2.2 Seccion transversal de superestructura, puente de vigas

| BERMA | CARRIL 1 | CARRIL 2 | BERMA |

BARANDA

PEATONAL \‘

BARANDA

/ PEATONAL

Fuente: Arturo Rodriguez Serquen, 2022

b) Infraestructura
También conocida como subestructura, es la parte del puente que se encuentra debajo de
la superestructura y se encarga de soportar y transmitir las cargas de la estructura superior
(superestructura) hacia el suelo. Su funcion principal es proporcionar estabilidad y

resistencia, garantizando que el puente permanezca firme y seguro. La infraestructura
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incluye todos los componentes que estan en contacto con el suelo y que sirven de base

para la superestructura.

Esta conformada por:

X/
L %4

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.

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.

2.1.4 Ubicacion y eleccion del tipo de puente

Los puentes son obras que requieren para su proyecto definitivo estudiar los siguientes

aspectos:

a)

b)

d)

Localizacion de la estructura o ubicacion en cuanto a sitio, alineamiento, pendiente y

rasante.

Tipo de puente que resulte mas adecuado para el sitio escogido, teniendo en cuenta su

estética, economia, seguridad y funcionalidad.

Forma geométrica y dimensiones, analizando sus accesos, superestructura,

infraestructura, cauce de la corriente y fundaciones.

Obras complementarias tales como: barandas, drenaje de la calzada y de los accesos,
proteccidn de las margenes y rectificacion del cauce, si fuera necesario forestacion de

taludes e iluminacion.

En caso de obras especiales conviene recomendar sistemas constructivos, equipos, etapas
de construccion y todo aquello que se considere necesario para la buena ejecucion y
estabilidad de la obra.
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2.1.5 Caracteristicas de los Puentes Esviajados

Se dice que el tablero de un puente tiene esviaje 0 que esta construido en esviaje, cuando la
forma en planta del tablero no es rectangular. Esto quiere decir que la horizontal de los apoyos
del tablero forman un angulo distinto a 90 grados, con el eje longitudinal del tablero.
En la mayor parte de los casos modernos los puentes son esviajados, no presentando mayores
problemas ni inconvenientes si éstos estdn compuestos por vigas, en cambio cuando se trata
de losas simplemente apoyadas los esfuerzos que en ellas se presentan difieren de los de las
losas rectas, aumentando esta diferencia con el angulo de esviaje.

Se puede observar entonces que los planos de esfuerzo maximo no son paralelos al eje del
camino con lo que la deformacidn de la losa esviajada tendera a la de una superficie alabeada.
En la siguiente figura se muestra esquematicamente la variacion de reacciones en funcion de

los diversos angulos de esviaje.

Figura 2.3 Variacion de reacciones en losas de puentes esviajados

Eje del camino Eje del camino Eje del camino

Fuente: Hugo E. Belmonte, 1990

Si el esviaje es hasta de 20°, para el calculo se considerara como luz la que se mide a lo largo
de la linea central en el eje del camino precediéndose luego como si la losa fuese recta,
incrementando las reacciones en las esquinas de los angulos obtusos entre 0 y 50 % sobre la

reaccion media en proporcién al angulo de esviaje.

Si el &ngulo de esviaje esta comprendido entre 20° y 50° se tomara como luz de calculo, la
distancia perpendicular a la cara de los apoyos acotada con Lc precediéndose luego como si

la losa fuese recta, con lo que se define su espesor y armadura.
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2.2 Estudios basicos de ingenieria

2.2.1 Generalidades

Los estudios basicos de ingenieria son de fundamental importancia realizarlos, ya que
proporcionan la informacion técnica y cientifica que garantiza la seguridad, funcionalidad,
durabilidad y viabilidad econémica del proyecto. La importancia de estos estudios radica en
que cada uno aborda aspectos criticos que influyen directamente en el éxito del disefio y

construccion del puente.

El proyectista deberd 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.

Los estudios basicos deben ser realizados de acuerdo a los requerimientos del proyectista,
personal especializado, con experiencia, y segun los procedimientos que se establecen en los

manuales 0 normativas.

2.2.2 Estudio topogréfico

El estudio topogréfico, segun (Escuadero Meza, 2003), tendra como objetivos:

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

¢+ Proporcionar informacién 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 para la construccion de un puente deberdn comprender como
minimo lo siguiente:

X/

+ Levantamiento topogréfico 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.

++ Sera necesario indicar en planos la direccion del curso de agua y los limites aproximados

de la zona inundable en las condiciones de aguas maximas y minimas.

«+ Ubicacion 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 de suelos

El estudio de suelos tiene como objetivo principal establecer las caracteristicas geotécnicas,
es decir, la estratigrafia, la identificacion y las propiedades fisicas y mecanica del suelo para
el disefio de cimentaciones estables. El estudio de suelos debe considerar exploraciones de
campo y ensayos de laboratorio, cuya cantidad sera determinada en base a las necesidades
del proyecto. Los estudios deberdn comprender la zona de ubicacion del puente, estribos,

pilares (en caso de ser necesarios).

Dichos estudios deberan comprender lo siguiente:

++ Ensayos de campo en suelos y/o rocas

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

++ Descripcion de las condiciones y caracteristicas del suelo: Contenido de humedad,
granulometria, consistencia, clasificacion, estratigrafia e identificacion de los estratos de

suelo o base rocosa, capacidad portante.

2.2.4 Estudio Hidrolégico, Hidraulico y Socavacion

Los objetivos son de establecer las caracteristicas hidrologicas de los regimenes de avenidas
maximas y extraordinarias y los factores hidraulicos que conllevan a una real apreciacion del
comportamiento hidraulico del rio que permiten definir los requisitos minimos del puente y
su ubicacidn optima 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:
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++ Ubicacién optima 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 socavacion general, por contraccion y local.

¢+ Profundidad minima recomendable para la ubicacion de la cimentacion.
++ Obras de proteccion necesarias.

2.3 Normas de disefio

Para el disefio del concreto estructural, las cargas y factores de carga, analisis y evaluacion
estructural, se tomaran las prescripciones de la normativa AASHTO LRFD 2020.

En conjunto a esta norma se haré uso de la norma ACI 318-19, debido a que ambas normas

se desarrollaron en EEUU.

2.4 Filosofia de disefio
“El diseno con factores de carga y resistencia (LRFD) esta basado en la estadistica de la

combinacion de cargas y resistencias expresado en el siguiente grafico:

Figura 2.4 Base probabilistica del disefio LRFD

Cargas (Q) Resistencia (R)

(7-)Qn—(1-¢)Rn
™~ ]

FR,Q)

Q Qn R=Q RnR R,Q
Fuente: Liendo Lopez & Soliz Martinez, 2007

Donde se observa que ambas distribuciones probabilisticas obtenidas de forma independiente
son comparadas. La distribucion de la resistencia (R) esta a la derecha y es mayor a la que
representa las cargas (Q), pero existe una zona de interseccion donde existira falla (region
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.
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El disefio por factores de carga y resistencia (LRFD) toma en cuenta ambas, la resistencia

promedio, y el promedio de las cargas. La ecuacion fundamental del LRFD incluye:

(n) = Modificadores de carga

(v) = Factores de carga

(Q) = Efectos de fuerza o solicitaciones
(¢) = Factor de resistencia

(Rn) = Resistencia nominal

(R = ¢Rn) = Resistencia factorada

El LRFD proporciona un mayor nivel de seguridad a través de todo el puente, en el cual la

medida de seguridad es una funcion de la variabilidad de cargas y de resistencia.

Los requisitos de disefio de estas especificaciones emplean la metodologia del Disefio por

Factores de Carga y Resistencia (LRFD). Los factores fueron desarrollados a partir de la

teoria de la confiabilidad en base al conocimiento estadistico actual de las cargas y el

comportamiento de las estructuras.

Para fines didacticos es importante conocer el concepto o interpretacion de algunos términos

que Se enuncian como sigue:

e Factor de Carga: Factor que considera fundamentalmente la variabilidad de las cargas,
la falta de exactitud de los analisis y la probabilidad de la ocurrencia simultanea de
diferentes cargas, pero que también se relaciona con aspectos estadisticos de la resistencia

a través del proceso de calibracion.

e Factor de Modificacion de las Cargas: Factor que considera la ductilidad, redundancia

e importancia operativa del puente.

e Factor de Resistencia: Factor que considera fundamentalmente la variabilidad de las
propiedades de los materiales, las dimensiones estructurales y la calidad de la mano de
obra junto con la incertidumbre en la prediccion de la resistencia, pero que también se

relaciona con aspectos estadisticos de las cargas a través del proceso de calibracion.

2.5 Cargas para el disefio de puentes

Lanormativa AASHTO LRFD 2020 divide a las cargas en permanentes y transitorias, siendo
responsabilidad del proyectista la consideracion de las cargas segun las exigencias que el
puente demanda y las condiciones climaticas propias del lugar.
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2.5.1 Cargas permanentes

«» Cargas permanentes: DC, DW y EV
DC = Peso propio de los componentes estructurales y accesorios no estructurales
DW = Peso propio de las superficies de rodamiento e instalaciones para servicios publicos
EV = Presion vertical del peso propio del suelo de relleno.
La carga permanente debera incluir el peso propio de todos los componentes de la
estructura, accesorios e instalaciones de servicio unidas a la misma, superficie de

rodadura , futuras sobrecapas y ensanchamientos previstos.

Tabla 2.1 Densidades de materiales usados en la construccion

Material Peso Unitario(ka/m”)
Acero 7650
Agua fresca 1000
salada 1020
Albafileria de piedra 2700
Aleaciones de aluminio 2800
Arcilla blanda 1600
Arena, imo o grava no compactados | OO
Arena, imo, o aralla compactados | 900
Conereto simple
Lnvano | 760
De arena lviana 1920
Peso Normal con f'c = 350 kglem? 2320
Peso Normal con 350< f'c = 1050 kglem® 224040.23f¢
Concreto Armado (C3.5.]1 AASHTO) Peso Concreto Simple+ &0 kqu3
Grava, Macadam o balasto compactados 2240
Hierro fundido 7200
Madera dura 2e0
Blanda A00
Felleno de ceniza 2e0
Superhcies de rodamento bituminosas 2240
Materal Peso por umidad de longitud (ka/m)
Rigles de trénsito, durmientes y hjadores de via 300

Fuente: Rodriguez Serquen A. (2022). Puentes con AASHTO LRFD 2020

¢ Cargas de Suelo: EH, ESy DD
EH = Empuje horizontal
ES = Sobrecarga de suelo
DD = Friccion negativa (downdrag)
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Estas cargas se especifican en el Articulo 3.11. de la norma AASHTO LRFD 2020

2.5.2 Cargas transitorias
¢+ Sobrecargas Gravitatorias: LL y PL

Sobrecarga VVehicular (LL)

Se utiliza un modelo tedrico expresado por la carga HL-93, debera consistir en una
combinacion de:
a) Camion de disefio b) Tandem de disefio c) Carga de carril
a) Camidn de disefio
Los pesos y las separaciones entre los ejes y las ruedas del camidon de disefio son como
se especifica en la Figura 2.5, la separacion entre los dos ejes de 32 kip (142,4 kN)
varia entre 14 ft a 30 ft (4,27m a 9,14m) para producir las solicitaciones extremas.

Ademas, se debe considerar un incremento por carga dinamica.

Figura 2.5 Caracteristicas de camidn de disefio

8.0KIP 320 KIP 32,0 KiP
] i i 1 1l 3 I
!L 4'-0" | 14'-0" 10 30-0"!
el"oll

Fuente: AASHTO LRFD, 2020

b) Tandem de disefio
El Tandem de disefio consiste en un par de ejes de 25 kip (111,21 kN) con una
separacion de 4 ft (1,22m). La separacion transversal de las ruedas es de 6 ft (1,83m)

Se debe considerar un incremento por carga dindmica.
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c) Carga de carril de disefio
La carga del carril de disefio consiste en una carga de 9,34 kN/m, uniformemente
distribuida en direccion longitudinal. Transversalmente la carga del carril de disefio
se supondra uniformemente distribuida en un ancho de 6 ft (3,0om). Estas

solicitaciones no estaran sujetas a un incremento por carga dinamica.

Sobrecarga Peatonal (PL)

Se debe aplicar una carga peatonal de 0,075 ksf (3,6x10-3 MPa) en todas las aceras de
mas de 2 ft (610 mm) de ancho, y esta carga se debera considerar simultdneamente con

la sobrecarga vehicular de disefio.

La normativa AASHTO ademéas toma en cuenta la presencia maltiple de sobrecargas, se

determinard considerando las posibles combinaciones de carriles cargados, multiplicando por

un factor de presencia maltiple, no siendo éste aplicable al estado limite de fatiga.

X/
°

Tabla 2.2. Factor de presencia multiple (m)

Multiple Presence
Number of Loaded Lanes Factors, m
1 1.20
2 1.00
3 (.85
>3 0.65

Fuente: AASHTO LRFD, 2020

Incremento por carga dinamica : IM

La carga movil es de tipo dinamica, pero para simplificar su aplicacién se la toma como
estatica afiadiendo un incremento de carga. Los efectos estaticos del camidn o tandem de
disefio, a excepcién de las fuerzas centrifugas y de frenado, se mayoran aplicando los

porcentajes indicados en la Tabla 2.3.

Tabla 2.3 Incremento por carga dinamica

Component M
Deck Joints—All Limit States 75%
All Other Components:

*  Fatigue and Fracture Limit State 15%

e  All Other Limit States 33%

Fuente: AASHTO LRFD, 2020
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X/
L X4

®.
L X4

Fuerza de Frenado : BR

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

a) EI 25% de los pesos por eje del camidn de disefio o tandem de disefio.

b) EI 5 % del camidn de disefio més la carga del carril 0 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 actlan

horizontalmente a una distancia de 6 ft (1,83m) sobre la superficie de la calzada en

cualquiera de las direcciones longitudinales para provocar solicitaciones extremas.

Fuerza de Colision de un Vehiculo : CT
Esta fuerza debe ser considerada en el disefio para garantizar que la estructura y las
barreras de proteccion puedan absorber o desviar la energia del impacto sin sufrir dafios

significativos o comprometer la seguridad del puente.

Carga de Viento : WL Y WS

La carga de viento se asume estd uniformemente distribuida sobre el area expuesta al
viento. Para puentes a mas de 33 ft (10,05m) sobre el nivel del terreno o del agua, la
velocidad de viento de disefio se debera ajustar en funcidn a una ecuacion propuesta por
la normativa en el Art. 3.8.1.1, considerando un valor adecuado para las condiciones

previamente mencionadas.

Ademas el proyectista debera de considerar algunas cargas en caso de ocurrencia como:

Efectos sismicos (EQ)
Carga hidraulica (WA)
Carga de hielo (IC)

Solicitaciones provocadas por deformaciones superpuestas como ser la contraccion (SH),

fluencia lenta (CR) y el asentamiento (SE)
Fuerzas friccionales (FR)
Variaciones de temperatura (TU y TG)

Colisién de embarcaciones (CV)
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2.6 Factores y Combinaciones de Cargas
La solicitacion mayorada se tomara como:

Q:zni'yi'Qi

Donde:
n; = Modificador de las cargas
Q; = Solicitaciones de las cargas especificadas

y; = Factores de cargas especificados en las tablas 2.4. y 2.5.

2.6.1 Estados limites

Un estado limite es una condicion limitante para un funcionamiento aceptable del disefio del
puente o de sus componentes. Para lograr los objetivos de un disefio seguro, cada miembro y
conexion del puente se debe examinar a algunos o a todos los estados limites de servicio,
fatiga, resistencia y evento extremo. Todos los estados limites aplicables deben ser
considerados de igual importancia.

Los estados limites que la normativa propone son:

% RESISTENCIA | — Combinacidn basica de cargas que representa el uso vehicular normal

del puente, sin viento.

“+ RESISTENCIA Il — Combinacion de cargas que representa el uso del puente por parte
de vehiculos de disefio especiales especificados por el propietario, vehiculos de

circulacion restringida, o ambos, sin viento.

« RESISTENCIA 11l — Combinacion de cargas que representa el puente expuesto a vientos

de velocidades superiores a 90 km/h.

% RESISTENCIA IV — Combinacion de cargas que representa relaciones muy elevadas
entre las solicitaciones provocadas por las cargas permanentes y las provocadas por las
sobrecargas. RESISTENCIA V — Combinacidn de cargas que representa el uso del puente

por parte de vehiculos normales con una velocidad del viento de 90 km/h.
s EVENTO EXTREMO I — Combinacién de cargas que incluye sismos.

< EVENTO EXTREMO Il — Combinacion de cargas que incluye carga de hielo, colision
de embarcaciones y vehiculos, y ciertos eventos hidraulicos con una sobrecarga reducida

diferente a la que forma parte de la carga de colision de vehiculos, CT.
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SERVICIO | — Combinacion de cargas que representa la operacion normal del puente

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

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

conexiones de resbalamiento critico.

SERVICIO Il — Combinacion de cargas relacionada exclusivamente con la traccion en

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

SERVICIO IV — Combinacion de cargas relacionada exclusivamente con la traccion en

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

FATIGA — Combinacion de cargas de fatiga y fractura que se relacionan con la
sobrecarga gravitatoria vehicular respectiva y las respuestas dinamicas bajo un unico

camion de disefio.

En la Tabla 2.4. se especifican los factores de carga aplicables a diferentes combinaciones de

carga de disefio.

Tabla 2.4 Factores y Combinaciones de Carga

oo Use One of These at a Time

DD

DW

EH

EV LL

ES M

EL CE

Load P BR

Combination CR FL
Limit State SH I8 WA WS WL | FR o TG | SE | EQ | BL ic cT CF
Strength | e .75 1.00 — — 100 | 030120 | yre | yse — — — —_ —_
{unless noted)
Strength 11 " 1.35 | 1.00 — — | LO0 | 050020 | vy | vse — — — — —
Strength 111 T — 1.00 | 1.00 — | LO0 | 050720 | yre | vy — — — — _
Strength IV e - 1.00 — — | 100 | 050,120 | — | — — — — — —
Strength ¥V e |.35 1.00 100 | 1.00 | 100 | 030120 [ yre | yse — — — — —
Extreme LOD | ypep | 1.00 — — | L.00 — — | — | Lo — — —_ —
Event |
Extreme L.ao | 050 | 1.00 — — | L.00 — — | — — | LO0 | 100 | 1.00 | L.00
Event I1
Service [ 1.00 100 [ 1.00 1.00 1.00 | 1.00 LOOL20 | yre | yse — — — — —
Service [1 1.00 | 130 | 1.00 — — | Loo| 100120 | — | — - — — — —
Service 11 LOO | e 1.00 — — | 00| L0020 | e | s e — — o —
Service [V 1.00 — 1.00 | 1.00 — | Lo | 100120 | — [ 100 ] — — — — —
Fatigue I— — 1.75 — — — — — — | — — — — _ —
LL IM&CE
only
Fatigue 11— — 080 [ — — —_ — — — | — — — — — —
LL IM& CE
only

Fuente: AASHTO LRFD 2020
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Tabla 2.5 Factores de Carga Permanente

Tipo de Carga, Fundacién y Método Usado Factor de Carga
para Calcular Friccion Negativa (Downdrag) Maximo Minimo
DC: Elemento y Accesorios 1.25 0,90
DC: Sdlo Resistencia IV 1.50 0.90
DD: Downdrag | Pilotes, Método Tomlinson ¢ 14 0.25
Pilotes, Método }, 1.05 0.30
Ejes perforados, Método O Neill and Reese (1999) 1.25 0.35
D : Superficies de Rodamiento e Instalaciones para Servicios 1.50 0.65
EH : Presién Horizontal del Terreno:
»  Activa 1.50 0.90
» En Repcsg 1.35 0.90
o  AEP para muros anclados 1.35 N/A
EL: Tensiones Residuales en Construccion 1.00 1.00
EV: Presion Vertical del Terreno
»  Estabilidad Global 1.00 N/A
s Muros de Sostenimicnto y Estribos 135 1.00
»  Estructura Rigida Enterrada 1.30 0.90
s Marcos Rigidos 1.35 0.90
»  Estructuras Flexibles Enterradas
oAlcantarillas Cajon Metalicas y de Placas Estructurales con Corrugaciones Profundas 13 0.9
oAleantarillas Termoplésticas 1.3 0.9
oTodas las demés 195 0.9
ES: Sobrecarga de Suelo 1.50 0.75

Fuente: Rodriguez Serquen A. (2022). Puentes con AASHTO LRFD 2020

2.6.2 Factor modificador de carga

Las solicitaciones que se generan en el analisis estructural son multiplicadas por el factor de

modificacion de carga como se muestra en la siguiente ecuacion:

Z n:viQi < ¢R, = R,

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

n =npnrn = 0,95

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

N S
MpNRrRM:

Donde:

y; = Factor de carga

¢ = Factor de resistencia

n = Factor de modificacion de las cargas

np = Factor relacionado con la ductilidad

ng = Factor relacionado con la redundancia
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n; = Factor relacionado con la importancia operativa
Q; = Solicitacién
R,, = Resistencia nominal

R, = Resistencia mayorada = ¢R,,

¢ Factor de ductilidad (np)
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 alld de la proyectada pueden
redistribuir la carga a otras que tienen resistencia.
Los valores de este factor son:
np = 1,05 Para elementos y conexiones no ductiles
np = 1 Para detalles y disefios convencionales
np = 0,95 Paraelementos y conexiones con ductilidad mejorada
Para todos los demas estados limites: n, = 1,00
+« Factor de redundancia (ng)
La redundancia afecta significativamente a los méargenes 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:
ng = 1,05 Para elementos no redundantes
ng = 1 Para niveles convencionales de redundancia
ng = 0,95 Para niveles excepcionales de redundancia
Para todos los demas estados limites: nz = 1,00
+« Factor de importancia operativa (1n;)
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.
Aplicable exclusivamente a los estados limites de resistencia y correspondientes a

eventos extremos.

Para el estado limite de resistencia:
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n; = 1,05 Para puentes importantes
n; = 1 Para puentes tipicos
n; = 0,95 Para puentes de relativamente poca importancia

Para todos los demas estados limites: n; = 1,00

2.7 Teorema de Barré

Este teorema se utiliza para hallar el momento maximo de flexion en una viga simplemente
apoyada.

Se busca la distancia entre la resultante de un tren de cargas y la carga méas préxima a ella,
por un eje que pasa por el centro de luz, el md&ximo 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 2.6, tomando momentos en el punto
donde incide la carga P3 se tiene:

Figura 2.6 Tren de cargas sobre una viga simplemente apoyada

R=3P

oV
Wy
Ny
lejl

A B

v
R _Ril-x-¢)
AT L X |,“3|, {L-x-e)
T

1
.

Fuente: Arturo Rodriguez Serquen, 2022.

El momento en el punto donde se ubica la carga P3 es:

Mpy = ——————-x — Py(b; + by) — P;b,
Para obtener la distancia medida desde el apoyo A (x), a la que se encuentra el momento
méaximo, igualamos la cortante a cero (0).

dMps _
dx

R
Para Mp; = max. 0 ; Z[—I(x) +(L—-x—-e)]=0
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Obteniendo:

Es decir:

Figura 2.7 Posicion de un tren de cargas para momento maximo

v

Fuente: Arturo Rodriguez Serquen, 2022.
2.8 Deformaciones
Las deformaciones en puentes son fundamentales para evaluar el comportamiento estructural
bajo diversas cargas y condiciones. Estas deformaciones reflejan como las diferentes partes
del puente responden a las fuerzas y tensiones generadas por el trafico, viento, temperatura,
entre otras variables.

Los limites de deflexion se indican en la siguiente tabla:

Tabla 2.6 Deflexiones maximas permitidas para puentes de acero y/u hormigén

Tipo de carga Deflexion méxima
Carga vehicular en general Longitud/800
Cargas vehiculares y/o peatonales Longitud/1000
Carga vehicular sobre voladizos Longitud/300
Cargas vehiculares y{o peatonales Longitud/375
sobre voladizos

Fuente: AASHTO LRFD, 2020

2.9 Método de analisis aproximado
La normativa AASHTO LRFD sugiere un modelo elastico de analisis aproximado, el método
de los factores de distribucion por sobrecarga, el cual considera diversos factores como el

area de las vigas, pardmetros de rigidez longitudinal, longitud del tramo de la viga, el nimero
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de vigas, el numero de carriles, la separacion de las vigas, la altura de losa entre otros factores,

a diferencia de los métodos de momentos estaticos.

El método de los factores de distribucion es aplicable siempre y cuando:

e El ancho del tablero es constante

e A menos que se especifique lo contrario, el nimero de vigas no es menor que cuatro

e Las vigas son paralelas y tienen aproximadamente la misma rigidez

e A menos que se especifique lo contrario, la parte de vuelo correspondiente a la calzada,
de, no es mayor que 3 ft (914 mm)

e La seccidn transversal es consistente con una de las secciones transversales propuestas

por la norma.

2.9.1 Ventajas
e Permite obtener resultados de forma rapida y con menos recursos computacionales.
e Se adapta bien a la etapa preliminar del disefio, donde los detalles finos atin no son claros.

e Es mas facil de aplicar que un andlisis riguroso o mediante software avanzado.

2.9.2 Limitaciones

e No es tan preciso como los métodos avanzados, ya que hace suposiciones simplificadas
sobre el comportamiento estructural.

e Puede no ser adecuado para estructuras complejas o donde los efectos dinamicos, la

interaccion suelo-estructura o las no linealidades sean significativas.

2.10 Materiales

Es importante para el disefio y la construccion de puentes especificar las propiedades de los
materiales que se van a usar ya que son los que aseguran tanto la resistencia estructural como
la durabilidad de la obra. Estos materiales deben cumplir con requisitos estrictos de disefio y
rendimiento debido a las cargas vehiculares, condiciones ambientales y vida Gtil esperada de

la estructura.

2.10.1 Hormigones

« Resistencia a la compresion

La resistencia a la compresion especificada para el hormigoén y los tableros pretensados

no debera ser menor que 28 MPa.
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Clases de hormigon:

e Hormigon Clase A: generalmente se utiliza para todos los elementos de las
estructuras.

e Hormigon Clase B: se utiliza en zapatas, pedestales, fustes de pilotes macizos y muros
de gravedad.

¢ 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.

e Hormigdn 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.

e Hormigon Clase S: se utiliza cuando es necesario colocar bajo agua en

compartimentos estancos para obtener un sello impermeable al agua.

Coeficiente de expansion térmica

El coeficiente de expansion térmica se deberia determinar realizando ensayos en
laboratorio sobre la mezcla especifica a utilizar.

En ausencia de datos més precisos, el coeficiente de expansion térmica se puede tomar
como:

e Para hormigén de densidad normal: 10,8 x 10-6/°C

e Para hormigon de baja densidad: 9,0 x 10-6/°C

Contraccién v fluencia lenta

Si no hay datos disponibles especificos para la mezcla, la contraccion y la fluencia lenta
se pueden estimar utilizando los requisitos de los Articulos 5.9.3.3 y 5.9.3.4 de la
normativa.

En ausencia de datos mas precisos, se puede asumir que los coeficientes de contraccion

son de 0,0002 luego de 28 dias y 0,0005 luego de un afio de secado.

Mddulo de elasticidad

En ausencia de informacidn maés precisa, el modulo de elasticidad, Ec, para hormigones

cuya densidad esta comprendida entre 1440 y 2500 kg/m3 se puede tomar como:

E.=0,043-y.>-\/f.'
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Donde:
. = densidad del hormigén (kg/cm?)

f." = resistencia especificada del hormigén (MPa)

Coeficiente de Poisson

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

componentes que se anticipa estaran sujetos a fisuracion.

Modulo de rotura

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

puede tomar como:

e Para hormigon de densidad normal: 0,63./f;’
e Para hormigon de agregados livianos y arena: 0,52,/ f.’

e Para hormigén de agregados de baja densidad: 0,45./f.’

Resistencia a la traccion

La resistencia a la traccion directa se puede determinar ya sea utilizando el método ASTM
C 900 0 la AASHTO T 198 (ASTM C 496).

Para la mayoria de los hormigones de uso generalizado la resistencia a la traccion directa

se puede estimar como f, = 0,62,/ f.’

2.10.2 Acero de las armaduras

X/
L X4

Punto de fluencia

La tension de fluencia nominal debera ser la minima especificada para el grado de acero
seleccionado, excepto que para propositos de disefio no se deberan utilizar tensiones de
fluencia superiores a 520 MPa. La tension de fluencia o grado de las barras o alambres
se deberan indicar en la documentacion técnica.

Las barras corrugadas ofrecen una mayor resistencia al deslizamiento frente al concreto.
Las barras més 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.

Moddulo de elasticidad

El médulo de elasticidad del acero de las armaduras, Es, se debera asumir igual a 200.000
MPa.
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2.10.3 Acero de Preesforzado

Para el hormigon postensado este acero se denomina torones y es fabricado con siete
alambres firmemente torcidos alrededor de un séptimo cuyo didmetro es ligeramente mayor.
Los didmetros de los torones estan entre 0.25 hasta 0.6 pulgadas.

Se requiere gque sean de altas resistencias para producir y mantener fuerzas de preesfuerzo

satisfactorias en los miembros.

« Modulo de elasticidad

En ausencia de datos mas precisos, el mddulo de elasticidad de los aceros de pretensado,

en base al area nominal de la seccién transversal, se puede tomar como:

Para cables: Ep = 197.000 MPa
Para barras: Ep = 207.000 MPa

2.11 Hormigén Preesforzado

El Hormigon Presforzado es el hormigén al cual se transmiten en forma artificial y
permanente, antes y durante la aplicacion de las acciones exteriores “estados eldsticos”
originados por fuerzas de compresion previos de manera que los estados elésticos resultantes
sean convenientes al hormigon y a la funcién 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
hormigdn endurecido; es decir el gato hidraulico estira el cable y al mismo tiempo comprime

al hormigon que en ese momento debe tener la resistencia especificada.

Figura 2.8. Vigas de hormigén postensado
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Fuente: https://es.pinterest.com/
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2.11.2 Tipos de armadura en el hormigén pretensado

En el hormigodn pretensado se distinguen dos tipos de armaduras:

«» Armadura activa: Son de acero de alta resistencia mediante las cuales se introduce el

acero de pretensado.

< Armaduras pasivas: Son las armaduras habituales del hormigdn armado, asociadas a las
anteriores. En elementos a flexion se disponen longitudinalmente, ayudan en la

disposicién de la armadura transversal y resistir fracciones del momento flector de disefio.

2.11.3 Propiedades geometricas de la secciéon

Para determinar las propiedades de una seccion, se debe considerar la disminucién del area
de la seccion transversal debida a la presencia de las vainas de postesado abiertas. En el caso
de los elementos pretensados y postensados luego de la inyeccion de mortero, se permite
utilizar las propiedades de la seccion bruta, o las propiedades de una seccién efectiva que

puede incluir el area transformada de los cables adherentes y la armadura no pretensada.

2.11.4 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)

7

% Etapa de tensado inicial o aplicacion del postensado
Esta es la etapa en la que se introduce la tension en los cables o torones de acero, después
de que el hormigon ha fraguado y alcanzado la resistencia minima necesaria. Aqui, las

acciones de carga corresponden Unicamente al postensado.

X/

+ Etapa de cargas permanentes (carga muerta)
La etapa de carga muerta corresponde a las cargas que acttan sobre la estructura desde el

momento en que se completa el postensado y antes de que la estructura entre en servicio.

Incluye el peso propio del hormigdn y otros elementos estructurales permanentes.

< Etapa de cargas de servicio
Una vez que la estructura esta en uso, comienza a estar sujeta a las cargas de servicio o
cargas vivas. Estas cargas incluyen todos los factores externos a los que estara sometida
la estructura durante su vida atil, como el transito de vehiculos, cargas de viento,

terremotos y otras fuerzas dinamicas.
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2.11.5 Esfuerzos en las fibras extremas
Los esfuerzos en el concreto inmediatamente después de la aplicacion del presforzado (antes

de las pérdidas de presforzado que dependen del tiempo) no deben exceder los siguientes

valores:
Tabla 2.7 Esfuerzos admisibles en tiempo inicial
Descripcion Notacion Sl
Esfuerzo admisible a la traccion en tiempo cero fei 0,251+ f.'
Esfuerzo admisible a la compresidn en tiempo cero fei 0,65-f.'

Fuente: AASHTO LRFD, 2020

Los esfuerzos en el concreto bajo las cargas de servicio (después de que han ocurrido todas

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

Tabla 2.8 Esfuerzos admisibles en tiempo infinito

Descripcién Notacion Sl
Esfuerzo admisible a la traccion en tiempo infinito fis 05-1-f'
Esfuerzo admisible a la compresion en tiempo infinito fes 0,45 - f.'

Fuente: AASHTO LRFD, 2020

2.11.6 Fuerza de pretensado

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

pérdidas.

< Tiempo inicial:

Fibra superior

Mo+ Cip Popxe,*Cip Po

Fibra inferior

Mo *Cyo PopxepaxCyo Py

= > .
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Donde:
f10= Esfuerzo en la fibra traccionada en tiempo inicial
f20 = Esfuerzo en la fibra comprimida en tiempo inicial

Tiempo infinito:

Fibra superior

MT*C1oo+n*P0*eoo*Cloo n* P,

freo = I I A

Fibra inferior

Mp*Cyp Nn*Pp*eynxChyy, nN*Pp

— - <

Donde:
fi = esfuerzo en la fibra traccionada en tiempo infinito

2. = esfuerzo en la fibra comprimida en tiempo infinito

2.11.7 Perdidas de pretensado

Un aspecto muy significativo que se debe considerar en el disefio de los elementos

preesforzados son las pérdidas de pretensado que se producen por diferentes causas. Estas

pérdidas pueden afectar drasticamente el comportamiento de un elemento bajo cargas de

servicio.

Las pérdidas de pretensado se dividen en dos segun su actuacién a lo largo de la vida del

puente: Unas tienen lugar inmediatamente después de aplicada la fuerza de presforzado y

otras una vez que se han producido las pérdidas instantaneas. Entonces las pérdidas se

clasifican en instantaneas y en diferidas en el tiempo.

X/
°

X/
L %4

Perdidas instantaneas:

Af,r = Perdida de esfuerzo por friccion entre el cable y vaina
Af,4 = Perdida de esfuerzo por penetracion de cufias

Af,s = Perdida de esfuerzo por acortamiento elastico del hormigén

Perdidas diferidas:

Afpcr = Perdida de esfuerzo por fluencia lenta del hormigon
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Afpsr = Perdida de esfuerzo por contraccion del hormigon

Afpr2 = Perdida de esfuerzo por relajacion del acero después de la transferencia

La pérdida total de pretensado Af,,r depende del sistema en nuestro caso:

Para miembros postensados:

Afpr = DMfpr + Dfpa + Afpes + Afper + Bfpsr + Afpra

2.11.8 Ventajas del hormigdn preesforzado frente al hormigén armado

La resistencia del hormigon y del acero es bien aprovechada, lo que no es posible con el
hormigon 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 metélicas.

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

En el hormigdn 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.

El comportamiento de las cargas mayores a las cargas de servicio es mejor asimilado por
el hormigon presforzado que por el hormigdn armado.

El hormigon presforzado posee mayor durabilidad, consecuencia de la estricta limitacion
de la aparicion y abertura de las fisuras del hormigan.

Las secciones presforzadas tienen menor volumen de hormigon frente a una seccion

armada, bajo las mismas condiciones de carga.

2.12 Componentes del Sistema de Anclaje
2.12.1 Vainas

Son tubos o ductos flexibles o rigidos que alojan los cables de acero de alta resistencia dentro

del hormigon. Permiten que los cables sean tensados una vez gque el hormigon ha fraguado.

Los conductos protegen los cables de la corrosion y permiten que estos se deslicen libremente

durante el tensado.
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Se tienen los siguientes tipos de vaina:

% Vainas metélicas: 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.

%+ Vainas de polietileno y polipropileno (PE y PP): Brinda una proteccién 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.

2.12.2 Cuerpos de anclaje

Son componentes fundamentales del sistema de anclaje, disefiados para transferir de manera
segura la tension aplicada a los cables o torones de acero hacia el hormigon.

Facilita el proceso de tensado mediante su integracion con el gato hidraulico, que se utiliza
para aplicar la tension inicial a los cables.

Los anclajes se dividen en activos (en los que se aplica el tensado) y pasivos (en el extremo

opuesto, donde los cables no se tensan directamente).

% Anclaje activo: Se utiliza en el extremo donde se aplica la tensibn mediante gatos
hidraulicos. El anclaje activo permite que los torones se tensen y luego se mantengan

firmemente en su lugar.

« Anclaje pasivo: Este se encuentra en el extremo opuesto al anclaje activo. No permite el

deslizamiento de los cables y simplemente sostiene los cables una vez tensados.

Figura 2.9 Anclaje activo MTC de PROTENDE

D+50

Fuente: Catalogo “Sistemas y Métodos PROTENDE"
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2.12.3 Cuias

Son piezas en forma de cufia que sujetan los cables de acero de alta resistencia en su lugar
dentro del cuerpo de anclaje. Las cufias se colocan alrededor de los cables o torones y se
ajustan en el alojamiento del cuerpo de anclaje.

A medida que se aplica tension a los cables, las cufias se empujan contra el cuerpo del anclaje,
inmovilizando los cables para que no se deslicen hacia atras después de haber sido tensados.
Las cufias estdn disefiadas con ranuras o dientes para morder el acero y evitar el
deslizamiento.

2.12.4 Equipo de tesado

Para el tesado de los tendones en puentes se usa el gato de tesar multitordn, este dispositivo

jala los cables hacia atras, incrementando su tension.

Una vez alcanzada la tensién adecuada, los cables se fijan con las cufias, y el gato hidraulico
se retira.
Este equipo es fundamental durante la fase de postensado inicial, pero no forma parte

permanente del sistema de anclaje.

Figura 2.10 Gato hidraulico de tesado multitoron MTC
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Fuente: Catalogo “Sistemas y Métodos PROTENDE"

2.12.5 Sistema de inyeccion de lechada (en postensado adherente)

En el postensado adherente, después de tensar los cables, se inyecta una lechada de cemento
en los conductos que contienen los cables. Esta lechada crea una union entre los cables de
acero y el hormigon, distribuyendo mejor las fuerzas en la estructura.

El sistema de inyeccion de lechada incluye una bomba y mangueras que permiten inyectar el

material de manera uniforme en los ductos.
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2.13 Estribos

Son elementos estructurales ubicados en los extremos de un puente que sirven para soportar
y transferir las cargas desde la superestructura (tablero, vigas, etc.) hacia los cimientos,
ademas de contener y estabilizar los terraplenes o rellenos de tierra que rodean el puente. Son
una parte clave en el disefio de puentes, ya que proporcionan estabilidad a la estructura y

garantizan una transicion suave entre la carretera y el puente.

2.13.1 Tipos de estribos
Uno de los tipos méas comunes de estribo es el estribo de gravedad con aleros (fig. 2.11.a),
consta de una pila central soportando el apoyo del puente y de dos aleros para retener el

terraplén. Los tres elementos descansan en una sola zapata.
Si los aleros estan en angulo recto con la pila, la estructura se llama estribo en U (fig. 2.11.b).

Figura 2.11 Tipos de estribos

Agiento del puente

Aespaldo

(a) Zapata (6}

(c) (a)

Fuente: https://civildocs.blogspot.com/

El estribo sin aleros o estribo abierto (fig. 2.11.c) también se usa mucho. Consta de dos o
mas columnas verticales con un cabezal que soporta los apoyos del puente. El terraplén se
extiende con su talud natural desde el lecho inferior del cabezal a través de las aberturas entre

las columnas. Un estribo sin aleros no es mas que una fila de pilotes hincados a través de un
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terraplén soportando el apoyo del puente (estribo de caballete) (fig. 2.11.d). El apoyo del

puente esta provisto usualmente de aleros pequefios para mantener las zapatas de los apoyos

libres de tierra.

2.13.2 Cargas en los estribos

Las cargas a considerar en general son:

muerta y viva.

El peso propio del estribo y del relleno.

Fuerza centrifuga, en el caso de puentes curvos

Cargas verticales de la superestructura, correspondiente a las reacciones de la carga

El empuje del terreno més el efecto de sobrecarga sobre el terreno

Viento ejercido sobre la estructura y sobre la carga viva

Fuerza sismica de la superestructura y de la infraestructura.

Figura 2.12 Cargas comunes en un estribo (sin sismo)
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Fuente: Arturo Rodriguez Serquen, 2022.

2.13.3 Consideraciones para la estabilidad

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

estabilidad para asi garantizar la seguridad y funcionalidad de la estructura a lo largo del

tiempo.
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Se debe verificar la estabilidad contra las fallas por:
e Vuelco
e Deslizamiento

e Presiones en la base

2.14 Estrategia para la ejecucién del proyecto

2.14.1 Especificaciones técnicas

Las especificaciones técnicas se preparan para cada componente, item o actividad a ejecutar.
La estructura que tendra sera la siguiente:

1. Descripcion.

2. Materiales, herramientas y equipos.

3. Método constructivo.

4. Medicién y forma de pago.

2.14.2 Precios Unitarios
Aplicando conceptos de ingenieria de Costos, se efectua el analisis de precios unitarios para
item por separado diferenciando claramente todos sus componentes: insumos, precios de
materiales, determinacion del rendimiento de mano de obra, maquinaria, equipo, gastos
generales, impuestos y utilidad prevista. En el presente proyecto se realizara de acuerdo al
Decreto Supremo N° 27328 para licitacion de obras del sector publico utilizando el
Formulario denominado B-2.
La estructura que tendra serd la siguiente:
a) Materiales
Los materiales componentes de cada item son determinados por las Especificaciones
Técnicas, las mismas que definen las caracteristicas de los materiales.
b) Mano de Obra
Rendimiento.- Para el célculo de los costos de mano de obra, se debe determinar en
funcién del trabajo a realizar el rendimiento de mano de obra promedio de maestros
experimentados y principiantes, considerando los tiempos muertos de preparacion,

arreglos, limpieza, etc. Cargas Sociales.- En la determinacion del porcentaje de cargas

sociales sobre el jornal o salario se deben considerar varios aspectos que estan regulados

por Leyes, Decretos, resoluciones, etc.
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c)

d)

f)

Equipo, maquinaria y herramientas

Para determinar los costos maquinaria y equipo en forma exacta se debera considerar por
separado los costos y rendimientos horarios de la maquinaria y equipo utilizado en cada
item y un costo porcentual la mano de obra por desgaste de herramientas y equipo menor.
Un porcentaje del 5% del Total de mano de obra se considera como el costo de
herramientas y equipo menor.

Gastos generales y administrativos

El porcentaje de gastos generales sobre el valor total de la obra es muy variable y de
varios aspectos: El lugar donde se debe realizar la obra (las obras locales tienen gastos
generales mas bajos que las obras en el campo o el interior), el tipo de garantias que exige
la entidad licitante para la ejecucion de obras, el monto de contratos anuales y
especialmente la magnitud de la empresa constructora (una empresa grande tiene gastos
generales mayores en relacion a una pequefia), por otra parte existen dentro de los gastos
generales gastos fijos que representan un porcentaje permanente del costo total de la
mano de obra como son los entidades. El porcentaje de gastos generales puede fluctuar
entre 10 a 15% de la semisuma de costos totales de materiales, mano de obra y equipos.
Utilidad

Los gastos generales incluyen aquellos gastos que siendo imputables a la obra no pueden
ser asignados dentro los costos directos (materiales, mano de obra y equipo) y también
aquellos que siendo independientes se erogan exista 0 no trabajo para la empresa
constructora. La determinacién del porcentaje de utilidad que percibe una empresa, es
atribucion de los responsables de la misma. De acuerdo a las condiciones y grado de
dificultad de la obra, este porcentaje fluctia por lo general entre el 10 al 15% de la
semisumas de costos totales de materiales, mano de obra, equipos y gastos generales.
Impuestos

Comprende los impuestos fijados por ley con sus respectivas alicuotas. En la estructura
de precios unitarios el Impuesto a las Transacciones (IT) se aplica sobre todos los
componentes y el Impuesto al VValor Agregado (IVA) se aplica solamente sobre la mano
de obra conforme al formulario B-2 del Modelo de Documento Base de Contrataciones,
es decir, se interpreta de esta situacion que la aplicacién del correspondiente impuesto es

solo sobre la mano de obra porque no presenta crédito fiscal y que para el resto de los
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componentes se entiende que son ingresados a la estructura de precios con sus precios
contemplando ya los impuestos de ley (con factura). El Impuesto al VValor agregado (IVA)
de 13% tiene como incidencia el 14,94% del subtotal de mano de obra. El Impuesto a las
Transacciones (IT) de 3% tiene como incidencia el 3,09% del total de materiales, mano

de obra, equipos, gastos generales y utilidades.

2.14.3 Computos métricos

Por medio del computo métrico se miden los elementos que forman parte de una estructura
u obra de ingenieria con el objeto de establecer su costo y cuantificar los materiales
necesarios para ejecutarla.

El computo métrico es un problema de medicién de longitudes, areas y voliumenes, presupone
el conocimiento de procedimientos constructivos y la experiencia de quien lo realiza. Se
puede ejecutar mediciones en obra o por medio de planos. El trabajo de computar deberéa ser
detallado en todas sus partes para facilitar su revision, correccion o modificacion, debera
quedar constancia no solamente de todas las operaciones, sino también de los criterios
particulares que haya sido necesario adoptar, se buscara un orden, que permita reducir al
minimo el ndmero de operaciones y el de mediciones, no se deben descuidar ciertas

operaciones de control que permitan asegurarse contra errores groseros.

2.14.4 Presupuesto

El presupuesto es el valor tentativo de una construccion, constituyendo por lo tanto, el
programa de trabajo de la misma expresado en valores economicos. En el presente proyecto
se desarrollara el calculo del presupuesto por precios unitarios. EI computo métrico de cada
item computado con relativa exactitud se multiplica con su respectivo precio unitario dando

lugar al costo del item, la suma del costo de todos los items es el costo general de la obra.

2.14.5 Planeamiento y cronograma

La planeacion del proyecto se realizard con el método GANTT. En el grafico de GANTT se
realiza la planificacion y la programacion al mismo tiempo, o sea que la longitud de la barra
que representa cada actividad indica las unidades de tiempo.

Cada actividad puede comenzar independientemente y ubicada en la linea de tiempo, asi
como tener actividades predecesoras. Una gran herramienta informatica que aplica esta

metodologia es Microsoft Project.
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Duracidn de la actividad.- Es determinada en base al rendimiento de cada actividad y los

volimenes de obra. La optimizacién de los tiempos de duracion puede realizarse con el

aumento de grupos de trabajo.

Ruta critica.- Es la linea formada entre actividades cuyo cambio en su duracién influye

directamente en el tiempo total de ejecucion del proyecto.

Tiempo Total de Ejecucién del Proyecto.- Es el tiempo que existiria entre el inicio del

proyecto con la primera actividad y el fin de la Gltima actividad.

Figura 2.13 Ejemplo de planificacion metodologia Gantt

Trabajos Programacién
A) Acopios mat, e
B) F. miquina it et ool
C) C. embalaje b—y
D) Control [S—
E) Env. e instalac. —_——
Tiempo
il il S ) L " O ATl i e Ol AU |

Fuente: Escuela Superior de Informatica Universidad de Castilla la Mancha, Laura

Bachiller Crespo, “Técnicas de Planificacion de proyectos”, 1999.
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CAPITULO I

INGENIERIA DEL PROYECTO



I11. INGENIERIA DEL PROYECTO

3.1 Estudio Topografico

Para el estudio topogréafico se tomd en cuenta lo indicado en el marco teérico, por lo cual se
realizd el levantamiento topogréafico de la zona del proyecto comprendiendo 100 metros a
cada lado del puente en direccion longitudinal correspondiente al camino de acceso y 100
metros aguas arriba y aguas abajo del rio Pinos.

3.1.1 Trabajo en campo
Se realizaron las siguientes actividades:

e Reconocimiento de la zona para una mejor evaluacion del relieve del terreno
e Obtencién de los puntos BM

e Obtencidn de puntos en coordenadas UTM, utilizando el equipo de Estacion Total Sokkia

3.1.2 Trabajo en gabinete

Los puntos lecturados con la estacién total fueron 655, como asi también se obtuvieron 3
puntos BM, los cuales fueron transferidos al software Civil 3D para la creacion de las curvas
de nivel de la zona, todos los puntos obtenidos se muestran en el Anexo By el levantamiento

topografico en los planos que se encuentran en el Anexo F.

Figura 3.1 Vista en planta del levantamiento topogréafico
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|
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Fuente: Elaboracion propia (sin escala)
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3.2 Estudio de Suelos

Para determinar las caracteristicas del terreno de fundacion, se realizo el estudio de suelos
mediante el ensayo SPT en campo para determinar la capacidad portante del suelo en funcion
al numero de golpes para luego con la muestra obtenida realizar los respectivos ensayos de

contenido de humedad, granulometria, limites de Atterberg y su respectiva clasificacion.

En este caso se realizaron dos ensayos SPT uno para cada estribo, sin embargo los ensayos
no abarcaron hasta la profundidad deseada para el nivel de fundacién, ya que el suelo de la
zona es dificil de excavar a profundidades mayores debido a que el suelo es compacto y tiene

la presencia de piedras de gran tamafio.

El estudio estuvo a cargo de la Empresa Consultora UNION S.R.L., donde el informe del

estudio de suelos otorgado se presenta en el Anexo C.

A continuacidn se tiene un resumen de los datos obtenidos mas importantes del estudio de
suelos:

Sondeo S-01 Estribo lado Miscas Calderas

Profundidad de excavacion: 1,50 m

Clasificacion AASHTO: A-1-a (Fragmentos de roca, grava y arena)

Clasificacion SUCS: GP (Grava mal graduada con arena)

Humedad del suelo: 21,69 % (Saturado)

LL: 23,64

LP: 20,73

IP: 2,91

N° de golpes: 46

Capacidad portante : 5,20 Kg/cm?  (Mediante abaco segln B.K. Hough)

Sondeo S-02 Estribo lado Pinos Sud
Profundidad de excavacion: 2,00 m

Clasificacion AASHTO: A-1-a (Fragmentos de roca, grava y arena)

Clasificacion SUCS: GW GM (Grava bien graduada arenosa con limo)
Humedad del suelo: 18,15 % (Saturado)

LL: N.P.

LP: N.P.
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IP: N.P.
N° de golpes: 50 golpes
Capacidad portante: Rechazo > 5,00 Kg/cm?

Ya que el estudio no abarco hasta la profundidad para el nivel de fundacion de los estribos,

se busco informacion complementaria para comprobar que el tipo de suelo estudiado abarque

hasta profundidades mayores, para ello se usé un estudio geofisico realizado en el 2009 para

un proyecto de grado disponible en la biblioteca de la Universidad Auténoma Juan Misael

Saracho (Estudio a diserio final de ingenieria “Construccion puente vehicular sobre el rio

Pinos”’) que se hizo muy cercano a la zona de estudio, donde se determind la seccion

geoldgica del suelo mediante ensayos SEV’s, dicha seccion se encuentra en el Anexo D.

Con esa informacion se comprobd que el tipo suelo estudiado en ambos sondeos abarca hasta

mayores profundidades, incluso teniendo un lecho de roca fracturado himedo a 2,00 m de

profundidad del sondeo 01.

Para determinar el valor de la capacidad portante del suelo, se hara la comparacién de los

valores obtenidos en el estudio de suelos con de la siguiente tabla:

Tabla 3.1 Valores nominales de capacidad portante admisible

SN Tivo de rocas y suelos Capacidad de carga segura
T (kgsem?)
(a) Roca
1 Bocas (duras) sin laminaciones ni defectos, por ejemplo: 33
. granito, trapecio y diorita
" Bocas laminadas, por ejemplo: arsénicas v calizas en buenas 165
- condiciones :
n Depositos residuales de lecho de roca, destrozado v roto v 0
2 esquisto duro, material cementado :
4. Roca blanda 45
(b) Suelos no cohesivos
5 Mezcla de grava, arena v grava, compacta y con alta resistencia 45
i a la penetracion al excavarla con herramientas ?
Arena gruesa, compacta v seca (con nivel freatico a una
6. profundidad mayor que el ancho de la cimentacion, por debajo 45
de la bage de la zapata).
7. Arena media, compacta y seca. 2.
Arena fina limo (gromes secos que facilmente se pulverizan
8. 15
con los dedos)
g Grava suelta o mezcla de arena y grava, arena suelta de gruesza a 25
: media, seca :
10. Arena fina, suelta y seca 1.0

Fuente: 1S:1904-1961 Code of Practice for Structural Foundations
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Para tener un margen de seguridad frente a posibles variaciones en la caracterizacion del
suelo in situ en el nivel de fundacion, se decide usar para el diseiio el menor valor de
capacidad portante que es de 4,5 kg/cm?, tomado de la tabla anterior correspondiente a un

suelo con similares caracteristicas a la del suelo estudiado.

3.3 Estudio hidroldgico e hidraulico

En el estudio hidrologico se determinaron las caracteristicas de la cuenca de estudio y los
parametros para estimar el caudal maximo para un periodo de 100 afios en donde se uso el
método del hidrograma unitario triangular.

Con el caudal méximo estimado, se hizo el estudio hidraulico para evaluar el flujo del agua
y su efecto en el terreno, para ello se determind el tirante maximo y la socavacion general del

lecho del rio. El detalle y procedimiento de los calculos se encuentra en el Anexo E.

A continuacion se tiene un resumen de los datos obtenidos mas importantes:
Estudio hidroldgico

Area de la cuenca: 19,07 Km?

Tiempo de concentracion: 0,68 hr

Periodo de retorno: 100 afos
Intensidad maxima: 147,45 mm/hr
Caudal maximo: 238,90 m3/s

Figura 3.2 Grafico del hidrograma de crecida

Hidrograma de crecida
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Fuente: Elaboracion propia
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Estudio hidréaulico
Pendiente media del rio:
Coeficiente “n” de Manning:
Cota del lecho del rio:
Tirante maximo:

Cota del tirante maximo:

0,019 m/m

0,040 Fondos de grava, canto rodado y algunas rocas
2111,31 m.s.n.m.

2,14 m

2113,45 m.s.n.m.

Figura 3.3 Curva de descarga en el emplazamiento del puente

6.00

Curva de Descarga

4.00

3.00

Tirante Y (m)

2.00

1.00

0.00

y = 3E-09x? - 7E-06x2 + 0,0083x + 0,5173
R?=0,9981

0.00 200,00

Socavacion

400,00 600.00

Caudal Q (m3/s)

800.00 1000.00 120000

Fuente: Elaboracion propia

Figura 3.4 Perfil de socavacion del lecho del rio

0,00 5,00

—0— Lecho del rio

PERFIL DE SOCAVACION
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Profundidad de socavacién maxima:

Fuente: Elaboracion propia

1,83 m
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Cota de socavacion méxima: 2109,47 m.s.n.m.
La socavacion se obtuvo a través de la profundidad de socavacion general mediante el
método de Lischtvan — Lebediev.

Para el disefio de estructuras enterradas, la norma AASHTO LRFD 2020 en el Art. 12.6.5.
indica, que las zapatas de las estructuras se deberan colocar a una profundidad mayor o igual

que 2 ft (600 mm) por debajo de la maxima profundidad de socavacion prevista.

Con el objetivo de tener un mayor margen de seguridad, la cota de fundacién estara a 1,00 m

por debajo de la maxima profundidad de socavacion.

Figura 3.5 Alturas caracteristicas en la seccion transversal del rio
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1.00 PERFIL DE SOCAVACION GENERAL

Fuente: Elaboracion propia

3.4 Analisis y disefio estructural

3.4.1 Generalidades

3.4.1.1 Normativa de disefio

La normativa utilizada para la consideracién de cargas y el disefio estructural del puente
vehicular es la AASHTO LRFD 2020.

3.4.1.2 Filosofia de disefio
Se realiza el disefio considerando los estados limites, satisfaciendo la siguiente ecuacion para

todas las combinaciones de solicitaciones especificadas.

Z n:viQi < ¢R, = R,

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 utilizada.

Los factores y; y ¢ de mayoracion de cargas y minoracion de resistencia respectivamente, se
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determinarén de tablas, sin embargo, el factor de modificacion de las cargas n; (para disefios

convencionales, niveles convencionales de redundancia y puentes tipicos) es igual a 1.

3.4.2 Disefio de la superestructura
Para el disefio de la superestructura, se realizd el andlisis estructural de cada elemento
constituyente del sistema de tablero por separado, asumiendo las hipétesis de carga criticas

como las de disefio.
3.4.2.1 Predimensionamiento

Figura 3.6 Seccion transversal de la superestructura
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Fuente: Elaboracion propia

1. Luz de célculo
A partir del levantamiento topografico y del analisis hidraulico del rio, se tiene:
Lc=29,00 m

2. Angulo de esviaje
De acuerdo al emplazamiento del puente que no es normal al curso del agua y del disefio
geométrico de los accesos al puente, se tiene un angulo de esviaje de:

6 = 22,00°

3. Ancho de calzada
La norma indica en el Art. 2.3.3.2 que el ancho del puente no debe ser menor que el ancho
de la seccion de la carretera de acceso.
El ancho de calzada es propuesto en base al manual de disefio geométrico de carreteras de la
ABC, que corresponde a dos vias de trafico igual a:

w=730m
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4. Numero de carriles

En el Art. 3.6.1.1.1 de la normativa indica que los anchos de calzada comprendidos entre
6000 y 7200 mm deberan tener dos carriles de disefio, cada uno de ellos de ancho igual a la
mitad del ancho de calzada. Debido a que los carriles de circulacion ya estan definidos:

N° de carriles = 2

5. Numero de vigas

La normativa no especifica el nimero de vigas de las secciones habituales, salvo el
cumplimiento del rango de aplicabilidad de los factores de distribucién de momento y corte
que involucran la geometria del puente.

En este caso al ser un puente esviajado y de dos carriles, se opta por usar:

N° de vigas = 4

6. Altura de viga
De la tabla 2.5.2.6.3-1 de la normativa, se define la altura de la viga en funcion a la luz de
célculo:
Hy = 0,045 - L,

Hy =0,045-29 - Hr;=131m
Por otra parte se tienen las secciones de vigas AASHTO de seccién | en donde se tienen
diferentes tipos.

Figura 3.7 Secciones AASHTO tipo |

TIPO V TIPO VI

TIPO IV
TIPO Il
TIPO | TIPO Il

Fuente: Elaboracion propia

Si bien el canto minimo recomendado por la normativa nos da un valor, inicialmente se
asumird el canto de la viga | tipo V, que es recomendable para el rango de luces de 27 a 36

metros, estando por el lado de la seguridad. Por lo que la altura de la viga es de:

h=160m
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7. Seccién Transversal de la Viga
Figura 3.8 Seccion de la viga AASHTO tipo V

+ bsup +

L bsup = 1,500 m
\ / $;§ binf=_|_0,700m
h3 bw = 0,200 m

o T ba = 0.100 m

hi = 0,125 m
hd
h bw ¢ h2 = 0,075 m
Jr h3 = 0,100 m
ha = 0,850 m
b3 h5 = 0,250 m
:I:hé h6 = 0,200 m
ot h= 1,600 m

Fuente: Elaboracion propia

Las recomendaciones de la norma, en el Art. 5.12.3.2.2, nos dice que, en ninguna parte de

una viga de hormigdn prefabricada el espesor debera ser menor que:

e Alasuperior: 50 mm 125 mm Cumple
e Alma, no postesada: 125 mm 200 mm  Cumple
e Alma, postesada: 165 mm 200mm  Cumple
e Alainferior: 125 mm 200mm  Cumple
8. Separacion entre vigas

Figura 3.9 Posicion reglamentaria de los ejes del Camion HL-93

P P P P

I 1» 0,60 1.80 1.20 1,80 F
J’_a *\' S "L a_’L
Fuente: Elaboracion propia

|
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La normativa no especifica como hallar la separacion entre vigas, por lo que se recomienda

hacer uso de las especificaciones estdndares de la norma AASHTO estandar, donde nos
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indica usar el método de fraccion de carga. Este método toma en consideracion Unicamente
la carga de camidn de disefio, asumiendo que tanto la viga interior y la viga exterior reciben
igual distribucion de carga, articulando en el eje del apoyo interior.

El factor de fraccion de carga interna a usar se encuentra en la tabla de factores internos en

funcion a las fajas de tréfico en el libro de Hugo Belmonte.

Para tablero de H°A® sobre vigas | de H°P° de dos 0 mas fajas de trafico:

fi=0596"s

P=1 P=1 %

|

|

40,60 1,80 |

|

T . T
lfe I

Sumatoria de momento en el apoyo interior:
Ec. 1
fers=1-(s+a—-060)+1-(s+a—240)

Ademas se tiene la siguiente condicion:

Ec. 2

3s+ 2a=17,30
Igualando la fraccion de carga interna y externa:
Ec. 3

0,596 -s = fi = fe
Resolviendo el sistema de ecuaciones se consigue un valor estimado de separacion entre
vigas:

s=1975m
Adoptando: s=2,00m
Despejando a de la Ec. 2:

730-3-s

= 0,65
> - a m

a

9. Espesor de losa
La altura minima de la losa debera satisfacer las siguientes prescripciones de la norma:
Profundidad minima (tabla 2.5.2.6.3-1):

_S+3000
e = 30 = mm

§=2000mm - e=166,67mm=0,167m
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En el Art. 9.7.1.1 indica, que a menos que el propietario apruebe una altura menor, la altura
de un tablero de hormigon, excluyendo cualquier tolerancia para pulido o superficie
sacrificable debera ser mayor o igual que 175 mm.
e>0175m

El espesor de losa adoptado es:

€losa = 0,18 m
10. Viga diafragma
El Art. 4.6.2.2.2b, nos dice que se debera proveer diafragmas de extremo profundos y rigidos

para asegurar la adecuada distribucion de cargas.

El Art. 5.13.2.2, nos indica que se pueden utilizar diafragmas intermedios entre vigas en
sistemas curvos o cuando sea necesario proveer resistencia torsional y para soportar el tablero

en puntos de discontinuidad o en los puntos de quiebre de las vigas.

a) Base
Por recomendaciones del docente de la asignatura de Puentes CIV-952, la base de los
diafragmas suele estar entre los 0,20 ma 0,30 m.
bgiar = 0,25 m

b) Altura
Las vigas diafragmas suelen dimensionarse con alturas entre el 70% o 75%, del peralte
de las vigas.
haiaf = 0,72 Ryige = 1,15 m

c) Separacion
Se recomienda que la separacion optima de los diafragmas en el sentido longitudinal del
puente se encuentre entre 7,50 m a 10 m. Con 4 diafragmas en el puente, se tiene:

Cc

iaf =————=9,67 =9
Sdlaf Nodiaf 1 ,6 ,55 m

11. Vereda
a) Ancho
En el Art. 3.6.1.6 de la normativa, hace referencia a la longitud minima de la acera para

poder aplicar la carga viva peatonal, el cual es 0,60 m.

Del libro de Neufert se tienen las siguientes longitudes:
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Figura 3.10 Ancho ocupado por peatones

ESPACIO NECESARIO CON EQUIPAJE DE MANO

Y

i

tih b

oy —— 0 — 8y —

Fuente: Arte de Proyectar en Arquitectura, Neufert

Se adopta el espacio para que una persona transite con su bolso de mano, cuidando el
confort pero también la economia del proyecto.
Ayer = 0,80 m
b) Espesor
El espesor para la vereda en puente se recomienda > 12 cm, entonces se adopta:
eper = 15,00 cm

11. Capa de rodadura
Se usaré:

€roq = 5,00 cm

12. Bordillo
En funcion a la altura a la que actuara la fuerza de choque, en el texto Puentes de Hugo

Belmonte (4ta edicion), nos recomienda una altura > 25cm.
a) Base

bpor = 0,20 cm
3.4.2.2 Especificaciones para el disefio

1. Propiedades de los materiales

Resistencia caracteristica del H® para el

[
tablero y accesorios fe = 25 MPa
Resistencia caracteristica del H® para las vigas ;L
preesforzadas fe = 35 MPa
Resistencia caracteristica del acero de refuerzo fy = 420 MPa
Resistencia caracteristica del acero de fru = 1860 MPa
preesfuerzo
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Peso especifico del H°A® Yoo = 23,54  kN/m3

Peso especifico de la superficie de rodamiento

bituminoso Yrod = 2157  kN/m?

2. Recubrimiento minimo
El Art. 5.10.1, indica que el recubrimiento minimo sobre las barras principales, incluyendo

las barras protegidas con un recubrimiento de resina epoxi, deberd ser de 25 mm. El
recubrimiento sobre zunchos y estribos puede ser 12 mm menor que los valores especificados

para las barras principales en la Tabla 5.10.1-1, pero nunca debera ser menor que 25 mm.

3. Factores de resistencia

Los factores de resistencia que indica la normativa en el Art. 5.5.4.2 son las siguientes:

Tabla 3.2 Factores de resistencia de disefio

CASO %]
Secciones de concrete armado de tensidn controlada como lo espeatica el
Art. 5.6.2.1:
Conereto peso normal 0.90
Concreto lviang 0.290

Secaiones de concreto presforzado de tensidn controlada con strands o
tendones adheridos comeo lo espeafica el Art. 5.€.2.1:
Conereto peso normal .00
Conereto liviane .00
Secciones dée concrete pos-tensado de tensidn controlada con strands o
tendones adheridos comeo lo espeafica el Art, 5.6.2.1:

Conereto peso normal 0.20

Concreto lviang 0.20
Corte y Torsién en seccionas de concreto armado:

Concreto pesc normal Q.20

Ceoncreto liviang 0.90

Corte y Torsién en secoiones de concreto prestorzado monolitice con
strands o tendones adheridos:
Conereto peso normal 0.20
Concreko lviang 0.20
Corte y Torsién en secaones de concreto presforzado monolitico con
strands o tendones no adhendos:

Conereto peso normal 0.85

Conereto livana 0.85
Secaiones de compresidn controlada con esprrales o zunchos como lo
especificado en el Art. 5.5.2.1, excepto los especiicado en los Art.

5113 v 5.11.4 1.2 para Zonas Siemicas 2, 3 y 4, estado limte de| 0.75
Evento Extremo
Apayvo sobre hormigdn 0.70
Compresidn en modelos de bielas y tirantes 0.70

Tensidn en modelos de biglas y tirantes

Concreto pesc normal 0.20
Concreto Ivano 1.00
Compresion en zonas de anclaje:
Concreto peso normal 0.80
Conereto lviane 0.80
Traccién en el acero en las zonas de anclaje 1.00

Fuente: Rodriguez Serquen A. (2022). Puentes con AASHTO LRFD 2020

62



3.4.2.3 Disefio del barandado

1. Geometria
Las dimensiones definidas para el barandado del puente estan en base al Art. 13.8.1 de la

norma, donde nos dice que la minima altura de las barandas para peatones deberéa ser de 1060
mm, medidos a partir de la cara superior de la acera. La abertura libre entre los elementos
debera ser tal que no permita el paso de una esfera de 150 mm de didmetro. Si se utilizan
tanto elementos horizontales como verticales, la abertura libre de 150 mm se debera aplicar
a los 685 mm inferiores de la baranda, mientras que la separacion en la parte superior debera

ser tal que no permita el paso de una esfera de 200 mm de didmetro.

Figura 3.11 Geometria del barandado
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Fuente: Elaboracion propia

2. Pasamanos
Para el dimensionamiento de los pasamanos, se adopta una longitud entre postes de 2 metros

como s muestra en la anterior imagen, tomando el tramo como simplemente apoyado.

Separacion entre postes —» S=2

a) Propiedades especificas de la tuberia de F°G°
Especificaciones generales:

e Norma de fabricacion

e ASTM A500/ NTE INEN 2415
Espesores:
Desde 1,50 a 6,00 mm

T Aplicaciones
-cerramientos
-Barandas
‘Puentes
-Funiculares
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b)

Tabla 3.3 Tubos de F°G® para usos estructurales Norma ASTM A-500

Designaciones

e

Peso

dE6ifd

s

| D | e | a [ P [ 1 | w L
| Pulg | mm l mim ‘ cm? | kg/m ‘ cm# | cm3 cm |
1 25,40 1,40 1,06 0,83 076 0,60 0,85

1,50 13 0,88 0,81 0,64 0,85
1,80 1,33 105 0,93 074 0,84
2,00 147 115 101 0,80 0,83
2 50,80 1,40 217 171 663 2,61 175
1,50 232 | 182 7,06 2,78 174
1.80 277 | 218 8,33 3,28 173
2,00 307 | 24 914 2,60 173
3,00 451 354 1292 5,09 1,69
| 4,00 588 | 462 1622 639 166 |

Fuente: Catalogo de Tuval S.A.

Para el disefio del pasamanos, se adopta un didmetro de 2" con un espesor de 4 mm y

dicho didmetro se verificara si cumple o no por corte y flexion.

Cargas

En el Art. 13.8.2, de la normativa, nos da el valor y la
posicion de las cargas que se aplicard, para el disefio de cada

uno de los pasamanos, el cual es el siguiente:

P=089kN ; w,=w,=0,73kN/m

Peso propio del pasamanos:

Qpas = 4,62 Kg/m = 0,045 KN/m

Solicitaciones

Momento y Cortante debido a la carga permanente

Esquema de carga:

DC

-
Momento: - 52
Mpc = qpaSS
Cortante: V. = dpas )
DC —

Mpe = 0,0225 kN - m

Vpe = 0,045 kN
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d)

Momento y Cortante debido a la sobrecarga

Esquema de carga: p
w
h 4
p L 5
Momento por carga distribuida: Momento por carga puntual:
wy + 52 P-S

My = My = — =0,37kN-m MPzT - Mp=045kN-m
Finalmente:

Mg, = M, = 0,36 kN - m
MLSy:My+MP = 0,81 kN'm

Cortante por carga distribuida: Cortante por carga puntual:

wy S P
Vy =V, =——=0,73 kN V=2 - Vp=045kN
Finalmente:

Vi, =V, = 0,73 kN
VLSy = I/y + VP = 1,18 kN

Solicitaciones de disefio
Combinacién de cargas:
Q= Z ni"vi*Q;

n=1 — puente convencional

Momento de disefio
Resistencia |
Momento con respecto al eje x

My, =n-(1,75-Mps,) — My,=064kN-m
Momento con respecto al eje y

My, =71+ (1,25 Mpc + 1,75 Myg,) - My, = 1,45kN-m
La resultante es:

MU=/MUx2+MUy2 - My=1,58kN-m

Cortante de disefio
Resistencia |
Cortante con respecto al eje x

Vox =1 (175 Vis) - Vyy =128kN
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Cortante con respecto al eje y

Voy =1+ (1,25 Vpe + 1,75 Vis,) =  Vy, =2,11kN

Vy = /VUXZ +Vy? o> Vy=2,47kN

Verificacion de esfuerzos

La resultante sera:

oy < ¢-oy
Donde:
ou = resistencia Ultima
on = resistencia nominal del F°G°
¢ = factor de reduccion de resistencia

Verificacion a Flexion

Esfuerzo de flexion debido al momento resultante:
My

oy = 7

Modulo de resistencia

De la tabla de especificaciones de la tuberia de F°G°: W = 6,39 cm3

Entonces:
oy = 247,33 MPa

Resistencia nominal

Op = Opoge = 310 MPa ¢ - 0, = 279,00 MPa
¢ = 0,90 oy < ¢ oy

247,33 MPa < 279,00 MPa Cumple!

Verificacién a Corte
Ty < ¢ “Tn

Esfuerzo cortante ultimo

Area de la seccién transversal del tubo = 5,88 cm?
Ty =— — 1y =41,99 MPa

Resistencia nominal
Tpn = Tpege = 195 MPa
¢ =090

¢ t,=17550 MPa
Ty<P 1,

41,99 MPa < 175,50 MPa Cumple!

66



3. Poste de H°A°

a) Andlisis de Cargas
Peso propio
Poste

Peso especifico del H°A®:  ypeae = 23,54 KN/m3

Area S W Xa Mg
(m?) (m) (kN) (m (KN-m)
Al 0,132 0,20 0,621 0,06 0,037
A2 0,044 0,20 0,207 0,15 0,031
A3 0,012 0,20 0,056 0,16 0,009
> 0,885 0,077

Descrip.

0,077
RP = 0,885 kN ; Xp = 0 885

=0,087m

Pasamanos

dpas = 0,045 KN/m

n° = Numero de pasamanos
S=2m Separacion entre postes

Rpas = Qpas"n°"S = Rpas = 0,45kN

Brazo de momento - x5 = 0,060 m

Sobrecarga de disefio
En el Art. 13.8.2 de la norma nos dice, que los postes de las barandas para peatones se
deberan disefiar para una sobrecarga concentrada de disefio, aplicada transversalmente en
el centro de gravedad del elemento longitudinal superior.
El valor de la sobrecarga concentrada de disefio para los postes, Pis, se deberd tomar
como:

Ps=089+0,73-S

Puede ocurrir una situacion méas desfavorable en donde se dan
casos en que las personas se apoyan sobre mas de un pasamanos,
en este caso se considerara los tres primeros pasamanos
superiores por seguridad, por lo tanto la resultante es:

P,s=3-(089+073-S) - P, =705kN

Brazo de momento equivalente:
yp = 0,80 m
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b) Solicitaciones
Respecto al punto A:

Descripcion Carga Brazo M \
(kN) (m) (KN-m) (KN)
DChoste 0,89 0,087 0,077
DCpgs 0,45 0,060 0,027
Prs 7,05 0,80 5,640 7,05

c) Solicitaciones de disefio
La solicitacion mayorada total se tomara como:
. . Q=) niviQ
n=1 — puente convencional Resistencia |

Momento de disefio

My =1+ (125 Mgy, + Mpeye, ) + 175 Mys| = My = 10,00 kN -m

Cortante de disefio
En este caso la cortante de disefio, sera Gnicamente la sobrecarga concentrada

VU =n- (1,75 - VLS) 4 VU = 12,34‘ kN

d) Disefio a flexion

Datos:
My= 10,00 kN'm Canto util
f.' = 25 MPa d=h—r—§ - d=017m
fy= 420 MPa B
b= 0,20 m Altura de compresion
h= 0,20 m 2 My
= 20 mm a=d- 1_J1_¢'ﬁ'ﬁ"b'd2
0= 12 mm
= 0,9 flexion a=157cm
= 085 Altura al eje neutro
a
C=E - ¢=185cm
Armadura necesaria
Snec = 0’85;—61”1 - ASpec = 1,59 cm?
y

Armadura minima

Segun el Art. 5.6.3.3
Momento minimo 1 Mupini = 1,2-My =1,2-5. - f,




Modulo de seccion -

b - h?

Sc =

= 0,0013 m3

Modulo de roturadel H° - £, = 0,63 -4/f,' = 3150 kPa

El momento minimo 1 es:

Momento minimo 2

My = 5,04 kN -m

Mminz = 1,33 - MU

Se elige el menor valor:

-

Mpiny = 13,30 kN -m

My = 5,04 kN -m

El Mu es mayor, por lo tanto rige el disefio para el As necesario

Armadura maxima

Las actuales disposiciones de la AASHTO LRFD eliminan este limite

Disposicion de armadura necesaria

Numero de barras:

Asnec

N° barras =
[0]

ASyreq; = N°barras - Ag = 2,26 cm?

Qo = 12 mm

Ag = 1,131 cm?
Aspec= 159 cm?
Verificacién

Momento nominal

anAs-fy-(d—g) -

2

=141 =

M, = 15,78 kN -m

MU < ¢Mn

10,00 kN-m < 14,20kN-m Cumple!

Disefio a corte

Datos:
Vy= 12,34 kN
f'= 25 MPa
fy = 420 MPa
= 0,20 m
= 0,20 m
d= 017 m
a= 1,63 cm
¢ = 0,9 Corte

Usar: 2912

Peralte de corte efectivo (Art. 5.7.2.8)

No menor que el mayor valor de: {

Entonces:

a
dv=d—5 =O,17m

d,=017m

09-d= 016m
0,72-h=0,14m
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Resistencia nominal al corte
Se debera determinar como el menor valor entre:
1) Resistencia nominal al corte por aplastamiento del H®

Ec.5.7.3.3-2 ,=025-f/-b-d, -V, =207,66kN
2) Resistencia nominal al corte por traccion del H° v del acero
Ec.5.7.3.3-1 V,=V.+1

Ec. 5.7.3.3-3 V.=0,083:8-f  b-d,

De acuerdo al Art. 5.7.3.4.1, de la norma, se puede adoptar el siguiente valor para 3
B =2
V. = 27,58 kN

Para verificar que el elemento necesita estribos, la norma en el Art. 5.7.2.3, plantea la
siguiente ecuacion:
Vy>05-¢-1,
12,34 > 12,02 Si necesita estribos

Resistencia de armadura necesaria

Vsnec = E 2 = Vspec = —13,87 kN

Bastaré con la armadura minima para los estribos, para ello se dispondra lo siguiente:

Resistencia de armadura disponible

Adoptando:
@ =6mm VS=Av'fy'dv
2 barras transversales — 4, = 0,57 cm? sep
Sep=20cm Ve =19,73 kN
Condicion:
Vs > Vsnec

19,73 kN > —13,87 kN Cumple!

Verificacion

Vy < oV,
Cortante nominal:
,=V.+V - V, = 47,31 kN
Vy < oWy
12,34 kN < 42,58 kN  Cumple!

Usar: @6 c/20 cm
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3.4.2.4 Disefo de la vereda

1. Seccion de disefio
Figura 3.12 Seccidn de disefio de la vereda

ij
p 0,745

Fuente: Elaboracion propia

Todo el andlisis se lo realizard, para 1 metro de ancho o profundidad.

2. Hipotesis de carga

Para el disefio de la vereda se analizara dos hipotesis de carga para determinar la combinacion
maés desfavorable, dichas combinaciones son las siguientes:

a) Combinacion I: Cargas de peso propio incluyendo en ella cargas de peatones.

b) Combinacidn I1: Cargas de peso propio y cuando sobre ella actle la carga de la rueda
del camion HL- 93, que es un hecho que puede ocurrir sobre la vereda de un puente.

Figura 3.13 Esquema de cargas comb. I (izg.) y comb. Il (der.)

.‘_PLS S

DCg,, Bar LI=17,8 kN

Yis
0p;=3,6x107° MPa
O

P tl WW@

J‘j XpL 4 Xpp
Kyer _* XVEI

s
\ Xgar 7 I XBar +

Fuente: Elaboracion propia
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3. Analisis de Cargas

a)

b)

d)

Peso propio
Barandado
DCpar = Rpasamanos + Rposte = 1,33 kN
Xgar = 0,70m
Vereda

Area » A=0,11 m?
DCVET = )/HOAO - A = 2,63 kN
Xyer = 0,37 m

Hallando la resultante entre DCgr Y DC,er, Se tiene:

DC=397kN ; xpc=048m

Sobrecarga viva
Equivalente al peso de personas apoyadas, sobre los pasamanos (Art. 13.8.2)

PLS = 7,05 kN B yLS = 0,88 m

Sobrecarga peatonal
Se aplica en aceras de mas de 0,6 metros de ancho. (Art. 3.6.1.6)

PL = 3,6 - prL = 2,25 kN ) Xp = 0,31 m

Sobrecarga vehicular
Considerando, que una de las ruedas del eje delantero del camion, se sube hasta la
superficie de la vereda.

Prjeda = 17,80 kN ;  x;, =0,325m

Ancho equivalentes para veredas:

Se debe calcular un ancho equivalente, donde actle la carga puntual del camién, Como
se trata de la vereda se considerara el ancho equivalente para vuelos de tablero de la tabla
4.6.2.1.3-1 de la normativa, cuya ecuacion es la siguiente:

Faja equivalente:
E=1140+0,833-X

Distancia entre la carga y el punto de apoyo (mm): X =325mm

E=141073mm=141m

Entonces:

P, rueda

LL =
E

= 12,62 kN
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4. Solicitaciones
Respecto al punto A

Descripcion Carga Brazo M V
(KN) (m) (KN-m) (kN)
DC 3,97 0,48 1,92 3,97
LS 7,05 0,88 6,17
PL 2,25 0,31 0,70 2,25
LL 12,62 0,325 4,10 12,62

5. Solicitaciones de disefio
La solicitacion mayorada total se tomara como:

Q=Zni'}’i'Qi

n=1 — puente convencional Resistencia |
a) Combinacion |

Momento de disefio
My; =1n-[1,25-Mpc + 1,75 - (M5 + Mp,)]

My, = 1442 kN - m

Cortante de disefo
La sobrecarga LS no genera cortante en la seccion A

Vor=1n-(1,25-Vpc+1,75-Vp)) = Vy; = 889kN

b) Combinacién Il

Momento de disefio
MUII =n- (1125 ' MDC + 1;75 ) MLL) il MUII = 9,57 kN

Cortante de disefo
VUII =n- (1!25 ) VDC + 1:75 ' VLL) - VUII = 27,04‘ kN

Las solicitaciones mas criticas para el disefio son:
My = 14,42 kN - m
Vy = 27,04 kN
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6. Disefo a Flexion

Datos:
My= 1443  KN'm Canto (til
f'= 25 MPa d=h-r-2 d=012m
f,= 420  MPa 2
b= 1,00 m Altura de compresion
= 0,15 m
= 25 mm a=d- 1—\/1— 2 My
4= 10 o ¢'ﬁ'fc"b'd2
= 0,9  flexion a = 0,65cm
= 08 Altura al eje neutro
— a —
C—E - ¢=0,76cm
a) Armadura principal
Armadura necesaria
ASpee = 085 ;C b-a - ASpec = 3,27 cm?
y

Armadura minima
Segln el Art. 5.6.3.3
Momento minimo 1
Mpini = 1,2 My =1,2-S. - fo > Mpni = 14,18 kN -m

Momento minimo 2
Myinz = 1,33 My > Myn, = 19,18 kN -m

Se elige el menor valor:
Myin = 14,18 KN - m

El Mu es mayor, por tanto rige el disefio para el As necesario

Armadura maxima
Las actuales disposiciones de la AASHTO LRFD eliminan este limite

Disposicion de armadura necesaria

o = 10 mm Numero de barras:
Ay = 0,785 cm? As
¢ N° barras = —== = 4,16 ~
Asyee = 327 cm? Ag

ASyeq; = N°barras - Ag = 3,93 cm?



Separacién entre barras

b

Svarras = N°barras 20 em

Verificacion
Momento nominal:

a
Mn=As-fy-(d—§) - M, =1926kN-m

My < pM,
1442 kN-m < 17,33kN-m Cumple!

Usar: @10 c/20 cm

b) Armadura secundaria
Se dispone armadura por contraccion y temperatura (Art. 5.10.6)

758,4-b-h

> 5.10.6-1
AStemp_z'(b‘l‘h)'fy ( )

Para fy = 420 MPa:

A - 0,18-b-h
Stemp =577 h + k)
Entonces:
b= 75 cm
h= 15 cm Astemp =1,12 sz/m
Se verifica:

233cm?/m < ASpem, < 12,70 cm?/m  (5.10.6-2)

No cumple, por lo tanto se usa 2,33 cm?/m

Disposicion de armadura secundaria

0 = 10 mm
Ag = 0,785 cm?

Separacién entre barras:

Ag
=—=0,22 =20cm

S barras
AStem
14

Usar: @8 ¢/20 cm




7. Disefio a corte

Datos:

Vy= 27,04 kN Peralte de corte efectivo (Art. 5.7.2.8)

f'= 25  MPa .

fy= 420 MPa dy=d—-5=012m
o i No menor que el mayor valor de: {0’9 'd=0llm
h= 015 m q y "1072-h=011m
d= 0,12 m

B Entonces:

a-= 0,65 cm dv — 0,12 m

¢ = 0,9 Corte

a) Resistencia nominal al corte
Se debera determinar como el menor valor entre:

Resistencia nominal al corte por aplastamiento del H°

Ec.5.7.3.3-2 , =025-f"-b-d,

V, = 729,82 kN
Resistencia nominal al corte por traccion del H® y del acero
Ec.5.7.3.3-1 V,=V.+V;
Ec.5.7.3.3-3 V. =0,083-B-\/f -b-d,

De acuerdo al Art. 5.8.3.4.1, de la norma, se puede adoptar el siguiente valor para 3

B =2
V. = 96,92 kN

Para verificar que el elemento necesita estribos, la norma en el Art. 5.7.2.3, plantea la
siguiente ecuacion:
Vy>05-¢-V

27,04 kN > 43,61 kN

No cumple, por lo tanto no necesita estribos
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3.4.2.5 Disefo del bordillo

1. Seccion de disefio
Figura 3.14 Seccion de disefio del bordillo

O

O
0,80 y
jv
0,30
0,48 L
A
A 0,20

v |
Fuente: Elaboracion propia

Todo el analisis se lo realizara, para 1 metro de ancho o profundidad.
2. Hipotesis de carga
Para el disefio del bordillo se analizara dos hipétesis de carga:

a) Combinacion I: Cargas de peso propio, cargas de peatones y la carga de colision de un
vehiculo.

b) Combinaciéon 11: Cargas de peso propio y cuando actle la carga de la rueda delantera
del camion HL- 93 sobre la vereda.

Figura 3.15 Esquema de cargas comb. I (izg.) y comb. Il (der.)

—P T
Char Cowr  L1=17,8 kN
Qp=3,6x10° MPa Yips
- 030
| |
lD CVer M J]r lD CVer
r ’ Yer or
X X
. PL % AL— LL
Xvyer | A Xy A
er er
f XBar ! | XBar

Fuente: Elaboracion propia
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3. Analisis de Cargas

a)

b)

d)

Peso propio
Barandado
DCgyqr = 1,33kN ;  xggr =0,90m
Vereda
DCyer = Vyouo"A=2,63kN ;  Xyer =057m
Bordillo

Area - A =0,10 m?
DCgor = Vyoue A =226 kN ; xpor =0,10m
Hallando la resultante entre DCgqy-y DCyer Y DCg,y, SE€ tiene:
DC=622kN ; xpc=047m
Sobrecarga viva
Equivalente al peso de personas apoyadas sobre los pasamanos (Art. 13.8.2)
Ps=705kN ; y=110m
Sobrecarga peatonal
Se aplica en aceras de més de 0.6 metros de ancho. (Art. 3.6.1.6)

PL=36-080=288kN ; xp,=043m

Fuerza de colision de un vehiculo

Del libro de Hugo Belmonte Gonzales 4ta edicion., se tiene la siguiente carga por metro
lineal:

CT=750kN/m ; Yer = 0,30 m

Sobrecarga vehicular
Considerando, que una de las ruedas del eje delantero del camion, se sube hasta la
superficie de la vereda.

Pryeda = 17,80 kN y x;, =053m

Ancho de faja equivalente

Se debe calcular un ancho equivalente, donde actle la carga puntual del camién. Como
se trata de la vereda se considerara el ancho equivalente para vuelos de tablero que se
indica en la tabla 4.6.2.1.3-1 de la normativa, cuya ecuacion es la siguiente:

Faja equivalente:
E =1140+0,833-X

Distancia entre la carga y el punto de apoyo (mm): X =525 mm

E =1577,33mm =1,58m
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Entonces:

P, rueda

LL = = 11,28 kN
4. Solicitaciones
Respecto al punto A
Descrip. Carga Brazo M V
(kN) (m) (KN-m) (kN)
DC 6,22 0,47 2,94
LS 7,05 1,10 7,76 7,05
PL 2,88 0,43 1,22
CT 7,50 0,30 2,25 7,50
LL 11,28 0,53 5,92

5. Solicitaciones de disefio
La solicitacion mayorada total se tomara como:

Q:zni'yi'Qi

n=1 — puente convencional

a) Combinacion I

Momento de disefio
Resistencia |

MUI == T] - [1,25 ' MDC + 1,75 - (MLS + MPL)] - MUI = 19,38 kN m

Evento Extremo 11
My; =1+ [1,25 Mpc + 0,5+ (Mys + Mp,) + 1+ Mcr]
MUI = 10,41 kN m

Cortante de disefio
Resistencia |
VUI =n- (1,75 ) VLS) - VUI = 12,34‘ kN

Evento Extremo 11
Vur=n-00,5-Vs+1:Ver) = Vy; = 11,03 kN

b) Combinacion Il

Momento de disefio
Resistencia |

MUII :n(1'25MDC+1'75MLL) - MUII = 14,04kNm



Cortante de disefo
Las cargas en esta combinacion no generan cortante en la seccion de analisis

Las solicitaciones mas criticas para el disefio son:
My =19,38kN-m

Vy = 12,34 kN
6. Disefio a Flexién
Datos:
My = 19,38 KN-m Canto util
f'= 25 MPa d=n-r-2 | d=017m
fy= 420 MPa 2
b= 1,00 m Altura de compresion
h= 0,20 m
r= 25 mm a=d- 1_\/1_ 2" My
Q): 10 mm d)ﬁﬁ:’bdZ
¢ = 0,9 flexion a=061cm
p= 0,85 )
Altura al eje neutro
— a —
C—E - ¢=071cm

a) Armadura principal
Armadura necesaria
085 f/"b-a

Spec = ; - ASpec = 3,07 cm?
y

Armadura minima
Segun el Art. 5.6.3.3
Momento minimo 1
Mpina =12-My, =1,2-S. - f, = Mpin1 = 2520 kN -m

Momento minimo 2

Mminz = 1,33 ) MU 4 Mml‘nz = 25,80 kN 'm

Se elige el menor valor:
Min = 25,20 kN - m

El Mmin es mayor que el Mu, por lo tanto se recalcula la armadura nec. con el Mmin

con lo cual se tiene:
a=079cm ; Asp.. = 4,02 cm?

80



Disposicion de armadura necesaria

QP = 10 mm Numero de barras:
Ay = 0,785 cm? As,
0 N° barras = —= = 5,11 ~
As,..= 4,02 cm? Ag

ASpeqr = N°barras - Ag = 4,71 cm?

Separacién entre barras

b

Sharras = Noparrgs — 12 €M

Como se dispone armadura con el Mmin, no es necesario hacer la verificacion a flexion

Usar: @10 c/15 cm

Nota: La armadura principal para los efectos de flexion transversal en el bordillo es mayor
que la armadura principal que se dispuso en la vereda, por lo que constructivamente se adopta
la mayor armadura para los dos elementos.

7.

Disefio a corte

Datos:

V,= 12,34 kN

Peralte de corte efectivo (Art.5.7.2.8)

/= 25 MPa
— a
fy= 420 MPa d,=d— > = 0,17 m
= 1,00 m 4 c
09-d= 0,15m
h= 0,20 S ’
; m No menor que el mayor valor de: {0’72 h=014m
= 017 m
a= 0.79 cm Entonces:

p= 09 Corte dy =0,17m

Resistencia nominal al corte
Se debera determinar como el menor valor entre:

Resistencia nominal al corte por aplastamiento del H°
Ec.5.7.3.3-2 V,=025-f."-b-d,

V, = 1037,70 kN
Resistencia nominal al corte por traccion del H® y del acero
Ec.5.7.3.3-1 V,=V.+V;

Ec.5.7.3.3-3 V.=0,083-8-/f. -b-d,
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De acuerdo al Art. 5.7.3.4.1, de la norma, se puede adoptar el siguiente valor para 3
B =2
V. =137,81 kN

Para verificar que el elemento necesita estribos, la norma en el Art. 5.7.2.3, plantea la
siguiente ecuacion:
VU > 0,5 b ¢ b ]/C

12,34 kN > 62,01 kN

No cumple, por lo tanto no necesita estribos

Nota: La armadura de corte para el bordillo es absorbida por la armadura de flexion
transversal para la vereda, puesto que al servir de estribo para la armadura longitudinal del
bordillo, absorbe los esfuerzos de corte y que ademas es mayor.

8. Analisis longitudinal del bordillo
Como la direccion principal de la armadura de la vereda es perpendicular al trafico del puente,
no es necesario hacer un calculo de la armadura longitudinal del bordillo.

Entonces por necesidades constructivas, se dispondra una armadura minima.

a) Armadura por temperatura (Art. 5.10.6)

0 2 om 0,18:-b-d
h= 48 cm Astemp == 1,25 sz/m
r= 25 mm 2-(d+h)
0 = 8 mm Se verifica:
Ap= 0,503 cm? , i
d= 455  cm 233em?/m < Astemp < 12,70 cm?/m

No cumple, por lo tanto se usa 2,33 cm?/m
Numero de barras:

N°parras = Astemp ’ A_Q) = 0,93 = 2 barras

Usar: 298

Se dispone la armadura en la base y en la parte superior del bordillo
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3.4.2.6 Disefo de la losa

Anadlisis de la losa exterior

1. Seccion de disefio
Para el disefio de la losa exterior, la seccion de disefio para momentos negativos se tomara

como indica la normativa en el Art. 4.6.2.1.6 a un tercio del ancho del ala, pero no mas de

380 mm a partir del eje del apoyo.

Figura 3.16 Seccion de disefio de la losa exterior

[o]

=

/ © 0,80

Tl

013 0,30\ 0,35 —+ 0,30 +

S

] { 1
0,18 I L A ; : JF
|
S Y N
/" EJEDEVIGA
|

L

Fuente: Elaboracion propia

Todo el analisis se lo realizara, para 1 metro de ancho o profundidad.

2. Hipotesis de carga

a) Combinacién I: Cargas de peso propio, cargas de peatones y la carga de la rueda trasera
del camion HL-93 actuando sobre la losa exterior.

Figura 3.17 Esquema de cargas combinacion |

I PLS

C
sar + Xpr, ‘i'

0,,=3,6x10° MPa EL=71,2 kN
l T XL
lDCVe" DCBM. g_‘r XD‘V
l D
I

Dd; /% A _
L XL ext
XBor — T

v

Xver i

XBar 1 V'

Yis

7
L

Fuente: Elaboracion propia
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b) Combinacidn Il: Cargas de peso propio, cargas de peatones y la carga de colision de

un vehiculo.

Figura 3.18 Esquema de cargas combinacion 11

|

O

I CB{M‘

._PLS T,

11' XpL T

0p,=3,6x107° MPa

iD CVer

=2
=2
]
|
1

Fuente: Elaboracion propia

c) Combinacién I11: Cargas de peso propio y la carga de la rueda delantera del camién HL-

93 actuando sobre la vereda del puente.

Figura 3.19 Esquema de cargas combinacion 11

Coar  [1=178kN
e 0,30 XL ,i'
z
lDCV’“” H‘ Xpw

Pl |
" i
L o X ext

Xver il

Xgar ( +

Fuente: Elaboracion propia
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3. Analisis de Cargas

a)

b)

d)

Peso propio
Barandado
DCpor = 1,33kN ;  Xpor =1,25m
Vereda
DCyer = Yhouo"A=263kN ; xXyer =092m
Bordillo
DCgor = Vyeae A = 2,26 kN ;  Xxgor = 0,45m

Losa exterior

Area - A =0,063 m?
DCrext = Yueao"A=148KkN ; Xpee =0,18m

Hallando la resultante entre DCggy, DCyer , DCgor Y DC oy SE tiene:
DC=771kN ; xpc.=070m
Capa de rodadura
Area » A =0,0175m?
YRroa = 2200 Kg/m3 = 21,57 KN/m?3
DW =%¥Ygroa "A=038kN ; xpy =0/18m
Sobrecarga viva
Equivalente al peso de personas apoyadas sobre los pasamanos (Art. 13.8.2)
P,s =705kN ; Yis = 1,19m
Sobrecarga peatonal
Se aplica en aceras de mas de 0.6 metros de ancho. (Art. 3.6.1.6)
PL=36-080=288kN ; xpp=0,78m
Sobrecarga vehicular (combinacién 1)
En el Art. 3.6.1.3.1, nos dice que el camion o tandem de disefio se debera ubicar

transversalmente de manera que ninguno de los centros de las cargas de rueda esté a
menos de 300 mm, a partir de la cara del cordon o baranda.

Prueda = 71,20 kN 5 XL = 0,05 m

Ancho de faja equivalente

Se debe calcular un ancho equivalente, donde actue la carga puntual del camion, por lo
tanto se toma el ancho equivalente para vuelos de tablero de la tabla 4.6.2.1.3-1 de la
normativa, cuya ecuacion es la siguiente:

E=1140+0,833-X
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f)

9)

Donde:
X = distancia entre la carga y el punto de apoyo (mm)

Figura 3.20 Distancia entre la cargay el punto de apoyo

LIL=71,2 kN

‘Jr; }0,30 — X —

|
(L
|

i
| | |
— “j”i’}; JE DE VIGA
g

Fuente: Elaboracion propia

Distancia entre la carga y el punto de apoyo (mm): X =350 mm
E =1431,55mm=1,43m
Incremento por carga dindmica
El IM a utilizar sera del 33 %
Afectando por el incremento por carga dinamica y el ancho de faja, se tiene:

1,33:72,50
N 1,43

= 66,15 kN

Fuerza de colision de un vehiculo

Del libro de Hugo Belmonte Gonzales 4ta edicion., se tiene la siguiente carga por metro

lineal:
CT =750kN/m ; Yer = 0,39 m

Sobrecarga vehicular (combinacién I11)

Considerando, que una de las ruedas del eje delantero del camion, se sube hasta la

superficie de la vereda.
Pryoqa = 17,80 kN ;  x;, =0,88m

Ancho de faja equivalente

Se debe calcular un ancho equivalente, donde actue la carga puntual del camion. Como
se trata de la vereda se considerara el ancho equivalente para vuelos de tablero que se

indica en la tabla 4.6.2.1.3-1 de la normativa, cuya ecuacion es la siguiente:

Faja equivalente:
E =1140+0,833-X

Distancia entre la carga y el punto de apoyo (mm): X =1175mm
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E =2118,78mm = 2,12 m

Entonces:
P
LL = -9 — 8 40 kN
E
4. Solicitaciones
Respecto al punto A
Descripcion Sl Sy i
i (kN) (m) (kN-m)
DC 7,71 0,70 -5,37
DW 0,38 0,18 -0,07
LS 7,05 1,19 -8,39
PL 2,88 0,78 -2,23
CT 7,50 0,39 -2,93
LL (comb. ) 66,15 0,05 -3,31
LL (comb.III) 8,40 0,88 -7,35
5. Solicitaciones de disefio
La solicitacion mayorada total se tomara como: Q= z ni Vi 0Q;

n=1 — puente convencional

a) Combinacion |
Resistencia |
My; =1n-[1,25-Mpc + 1,50 - Mpy, + 1,75 - (Mg + Mp, + My, )]
MUI = _31,19 kN m
b) Combinacion Il
Resistencia |
MUI[ = n b [1;25 " MDC + 1,50 " MDW + 1,75 " (MLS + MPL)]
MUII = _25,4‘1 kN ‘m

Evento Extremo I
My, =n-[1,25-Mpc + 1,50 - Mpy, + 0,5 - (Mg + Mp) + 1+ Mcr]
My = —15,05kN -m
c) Combinacion Il
Resistencia |
My =1+ (1,25 Mpe + 1,50 - Mpy, + 1,75 - My;)

MU”I == _19,68 kN m

Las solicitacion de momento més critico para el disefio es: My = —31,19 kN - m
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d) Correccién por oblicuidad
La normativa indica que para puentes oblicuos, las solicitaciones en la losa se pueden
reducir aplicando el siguiente factor r:

r=1,05-0,25-tan8 < 1,00 (4.6.2.3-3)
Con: 6=22° - r=0949

Momento negativo de disefio - My =-2960kN-m

Andlisis de la losa interior

1. Anélisis de cargas

a) Cargas permanentes y sobrecarga peatonal
Las cargas de los accesorios del tablero (barandado, vereda y bordillo) y la sobrecarga

peatonal no se ubican fisicamente dentro de la losa pero la losa si debe sustentar dichas
cargas, por lo tanto las cargas seran trasladadas al principio de la losa como cargay efecto,

es decir la carga puntual equivalente y el momento producido.

Figura 3.21 Esquema de cargas permanentes y sobrecarga peatonal

PL PL

My | | My
Cl DCLym DWW l)
DCA“ DCAcc
MDC.Am: MDC.Au:

AN AN &
L0,65 l 2,00 l 2,00 l 2,00 l o,esl

Fuente: Elaboracion propia

Peso propio
Accesorios del tablero
Descripcién eI L M
(kN) (m) (KN-m)
Barandado 1,33 0,90 1,21
Vereda 2,63 0,57 1,51
Bordillo 2,26 0,10 0,23
Total 6,22 2,94
DCyoc = 6,22 kKN ;0 Mpcace =294 kN -m

Losa
DCrosa = Migsq * 1M " yyoge  — DCppsq = 4,24 kN/m
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b)

Capa de rodadura
DW =eppa-1Im-ypopa —= DW =108kN/m

Sobrecarga peatonal

PL =3,6" Gyereqa = 288kN ; xp, = 0,43m

MPL=PL'XPL - MPL=1,22kN'm

Sobrecarga vehicular
El vehiculo de disefio critico es el camidn de disefio puesto que el valor de la carga
concentrada es mayor que la del tindem y naturalmente obtendra mayor ordenada en la
linea de influencia.

P=71,20 kKN — carga de una rueda del eje trasero de camion HL-93

Dicha carga debe ser afectada por:

Ancho de faja equivalente
En el Art. 4.6.2.1.3, nos dice que las fajas equivalentes para tableros que se extienden
fundamentalmente en la direccion transversal no estaran sujetas a limitaciones de ancho.

De la tabla 4.6.2.1.3-1, el ancho de faja equivalente de un tablero se puede tomar como:

E(+) =660+ 0,555 ; E(-)=1220+0,25-S
Donde:

S=2000mm  Separacion de los elementos de apoyo (mm)

Ancho de faja para momento positivo — E(+)=1760 mm = 1,76 m

Ancho de faja para momento negativo — E(-) =1720mm = 1,72 m

Incremento por carga dinamica

En el Art. 3.6.2.1, nos dice que los efectos estaticos del camion o tandem de disefio, se
deber&n mayorar aplicando el incremento por carga dinamica (IM).

El IM a utilizar sera del 33 %

Factor de presencia multiple

Enel Art. 3.6.1.1.2, nos dice que la solicitacién extrema correspondiente a sobrecarga se
debera determinar considerando cada una de las posibles combinaciones de nimero de
carriles cargados, multiplicando por un factor de presencia multiple correspondiente para
tomar en cuenta la probabilidad de que los carriles estén ocupados simultaneamente por

la totalidad de la sobrecarga de disefio HL93.
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Tabla 3.4 Factor de presencia multiple

Multiple Presence
Number of Loaded Lanes Factors, m
1 1.20
2 1.00
3 0.85
>3 0.65

Fuente: AASHTO LRFD 2020

2. Solicitaciones

a) Momento maximo positivo
Sobrecarga vehicular
Para un carril cargado:

Afectando por los factores de incremento de carga dindmica (IM), el factor de presencia

multiple y el ancho de faja, para 1 carril cargado se tiene:

~71,2-1,33-1,2

= 64,57 kN

E(+)

Utilizando el principio de Muller-Breslau (la linea de influencia cualitativa del momento

flector en la seccidn F para una viga continua de tres tramos iguales):

Figura 3.22 Linea de influencia del momento flector positivo

Max. valor: +0.20416L

0.4L

L] 5 l
t t

1

l L
1

Fuente: Rodriguez Serquen A. (2022). Puentes con AASHTO
LRFD 2020

La distancia a la que se produce la maxima ordenada positiva medida desde al apoyo A

€es.

0,4-5=080m
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Posicién de la carga para obtener el maximo momento positivo:

LL LL
0,80 I 1.80 I
A ‘ B l C D
&\ & VAN &
}-0,65—+ 2,00 } 2,00 + 2,00 0,65

Diagrama de momentos:

220,76

O N S
W AN = AN .
9.88

22.49
k065 -k 2.00 k 2.00 ; 2.00 k0654

My, = 22,49 kN -m

Para dos carriles cargados:

Afectando por los factores de incremento de carga dindmica (IM), el factor de presencia
multiple y el ancho de faja, para dos carriles cargados se tiene:

_7L2:13301
- EH) T
Posicion de la carga para obtener el maximo momento positivo:
IiL IiL IiL IiL
+—0,80 1.80 1,20 1.80
sy sy ye Y o
+-0.65 2.00 k 2.00 k 2,00 +065-4

Diagrama de momentos:

18,54
+-0,65 —+ 2,00 4 2,00 ¥ 2,00 40,65+

MLL = 18,54 kN 'm
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b)

El momento mé&ximo negativo mas critico se da en el caso de 1 carril cargado y se ubica
en una seccion a 0,80 m del apoyo A, por lo tanto los momentos para las demas cargas se
hallarén en la misma seccion.

Cargas permanentes

Peso propio
Mpc = Mpcrosa + Mpcace — Mpc=—274kN-m

Capa de rodadura

MDW = 0,23 kN 'm

Sobrecarga peatonal
MPL = _1,61 kN 'm

Momento méximo negativo
Sobrecarga vehicular
Para un carril cargado:

Afectando por los factores de incremento de carga dindmica (IM), el factor de presencia
multiple y el ancho de faja, para 1 carril cargado se tiene:
~71,2-1,33-1,2
E(-)

Utilizando el principio de Muller-Breslau (la linea de influencia cualitativa del momento

= 66,07 kN

flector en el apoyo B para una viga continua de tres tramos iguales):

Figura 3.23 Linea de influencia del momento flector negativo

x=0.577L

0]
3] G

¢

Minwalor: -0,102641L
i m | L | L | L ) ()
T 1 1 T

T

--—

Fuente: Rodriguez Serquen A. (2022). Puentes con AASHTO
LRFD 2020
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La distancia a la que se produce la méxima ordenada positiva medida desde al apoyo A
es:
0,577-S =1,15m

Posicion de la carga para obtener el maximo momento negativo:

LL LL
1,15 | 1,80 |
A l B l C D
AN AN AN AN
k0,654 2,00 ] 2,00 ) 2,00 0,65

Diagrama de momentos:
23,72

S N
AN

\QUUMLV’ £ -

18.65 17.55

k0,65 -+ 2,00 i 2,00 k 2,00 +0,65+

Para dos carriles cargados:

Afectando por los factores de incremento de carga dindmica (IM), el factor de presencia
multiple y el ancho de faja, para dos carriles cargados se tiene:

72,5-1,33-1 S5 06 kN
E(-) '
Posicion de la carga para obtener el maximo momento negativo:
LL LL LL
t 1,15 I 1,80 I 1,20 I 1,80 |
A ‘ B ‘ c‘ ‘D
~ =~ AN AN
0,654 2.00 4 2.00 4 2.00 b 065+
Diagrama de momentos:
-18,61
9,84

A | AN
|

é@&“ﬁjiuHU}V ~ [ S

16,21

0,65+ 2,00 4 2,00 t 2,00 +0,65—
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El momento maximo negativo mas critico se da en el caso de 1 carril cargado.

Resumen de momentos
Entonces el momento flector negativo en el apoyo "B" y para puntos equidistantes separados
de dicho apoyo a una distancia igual a un tercio del ancho del patin desde el eje de apoyo de

la viga son:
M@E)izg. | M(E)eje | M) der.
SRR (kN'm) | (kN'm) (kN-m)
Accesorios del
tablero + Losa DC -0,25 -0,12 1,10
Rodadura DW - 0,05 -0,39 - 0,07
S. Peatonal PL 0,03 0,62 0,62
Camion de disefio LL - 6,29 - 23,72 - 8,51
4, Solicitaciones de disefio
La solicitacion mayorada total se tomara como: Q= 2 nivi 0

n=1 — puente convencional

a)

Momento positivo de disefio
Resistencia |
MU =n- [0,9 . MDC + 1,5 . MDW + 1,75 - (MLL + MPL)] = 40,01 kN -m

b) Momento negativo de disefio

Resistencia |
En el eje B:
MU = 77 b [1,25 b MDC + 1,5 b MDW + 1,75 b (MLL + MPL)] = _4'1,16 kN m

En cara de viga izquierda:

MU = T] ) [1,25 ' MDC + 1,5 h MDW + 1,75 h (MLL + MPL)] = _11,34 kN m
Se utilizara el momento actuante en el eje del apoyo "B", puesto que los momentos para
distancias de 1/3 del patin resulta ser menor que la minima especificada por la norma.

Correccion por esviaje
Se corrige el momento con el factor r, donde anteriormente ya fue determinado.

r = 0,949

Momento positivo de disefio - My =3797kN - -m

Momento negativo de disefio - My =-39,06kN-m
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Modelado en CSI Bridge
El programa CSI Bridge es un software creado por la empresa CSl, usado para el analisis y

disefio de puentes, el cual permitira realizar el modelado tridimensional del puente y

posteriormente el analisis estructural para tener una perspectiva amplia del comportamiento

del puente esviajado.
Figura 3.24 Modelo tridimensional del puente

Fuente: CSI Bridge v.24.0.0

Introduciendo las dimensiones de la superestructura, propiedades de los materiales, acciones
de cargas muertas, vivas y combinaciones en el software, se obtiene los momentos positivos

y negativos en el estado de Resistencia | en la losa, en elementos tipo shell.

Figura 3.25 Momentos positivos y negativos en la losa

AwUAw. fau
"\ A\ A\

T L S L B el LT ——
o T S e 1 P 1 1, e e, Yo e e e, Y e e, e e e ey o i 8 8y

Fuente: CSI Bridge v.24.0.0
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Comparacion de resultados

Tabla 3.5 Resumen de momentos en la losa por ambos métodos

Calculo

Posicion de losa Solicitacion CSI Bridge
manual

. Momento Max.

Losa exterior Negativo (kN-m) -29,60 -34,24
Momento Max.

o Positivo (kN-m) 87,97 49,53
Losa interior Mommento Max

' -39,06 -41,31

Negativo (KN-m)

Fuente: Elaboracion propia

Observando los momentos determinados manualmente y por el programa CSI Bridge, el
programa saca momentos mayores pero con una diferencia no tan grande con los calculados
manualmente, excepto en el momento positivo que se tiene una mayor diferencia, con lo cual
para el disefio se utilizara las solicitaciones mas criticas para tener un mayor margen de

seguridad.

Mu (+) = 49,53 kN'm

Disefio a Flexion

1. Armadura para momento positivo

Datos:
My =
f'=
fy =

49,53 KN-m
25 MPa
420 MPa
1,00 m
0,18 m
25 mm
12 mm
0,9 flexién

0,85

a) Armadura principal
Armadura necesaria

Snec -

Canto util

)
d=h-r->

Altura de compresién

a=d- 1—\/1

Altura al eje neutro

0,85-f/-b-a

fy

Mu (-) = -41,31 kN-m

- d=0,15m

Z'MU

_(l)'ﬁ'ﬂ"b'dz

a=185cm

ASpec = 9,38 cm?
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b)

Armadura minima (Art. 5.6.3.3)
Momento minimo 1
Mpinn = 1,2-M,, =1,2-S.-f, =  Mpins = 20,41 kN -m
Momento minimo 2
Mpinz =1,33-My = My, = 6587 kN -m

Se elige el menor valor:

Mopin = 20,41 kN - m

El Mu es mayor, por tanto rige el disefio para el As necesario

Disposicion de armadura necesaria

@ = 12 mm Numero de barras:
Ay = 1,131 cm? As
5 N° barras = —=£ = 8,29 =~
Aspec= 9,38 cm Ay

ASyeq; = N°barras - Ay = 10,18 cm?

Separacién entre barras

b
Sbarras = Noparras 12"
Verificacion
Momento nominal:
a
M, =As-fy-(d—§) ~ M, =5974kN m

My < oM,
49,53 kN-m < 53,76 kN -m Cumple!

Usar: @12 c/12 cm

Armadura secundaria
Se dispone de armadura de distribucion (Art. 9.7.3.2)
D = @ <67%
VS

Donde:
Longitud de tramo efectiva (mm) — S =2000 mm

D =8587 = 67%
Acero de distribucion:

D
Asgist = ASpec 100 - Asgise = 6,28 cm?
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Disposicion de armadura de distribucion

0 = 10 mm Numero de barras:

Ay = 0,785 cm? Asg;
¢ N° barras = dist
[0)

Separacion entre barras
b

e I =12
N°barras Sparras cm

Sbarras =

Usar: @10 c/12 cm

2. Armadura para momento negativo

= 8,00

Datos:
My = 4131 KN-m Canto util
Je= 2 MPa d=h-r-2 5 d=o015m
fy= 420 MPa 2
b= 1,00 m Altura de compresion
h= 01 m
2-M
r= 25 mm — u =
a=d'[1—- |1-— - =1,53cm
= 09  flexion Altura al eje neutro
= 085 a
c=—=— - ¢=180cm
B
a) Armadura principal
Armadura necesaria
085-f/"b-a
Snec = 985-Jc-b-a - ASpec = 7,73 cm?
fy
Armadura minima (Art. 5.6.3.3)
My = 20,41kN-m ; My, = 54,94 kN -m
Se elige el menor valor:
M = 20,41 kN -m
El Mu es mayor, por tanto rige el disefio para el As necesario
Disposicion de armadura necesaria
QP = 12 mm Numero de barras:
Ay = 1,131 cm? ASp;
0 N° barras = —=2 = 6,84 =~

As,. = 1,73 cm? Ag



ASreq; = N°barras - Ay = 7,92 cm?

Separacidn entre barras

b
Sparras = we—— = 15cm

N°barras
Verificacion
Momento nominal:
M, =As-fy-(d—%) ~ M, =47,00kN -m

My < pM,
41,31 kN -m < 42,30 kN -m Cumple!

Usar: @12 ¢/15 cm

b) Armadura secundaria
Se dispone armadura por contraccion y temperatura (Art. 5.10.6)

b= 100 cm 0,18-b-h 5
h= 18 cm AStemp = 20+ 1,37 cm®/m
Se verifica:

233cm?/m < ASpemp <12,70cm?/m  No cumple
Por lo tanto se usa 2,33 cm?/m

Disposicion de armadura secundaria

@ = 10 mm Separacion entre barras:
Ay = 0,785 cm? Ag
barras A Stemp cm
Usar: @10 c/25 cm
Nota:

El Art. 4.6.2.1.6 de la normativa establece: “anteriormente ha sido una practica no chequear
el cortante en tableros tipicos. A excepcion de sistemas no habituales, no es la intencién
exigir que se investigue el corte en todos los tableros™. EI Art. 5.12.2.1 sefiala que las losas
y los puentes de losa disefiados para momento de acuerdo con el Art. 4.6.2.3 se pueden
considerar satisfactorios desde el punto de vista del corte. Por tales consideraciones no se

efectud la revision por corte tanto en la losa interior y exterior.
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3.4.2.7 Disefio de viga de H°P°

1. Propiedades geométricas de la seccion de la viga

Seccion transversal en centro luz

a) Seccién Bruta — Estadio 2 (t=0)
Se modificaron algunas dimensiones de la seccion AASHTO tipo V, para obtener la
fuerza de pretensado buscada.

f— bsup ————4
o SUP_ Dimensiones (m)
— = ] ] %‘_ bsup = 0,900
: binf = 0,650
. ba s gt T ba = 0,100
bw = 0,180
5 cG. h4 hl= 0,100
R I h2 = 0,075
bw h3 = 0,075
' h4 = 0,900
€20 6| -6 jf h5 = 0,250
7 EE h6 = 0,200
T ' h= 1,600
b—— binf —+
N° A Yi A*Yi | d A*d? I + A*d?
(m?) (m) (m?) (m*) (m) (m*) (m*)
1 0,0900 1,5500 0,1395 0,0001 0,7762 0,0542 0,0543
2 0,0195 1,4750 0,0288 0,00001 0,7012 0,0096 0,0096
3 0,0285 1,4625 0,0417 0,00001 0,6887 0,0135 0,0135
4 0,0075 1,4000 0,0105 0,00000 0,6262 0,0029 0,0029
5 0,2205 0,8125 0,1792 0,02757 0,0387 0,0003 0,0279
6 0,0588 0,2833 0,0166 0,00020 | -0,4905 0,0141 0,0143
7 0,1300 0,1000 0,0130 0,00043 | -0,6738 0,0590 0,0594
> 0,5548 0,4292 0,1821
Caracteristicas de la seccion
Area de la seccion Ao = 0,5548 m?
Altura de la seccion ho = 1,600 m
Momento de inercia lo = 0,1821 m*
Distancia del C.G. a la fibra superior Cp= 0,8262 m
Distancia del C.G. a la fibra inferior Cx= 0,7738 m
Madulo de seccion fibra superior Wy = 0,2204 m3
Modulo de seccion fibra inferior W = 0,2353 m?3
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b) Seccidbn Homogeneizada

A

@1
@2
@3

C.G.

S

C

Propiedades de los materiales

fc' =35 MPa Relacién modular:
Ec =27806 MPa E
fou = 1860 MPa "TE

Er = 200000 MPa
Area de un toron — A1p = 98,7 mm?

N° de torones por 1 vaina = 12

Area de torones para 1 vaina:
Apr =0,00118 m?

Anclaje MTC — 0.5”

Dyaina = 6,50 cm

o —_
N vainas — 3

FE b o )

Area equivalente de un tendon de acero

Preesforzado:

Aeq = (n—1)- A, = 0,0073 m?

Diametro equivalente — @ = 0,0966 m

Recubrimiento mec. = 23,00 cm

NG A Yi A*Yi I d A*d? I + A*d?
(m?) (m) (m) (m’) (m) (m?) (m?)
viga bruta | 0,5548 | 0,7738 0,4292 0,1821 0,0207 0,0002 0,1823
1 0,0073 | 0,3600 0,0026 0,0000 -0,3930 0,0011 0,0011
2 0,0073 | 0,2300 0,0017 0,0000 -0,5230 0,0020 0,0020
3 0,0073 | 0,1000 0,0007 0,0000 -0,6530 0,0031 0,0031
Y 0,5768 0,4343 0,1886
Caracteristicas de la seccion
Area de la seccion A= 0,5768 m2
Altura de la seccién h = 1,600 m
Momento de inercia | = 0,1886 m*
Distancia del C.G. a la fibra superior Ci= 0,8470 m
Distancia del C.G. a la fibra inferior C,= 0,7530 m
Madulo de seccion fibra superior W, = 0,2226 m3
Moddulo de seccion fibra inferior W, = 0,2504 m?
Excentricidad e= 0,5230 m
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c) Seccion Homogeneizada y Compuesta — Estadio 4 (t=)

.

1 —%

o1
i @2
@3

e

rmec
it

fc' viga = 35 MPa

Ec viga = 27806 MPa
fc' losa =25 MPa
Eclosa = 23500 MPa

Relacion modular:

Ancho efectivo de ala superior de la viga compuesta

] Propiedades de los materiales

E. .
n =222 = 0,85
Ec,losa

El ancho de ala efectivo para vigas interiores se debe tomar como el menor de:

Lviga

4

=725m

12 - ejpsq + by = 2,34m

§$=2,00m

Entonces el ancho de ala efectivo es:

Be=2,00m

Ancho de ala efectivo homogeneizado — Be homog = 1,69 m

NG A Yi A*Yi | d A*d? I + A*d?
(m?) (m) (m°) (m*) (m) (m*) (m*)
viga 0,5768 | 0,7530 0,4343 0,1886 -0,3236 0,0604 0,2490
losa 0,3043 | 1,6900 0,5142 0,0008 0,6134 0,1145 0,1153
Y 0,8810 0,9485 0,3643
Caracteristicas de la seccion
Area de la seccion A, = 0,8810 m2
Altura de la seccion h = 1,780 m
Momento de inercia I, = 0,3643 m*
Distancia del C.G. a la fibra superior Cix = 0,7034 m
Distancia del C.G. a la fibra inferior Cop = 1,0766 m
Médulo de seccion fibra superior Wi, = 0,5179 m?
Maodulo de seccidn fibra inferior Wao, = 0,3383 m3
Excentricidad méaxima €p = 0,8466 m
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1.2. Seccidn transversal en los apoyos

a) Seccion Bruta

bl

bl

—t —*
T \% 2 lm Dimensiones (m)
3 3o binf = 0,650
C bl = 0,125
< - hl= 0,100
R G h2 = 0,036
h= 1,600
C2
o b binf ——+
N° A Yi A*Yi I d A*d? I + A*d?
(m?) (m) (m°) (mf) (m) (mf) (mf)
1 1,0400 0,8 0,8320 0,221867 -0,0204 | 0,0004 0,2223
2 0,0250 1,55 0,0388 0,000021 0,7296 0,0133 0,0133
3 0,0045 1,4880 0,0067 0,000000 0,6676 0,0020 0,0020
> 1,0695 0,8774 0,2376
Caracteristicas de la seccion
Area de la seccion A= 1,0695 m?
Altura de la seccion h = 1,600 m
Momento de inercia | = 0,2376 m*
Distancia del C.G. a la fibra superior Ci= 0,7796 m
Distancia del C.G. a la fibra inferior C,= 0,8204 m
Madulo de seccion fibra superior Wy = 0,3048 m?
Médulo de seccion fibra inferior W, = 0,2896 m3
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b) Seccién Compuesta

"L Be
cloo
4 e | C.G.
0200
N° A Yi A*Yi I d A*d? I + A*d?
(m?) (m) (m?) (m*) (m) (m?) (m?)
viga 1,0695 | 0,8204 0,8774 0,2376 -0,1926 0,0397 0,2773
losa 0,3043 | 1,6900 0,5142 0,0008 0,6770 0,1394 0,1403
Y 1,3738 1,3916 0,4176
Caracteristicas de la seccion
Area de la seccion A= 1,3738 m?
Altura de la seccion h = 1,780 m
Momento de inercia = 0,4176 m*
Distancia del C.G. a la fibra superior Ci= 0,7670 m
Distancia del C.G. a la fibra inferior C,= 1,0130 m
Maddulo de seccion fibra superior Wy = 0,5444 m?
Modulo de seccion fibra inferior W, = 0,4122 m?
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2. Factores de Distribucién de Sobrecargas

Propiedades de la seccion y materiales:

Area de la seccion simple = 0,5548 x 108 mm?
Inercia de la seccién simple 1= 0,1821 x 10*2 mm*
Espesor de la losa ty = 180 mm
Longitud del tramo L= 29000 mm
Espaciamiento entre vigas S= 2000 mm
Resistencias caracteristicas Feiga = 35 MPa
f,C,losa = 25 MPa
Madulo de elasticidad de la viga Ep = 27806 MPa
Modulo de elasticidad de la losa Ep = 23500 MPa
Relacién modular n = Eg/Ep = 1,1832
Distancia entre centroides eg = 916,20 mm

Parametro de rigidez longitudinal Kg:

K;=n(l+A-¢?) - K;=7,665x10"

Factor de distribucion de momento

a) Distribucion de las sobrecargas por carril para momento en vigas interiores
Rango de aplicabilidad:
Cumpliendo las condiciones que se indica en la tabla 4.6.2.2.2b-1 de la normativa:
1100 < S < 4900
6000 < 73000
110 < 300

IA

<
<
4
< 3x10%

Donde:

Separacion entre vigas —» S =2000 m

Longitud de tramo de laviga — L =29000 mm
Profundidad de la losa de hormigén — t, =180 mm
Numero de vigas — N, =4

1100 < 2000 < 4900 Cumple!

6000 < 2900 < 73000  Cumple!

110 < 180 < 300 Cumple!
4x10° < 7,665x10" < 3x10%  Cumple!
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b)

Un carril de disefio cargado

S 0,4 S 0,3 K 0,1
mine = 0,06+ (4300) ' (Z) ' (L : 23)
Imint = 0,444
Dos 0 mas carriles de disefio cargados
S 0,6 S 0,2 K 0,1
Gmine = 0,075 + (2900) ' (Z) ' (L : }13)
Iminte = 0,620

Distribucion de las sobrecargas por carril para momento en vigas exteriores
Cumpliendo lo que se indica en la tabla 4.6.2.2.2d-1 de la normativa:

Un carril de disefio cargado

Ley de momentos:

0,5P 0,5P
0 1,80 Fﬁ
I
| ﬁﬁ Hﬁ ﬁﬁ
0,65 I 2,00 0,65+

_0,5-2,05+0,5-0,25
N 2

Afectando por el factor de presencia multiple, en este caso 1,20. Finalmente:

- R =0,575

Imext = =1,20xR = Imext = = 0,690

Dos 0 més carriles de disefio cargados

Se verifica el rango de aplicabilidad, cumpliendo la siguiente condicion:
-300 < d, < 1700

Donde:
de = distancia entre el alma de una viga exterior y el borde interior de un cordédn o barrera
para el trafico (mm)

d, =650 mm Cumple!

vext = € X Gy,int ) - e=1,002

2800

Imext = € X Gmint = 0,622
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Factores de distribucion que controlan el disefio de una viga interior y exterior para
momento:

gm,int = 0I620 y gm,ext = 0,690

Reduccion de los factores de distribucién de carga para momento en vigas
longitudinales sobre apoyos oblicuos

De acuerdo a lo que se indica en la tabla 4.6.2.2.2e-1 de la normativa:

Rango de aplicabilidad

Datos:

g = 22° 30° <6 < 60° No Cumple!
S =2000 mm 1100 < S < 4900 Cumple!

L = 32000 mm 6000 < L < 73000 Cumple!
N, =4 N,=4 Cumple!

Para cualquier nimero de carriles de disefio cargados:
Factor de correccion = 1 — ¢, - (tan8)'>®

Si 6 <30° Usar ¢;=0

Entonces:
Factor de correccién =1

Por lo tanto los factores de distribucion de sobrecarga para momento no se reducen:

gm,int = 0I620 ; gm’ext = 0,690

2.1. Factor de distribucion para corte

a) Distribucién de la sobrecargas por carril para corte en vigas interiores

De acuerdo a lo que se indica en la tabla 4.6.2.2.3a-1 de la normativa:

Un carril de disefio cargado

S
Gv,int = 0,36 + ~600 = Gyint = 0,623

Dos 0 mas carriles de disefo cargados

S S 2,0
Goint = 0,20 + 32055 = (10700) Z Goine = 0,721

b) Distribucion de la sobrecargas por carril para corte en vigas exteriores

De acuerdo a lo que se indica en la tabla 4.6.2.2.3b-1 de la normativa:

Un carril de disefio cargado (ley de momentos)

R = 0,575

107



Afectando por el factor de presencia multiple, en este caso 1,20. Finalmente:
gv,int = 1I20 ve R - gv,int = 0,690

Dos 0 mas carriles de disefo cargados

Se verifica el rango de aplicabilidad, cumpliendo la siguiente condicion:
-300 < d, < 1700

Donde:
de = distancia entre el alma de una viga exterior y el borde interior de un corddn o barrera

para el trafico (mm)
d, =650 mm Cumple!

d
Gvext = € X Gy int ; e=066+ 3060 > e=0,877

Jvext = € X Gyint = 0,632

Factores de distribucién que controlan el disefio de una viga interior y exterior para corte:

gv,int = 0I721 H gy,ext = 0,690

Factores de correccion para los factores de distribucion de carga para el corte en el
apoyo de la esquina obtusa.

De acuerdo a lo que se indica en la tabla 4.6.2.2.3c-1 de la normativa:

Rango de aplicabilidad

Datos:

6 =22° 0° <6 < 60° Cumple!
S =2000 mm 1100 < S < 4900  Cumple!
L =29000 mm 6000 < L < 73000 Cumple!
N, =4 Ny, =>4 Cumple!

Factor de correccién:

Ky

£.3\%3
FC = 1+0,20< s > - tanf
Con: t,=180mm ; Kg=7,665x10"

Entonces:
FC = 1,051

Afectando a los factores de distribucién de sobrecarga para corte con el factor de

correccion, se tiene:
gv,int = 0I757 ; gv,ext = 0,725
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3. Analisis de cargas y solicitaciones

La normativa permite que las cargas permanentes del tablero y las que acttan sobre el mismo
se pueden distribuir uniformemente entre las vigas, si se satisfacen las condiciones que se

indican en el Art. 4.6.2.2.1.

En este caso se optard por analizar las cargas en su representacion real y determinar su

reaccion en las vigas interiores y exteriores.

Peso propio
a) Accesorios del tablero y losa

Barandado
Pasamanos

N°pas =5 DCpas

(pas = 0,045 kKN/m

Poste

Numero de postes —» N°,,5 = 17

Carga puntual de poste —» R, =0,885 kN

= N°qs * Gpas = 0,225 kN/m

[e]
pos

DCpost =

Total: DCpqr = 0,695 kN/m

Vereda
Espesor de vereda — e, =0,15m
Yieao = 23,54 KN/m?3

Bordillo
Altura del bordillo — h;,, =0,48 m

Losa

Espesor de losa — €55, = 0,18 m

DCpor = Yiroae - €ver = 3,53 kN /m?

DChor = Vuoae " €10sa = 11,30 kN/Tn2

DCipsqa = VYueno * €losa = 4,24 kN/Tn2

DCoar DC
DC Ver DCBor D CBar Ver
| Zawnnli DCroa  Ihon g
ll.‘.‘llllill‘.lillll.‘.‘.‘l‘.‘.ill.‘llll‘.H’—
& VAN & VAN
? 2,00 ? 2,00 ? 2.00 ?
IDC.ext UDC int IpCint IDC.ext
dpc
NN
e AN

N°pos * Ry
—P—" =047 kN/m
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b)

dpc.ext — 11,45 kN/m )

Solicitaciones maximas

dpc.int = 7,23 kN /m

760,05 | En centro luz

Viga ext. Viga int. |
M (kN-m) 1203,68
V (kN) 155,83

98,34 | Enhr2

Viga

La viga tiene dos secciones distintas a lo largo de su longitud. En los extremos se tiene
mayor area transversal, debido a que se ve obligado a ensancharse para apoyar el sistema

de anclaje y soportar la fuerza de tesado.

Carga de peso propio de la viga distribuida a lo largo de su longitud:

qV. ap

Iv.cr

ql/: ap

—a—t

+ 29,00 4

Seccion en los apoyos

Longitud del bloque de anclaje - a=1,30m

Area de la seccion - A, = 1,0695 m?
YHeAe = 23,54 kN/m3

Seccidén en centro luz

Qv.ap = Vreao " Agp = 2518 kN/m

P y: — 2
Areade laseccion > A, =05548m* o _ .4 =13,06 kN/m

Yreae = 23,54 kN/m3

Solicitaciones maximas

M (kN-m)

1383,05 | En centro luz

V (kN)

182,70 | Enh/2

Diafragma

Separacion entre diafragmas — Sg;q¢ = 9,60 m

Base del diafragma — bgiar = 0,25 m
Altura del diafragma — hgiar = 1,25 m

Yreae = 23,54 kN/m3

DCaiaf = Yweae " baias * haiaf
DCdiaf = 7,36 kN/m

110



%’*\ T T T T T T T T T T T T T T T F
‘ I R R0 I N R S D T IR ol il !

'y ? A A
2,00 I 2,00 2,00
Qdiaf ext Qdiaf int Ydiaf int Qdiaf ext

Carga de los diafragmas a lo largo de la longitud de la viga:

DDiar 9 pias 9piar 9 piar
1 9.55 1 9.55 1 9,55 l
AN AN
L 29.00 |

diaf.ext = 5,88 kN ; Qaiaf.int = 16,21 kN

Solicitaciones mximas

Viga ext. Viga int.
M (kN-m) 58,23 160,44 En centro luz
V (kN) 6,30 17,36 En h/2

d) Capa de rodadura

Espesor de rodadura —» e,,4 =0,05m

DW = Yyoa " €roa = 1,08 kN /m?
Yroq = 21,57 kN/m?

DW
;“ﬂlillillHlillillillillilililiilll._’#
VAN AN & VAN
I 2,00 1; 2,00 ‘Ir 2,00 ?

IDW ext Uow int qDW int UDwW ext
qpw
TN NN
AN paN
4 29,00 i

dpwext = L70kKN/m dpw.int = 2,25 kN/m

Solicitaciones maximas

Viga ext. Vigaint.
M (KN-m) 178,71 236,53 En centro luz
V (kN) 23,14 30,62 En h/2
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e) Sobrecarga peatonal

f)

Se aplicaréa solo para la viga exterior:

Ancho libre de acera - a; =0,80m

PL = 3,6 kN/m?
dprext = PL-ay
dpL.ext = 2,88 kN/m
drr
NN EN el
AN AN
+ 29.00 b
Solicitaciones maximas
Viga ext.
M (kN-m) 302,76 En centro luz
V (kN) 39,20 En h/2

Sobrecarga vehicular de disefio

Camion de disefio

En el Art. 3.6.1.2.2, nos dice que se debera considerar el incremento por carga dinamica
y la separacion entre los dos ejes de 32 kip = 142,4 kN se debera variar entre 4.3y 9
metros, para producir las solicitaciones extremas. Para el caso de momento flector y
cortantes maximos se tiene que la separacion entre ejes es de 4.3 metros.

Solicitaciones maximas

¢ Momento

Teorema de Barré:
Ubicamos la resultante de los ejes del camion, tomando momentos en el punto C:

142,4 kKN R =142,4-2 + 35,6 = 320,40 kN
| 33,6 kN 142,4-4,3 + 35,6 - 8,6

‘ X4,3 z% 43 i x = -
Y 4

C X = 2,87

z=43-287=143m

Luego la distancia “z” metros se dispone en partes iguales con respecto al centro luz
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para tener en la seccion de la viga el maximo momento por carga viva, representado
por el punto D.

a=0,72
Z8
R
1424 kN | 1424 kN
I | 35,6 kN
i
]
D VAN

Momento en el punto D mas el incremento por carga dinamica (33%), se tiene:
MLL+IM = 24‘28,4‘1 kN m

A pesar de que no es concomitante con las demas solicitaciones ya que se producen
en centro luz, se sumara asi para tener la mayor solicitacion.

e Cortante
Posicion de la carga de camidn para obtener el maximo cortante:

1424 kN 1424 kN
35,6 kN
~h/2 — 4.3 4.3 —l
AN
|

Cortante en h/2 mas el incremento por carga dindmica (33%), se tiene:

V., = 370,92 kN

29.00 }

Carga de carril de disefio

En el Art. 3.6.1.2.4, nos dice que la carga de carril de disefio no debe estar sujeto al
incremento por carga dinamica y el valor para el disefio es: CC = 9,34 KN/m

cc
ey Ll
AN AN
b 32,00 +
Solicitaciones maximas
M (kN-m) 981,87 En centro luz
V (kN) 127,03 En h/2
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Aplicando los factores d distribucion a las solicitaciones maximas del camion de disefio

y la carga de carril, se tiene:

Resumen de factores de distribucion:

Momento Corte
gm,ext gm,int gv,ext gv,int
0,690 0,620 0,725 0,757

Resumen de solicitaciones de la sobrecarga vehicular:

Momento (KN-m) Cortante (kN)
Viga ext. Viga int. Viga ext. Viga int.
Camion de disefio 1675,60 1505,61 268,92 280,79
Carga de carril 677,49 608,76 92,16 96,16
Total 2353,09 2114,37 361,08 376,95

4. Andlisis estructural en CSI Bridge

Realizado el modelamiento del puente y la asignacion de cargas, se obtiene las siguientes

solicitaciones:

a) Momento
Figura 3.26 Diagrama de momentos flectores

6000, PUENTE L=29 - Left Exterior Girder, Load Combo: SERVICIO (Max/Min}
ot

6000 Moment About Horizontal Axis (M3): Max = 51850505 Min = -248 5066 (KN-m)
5000, PUENTE L=29 - Interior Girder 1, Lead Combo: SERVICIO (MaxMin}
0

5000 Moment About Horizontal Axis (M3} Max = 4600,1022  Min = -155,2185 (KN-m)

Fuente: CSiBridge v24.0.0
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Momentos (KN-m) en centro luz:

Vigaext. 1zg. | Vigaint. 1 Vigaint. 2 | Viga ext. Der.
Baranda 43,59 35,70 34,95 40,92
DC (Vereda,
bordillo, losa, 2621,63 2390,52 2323,94 2430,48
vigas, diafragmas)
DW 218,10 201,94 196,29 201,92
PL 197,12 162,53 158,40 184,62
LL+IM 2113,65 1817,03 1768,10 1970,80

b) Cortante

Figura 3.27 Diagrama de cortantes

1500,

PUENTE L=29 - Right Exterior Girder, Load Combo: RESISTENCIA (MaxMin)

pm——

= L]

-1500, Shear Vertical (V2): Max = 10706179  Min = -1343991 (KN)

1200 PUENTE L=29 - Interior Girder 1, Load Combo: RESISTENCIA (Max/Min)

T

—

-1200,

Cortantes (kN) en h/2:

Shear Vertical (V2): Max = 1016,9684

Fuente: CSiBridge v24.0.0

Min = -957 2268 (KN)

Vigaext. I1zg. | Vigaint.1 | Vigaint.2 | Vigaext. Der.
Baranda 8,07 3,06 2,48 9,04
DC (Vereda,
bordillo, losa, 357,23 320,61 308,64 380,39
vigas, diafragmas)
DW 28,57 27,30 27,16 31,16
Peatonal 34,06 15,05 12,90 38,52
LL+IM 362,59 278,62 311,48 410,78




5. Armadura Activa

Determinacion de la Fuerza de Pretensado

a) Propiedades geométricas

Seccién bruta Seccién homog. y compuesta

Ao = 0,5548 m? A= 0,8810 m?
lo= 0,1821 m* lo = 0,3646 m*

Cuo= 0,8262 m Cio = 0,7034 m
Cxo = 0,7738 m Coo = 1,0766 m
€ = 0,5438 m €x = 0,8466 m

b) Propiedades de los materiales

Resistencia caracteristica del hormigon a los 28 dias — f = 35 MPa

Resistencia del hormigdn en el dia del tesado, normalmente se tesa a los 7 dias después
del hormigonado, cuando se ha adquirido el 70% de resistencia.

fl.=07-f = 24,50 MPa
Resistencia a la traccion del acero pretensado  — f,,, = 1860 MPa
Solicitaciones maximas
Momentos en centro luz:

Momentoent=0

MO = MDC,viga = 1383,05 kN m

Momento ent =

Para el estado limite de Servicio I:
My = Mpc + Mpy + Mp, + My 4y

Tabla 3.6 Momentos en la viga por ambos métodos

o Célculo manual Célculo en CSI Bridge
Descripcion : S : —
Viga ext. Viga int. Viga ext. Viga int.
DC (Acc. Del
tablero, losa, vigas 2643,58 2299,81 2656,18 2418,60
y diafragmas)
DW 178,71 236,56 218,10 201,94
PL 302,76 0,00 197,12 162,53
LL+IM 2353,09 2114,37 2113,65 1817,03
My (KN-m) 5478,14 4650,71 5185,05 4600,10

Fuente: Elaboracion propia
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d)

f)

Para un mayor margen de seguridad, se toma el momento mas critico para uniformizar el
disefio, el cual corresponde al momento de la viga exterior calculado manualmente:

My, = 5478,14 kN - m

Esfuerzos admisibles
Para tiempo inicial t=0

Fibra superior:
fii = 0,251/ fsi (Tabla 5.9.2.3.1b-1)

siendo A =1 (concreto de peso normal) (Art. 5.4.2.8)
fti = 1,24 MPa (traccion)

Fibra inferior:
fei = 0,65 f; (Art. 5.9.2.3.1a)

fei = —15,93 MPa (compresion)

Para tiempo infinito t= oo

Fibra superior:

fes = 0,609, - f (Tabla5.9.2.3.2a-1)
De acuerdo al Art. 5.9.2.3.2a:
by 125cm h, 113,75cm
-—=—=1111 <15 ; —=————=6,32 < 15
tr 11,25¢cm tw 18cm

El factor de reduccion ¢,, se tomaigual a 1,0
fes = —21,00 MPa  (compresion)

Fibra inferior:
fts =05-1-4/f' (Tabla 5.9.2.3.2b-1)

fts = 2,96 MPa (traccion)

Eficiencia de la fuerza de pretensado

Se asumira una pérdida de pretensado del 20%, por lo tanto la eficiencia de la fuerza de
pretensado es:

n = 0,80
Inecuaciones de condicion
Ent=0
My * C M, x C
(fi + Moo (~fa+=07722)
Py < 0 = 11298 kN ;. Py < 9 = 5300 kN
(eo*Cm_i (eo*C20+i
10 AO IO AO
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9)

En t=o

M7+ C M7 % C
(fCSJF%) (-ﬂﬁr%)

Py = ® = -26067 kN ; P,> ® = 4548 kN

I A o As
Gréfico del rango de valores para definir la fuerza de pretensado:

Conjunto solucion
— — — “—
-26067 4548 5300 11298

NuUmero de torones
Diametro nominal = 0,5” Limite de tension:

Area de torén = 0,987 cm2
fpu = 1860 MPa (Grado 270)

o PO
N°Torones = 0,74 f,, - Ap
) pu

Limite de N° de torones:

Pmin = 4548 kN Nmin = 33,50
Pmax = 5300 kN Nmax = 39,00

El anclaje MTC elegido tesa los siguientes nimeros de torones:

NUmero de torones 8 9 10 12 15

Fuerza que tesan (kN) | 1086,81 1222,66 1358,51 1630,21 2037,76

Se determina el valor inicial de manera que se cumpla con una fuerza a la que no afecten
de manera drastica las verdaderas perdidas de pretensado.

Se define usar:
36 torones
Disponiendo:
3 vainas en cada viga con 12 torones en cada vaina

Fuerza de pretensado:
P, = 4890,62 kN
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Definicion de la trayectoria del cable

a) Conjunto solucion de excentricidades
Se hara uso de las siguientes inecuaciones:

Para t=0
| I M
e < ftl 0 4 0 0(x)
POCIO AOC10 PO
Para t=o0
fcs g I MT(x)

> .
€0 = 0w PCroy  ApCro P,

fts I

Ie

My

> —
€0 = TN PiCw  AwCye P,

Tabla 3.7 Excentricidades permisibles a diferentes longitudes de la viga

Distancia t=0 t=o0
NP X Mo (X) el (X) e2 () Mt (X) el (x) e2 (X)
(m) (KN*m) (m) (m) (KN*m) (m) (m)
O-L 0,00 0,00 -0,45 -0,34 0,00 2,19 0,64
0,1-L 2,90 504,45 -0,56 -0,45 1793,28 1,73 0,18
0,2:'L 5,80 888,84 -0,63 -0,52 3276,47 1,35 -0,20
0,3-.L 8,70 1163,40 -0,69 -0,58 4460,83 1,05 -0,50
0,4-L 11,60 1328,13 -0,72 -0,61 5249,96 0,85 -0,70
0,5-.L 14,50 1383,05 -0,74 -0,62 5478,14 0,79 -0,76
0,6-L 17,40 1328,13 -0,72 -0,61 5249,96 0,85 -0,70
0,7-L 20,30 1163,40 -0,69 -0,58 4460,83 1,05 -0,50
0,8-.L 23,20 888,84 -0,63 -0,52 3276,47 1,35 -0,20
0,9-L 26,10 504,45 -0,56 -0,45 1793,28 1,73 0,18
1L 29,00 0,00 -0,45 -0,34 0,00 2,19 0,64
Fuente: Elaboracion propia
Para poder graficar las trayectorias para las cuatro inecuaciones se aplica:
y=e+c,
Tabla 3.8 Alturas con respecto a la fibra inferior de la viga
X vi | v2 | va | va | REUB |y yiga | Vi
Vol m [ o [ | T | e
(m) (m)
0-L 0,00 0,32 0,43 3,27 1,72 0,23 1,6 1,78
0,1-L 2,90 0,22 0,33 2,81 1,26 0,23 1,6 1,78
0,2-L 5,80 0,14 0,25 2,43 0,88 0,23 1,6 1,78
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0,3-L 8,70 0,08 0,19 2,13 0,58 0,23 1,6 1,78
0,4-L 11,60 0,05 0,16 1,93 0,37 0,23 1,6 1,78
0,5-.L 14,50 0,04 0,15 1,87 0,32 0,23 1,6 1,78
0,6-L 17,40 0,05 0,16 1,93 0,37 0,23 1,6 1,78
0,7-L 20,30 0,08 0,19 2,13 0,58 0,23 1,6 1,78
0,8-L 23,20 0,14 0,25 2,43 0,88 0,23 1,6 1,78
0,9-.L 26,10 0,22 0,33 2,81 1,26 0,23 1,6 1,78
1-L 29,00 0,32 0,43 3,27 1,72 0,23 1,6 1,78
Fuente: Elaboracion propia
b) Trayectoria del cable
Ecuacion de la trayectoria del cable (centro de presiones):
y=ax?+bx+c
Coordenadas conocidas:
X (m) 0 14,50 29,00
Y (m) 0,85 0,23 0,85
0,85 = 0 + 0 B + C
0,23 = 210 + 145 B + C
0,85 = 841 + 29 B + C
Solucion:
A =0,00295 ; B =-0,0855 ; (€ =0,850

Quedando la ecuacion de la siguiente manera:
y = 0,00295x2 — 0,0855x + 0,850

Coordenadas del cable:

NE X Y Y
(m) (m) (cm)
0-L 0,00 0,85 85,00
0,1'L 2,90 0,63 62,68
0,2:'L 5,80 0,45 45,32
0,3-L 8,70 0,33 32,92
0,4-L 11,60 0,25 25,48
0,5-L 14,50 0,23 23,00
0,6:'L 17,40 0,25 25,48
0,7-L 20,30 0,33 32,92
0,8-L 23,20 0,45 45,32
0,9-L 26,10 0,63 62,68
I'L 29,00 0,85 85,00
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Figura 3.28 Grafica de trayectorias de excentricidades y del cable

Excentricidades permisibles y trayectoria del cable
3.50 | |
3,00
2.50
g 2,00
«
£ 150
-
1,00
0.50 \ /
000 ———— T e T T
0.00 4.00 8.00 12.00 16.00 20.00 24.00 28.00
Distancia (m)
====Y1 Excentricidad t=0 (fibra sup) Y2 Excentricidad t=0 (fibra inf)
Y3 Excentricidad t=oo (fibra sup) Y4 Excentricidad t=oo (fibra inf)
Recubrimiento mec. h viga
hviga+losa Cable centro de presiones

Fuente: Elaboracion propia

Ecuacién de los cables:

Realizando el mismo procedimiento para hallar la ecuacion del cable (centro de
presiones), se tiene:

Cable 1 y = 0,00166x% — 0,0483x + 0,450
Cable 2 y = 0,00295x2 — 0,0855x + 0,850
Cable 3 y = 0,00423x2 — 0,1228x + 1,250

Figura 3.29 Trayectoria de los cables

COORDENADAS DE LOS CABLES
ABCISAXx(m)| 015 | 1,15 | 215 | 315 | 415 | 515 | 615 | 715 | 815 | 9,15 | 10,15 | 11,15 | 12,15 | 13,15 | 148
CABLE1 1,250 | 1,114 | 1,006 | 0,905 | 0,813 | 0,730 | 0,655 | 0,589 | 0,531 | 0,481 | 0,440 | 0,408 | 0,383 | 0,368 | 0,360
CABLE?2 0,850 | 0,756 | 0,680 | 0,610 | 0,546 | 0,488 | 0,436 | 0,389 | 0,349 | 0,314 | 0,286 | 0,263 | 0,246 | 0,235 | 0,230
CABLE3 0450 | 0,397 | 0,354 | 0,314 | 0,278 | 0,246 | 0,216 | 0,190 | 0,167 | 0,148 | 0,132 | 0,119 | 0,109 | 0,103 | 0,100

Fuente: Elaboracion propia
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Forma de tesado

El tesado de los cables se realizara de un solo lado y en etapas, ya que el tesado progresivo
permite un control gradual y seguro de la fuerza de tesado y asi reducir riesgos de

fisuracion y dafios en anclajes.

Estimacion de las Perdidas de Pretensado

a) Perdidas Instantaneas

+«+ Perdida por friccién
La normativa indica en el Art. 5.9.3.2.2b que para construcciones postesadas, las
pérdidas de friccion se pueden tomar como:

Afypr = fpj - (1 — e~ Extua) (5.9.3.2.2b-1)

Donde:
Af,; = Tension en el acero de pretensado en el momento del tesado

Fuerza de pretensado — P,; = 4890,62 kN
N° de torones = 36
Area de 1 toron = 0,987 cm?

Area total de torones —» Ap = 35,53 cm?

_ o = 1376,40 MP
foi=g, = Ji=1376 a
K =0,0015 1/m Coeficiente de friccion por desviacién de la vaina de pretensado
u=20,20 Coeficiente de friccidn

x = Longitud de un tendon de pretensado desde el extremo del gato de tesado hasta
cualquier punto considerado.

a = Cambio angular total de la trayectoria del tendon desde el extremo del gato hasta
cualquier punto bajo en consideracion (radianes).

Los coeficientes k y u fueron sacados del catalogo de Protende.

Variacion anqular:

A partir de la ecuacién del cable:
y = 0,00295x2 — 0,0855x + 0,850
Derivando para hallar la pendiente se tiene:
dy/dx = 0,0059x — 0,0855
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Angulos del cable:

x (m) dy/dx a (rad) a
0,00 -0,0855 -0,0853 0,0000
7,25 -0,0428 -0,0427 0,0426
14,50 0,0000 0,0000 0,0853

21,75 0,0428 0,0427 0,1280

29,00 0,0855 0,0853 0,1706

Se verifica que el esfuerzo del cable no sea mayor al esfuerzo maximo permitido por la

norma:

fpj < 0,8 'fpu

1488,00 MPa

1376,40 < Cumple!

Tabla 3.9 Esfuerzos resultantes luego de la pérdida por friccién

x Esf. después de friccion Af pr Perdida en
(m) (MPa) (MPa) %
0,00 1376,40 0,00 0,00
8,00 1349,97 26,43 1,92

16,00 1324,00 52,40 3,81
24,00 1298,54 77,86 5,66
32,00 1273,60 102,80 7,47

Perdida por friccion en centro luz:
Af,r = 54,16 MPa (3,81 %)

+«+ Perdida por acufiamiento

Fuente: Elaboracion propia

Se verifica si la longitud de acufiamiento "[" llega a centro luz o no.

Datos:

a=0,006 m

Ep = 200000 MPa
L/2=1=1450m
Af,r = 52,40 MPa

Cantidad de deslizamiento

Modulo de elasticidad del acero pretensado)

Distancia centro luz

Perdida de esfuerzo por friccion en centro luz

ll

axEpx*l
—— - !'=1822m

| Bfer




Se tiene el Caso 2: Cuando la cufia de anclaje pasa de centro luz pero es menor que la
longitud total de la viga, es decir: L/2 < I' < L.
Entonces:
2*xax*Ep X
Ma=——+(1-7)
Afpa =26,91 MPa (1,95 %)

Perdida por acortamiento elastico

La normativa indica en el Art. 5.9.3.2.3b que en los elementos postesados, a excepcion
de los sistemas de losa, la pérdida por acortamiento elastico se puede tomar como:

N1 B

Moes = 55 "5, Teor

(5.9.3.2.3b-1)

fegp = Sumatoria de las tensiones del hormigon en el centro de gravedad de los tendones

de pretensado debidas a la fuerza de pretensado después del tesado y al peso propio del
elemento en las secciones de madximo momento

P, P xe?| |Myxe
o= 1
Datos:
Pi= 4608,84 kN Fuerza de pretensado inicial
Ac= 055548 m? Area de la seccion en t=0
lc= 10,1821 m? Inercia de la seccion en t=0
e= 05438 m Excentricidad en t=0
Mo = 1383,05 kN-m Momento en t=0
Eci= 23264 MPa Maodulo de elasticidad del H® en el dia del tesado
Ep= 200000 MPa Maodulo de elasticidad del acero de pretensado

fogp = 11,66 MPa
N =3  Numero de tendones de pretensado idénticos
Afpgs = 33,42 MPa (2,43 %)
Perdidas Diferidas
Perdidas: Tiempo de transferencia al tiempo de colocacién de la losa

Perdida por contraccion (Art. 5.9.3.4.2a)
Afpsr = €pia " Ep " Kia (5.9.3.4.2a-1)
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Donde:
K;,; = Coeficiente de seccion transformado que tiene en cuenta la interaccion dependiente

del tiempo entre el hormigon y el acero adherido en la seccion para el periodo de tiempo
entre la transferencia y la colocacion de la losa

1

Ko = (5.9.3.4.2a-2)
ld Ep Aps Ag * pg”
1 +?'A_'<1 +1—) [140,7-p(tq, t;)]
ci g 9
Datos:
Aps= 0,0036 m? Area del acero de pretensado
Ag= 05548 m? Are de la seccion en t=0
I,= 01821 m? Inercia de la seccion en t=0
epg= 05438 m Excentricidad maxima en t=0
E;= 23264 MPa Médulo de elasticidad del H® en el dia del tesado
E, = 200000 MPa Modulo de elasticidad del acero de pretensado

Y, (tf, ti) = Coeficiente de fluencia de la viga en el tiempo final debido a la carga
introducida en la transferencia.

Yp(ta, t) = 1,9 ks kpe " kp - keq - ;7018 (5.4.2.3.2-1)
k = factor para el efecto de la relacion volumen-superficie del componente

P= 5427 m Perimetro de la seccion bruta
VIS= Ay4/P Relacién area/perimetro
VIS= 0,102m = 4,024 in

ks =1,45-0,13(V/S) = 1,0 - k=093 = 1,00
k. = factor de humedad para la fluencia
H=70%  Humedad relativa ambiental promedio anual
kp. =156 —-0,008-H — k.= 1,00
k¢ = factor para el efecto de la resistencia del concreto

fii =24,50 MPa =355 ksi  Resistencia carac. del H° en el dia que se tesa

kf =— ks =1,0981
! 1+fci’ ” !

k.4 = factor de desarrollo temporal

t = edad del concreto entre el momento del final del curado y el momento que se
considera para el andlisis de los efectos de fluencia o retraccion
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Considerando el final del curado a los 7 dias y el tiempo de colocacion de la losa

de 25 dias:
t=25-7=23dias
t
kia = 12 - (100 —4 'fci,> +t 7 =02
fii+ 20
t; = edad del concreto en el momento de la transferencia
t; =7 dias
Se tiene:
Yp(ta, t;) = 0,4837
Entonces:

K,y = 0,7767

epiqg = deformacion por contraccion del hormigon de la viga entre el tiempo de
transferencia y la colocacion de la losa
def = kS ' khS ' kf ' ktd ' O,48x10_3 (54233'1)

k. = factor de humedad para la contraccién
kps =2,00—-0,014-H - ks =1,02

Entonces:
Epid = 0,157x10_3

Perdida por contraccion:
Af psg = 24,36 MPa (1,77 %)

Perdida por fluencia lenta del hormigén (Art. 5.9.3.4.2b)

La pérdida de pretensado debido a la fluencia del hormigon de la viga entre el momento
de la transferencia y la colocacion de la losa, se determinara como:

E
Afpcr = E—” Sfogp Wb (tar t)) - Kig (5.9.3.4.2b-1)
Ccl
Af pcr = 37,67 MPa (2,74 %)

Perdida por relajacion del acero (Art. 5.9.3.4.2c)

La perdida de pretensado debido a la relajacion del acero de pretensado entre el momento
de la transferencia y la colocacién de la losa, se determinard como:

_ S (for _ i
Mo = (fpy 0,55) (5.9.3.4.2¢-1)
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foy = 0,9 fo, = 1674 MPa

fpe = tension en los torones inmediatamente después de la transferencia
fpt = fpj - Apr - Apr - AprS = 0:55fpy
fpt = 1263,68 > 920,70 MPa  ok!

K, =30 factor que tiene en cuenta el tipo de acero (para torones de baja relajacion)
Afpr1 = 8,63 MPa (0,63 %)

Perdidas: Tiempo de colocacion de la losa al tiempo final
Perdida por contraccion (Art. 5.9.3.4.3a)

La pérdida de pretensado debido a la contraccion del hormigén de la viga entre el
momento de la transferencia y la colocacion de la losa, se determinard como:

Afpsp = €pay * Ep * Kay (5.9.3.4.3a-1)
Donde:
1
= 5.9.3.4.3a-2
Kas E, Ap A epc? ( )
(R oy (1 +T) 140,79, (¢, 1))
Datos:
Ay,s= 00036 m? Avrea del acero de pretensado
A,= 08810 m? Area de la seccion en t=oo
I,= 03643 m* Inercia de la seccién en t=co
e,c= 08466 m Excentricidad maxima en t=co
l/)b(tf, tl) = 1,9 ) kS ) th - kf ) ktd - td_0'118 (5-4-2.3.2'1)
P= 7368 m Perimetro de la seccién compuesta
VIS= Ay/P Relacion area/perimetro

VIS= 0,120m = 4,708 in
ks=145-0,13(V/S) = 1,0 - ky,=095=1,00

kne = 1,56 —0,008-H — kp =1,00

ke = ks, = 1,0981
! 1+fcil ~ !

k.4 = factor de desarrollo temporal
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t = edad del concreto entre el momento del final del curado y el momento que se
considera para el andlisis de los efectos de fluencia o retraccion

Considerando el final del curado a los 7 dias y el tiempo final de vida Gtil a los 75

afos: t=27375—-7 = 27368 dias
t
e = 12 - (100 — 4'fci,> +t 7 = 000
fc’l- + 20
t; = 7 dias
Se tiene:
Yy(ts, t;) = 1,6557
Entonces:

K4 = 0,7384

£piq = deformacion por contraccion del hormigon de la viga entre el tiempo de
transferencia y la colocacion de la losa
Epas = ks Kns - k- kyq - 0,48x1073 (5.4.2.3.3-1)
k. = factor de humedad para la contraccion
kys =2,00—-0,014-H - ky,=1,02

Entonces:
def = 0,537x10_3

Perdida por contraccion:
Af psp = 79,27 MPa (5,76 %)

Perdida por fluencia lenta del hormigon (Art. 5.9.3.4.3b)

La pérdida de pretensado debido a la fluencia del hormigén de la viga entre el momento
de la colocacion de la losa y el tiempo final se determinara como:

E E
Afpep = E—p. Segp|Wo (tr, 6) — Yp(ta, t) | Kay + E—p “Aea Yu(tr, ta)Kay
Cl C

Donde:

Af.; = cambio en la tension del concreto en el centroide de los torones debido a las
pérdidas a largo plazo entre la transferencia y la colocacion de la losa, combinado con el
peso de la losa y las cargas superpuestas.

. (AfpSR + AprR + Aprl)% ; Mds — MD + %MLS

Afcd = [Mgs *I_

€pc
c
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MD = MDC + Mdiaf + MDW = 1439,24 kN 'm
MLS = MLL + MCC = 2353,09 kN -m
Mg, = My + 0,15 - M;s = 1792,21 kN - m

Af,q = 3,79 MPa

Considerando la colocacion de la losa a los 25 dias y el tiempo final de vida util a
los 75 afios: t = 27375 — 25 = 27350 dias

Y (tr, ty) = 1,4247

Ec =27806 MPa Modulo de elasticidad del H® a los 28 dias
Af pcp = 65,09 MPa (4,73 %)

Perdida por relajacion del acero (Art. 5.9.3.4.3c)

La pérdida de pretensado debido a la relajacion del acero de pretensado entre el momento
de la colocacién de la losa y el tiempo final se determinara como:

AprZ = Aprl

Afprz = 8,63 MPa (0,63 %)

Ganancia debido a la retraccion de la losa (Art. 5.9.3.4.3d)

La ganancia de pretensado debido a la retraccion del tablero en la seccion compuesta, se
determinard como:

E
Afpss = E—p Aoeas - Kap - [1+0,7 - 9p(tr,ts)]  (5.9.3.4.3d-1)
C

Donde:

Afcqr = Variacion de la tension del hormigon calculada en el centroide de los tendones
de pretensado debido a la retraccion del hormigon del tablero.

Mear =7 aay Aa " Lea .(i_M> (5.9.3.4.3d-2)

1407 ¢qa(trta)] \Ac L
Datos:
Ags= 03600 m? Area del tablero
E.;= 23500 MPa Madulo de elasticidad del hormigon del tablero

Excentricidad del tablero respecto al centroide de la
seccion compuesta

e,c= 08466 m Excentricidad maxima en t=co

eg= 06134 m
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A= 08810 m? Area de la seccion en t=co
I.= 03643 m* Inercia de la seccion en t=co

Uy (tf, ti) = Coeficiente de fluencia del hormigon del tablero para el tiempo final, debido

a la carga aplicada rapidamente tras la colocacion del tablero. Es decir, barreras, barandas,
pavimentos, el etc.

Wa(tr ta) = 1,9 ks kne - kp - keg - g™ 018 (5.4.2.3.2-1)
P= 3741 m Perimetro de la losa

VIS= Au/P Relacion area/perimetro
V/S= 0,096 m = 3,789in

ke =1,45—0,13(V/S) = 1,0 - ks =0,957 =1,00

knc =156 —0,008-H - Ik =1,00
L = 5
A

kr = 1,0809

k., = factor de desarrollo temporal

t = edad del concreto entre el momento del final del curado y el momento que se
considera para el analisis de los efectos de fluencia o retraccion

Considerando la colocacion de la losa a los 25 dias y el tiempo final de vida util a
los 75 afios: t = 27375 — 25 = 27350 dias

t

(100 —4- fa-')
12 (—fC’l T30 +t

kig = - k.q = 0,9984
ty = 25 dias

Se tiene:
Ya(ts ta) = 1,4024

gqqar = deformacion por retraccion del hormigon del tablero entre el tiempo de su
colocacion y el tiempo final.

aar = ks~ kns kg keq - 0,48x1073 (5.4.2.3.3-1)

ks = factor de humedad para la contraccion
kps =2,00—0014-H — kp, =102

Entonces:
Eaar = 0,528X10_3
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Se tiene:
Afeqp = —1,24 MPa

Con:
Kap = 07384 ;  yp(tr,ty) = 1,4247
Ganancia debido a la retraccion de la losa:

Afpsp = —13,20 MPa  (—0,96 %)

c) Resumen de perdidas

Tabla 3.10 Perdidas de pretensado en centro luz

Perdidas Instantaneas

Descripcion MPa %
Antes del Perdida por friccion 52,40 3,81
hormigonado | Perdida por acufiamiento 26,91 1,95
de la losa Perdida por acortamiento elastico 33,42 2,43
TOTAL 112,72 8,19

Perdidas diferidas
Antes del Perdida por contraccion del hormigén 24,36 1,77
hormigonado | Perdida por fluencia lenta del hormigén 37,67 2,74
de la losa Perdida por relajacion del acero 8,63 0,63
Después del | Perdida por contraccion del hormigon 79,27 5,76
hormigonado | perdida por fluencia lenta del hormigén 65,09 4,73
de la losa hasta - —

el final de 1a | Perdida por relajacion del acero 8,63 0,63
vida ttil | Ganancia debido a la retraccion de la losa| -13,20 -0,96
TOTAL 210,44 15,29
Pérdida total 323,17 23,48

Fuente: Elaboracion propia

Por lo tanto, la eficiencia de pretensado es de:

n = 0,765

Fuerza de pretensado inicial en centro luz:

P; = 4490,09 kN

Fuerza de pretensado efectiva en centro luz:

P, =3742,35 kN
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Verificaciéon de esfuerzos

a) Parat=0
En la fibra superior
Mo+ Cyo  Pyxeo*Cio Py

—3,02MPa < 1,24 MPa Cumple!

En la fibra inferior
My*Cyp Poxe,xCyo Py

20 10 10 AO ci

—14,24 MPa < 15,93 MPa Cumple!

b) Parat=o0
En la fibra superior

Mp*Cioo N*Pp*xen*Ci N*Py

—8,71 MPa < —-21,00MPa Cumple!

En la fibra inferior

Mp*xChpo N*Pyp*en*Ch N*Ppy

- — <

2,58 MPa < 296 MPa Cumple!

Revision de deflexién y contraflecha

a) Control de deflexiones en estado limite de servicio

Deflexion admisible:

De acuerdo al Art. 2.5.2.6.2 de la normativa, la deflexion admisible para carga vehicular
y/o peatonales es:
L
daam = 7500
L =29,00 longitud de la viga
S4am = 0,029 m

Deflexion debido a cargas permanentes:
5 - Md " LZ

5, = —2% ~
T 748 E o
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&3]
?
I

27805,57 MPa Modulo de elasticidad del H® a los 28 dias
0,3646 m* Inercia en t=oo

~
8
11

My = Myigq + Mpc + Myiap + Mpy, = 2822,29 kN -m

§; =0,024m
Deflexion debido a la carga vehicular:
6 _ 5 " MLS b LZ
LT 48 E, - 1,

MLS = MLL+IM + MCC = 2353,09 kN m

6, =0,020m
Contraflecha debido al preesfuerzo:
5 _5-Pe-eOO-L2
L™ 48 E,, -1,
Pe= 379555 kN Fuerza de pretensado efectiva
eo= 0,8466 m Excentricidad maxima en t=o
0p; = 0,028 m
Flecha final:
6fl' = 6d + 6L — 6pi 4 6fl = 0,017 m
Verificacion:

8ri < Baam

0,017m < 0,029 m Cumple!

6. Armadura Pasiva
Solicitaciones

Se usa los momentos en centro luz mas criticos, correspondientes a la viga exterior calculados

manualmente:

Descripcion M (kN:m)
e o | anwess
DW 178,71
PL 302,76
LL+IM 2353,09
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Momento ultimo
Combinacion de cargas:
n=1 — puente convencional Resistencia |
My =n-[125-Mpc + 1,5  Mpy + 1,75 (Mp, + Myp11m)]
My, = 8220,28 kN -m

Verificacién por momento ultimo

Una parte del momento Gltimo en la seccion es resistida por el acero de pretensado.
Para calcular esta resistencia a la flexion se calcula de la siguiente manera:

My = My; + My,
Donde:
Mu1 = Momento que resiste la armadura activa (acero de preesfuerzo)
Mu2 = Momento que resiste la armadura pasiva
a) Verificacion de condicionante:

En el Art. 5.6.3.1.1, nos dice que se pueden utilizar la ecuaciones que se muestran a

continuacion de la tension media en el acero de pretensado (fps), si:
fpe =05 fpu
1068,21 MPa = 930 MPa Cumple!

Se procede a verificar los momentos en la fibra en traccién, primeramente solo con la
armadura de preesfuerzo.

b) Tension media en el acero de pretensado

Esfuerzo promedio en el acero de presfuerzo:

c
fos = fou " (1 —k ._> (5.6.3.3.1-1)
dp
Donde:
k=2 <1,04 _ fv_Y) (5.6.3.3.1-2)
pu
fou = 1860 MPa Resistencia a la tension del acero de pretensado
foy = 1674 MPa Tension de fluencia del acero pretensado
k= 028

d,, = distancia desde la fibra en compresion al centroide del tendon de pretensado
d, = Cio + € = 1,55m

¢ = distancia desde el eje neutro a la cara de compresion
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Para calcular ¢ asumimos un comportamiento rectangular de la seccion y luego
comprobamos si la profundidad del bloque de esfuerzos de compresion equivalente c, es
menor o igual que el espesor de la losa: h =18 cm.

o Avs fout As fs— AT S (Ec. 5.6.3.3.1-4)
al-fc’-ﬁl-b+k-ApS-{’l’—;‘

Donde:

A,s = 3553 cm? Area del acero de presfuerzo

A = 0 cm? Avrea del refuerzo de tension del acero no presforzado

A = 0 cm? Avrea del refuerzo de compresion

fi = 35 MPa Resistencia a la compresion del hormigon

b= 1,69 m Ancho del ala comprimida

a, = 0,85 .

B, = 0,80 Factores de blogueo de tension  (Art. 5.6.2.2)
Entonces:

c=1595cm - fps =1806,39 MPa

Momento que resiste la armadura activa:

a
MU1:¢'Aps'fps'(dp_E) ; a=c-f;

Con ¢ = 0,90 (Art. 5.5.4.2) para secciones de concreto postensado de tension
controlada y tendones adheridos:

a=0128m - My, = 8585,11 kN -m
Verificacion:
My, = My
8585,11 kN-m = 8220,28kN-m Cumple!

Es suficiente con la armadura de preesforzado para poder resistir el momento ultimo, pero
se debera considerar de disponer armadura minima de refuerzo.

Armadura minima
Segun el Art. 5.6.3.3

a) Momento minimo 1

Sc
s = s+ [0 42 fpe) . = Mane- (55 - 1)
nc

Donde:
Modulo de rotura — f=063-1-\/f) = 3,73MPa (Art.5.4.2.6)
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S.= 0289% m? Modulo seccional para la fibra extrema de la seccién
compuesta

Spe = 02204 m?3 Modulo seccional para la fibra extrema de la seccion
monolitica 0 no compuesta

Mgn. = 1260,53 kN-m Momento total no mayorado debido a la carga
permanente de la seccion no compuesta

y, = 1.2 factor de variabilidad del agrietamiento por flexion
v, = 11 factor de variabilidad del presfuerzo
ys = 1,0 relacion de la resistencia de fluencia minima

Esfuerzo en compresién en el concreto debido solamente a las fuerzas de presforzado

efectivas:
f __E_(Pe'eo)'czo
cpe AO IO

fipe = 13,81 MPa

Entonces:
Mpin1 = 5297,63 kN - m

b) Momento minimo 2
Mpin2 = 1,33 M,
Mopinz = 10932,97 kN - m
Se elige el menor valor:
M, = 5297,63 kN -m
c) Verificacion:
MUl = Mmin

8585,11 kN-m = 5297,63 kN-m Cumple!

Se comprueba que es suficiente con la armadura de presfuerzo para resistir el momento
minimo. Se dispondra la siguiente armadura constructiva para poder controlar la fisuracion
y poder amarrar los estribos.

Usar: 4912
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7. Armadura de Corte
La verificacion a cortante, como se indic6 al momento de hallar las solicitaciones maximas,
se lo realizara a una distancia h/2 del apoyo.

Cortante ultimo

a) Combinacion de cargas

— puente convencional Resistencia |

n=1
Cortante ultimo:

Vo =n-[1,25-Vpc + 1,5 Vpy + 1,75 - (Vp, + Vi s1m)]

Tabla 3.11 Cortante en h/2 de la viga por ambos métodos

o Célculo manual Célculo en CSI Bridge
Descripcion - — - —
Viga ext. Viga int. Viga ext. Viga int.
DC (Acc. Del
tablero, losa, vigas 344,83 298,40 389,43 323,67
y diafragmas)
DW 23,14 30,62 31,16 27,30
PL 39,20 0 38,52 15,05
LL+IM 361,08 376,96 408,78 300,22
Vy (KN) 1166,24 1078,61 1325,08 956,02

Fuente: Elaboracion propia

Para un mayor margen de seguridad, se toma el cortante méas critico para uniformizar el
diserio, el cual corresponde al cortante de la viga exterior calculado en CSI Bridge:

Vy = 1325,08 kN

Resistencia nominal al corte del hormigén

V.=0,0838-1-/f.  b,-d, (5.7.3.3-3)

Donde:
Peralte de corte efectivo (Art.5.7.2.8)

Datos: i =d a 149

= —_——_— = ) m
d,=1,55m v 2
a=0,128 m 09-d,= 140m
No menor que el mayor valor de: {
h=1,78m 0,72-h=1,28m

Entonces:
d,=149m
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f.' =35 MPa Resistencia caracteristica del H® a los 28 dias

b,=0,18 m Ancho de alma efectivo
B=2 Factor que indica la capacidad del hormigon fisurado diagonalmente
de transmitir traccion (Art. 5.7.3.4.1)
A=1 Factor de modificacion de la densidad del hormigon (Art. 5.4.2.8)
V. = 262,72 kN

Componente vertical de la fuerza de presforzado
Para encontrar la componente vertical de la fuerza efectiva de presfuerzo (Vp), se puede
encontrar la pendiente de la fuerza de pretensado derivando la ecuacion del cable:

y'(x) = 0,005898x — 0,08552

dv » x=1,49m
y'(d,) = —0,0803

y’ =m = tana - «a = 4,589°
n=0,754 Eficiencia de presfuerzo en la seccidn a la distancia dv del apoyo

Po =4890,62 kN

Entonces: v

b = n- Po - sena - Vp = 295,04 kN

Para verificar que el elemento necesita estribos, la norma en el Art. 5.7.2.3 plantea la
siguiente ecuacion:
Vy>05¢- (V. +V,)

¢ =0,90 factor de resistencia al corte especificado en el Art 5.5.4.2

1325,08 kN > 250,99kN Si necesita estribos

Resistencia nominal al corte del acero de refuerzo

a) Resistencia de armadura necesaria

Vsnec = E V=% = Vspec = 914,55 kN

b) Maxima separacion de estribos (Art. 5.7.2.6)
La separacion de los estribos no debera ser mayor que:
Si: ¥, <0125 f' -  suu=08-d, < 60cm (5.7.2.6-1)
Si: ¥, = 0125 £ =  Spar=04-d, < 30cm (5.7.2.6-2)
Tension de corte en el hormigon:

VU_¢'Vp

= P = 44 N/m?
o b, d, -V 00,80 kN/m

W
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0,125 - f;/ = 4375 kN /m?
Verificando se tiene que:
V, < 0,125-f.'
Por lo tanto s,,,,, Seré:
Smax =08-d, =119cm < 60cm
Entonces:
Smax = 60 cm

Calculo de la armadura por corte

A, f,dy - (cotl + cota) * sena
Vv, =2 fydv - )  Aduct (5.7.3.3-4)

con a =90° (los estribos estaran a 90°) y 8 = 45°, se tiene:

A . .d A . .d
pofo iy, o A hydy
s Vs

Donde:
A, = Area de refuerzo de cortante con un espaciamiento s

s = Espaciamiento del refuerzo de corte

fy = 420 MPa Resistencia especificada a la fluencia del refuerzo transversal

Aquct = Factor de reduccion de la resistencia al corte debido a la presencia de un conducto

de postensado inyectado
2

At =1— 8- (Q’dwf) (5.7.3.3-5)
by,

& = Factor de correccion del diametro de conducto, tomado como 2,0 para conductos

inyectados

Dauct = 0,065 m Diédmetro del conducto de postensado
Se tiene: Aguce = 0,739
Area de diferentes diametros:

@ (mm) 6 8 10 12

A (cm2) 0,283 0,503 0,785 1,131

N° ramas 2 2 2 2
Av = (cm2) 0,57 1,01 1,57 2,26

Seelije: 912 - A, = 2,26 cm?

Entonces, la separacion entre estribos es de:
s=11,41 = 10cm
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d) Armadura minima transversal
b,-s

fy

Apmin =021cm? < A, =226 cm?

Ay min = 0,083 (5.7.2.5-1)

f'

ok!

Por lo tanto el Vs real es: V. = 1043,70 kN

Verificacién de la resistencia

a) Calculo de la resistencia nominal al cortante
Se debera determinar como el menor valor entre:

(Ec. 5.7.3.3-1) Vo=V +V;+V, - V,=160145kN
(Ec. 5.7.3.3-2) V,=025-f/"b,-d, + W - V= 2635,78 kN
Entonces:

V, = 1601,45 kN

b) Verificacion
Vy

1325,08 kN <

IA

¢V
1441,31 kN  Cumple!

Usar: @12 ¢/10 cm

Con el fin de optimizar y reducir la armadura de corte a lo largo de la viga, se hara el disefio
a corte en diferentes secciones de la viga, realizando el mismo procedimiento anterior con lo
cual se resume en la siguiente tabla:

Tabla 3.12 Armadura de corte en diferentes secciones de la viga

. h/2 L blogue 0,1L 0,2L 0,3L 0,4L
0,89 2,00 2,90 5,80 8,70 11,60
V, [kN] 132508 | 1253558 | 117099 | 92422 | 70516 | 456,20
V. [kN] 262,72 | 262,72 | 262,72 | 26272 | 26272 | 27651
Vy [kN] 29504 | 272,19 | 252,99 | 19061 | 128,07 64,48
A, [em?] 2,26 2,26 2,26 2,26 2,26 2,26
s [em] 10 10 15 20 30 30
Ay min [cm?] 0,21 0,21 0,32 0,42 0,63 0,63
V. [kN] 1043,70 | 1043,70 | 800,09 | 600,07 | 40005 | 400,05
®V,, [kN] 1441,31 | 1420,75 | 1183,95 | 948,15 | 711,75 | 654,52
Armadura | §12¢/10 | 12¢/10 | $12¢/15 | 812¢/20 | ©12¢/30 | $12c/30

Fuente: Elaboracion propia
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8. Disefio a Torsion
Verificacidn para considerar la torsion

Primeramente se debe verificar si se puede o0 no obviar el efecto de la torsion, con lo cual se
tiene la siguiente condicion:

Ty > 025-¢ T, (5.7.2.1-3)
a) Momento torsor factorizado

Del analisis estructural tridimensional realizado en el programa CSiBridge, se obtiene el
diagrama de momentos torsores en el estado de Resistencia I, para la viga exterior e

Interior.
Figura 3.30 Diagrama de momentos torsores
250, PUENTE L=28 - Right Exterior Girder, Load Combo: RESISTENCIA (Max/Min}
ceccEccepg
vetoee,, ecsee
fe Bge Lo
PPy tecccecce =]
“eg o 2
Seec e e e sns® B
oo | " Sea,
0 :85“°°===°°°°°°°eeeeﬁ'* |
&2
2
oo ceegeosce @ 5
Zeg ge°" 87ifcege® e
-250, Torsion (T): Max = 235 4757 Min = -141,0917 (KM-m)
250, PUENTE L=2% - Interier Girder 1, Lead Combo: RESISTENCIA (Max/Min}

-250, Torsion (T)° Max = 2357823  Min = -165419 (KN-m}

Fuente: CSiBridge v24.0.0

Momento méaximo torsor que se produce a 7,70 m del apoyo:
Ty = 235,78 kN - m

b) Momento de fisuracion por torsion

Para formas solidas:

2
Acp

C

T., = 0,126 - K -1-+/f. - >

(5.7.2.1-4)
Donde:

Acp =0,8810 m? =1365,57 in? Area gruesa de la seccion a 7,70 del apoyo
pe = 7,37 m= 290,08 in Perimetro exterior de la seccion
A=1 (concreto de peso normal) (Art. 5.4.2.8)
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f; =35MPa=5,08ksi Resistencia a la compresion del concreto

foc
K= [1+ <2 i
J 012617 (5.7.2.1-6)

fpc = esfuerzo de compresion en el concreto (después de que han ocurrido todas las

pérdidas de preesforzado) en el centroide de la seccidn transversal que resiste las cargas
aplicadas externamente o en la unién del alma y el ala cuando el centroide esta localizado
dentro del ala.

n=0,769 Eficiencia de pretensado en la seccién a 3,90 m del apoyo
_n-F
Acp

foe > fpc = 4244,43 kN/m? = 0,613 ksi

Se verifica:
K=178 < 2 Cumple!

Entonces:
T, = 3243,23 kip - in = 366,49 kN - m

Finalmente se puede realizar la revision:
+ =0,90 torsion  (Art.5.5.4.2)
Ty > 0,25-¢ - T,
235,78 kN-m > 82,46 kN -m Considerar torsion

Acero de refuerzo transversal requerido por torsion

2 A A fy- cotd (5.7.3.6.2-1)
=
S

De la ecuacion anterior se estima el acero de esfuerzo transversal requerido por torsion de
una rama por longitud unitaria.

Ay T, tanb
s 2:A,fy
Siendo:
T,, = Torsién nominal T, = ;—U - T,=26198kN-m
t
A, =0,7929 m? Area encerrada por la trayectoria del flujo cortante
6 = 45° Inclinacion de las tensiones de compresion diagonales
Se tiene:
Ae

~ = 0,036 cm?/cm
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Del disefio por corte se tiene:

Armadura de corte necesaria — A, ,.s = 1,618 cm?

Armadura de corte dispuesta — A, =2,262cm? ; s=20cm
Armadura transversal necesaria:

A + 24

% = 0,149 cm?/cm
Nueva separacion de estribos:

v
s=——=1519cm = 15cm
Av.nes + ZAt

S

Usar: @12 c/15 cm

Se hara la verificacién a torsion en las secciones del disefio a corte, realizando el mismo

procedimiento anterior con lo cual se resume en la siguiente tabla:

Tabla 3.13 Armadura a torsién en diferentes secciones de la viga

0,94 2,00 3,20 7,70 8,70 11,60
T, [kN -m] 138,01 130,33 146,44 235,78 215,14 204,78
0,25¢T,, 186,05 82,24 82,24 82,46 82,64 82,83
No se . . . . .
L, . Considerar | Considerar | Considerar | Considerar | Considerar
Condicion con5|_d’era Torsién torsion torsion torsion Torsién
torsion
T, [kN - m] 144,81 162,71 261,98 239,04 227,53
A/s [cmz/cm] 0,023 0,026 0,036 0,034 0,032
Ay nec [cm?] 1,337 1,556 1,618 1,690 0,824
A, [cmz/cm] 0,226 0,151 0,113 0,075 0,075
AT" + % 0,180 0,150 0,149 0,122 0,091
s [em] 10 15 15 20 25
Armadura ?12¢/10 | 912c¢/10 | ®12¢/15 | 912c¢/15 | §12¢/20 | B12c¢/25

Fuente: Elaboracion propia
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9. Armadura para limitar la fisuracién (Armadura de piel)

En el Art. 5.7.3.4 de la normativa indica, que si la profundidad efectiva, (de), de un elemento
de hormigdn no pretensado o parcialmente pretensado es mayor que 900 mm, se debera
distribuir uniformemente armadura superficial en ambas caras del elemento en una distancia
d/2 més proxima de la armadura de traccion por flexion. En cada cara lateral el area de
armadura superficial Ask, en mm2/mm de altura, deberéa satisfacer la siguiente condicién:

Aps + A
1200

La méaxima separacion de la armadura superficial no debera ser mayor que d/6 o 30 cm.

Age > 0,001 - (d, — 760) <

Figura 3.31 Relacion entre la armadura y diferentes valores de “d”

. b .
s
hf : s |
A= ] 1 <«
b
W dp dg d
Aps. Aps fps
O I B —>
As [oee —»
Asfy

Fuente: AASHTO LRFD 2020

Datos:
de = d,=1550mm > 900 mm
A,s = 3553 mm?

Ag = 452,4 mm? Age = 0,790 mm?/mm < 3,338 Cumple!
s = )

Ay = 0,0790 cm?/cm
Separacién maxima:
d./6=2583cm o0 2500cm = Spue =25Cm

Entonces:
Age = 1,975 cm?

Disponiendo: o
Af =N barras AQ) = 3,925 sz

N°parras =5 Clcara

A > A
® =10 mm fo= sk

3,925cm? > 1,975cm? Cumple!

Usar: 5010 c/cara
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10. Disefio del bloque de anclaje

Figura 3.32 Blogue de anclaje

»T— 0,90 —:i'
0.10 | ' T
0’04 = L *0,24 j}g J {)_,ZS
0.40
147 O J( 1.60
0.40
; J(
O
|
F-030 4 ‘i‘f

— 0,65 —F
Fuente: Elaboracion propia

Disefio de la zona local

a) Resistencia al aplastamiento
En el disefio de las zonas locales, la normativa en el Art. 5.8.4.4.2 nos brinda las
siguientes formulas:
Fuerza de aplastamiento admisible:

Bz ¢ fu4y
Siendo f,, el menor valor entre:
! A !
fa=07"fg" A ) fa=225"f
g

Las areas de superficie de apoyo de H° se indican el figura C5.8.4.4.2-1 de la normativa.

Datos:

a= 024 m Alto de la placa de anclaje
b= 024 m Ancho de la placa de anclaje

bing= 065 m Ancho de la ala inferior

Spic = 0,40 m Separacion entre placas de anclaje

Dpaina = 0,065 m Diametro de vaina

¢= 08 Factor de resistencia (compresion en zonas de anclaje)
A= 0,260 m? Méxima area de la porcion de superficie de apoyo que es

similar al area cargada concéntrica con la misma.
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Ay = 0,058 m? Area bruta de la placa de apoyo

— 2 < .
A, =005 m Area neta efectiva de la placa de apoyo calculada como
el area menor el area de los orificios de la placa de apoyo

fei'= 2450 MPa  Resistencia del hormigon en el momento de aplicar la
fuerza en el tendon

Entonces:

A
far =07 fii |- =3644MPa  ;  fr; =225 f};= 5513 MPa
g

Se elige el menor:

fo = 36,44 MPa
Por lo tanto la fuerza de aplastamiento es:

P. = 1582,28 kN

b) Verificacion al aplastamiento en los anclajes

Enel Art. 3.4.3.2 de la normativa indica, que la fuerza de disefio para las zonas de anclaje
de postesado se deberd tomar como 1.2 veces la fuerza de tesado.
La fuerza de tesado en el gato es:

P,; = 4890,62 kN
Asumiendo que el tesado de los tendones se lo realizara en dos tiempos, el cual para el
primer tiempo sera el 50% de la fuerza de tesado total.
Entonces:

Pyjcson) = 2445,31 kN
Fuerza mayorada:
Pyjv = 1,2 Ppjsony = 2934,37 kN

Fuerza en cada tenddn mayorada:

P,
p,=-2Y_ . p,=97812kN
N vainas
Condicion:
P. > Py
1582,28 kN > 978,12 kN  Cumple!

Se adopta @12 como armadura de confinamiento en espiral para la zona local.

Disefio de la zona general
Se aplicaré el método de analisis de tensiones y disefio aproximado.

a) Tensiones de compresion

En el Art. 5.8.4.5.2 de la normativa nos brinda las siguientes formulas:
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0,6'Pu'K

f”_A (140 (-
b c beff t

Para lo cual, si:
a<s <2-agy
Entonces:
S n
K= 1+<2— ”“)-(0,3+—)
aeff 15
Donde:

fea = tensidn de compresion
= factor de correccion para anclajes poco separados

a.rr = dimension lateral del area de apoyo efectiva medida paralela a la mayor
dimensién de la seccion transversal

berr = dimension lateral del area de apoyo efectiva medida paralela a la menor
dimensién de la seccion transversal

P, = fuerza mayorada en el tendon

t = espesor del elemento (ancho del ala inferior)
separacion entre centros de los anclajes
n = namero de anclajes en una fila

l. = extension longitudinal de la armadura de confinamiento de la zona local,
no se debe tomar mayor que el mayor valor entre: 1,15a,¢, 0 1,15b,¢¢

A, = Areade apoyo efectiva

Datos:
P, = 978,12 kN A, = 0,054 m2 Q<s<2ay
Gery =0:24m lc=0276m 0,30 < 0,40 < 0,48 Cumple!
berr=0,24m t=0,65m |
Spic =0,40 m n=3 Entonces: ‘=117
fea = 7,31 MPa

b) Verificacion de la tension de compresion
En el Art. 5.9.5.6.5a indica, que la tensién de compresion mayorada del hormigon de la
zona general no debe ser mayor que 0,7¢f'ci

Entonces:

fea <0,7-¢ 'fci,
7,31 MPa < 13,72 MPa Cumple!
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c)

d)

Fuerzas de desgarramiento por traccion
En el disefio de la zona general, la normativa en el Art. 5.8.4.5.3 nos brinda las siguientes
formulas:

a
Tyurst = 0,25 - Z Py-(1- E) +0,5- |Z(PU . sena)

La ubicacion de la fuerza de desgarramiento se puede tomar como:

dpurst = 0,5 (h—2-e)+ 5 e sena

Datos:
e= 0,030 m Excentricidad del dispositivo de anclaje con respecto al
baricentro de la seccion transversal, siempre positiva
h= 160 m Altura de la seccion
0,0853 rad Angulo de inclinacion del anclaje resultante
Entonces:

dburst - 0,78 m

Fuerza de desgarramiento:

Descripcién A?S‘;:jo) « Py Py - sena
Tendon 1 0,1221 978,12 119,13
Tendo6n 2 0,0853 978,12 83,33
Tendo6n 3 0,0482 978,12 47,13

Y 2934,37 249,59

Tyurse = 748,35 kN

Armadura de desgarramiento por traccién
En el Art. 5.9.5.6.5b, nos menciona los siguientes lineamientos para la disposicion de la
armadura de desgarramiento:

Distancia de distribucién de la armadura:

dpurse = 0,78 M di =25 dpyrst =1,96m

h=1,60m d,=15-h=240m
Se elige el menor valor:
d=196m
La armadura distribuida en la longitud (h) ensanchada es:
fy =420 MPa

¢ =0,9 Traccién

_ Tpurst

=57,

Ag = 19,80 cm?
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f)

Distribuyendo la armadura por metro, se tiene:

= A
Lyioque = 1,60 m Agy = — - Ag = 12,37 cm?
Lbloque

Disponiendo:

Q= 10 mm
Ay 1,571 cm? Para dos ramas 1 metro ,

<= 10 m A=Ay- =15,71cm
Condicion:

A> Ay

15,71 ¢cm? > 12,37 cm? Cumple!

Usar: 10 ¢/10 cm

Fuerzas de descantillado

En el Art. 5.9.5.6.5b de la normativa indica, que para multiples anclajes con una
separacion entre centros menor que 0,4 veces la altura de la seccion, la fuerza de
descantillado no se deberd tomar menor que 2% de la fuerza total del tendén mayorada
(Pu).

Por lo que se elige = 2%

Pyesc = 0,02 - ijU = 58,69 kN
Ppjy = 2934,37 kN

Armadura de descantillado
La armadura distribuida en la longitud (h) ensanchada es:

fy, =420 MPa p
’ . Ag =25 As = 1,55 cm?
¢ =0,9 Traccién ¢ -fy
Disponiendo:

Q= 12 mm 2
Ay 2,26 cm? Parados ramas A=Ag=226cm
Condicion:

A>A; - 226 > 1,55 Cumple!

Por lo tanto:

Usar: 2912
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3.4.2.8 Disefio de la viga diafragma

Los diafragmas de un puente son elementos transversales que ayudan a distribuir las cargas y

proporcionar rigidez a la estructura.

En este caso al ser un puente esviajado los diafragmas se analizaran en la direccion del esviaje.

Figura 3.33 Ubicacion de los diafragmas

f 955 f

9,55

9,55 i

L) —) — — |

29,00

Diafragma interior

e

/

|= —_—
— L
-~

2,16

K

2.16 ] 2.16

Fuente: Elaboracion propia

1. Método de Bielas y tirantes

1
1,15
o

Este método se basa en representar las fuerzas internas como bielas y tirantes, que modelan
la transmision de fuerzas a través de la estructura.

a) Cargas

Para evaluar las cargas que actGan sobre el diafragma i, se consideran rotulas en los
diafragmas i-1, i, i+1. De esta manera y con la distribucion de cargas mostrada en la
siguiente figura, se determina la reaccion R sobre el diafragma en cuestion.

Figura 3.34 Ubicacion de la carga del camién de disefio en el diafragma

1424 kN 142,4 kKN
35,6 kN
; 525 4,30 4,30 5.25 +
y
&ani-1 i [ERWZAN
+ 9.55 055 ¥
R
Vista longitudinal
P P P P
1,80 1,20 1.80
y r v
= = == =

2.16
7.87

2,16

Vista transversal

Fuente: Elaboracion propia
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Entonces:

142,4 kN 142,4 kN
' 329 | l 35,6 kN
P iz ‘ 5,25 ¥
i? - it LS
R
_ o s G =
9,55 ’ 9,55 ’

P=R/2=120,13 kN

Peso propio del diafragma:

Separacién transversal entre vigas en la direccion del esviaje » s=2,16 m
Base del diafragma — b=0,25m
Altura del diafragma — h =1,16m

Poc = (Yyeae'b-h-s)/2 =7,31kN
Combinacion de cargas:

Resistencia |
Py, =n-[1,25- Py +1,75- (1,33 - P)]
Py = 288,74 kN
b) Andlisis estructural

Figura 3.35 Modelo de bielas y tirantes propuesto

Placa de apoyo de

0,57 f 1.20 F— 0,57
= ! ' 0T O x 250mm
P, P,
R A . J
T AE Y F
AN 1\
l! \\ O ! \\
0.59 ro - / v
AV
Foe |/ v “EB wrc ! \ Fupr
/ \ 1 \
1| By ________ \ 1.33
.'l IE» F _(F \ ’
J\ // uBC \\ \
0.5 ’I \\// FHA.B F"(_Dy\ \\
’ 1 A ~ v
/ ///eA.ED : BADC \\\ \
4 | Fo.p [ DNy

Placa de apoyo de 0,59 ——
180mm x 250mm Py
"

1 2,16

Fuente: Elaboracion propia
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De acuerdo al modelo de bielas y tirantes de la figura anterior, se tiene lo siguiente:

QAED = 67,865° ) QEBF =79,439° ; HADC = 45°
Fuerzas internas en el modelo:
Py
Fugp = — -  Fup = —201,40 kN
c0SOgpr
(m ~senBygp + senQEBF)

cosOgpr
Fuag = Fugs 'm Fyap = —97,97 kN

senBgpr
Fuap = Fups 'W F g = —280,00 kN

FuAD = FuAE b COSGAED + FuAB b COSGADC 4 FuAD = 234‘,91 kN

2. Célculo del area de acero del tirante

En el Art. 5.6.6.1 de la normativa indica, que en los elementos traccionados en su totalidad,
la fuerza sera resistida por el acero.

Dicha condicion es la siguiente:

B=¢ P
Py = d)'fy'Ast

PU<PT

Donde:
A, = Area de acero de refuerzo requerido en el tirante
¢ =09 (Tracciénen H°A®)

a) Area de acero de refuerzo en el tirante Ty

= = T

Ty = Fuap = 234,91 kKN 4., = u LA =621 e
¢-f,

Disponiendo:
N°b — 4 - (Z)Z

arras@ = 16 mm AS = Nobarras T = 8,04 sz
Verificacion:

Ag > Ag

8,04 cm? > 6,21cm? Cumple!

Usar: 4916
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3. Verificacion de aplastamiento en los puntos de carga y apoyo
En el Art. 5.6.5 de la normativa indica, que la resistencia al aplastamiento mayorada se
debera tomar como:
Py, < P
hh=¢-B=¢ -(085-f) A m

Donde:
P, = Resistencia nominal al aplastamiento
A, = Area debajo del dispositivo de apoyo
m = Factor de modificacion
¢ =0,7 (Bielasy tirantes)
a) Para el punto de carga

A1 = 510x250 = 127500 mm?

Az = 2340x250 = 585000 mm? — m=(585/127,5)*°=2,14 -» m=2

Entonces:
P.=¢ P, =3034,50 kN
PU < Pr

288,74 kN < 3793,13 kN  Cumple!
b) Para el apoyo
A1 = 180x250 = 45000 mm?
Az = 2340x250 = 585000 mm? — m =(585/45)%5=3,61 > m=2
P.=¢ - P, = 1338,75 kN
Py < P
288,74 kN < 1338,75kN  Cumple!

4. Disefio de las zonas nodales y verificacion de los anclajes

Nudo A
Lp= 180 mm

ha= 75+ 6:(12) = 147 mm (AASHTO) ;  hamin = 75(2) = 150 mm (ACI)
Se adopta: ha =150 mm

Para 6 = 67,865°
L sen® + h, cosB = 223,65 mm (ancho de biela en el apoyo inferior)

Para 6 = 45°
Lb send + ha cosd = 233,65 mm (ancho de biela en el apoyo inferior)

153



Nudo E
Lp=510 mm ;

Para 6 = 67,865°

Ly send + h,; cosO =

Para & = 79,439°

Ly send + h, cosO =

Nudo B
Lp,=180 mm ;

Para 6 = 79,439°

Ly senB + h, cosl =

Para & = 45°

Ly send + h,; coso =

ha=0mm

472,65 mm (ancho de biela en el apoyo superior)

501,36 mm (ancho de biela en el apoyo superior)

ha =0 mm

176,95 mm

127,28 mm

Figura 3.36 Dimensionamiento de nudos y bielas del modelo

Fuente: Elaboracion propia

a) Verificacion de nudos

E, < ¢-F
¢ F=¢ fu A

Esfuerzo de compresién limite en la cara del nudo:

En el Art. 5.8.2.5.3 de la normativa indica, que la tension de compresién limitante fcu,
se deberd tomar como:

fcu=m'v'fc’

v = factor de eficiencia del hormigbn (Tabla 5.8.2.5.3a-1)
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¢ = 0,7 (compresion para modelos de bielas y tirantes)

Tabla 3.14 Verificacién del esfuerzo de compresion en nudos

Nudo | Tipo | Fuerza| F, (kN) v A (mm?) | ¢ F, (kN) | Verifica
A=D | CCT Py 288,74 0,7 36000 882,00 Si
Fuag -97,97 0,7 44650,58 1093,94 Si
Fuap -280,00 0,7 46669,05 1143,39 Si
B=C | ccc | Fu | -201,40 | 085 | 3539017 | 1052,86 Si
Fop | 28000 | 085 | 2545584 | 75731 Si
Fupc 234,91 0,85 36000 1071,00 Si
E=F CcC Fuu5 -97,97 0,85 94482,13 2810,84 Si
F.e5 -201,40 0,85 100272,15 2983,10 Si

Fuente: Elaboracion propia

5. Armadura para limitar la fisuracién

En el Art. 5.8.2.6 de la normativa indica, que se debera proveer de una malla ortogonal de
barras de armaduras préximas a cada cara.

La separacion de las barras de estas mallas no debera ser mayor que 30 cm.

La relacion entre el area de armadura y el area bruta de hormigdn debera ser:

Ay
> 0,003
bdiaf " Sy
Donde:
Ay = Area total de refuerzo en sentido horizontal o vertical
baiqas = Base de la viga

s, = Separacién vertical u horizontal

Disponiendo:
= /[ Q)Z
0 10 mm Ay = i 0,785 cm?
Verificando:
s, = 20 cm 2 ‘A
v caras H 2 0’003
bgiar = 0,25 m baias * Sy

0,0031 = 0,003 Cumple!

La armadura se distribuye en cada direccion (horizontal y verticalmente).

Usar: @10 ¢/20 cm
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3.4.3 Disefio de la infraestructura
3.4.3.1 Disefio de los aparatos de apoyo

1. Apoyo de Neopreno compuesto

Figura 3.37 Geometria del aparato de apoyo de neopreno compuesto

Recubrimiento
de neopreno
Planchas de acero |

Fuente: Elaboracion propia

Andlisis de solicitaciones
a) Reacciones en el apoyo
Para el estado limite de Servicio I:
Rr = Rpc + Rpw + Rpp + Rypvim

Tabla 3.15 Reacciones en la viga por ambos méetodos

L Calculo manual Calculo en CSI Bridge
Descripcion : — : —
Viga ext. Viga int. Viga ext. Viga int.
DC (Acc. Del
tablero, losa, vigas 382,90 342,37 404,44 340,96
y diafragmas)
DwW 24,65 32,62 30,32 29,46
PL 41,76 0,00 37,87 14,64
LL+IM 376,59 393,21 396,43 320,18
Rr (KN) 825,90 768,20 869,06 705,24

Fuente: Elaboracion propia
Para un mayor margen de seguridad, se toma la reaccion mas critica para uniformizar el
disefio, el cual corresponde a la reaccion de la viga exterior calculado en CSI Bridge:
R = 869,06 kN

b) Acciones horizontales
Fuerza de frenado (BR)

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

156



e 25 por ciento de los pesos por eje del camidn de disefio o tandem de disefio.

e 5 por ciento del camion de disefio mas la carga del carril, o 5 por ciento del tandem
de disefio mas la carga del carril.

Todos los carriles de disefio deberan estar cargados simultaneamente si se prevé que en
el futuro el puente puede tener trafico exclusivamente en una direccion. Se aplicaran los
factores de presencia maltiple especificados en el Art. 3.6.1.1.2.

En este caso se aplicara para dos carriles cargados, entonces:
yBR = 1,00
BR; = ygr (0,25 325) " Nogrrites = 162,5 kN

BRz = yBR - [0,05 - (325 + 9,3L) " Ncarriles] - 59,4‘7 kN

Se elige el mayor:
BR = 162,5 kN

_ BR _162,5
"~ NCaparato de apoyos 8

H = 20,31 kN
Area en planta del aparato de apoyo
Area requerida
Ry
Areqg = —
req 0,

La normativa AASHTO LRFD 2020 especifica que el esfuerzo en compresion promedio
por carga total para el estado limite de Servicio aplicable para apoyos elastoméricos
reforzados con acero deber ser:

o, < 1,25 ksi = 8,62 MPa (14.7.6.3.2-8)

Entonces:
Areq = 100819,00 mm?

Avrea real
a=+vA=317,50 mm
Se adopta una seccion rectangular con:
a=300mm ; b =400 mm

Entonces:
A = 120000 mm? > Areq ok!
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Maxima deformacion por corte en el dispositivo
En el Art. 14.7.6.3.4 establece que la maxima deformacién por corte del dispositivo se toma
como el maximo desplazamiento horizontal de la superestructura.
a) Por temperatura
Atemp =L-a-AT

La temperatura en la zona del proyecto ubicada en Pinos Sud, tiene una variacion de
temperatura aproximada de 5°C a 27°C

AT = 22 °C Variacion de temperatura
a = 1,08x10° 1/°C Coeficiente de expansion térmica (Art. 5.4.2.2)
L= 29000 mm Longitud de viga

Entonces:

Atemp = 6,89 mm

b) Por contraccion

Agp = L-&gp

a = 0,0002 mm/mm Coeficiente de contraccion (Art. 5.4.2.3.1)
Entonces:
Ag, = 5,80 mm
c) Por fuerza de frenado

Agr= - hyy

Distorsion:
_H
k= a-b-G

G =0,9MPa Modulo de cortante del neopreno (Dureza 60) (Tabla 14.7.6.2-1)

Entonces:
u=0,188

Maximo desplazamiento horizontal de la superestructura en el estado limite de Servicio I:
A=y~ (Atemp + Agp) + Dpr

y =1,2  Factor de carga para temperatura uniforme y contraccion

Espesor requerido de elastomero
Ree =2+ Ag (14.7.6.3.4-1)

Se tiene:
hpe =2+ [V ; (Atemp + Agp) + - hrt]
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Resolviendo:
h,: = 48,82 mm

Factor de forma minimo en una capa interior de neopreno
Siendo:
G=0,9MPa Modulo de cortante del neopreno (Dureza 60) (Tabla 14.7.6.2-1)

R
o, = IT = 7,24 MPa

Con: 0,<125-G-S; (14.7.6.3.2-7)

Entonces:
O-S
Simin = 125G 6,44

Grosor de una capa interior de elastémero
a-b a-b

L ah (Ec. 14.7.5.1-1)
~ ST

. >
Sl_Z-hri-(a-i-b)

Entonces:
h,; < 13,31 mm

Grosor de capa interior adoptado:
h,.; = 12,00 mm

Con el grosor de capa interior adoptado, el factor de forma para una capa interior es:

=714 > S;nn =644  Cumple!

Grosor de las capas exteriores
Rye < 0,7 hy; (14.7.6.1)

Entonces:
hye < 8,40 mm

Grosor de capa exterior adoptado:

hye = 8,00 mm
Con el grosor de capa exterior adoptado, el factor de forma para una capa exterior es:
s,=— %2 _qom
¢ 2-h-(a+Db) ’
Numero de capas interiores
Siendo: hyy=n-h,;+2-h,
n=274 =3
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Se verifica:
2

% <22 Para dispositivos rectangulares conn >3 (Art. 14.7.6.1)

12,76 < 22 ok!

Espesor total del elastomero
hye =n-hyp+ 2+ Ry

h.s =52 mm

Espesor de las placas de refuerzo

En el Art. 14.7.5.3.5 indica que se debe adoptar el espesor mayor del estado limite de
Servicio y Fatiga.

En el estado limite de Servicio:

p, > 2 i (Ec. 14.7.5.3.5-1)

E

F, =250 MPa  Esfuerzo de fluencia de las placas de refuerzo (A-36)
hs = 1,04 mm

En el estado limite de Fatiga:

p, > 2o (Ec. 14.7.5.3.5-2)
AFrp
Donde:

AFr,; = Umbral de fatiga de amplitud constante para la Categoria A, Tabla (6.6.1.2.3-1)

P . ., . .
o, = LL:M = 3,30 MPa Esfuerzo promedio de compresion debido a la carga viva
Entonces:
hg = 0,48 mm
El valor maximo es:
hs = 0,91 mm

Se adopta un valor mayor al minimo recomendado por la normativa:
h =2mm > 0,0625”=1,56 mm ok!

Altura total del dispositivo de elastémero reforzado
e=hs+n+1)-hg

e =60mm
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Verificaciones

a) Estabilidad del dispositivo
Enel Art. 14.7.6.3.6 indica que para asegurar la estabilidad, el espesor total (e) de la
almohadilla no debe exceder el menor entre a/3 'y b/3

b
=100mm ; 3 = 133,33 mm

wla

e=60mm < 100mm Cumple!

b) Esfuerzo de compresién por carga de servicio
Para apoyos de elastomero reforzados:

o, < 1,25-G-S; (14.7.6.3.2-7)
7,24 MPa < 8,04 MPa Cumple!

o, < 8,6 MPa (14.7.6.3.2-8)
7,24 MPa < 8,6 MPa Cumple!

c) Deformaciones por compresion en el aparato de apoyo
Se estima las deformaciones con ayuda de la siguiente figura:

Figura 3.38 Curvas esfuerzo-deformacion

16 —T 7 7

| Facior de forma |12 / % / /
14 | e

L Apovos
b povos / / / E / /

E\ reforzados
:\é . L dlﬂ‘)é’.iﬂ 60 / / / [ Y pd /
§ 08 | /A/ / /4// L
'% 0.6 // '/ ’/ s+
:%: nal ’4/// /’/’//
- 0.2 % —4’ il

0.0 4

0 2 3 4 ) [} 7 & g

—

Deformacion por compresion (%}

Fuente: AASHTO LRFD 2020

Esfuerzo en el aparato de apoyo debido a cargas muertas:

Gn = PDC+DW
b A
Ppcipw = 434,76 KN Fuerza sobre el aparato de apoyo debido a cargas muertas
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Entonces:
op = 3,62 MPa = 0,53 ksi

Esfuerzo en compresién promedio por carga total:
oy = 7,24 MPa = 1,05 ksi

Deformaciones por compresion para elastomero dureza 60 utilizando la figura 3.38:

Capa Carga S o (ksi) & (%)

] Muerta 7,14 0,53 2,40
Interior

Total 7,14 1,05 4,25

. Muerta 10,71 0,53 2,20
Exterior

Total 10,71 1,05 3,90

Deflexion por compresion inicial del dispositivo (14.7.5.3.6-1)

§=n"hy €nt+ 2 Mo Eext

0 =2,15mm

Deflexion por compresion inicial debido a la carga muerta (14.7.5.3.6-2)
Opc =6=n"hyi €pint + 2 hye " €pext

6DC = 1,22 mm

Deflexion por compresién debido a la carga viva

8, =6 —bpc
6LL = 0,94‘ mm

Deflexidn por creep (14.7.5.3.6-3)

‘Screep = d¢r " Opc
a. =0,35  Deflexion por fluencia, para Dureza 60 (Tabla 14.7.6.2-1)

Ocreep = 0,43 mm

Deflexion debido al creep y la carga viva (Art. 14.7.5.3.6)

En el Art. 14.7.5.3.6 indica que es importante limitar las deflexiones instantaneas de

carga viva para asegurar que las juntas y los sellos del tablero no se dafien. Se sugiere

una deflexion maxima relativa de carga viva de 1/8” a través de una junta.

50reep+LL = 5creep + 61

Screeptrr = 1,36mm < S = 1/8" = 3,18 mm  Cumple!
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Deflexidn por compresién inicial de una capa interior de elastbmero

En el Art. 14.7.6.3.3 indica que la deflexion de compresion bajo carga viva instantanea
y carga muerta inicial del PEP o una capa interna de un apoyo elastomérico reforzado
con acero en el estado limite de servicio sin impacto no debe exceder 0.09-hri.

8i = epint “hri < 0,09+ hyy

6; =029mm < 1,08mm Cumple!

Anclaje del dispositivo de apoyo

En el Art. 14.8.3.1, indica que los apoyos elastoméricos pueden dejarse sin anclajes si se
dispone de friccion adecuada. Puede suponerse un coeficiente de friccion de disefio de 0.2
entre el elastomero y concreto o acero limpios.

a) Fuerza cortante generada en el apoyo debido al desplazamiento

Hy, =G-A (Ec. 14.6.3.1-2)

-

hye
Donde:
G = Méximo valor de médulo de cortante del elastomero
A, = Deformacion de cortante, obtenida de las combinaciones de carga de resistencia
Siendo:

G =0,20 ksi =1,38 MPa (Tabla 14.7.6.2-1)
Ay= A=y (Atemp +Agp) +p-hye > Ay= 24,41 mm

Entonces:
Hy, = 77,74 kN

b) Fuerza de friccion:

Con p=0.2 (Art. 14.8.3.1) y la carga permanente minima en servicio Ppc = 395,67 kN,
la fuerza de friccion que se desarrolla es:

F=u-Ppc=79,13 kN
Como: Hp, =77,74kN < Fr Noserequieren anclajes en el dispositivo de apoyo

Resumen:

3 capas interiores de neopreno =3 x 12 mm = 36 mm
2 capas exteriores de neopreno =2 x8 mm = 16 mm
4 planchas de refuerzo =4 x 2 mm = 8 mm

Espesor total = 60 mm

Se usa: Neopreno compuesto de: 300 mm x 400 mm x 60 mm
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2. Dado de apoyo
Geometria del dado
Figura 3.39 Geometria del dado de apoyo

Area del apoyo de
K neopreno

bl'
Fuente: Elaboracion propia

La geometria del dado estd en funcion del area en planta del apoyo neopreno, es
recomendable que la superficie del dado sea igual o mayor que la del neopreno

a) Dimensiones del dado
Longitud del dado en el eje transversal - a’=45cm
Longitud del dado en el eje longitudinal - b’=55cm
Alturadeldado - h=10cm

Solicitacion de disefo
Combinacién de cargas

Correspondiente a las reacciones de la viga exterior calculado en CSI Bridge:
n=1 — puente convencional Resistencia |
Ry =7n-[125Rpc + 1,5 Rpw + 1,75 (Rpy + Rypqym)]
Ry = 1311,06 kN

Disefio de la armadura

a) Armadura paralela al trafico
Longitud del neopreno (paralelo al tréfico) - a =30cm
Resistencia caracteristica del acero - f, = 420 MPa

Ry (a'—a 5
Age = 0,25 —- z - A =2,60cm

fy ’
Disponiendo:
= 10 mm . - @2 ,
Nobarras = 5 AS =N barras * T = 3:93 cm
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Verificacion:
A;> Ay - 393cm? > 2,60cm? Cumple!

Usar: 5010

b) Armadura perpendicular al trafico
Longitud del neopreno (perpendicular al trafico) — b = 40cm

Resistencia caracteristica del acero - f, = 420 MPa

Ry (b —b
Agy = 0,25-—Z. > Ay, = 2,13 cm?

f, \ b
Disponiendo:
o= 10 mm . oy ,
N°yarras = 4 As = Nparras T = 3,14 cm
Verificacion:

A, > Ay - 3,14cm? > 2,13cm?  Cumple!

Usar: 4910

Resistencia al aplastamiento

En el Art. 5.6.5, nos indica el procedimiento para verificar la resistencia del hormigon al
aplastamiento.

¢'R, 2Ry ; R,=085-f/-A;rm ; m= |-—<2

Donde:

¢ = 0.7 Factor de resistencia (para apoyo sobre hormigén)
R,, = resistencia nominal de aplastamiento

A, = &rea en planta del dado de apoyo

A,= area en planta debajo del dado de apoyo

m = factor de modificacion

Entonces:
A=A, =a -b'=025m? > m=1

R, = 5259,38 kN
Verificacion:
d) " RTL 2 RU

3681,56 kN > 1311,06 kN Cumple!
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3.4.3.2 Disefo del estribo

1. Predimensionamiento

Figura 3.40 Dimensiones del estribo en voladizo

e

Fuente: Elaboracion propia

Del texto “Fundamentos de Ingenieria de Cimentaciones” de Braja M. Das, pag. 378 Séptima

edicion, se tienen las siguientes recomendaciones:

Altura del estribo - H=8,30m (Dato)

Anchode lazapata - B=1/22H-2/3-H = 4,13 m - 550 m

Altura de la zapata — D=0,1'H =0,83m

Longitud de punta — Lpunta=0,1'H=10,83 m

Ancho superior de la pantalla — tsup min = 0,30 m

Ancho inferior de la pantalla — tinf=0,1-H =0,83 m

Longitud minima de cajuela:  (Art. 4.7.4.4-1)

Con: L=29.000mm ; H’=0 (parapuentes de un solo tramo) ; S=28°
Nmin = (200 + 0,0017-L + 0,0067-H’)-(1 + 0,000125-S2) - Npin = 0,27 m
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Tabla 3.16 Dimensiones finales del estribo

Dimensién Valores (m) | Observacion

Altura del estribo = 8,25 Dato
Altura del suelo desde la puntera = 2,80 Dato
Ancho de la zapata = 4,80 Criterio
Altura de la zapata = 1,00 Criterio
Altura de la pantalla Hpant = 7,25 Calculado
Ancho superior de la pantalla tsup = 0,50 Criterio
Ancho inferior de la pantalla tinf = 0,90 Criterio
Longitud de punta Lpunta = 1,60 Criterio
Longitud de talon Ltaton = 2,30 Calculado
Altura de cabezal e1= 0,50 Asumido
Altura de la corona e, = 0,50 Asumido
Ancho de la corona der. t1= 0,30 Asumido
Ancho de la corona izq. tr = 0,40 Asumido
Altura del espaldar hp = 1,94 Dato
Espesor del espaldar bp = 0,25 Asumido
Longitud de cajuela N = 0,95 Criterio

Fuente: Elaboracion propia

2. Analisis de cargas
Figura 3.41 Cargas actuantes en el estribo

BR—--T

LSy

LI

LTI LTI T T

EV

1,80

P

DC DW, LL+IM, PL

Fuente: Elaboracién propia
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Cargas Verticales (considerando franjas de 1 m de longitud de estribo)
a) Cargas de peso propio (DC)
Peso propio del estribo de H°A°®:

Figura 3.42 Discretizacion del area del estribo

T ?_l'_bz_f Dimensiones (m)
hi= 1,94
ht i h2 = 0,50
h3 = 0,50
wol 3 h4 = 4,31
b 7 h5 = 0,40
i | ot hé = 0,60
bl= 0,25
b2 = 0,95
o 5o b3 = 0,40
b4 = 0,30
b5 = 2,30
6 b6 = 0,50
T L b7 = 0,40
o | 2 | b8 = 1,60
U PO P R m- [ 00

Fuente: Elaboracion propia

Peso especifico del hormigén armado —  yyose = 23,54 kN /m3

Elemento Area DC; x; DC; - x;
(m2) (KN/m) (m) (KN-m/m)
1 0,49 11,41 2,78 31,68
2 0,60 14,12 2,30 32,48
3 0,10 2,35 2,63 6,20
4 0,08 1,77 1,90 3,35
5 2,41 56,60 2,25 127,36
6 0,86 20,29 1,87 37,87
7 0,46 10,83 3,27 35,37
8 0,36 8,47 2,05 17,37
9 0,32 7,53 1,07 8,03
10 2,88 67,78 2,40 162,68
Y 8,55 201,16 462,39

DC = 201,16 kN/m
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_XDC; - x

XA DC - XA = 2,30 m

Peso propio de la superestructura:

Reaccion total DC de la superestructura:
Rpc = 1490,80 kN
Longitud de cajuela —» 1=9,40m
Ppe = # - Ppc =158,60 kN/m
Xy =214m
b) Carga DW
Peso de la capa de rodadura:

Reaccion DW de la superestructura — Rpw = 119,56 kN

R
Pow =—0" =  Ppy =1272kN/m

X, =2,14m
c) Carga EV (peso del suelo)

Figura 3.43 Discretizacion del area del suelo de relleno

Ml

11

13

17 16
I

= ; E
14 ﬂ:nzuz
A

Fuente: Elaboracion propia

Peso especifico del suelo - y5 = 20,70 kN /m3
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Elemento Area EV; x; EV;- x;
(m2) (KN/m) (m) (KN-m/m)

11 5,586 115,63 3,85 445,18
12 0,100 2,07 2,63 5,45
13 9,913 205,20 3,65 748,98
14 0,460 9,52 4,03 38,41
15 0,320 6,62 0,53 3,53
16 2,880 59,62 0,80 47,69
17 0,150 3,11 1,77 5,50
> 19,41 401,77 1294,73

EV = 401,77 kN /m

_XEV - x

XA EV XA = 3,22m

d) Carga LL+IM

f)

Carga viva e impacto:

Reaccion LL+IM de la superestructura - RiL+m =1538,24 kN

Rip+im
P = TJF = Py = 163,64 kN/m

XA = 2,14‘ m
Carga LSy (sobrecarga por carga viva en el terreno)

Altura equivalente de suelo por S/C:

Para cargas vehiculares actuando sobre el terreno, se agrega una porcion equivalente de
suelo. En la tabla 3.11.6.4-1 de la normativa indica que para alturas de estribos mayores
a 6 m, la altura de sobrecarga viva sera:
h' =0,60m
Terreno equivalente extendido desde el talon del estribo - b>=1,90 m
LS, =ys:b'-h" - LS, =178,85kN/m
X, =380m

Carga EHy (presion lateral del terreno)

Calculo del coeficiente ka

El coeficiente de empuje lateral activo (ka) se puede tomar como:
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sen?(0 + ¢'r)

k., =
@ T -[sen?0 -sen(8 — 8)]
Donde:
2
S sen(d)'f +6)- sen(qb’f -B)
sen(6 — 6) -sen(6 + B)
6 =90° Angulo entre el respaldo de muro y la horizontal
¢'r=37° Angulo efectivo de friccion interna
p=0° Angulo que forma la superficie del relleno respecto de la horizontal

§ =213 gb’f =24,67° Angulo de friccidn entre el muro y el terreno

Entonces:
'=3,1099 - k, = 0,2257

Presion lateral del terreno en direccién vertical

1
EH,=--H- (ks H"y5) sen(d) - EH,=6635kN/m

2
X, =480m
Tabla 3.17 Resumen de cargas verticales en el estribo
C Ti V Xa Mv
arga PO (KN/m) m) | (Kn*m/m)
DC DC 201,16 2,30 462,39
Poc DC 158,60 2,14 339,87
Pbow DW 12,72 2,14 27,26
EV EV 401,77 3,22 1294,73
PLL+IM LL+IM 163,64 2,14 350,68
LSy LS 23,60 3,85 90,85
EHy EH 66,35 4,80 318,48
> 1027,84 2884,26

Fuente: Elaboracion propia

Cargas Horizontales (considerando franjas de 1 m de longitud de estribo)
a) Carga LSx (sobrecarga por carga viva en el terreno)

Componente horizontal de la sobrecarga por carga viva:

LszH'(ka'Vs'h’)
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b)

Donde:

h’= 0,60 m
ka = 0,2257
H=8,25m

Entonces:

LS,13894 kN ; Y, =471m

Carga EHx (presion lateral del terreno)

1
EH, =—=-H-(ky,"H"-ys)-cos(5)

2
Donde:
§ =24,67° Entonces:
ka = 0,2257 EH, = 14448kN/m ; Y,=275m

Vs = 20,70 KN/m?

Cargas BR (frenado)
La fuerza de frenado se debera tomar como el mayor de los siguientes valores:

e 25 por ciento de los pesos por eje del camidn de disefio o tandem de disefio.

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

de disefio mas la carga del carril.
En este caso se aplicara para dos carriles cargados, entonces: ygr = 1,00

BRy = ypgr- (0;25 ) 325) *Nearrites = 162,5 kN
BR2 = VBrR" [0,05 b (325 + 9,3L) . Ncarriles] = 59,4‘7 kN

Se elige el mayor, por lo tanto la fuerza de frenado para un metro de profundidad:

BR,

La fuerza de frenado actlia a una altura de 1,8 m por encima de la capa de rodadura:

Vo, = 10,05m

Tabla 3.18 Resumen de cargas horizontales en el estribo

Carga Tipo H va A
(KN/m) (m) (Kn*m/m)
LSx LS 22,84 4,08 93,09
EHx EH 141,00 2,72 383,04
BR BR 16,41 9,95 163,32
Y 180,26 639,46

Fuente: Elaboracion propia
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3. Verificacion de la Estabilidad del Estribo

Caso | — Estribo con puente

a) Estados limites aplicables y combinaciones de carga
Se toma en cuenta el estado limite de Resistencia | y el de Servicio | con un factor
modificador de carga igual a 1.
Para el chequeo de estabilidad al vuelco y deslizamiento observando en el grafico las
cargas actuantes, se usara los factores y maximos para las cargas horizontales
(desestabilizadoras) que generan vuelco alrededor del punto A y deslizamiento en la base
(LSx, EH, y BR) y los factores de carga y minimos en las cargas verticales que generan
estabilidad (DC, DW, EV, LL+IM, LSy) para de esta manera maximizar las condiciones
criticas de vuelco y deslizamiento en la estructura. En este caso sera denominado
Resistencia la.
Para el chequeo de presiones en la base, se usara los factores y maximos en cargas
verticales y horizontales para maximizar la presion sobre el terreno. A este caso lo

denominaremos Resistencia Ib.

Factores de carga utilizados

Estado Limite Ybpc Yow Yev | YiL+im | Visy | Visx YEH YBR

Resistencia la 0,90 0,65 1,00 - - 1,75 1,50 1,75
Resistencia Ib 1,25 1,50 1,35 1,75 1,75 1,75 1,50 1,75
Servicio | 1,00 1,00 1,00 1,00 1,00 1,00 1,00 1,00

b) Cargas mayoradas

Cargas verticales (Vu)

Tipo DC DW EV EH LL+IM LS >
Carga DC Pbc Pow EV EHy | PLrL+im LSy Vu
V (kN) 201,16 | 158,60 | 12,72 | 401,77 | 66,35 | 163,64 23,60 | 1027,84
14 0,9 0,9 0,65 1 15 0 0

Resist. la | 181,04 | 142,74 | 8,27 | 401,77 | 99,53 0,00 0,00 833,35
14 1,25 1,25 1,5 1,35 1,5 1,75 1,75

Resist. Ib | 251,45 | 198,24 | 19,08 | 542,39 | 99,53 | 286,37 | 41,30 | 1438,36
Y 1 1 1 1 1 1 1

Serviciol | 201,16 | 158,60 | 12,72 | 401,77 | 66,35 | 163,64 23,60 | 1027,84
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Momento estabilizador por cargas verticales (Mvu)

Tipo DC DW EV EH LL+IM LS >
Carga DC Pbc Pbow EV EHy | PLL+Im LSy Mwu
Mv (kN-m) | 462,39 | 339,87 | 27,26 | 1294,73 | 318,48 | 350,68 | 90,85 | 2884,26

14 0,9 0,9 0,65 1 15 0 0
Resist. la | 416,15 | 305,88 | 17,72 | 1294,73 | 477,73 0,00 0,00 | 2512,21
14 1,25 1,25 15 1,35 1,5 1,75 1,75
Resist. Ib | 577,98 | 424,84 | 40,89 | 1747,89 | 477,73 | 613,69 | 158,99 | 4042,01
14 1 1 1 1 1 1 1
Servicio | | 462,39 | 339,87 | 27,26 | 1294,73 | 318,48 | 350,68 | 90,85 | 2884,26
Cargas Horizontales (Hu)
Tipo LS EH BR Y
Carga LSx EHx BR Hu (kN)
H (kN) 23,13 144,48 17,29 184,89
14 1,75 15 1,75
Resist. la 40,47 216,72 30,25 287,44
14 1,75 15 1,75
Resist. 1b 40,47 216,72 30,25 287,44
14 1 1 1
Servicio | 23,13 144,48 17,29 184,89
Momentos de vuelco por cargas horizontales (Mhu)
Tipo LS EH BR >
Carga LSx EHx BR Muu
My (KN-m) 95,39 397,32 173,74 666,44
14 1,75 15 1,75
Resist. la 166,93 | 595,97 | 304,04 1066,95
14 1,75 1,5 1,75
Resist. Ib 166,93 595,97 304,04 1066,95
14 1 1 1
Servicio | 95,39 397,32 | 173,74 666,44

174



c) Chequeo de la estabilidad y seguridad
Vuelco alrededor del punto A
Célculo de la excentricidad méaxima
Estado limite de resistencia (Art. 11.6.3.3)

En las fundaciones en suelo, la ubicacion de la resultante de las fuerzas de reaccién debera
estar dentro del medio central del ancho de la base

Se debe mantener la resultante en la base del cimiento dentro de los dos tercios centrales
(e < B/3), excepto el caso de suelo rocoso en que se mantendré en los nueve décimos
centrales (e < 0.45B).

En este caso un estribo estd apoyado sobre suelo rocoso, de modo conservador para

ambos estribos, la excentricidad se mantendra dentro de los dos tercios centrales.

Figura 3.44 Excentricidad en la base del cimiento

Vy
A
e Xo 7
B/2 + B/2
Fuente: Elaboracion propia
Base de lazapata — B =4,80m
emax == =1,60m
v =My =My B
(o] VU ) 2 o
Vy Myy Myy Xo e €max .
Estado | nim) | enemim) | (eemmy | @) | @m) | my | COndicion
Resist. la | 833,35 2512,21 1066,95 1,73 0,67 1,60 Cumple!
Resist. Ib | 1438,36 | 4042,01 1066,95 2,07 0,33 1,60 Cumple!
Servicio | | 1027,84 | 2884,26 666,44 2,16 0,24 1,60 Cumple!
Seqguridad al vuelco
MVU
Coy = > 2
Y Myy
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Estado (kl\lr-l r'::;m) (kll\lvf r}; l;m) Csy Csymin | Condicién
Resist. la | 2512,21 1066,95 2,35 2,00 Cumple!
Resist. Ib | 4042,01 | 1066,95 3,79 2,00 Cumple!
Servicio | | 2884,26 666,44 4,33 2,00 Cumple!

Deslizamiento en la base del estribo

Resistencia factorada al deslizamiento (Art. 10.6.3.4)

Rp = @R + Pep - Rep = Hy

Donde:

Ry =C-Vy-tan(¢',)
CcC=10 Para concreto vaciado directamente al suelo
¢'r=37°  Angulo efectivo de friccion interna
@; =080 (Tabla10.5.5.2.2-1)

Como la resistencia pasiva no estd asegurada debido a erosiones, socavaciones

potenciales, o futuras excavaciones:

@ep =0  Parael estado limite de Resistencia
Entonces: Rp = @R,
Vy Rp Hy .
Estado (KN/m) (kN/m) (KN/m) Condicion
Resist. la 833,35 502,38 287,44 Cumple!
Resist. Ib 1438,36 867,11 287,44 Cumple!
Servicio |l | 1027,84 619,63 184,89 Cumple!
Seqguridad al deslizamiento
pmeVy
Cop = > 1,5
SD HU
u: VU HU oy
Estado (kN/m) (kN/m) Csp Cspmin | Condicion
Resist. la 627,97 287,44 2,18 1,50 Cumple!
Resist. 1b 1083,88 287,44 3,77 1,50 Cumple!
Servicio | 774,53 184,89 4,19 1,50 Cumple!
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Presiones actuantes en la base del estribo
Capacidad de carga factorada del terreno (gr)

Debe cumplir que:
qr = q

Para el estado limite de Resistencia:

qr = @b "dn = ¢p " (FS*qaam)  (Art.10.6.3.1.1)
Donde:
¢p = 0,45 Factor de resistencia para capacidad de carga (Tabla 10.5.5.2.2-1)
FS=3
GQaam = 0,45 MPa

Para el estado limite de Servicio I:
dr = 9adm

Para suelo rocoso la distribucion de presiones es trapezoidal o triangular (Art. 11.6.3.2)

Vy 6e Vy 6e
Qmaxzf'(l-l'_) ; qmin:_'(l__)

B B B
VU e Qmax qmin qr .y
Estado (kN/m) (m) (MPa) (MPa) (MPa) Condicion
Resist. la 833,35 0,67 0,318 0,029 0,608 Cumple!
Resist. Ib | 1438,36 0,33 0,424 0,175 0,608 Cumple!
Serviciol | 1027,84 0,24 0,279 0,149 0,450 Cumple!

Caso Il — Estribo sin puente
a) Cargas mayoradas

Cargas verticales (Vu)

Tipo DC EV EH LS >
Carga DC EV EHy LSy Vu
V (kN) 201,16 401,77 66,35 90,85 760,14

14 0,9 1 15 0

Resist. la 181,04 401,77 99,53 0,00 682,34
14 1,25 1,35 1,5 1,75

Resist. Ib 251,45 542,39 99,53 158,99 1052,36
14 1 1 1 1

Servicio | 201,16 401,77 66,35 90,85 760,14
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Momento estabilizador por cargas verticales (Mvu)

Tipo DC EV EH LS D
Carga DC EV EHy LSy Mwu
Mv (KN-m) | 462,39 1294,73 318,48 90,85 2166,46

14 0,9 1 1,5 0

Resist. la 416,15 1294,73 | 477,73 0,00 2188,61
14 1,25 1,35 15 1,75

Resist. Ib 577,98 1747,89 477,73 158,99 2962,59
14 1 1 1 1

Servicio | 462,39 1294,73 318,48 90,85 2166,46

Cargas Horizontales (Hu)

Tipo LS EH >
Carga LSx EHXx Hu
H (KN) 23,13 144,48 167,60

14 1,75 15

Resist. la 40,47 216,72 257,19
14 1,75 15

Resist. Ib 40,47 216,72 257,19
14 1 1

Servicio | 23,13 144,48 167,60

Momentos de vuelco por cargas horizontales (Mhu)

Tipo LS EH >
Carga LSx EHx Muu
My (kN) 95,39 397,32 | 492,71
14 1,75 15

Resist. la 166,93 595,97 762,91
14 1,75 15

Resist. Ib 166,93 595,97 762,91
14 1 1

Servicio | 95,39 397,32 492,71
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b) Chequeo de la estabilidad y seguridad
Vuelco alrededor del punto A
Célculo de la excentricidad méaxima
Estado limite de resistencia (Art. 11.6.3.3)

Se debe mantener la resultante dentro de los dos tercios centrales (¢ < B/3)

Base de lazapata — B =4,80m

x :MVU_MHU ezg_x
(o] VU ) 2 o
VU MVU MHU Xo e €max Bf A
Bstado | nim) | enemim) | (eemmy | @) | @m) | my | COndicion
Resist. la | 682,34 | 2188,61 762,91 2,09 0,31 1,60 Cumple!
Resist. Ib | 1052,36 | 2962,59 762,91 2,09 0,31 1,60 Cumple!
Servicio | | 760,14 | 2166,46 492,71 2,20 0,20 1,60 Cumple!
Seqguridad al vuelco
MVU
Csy =—— =2
N4 MHU
Myy Myy .
Estado (kN-m/m) | (kN-m/m) Csy Csymin | Condicion
Resist. la | 2188,61 762,91 2,87 2,00 Cumple!
Resist. Ib | 2962,59 762,91 3,88 2,00 Cumple!
Servicio | | 2166,46 492,71 4,40 2,00 Cumple!

Deslizamiento en la base del estribo

Resistencia factorada al deslizamiento (Art. 10.6.3.4)

Rp = @R = Hy

Donde:

Re=C-Vy-tan(¢',)
CcC=1,0 Para concreto vaciado directamente al suelo
¢'r=36°  Angulo efectivo de friccion interna
¢, =080 (Tabla10.5.5.2.2-1)
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Vy Rp Hy L
Estado (KN/m) (kN/m) (KN/m) Condicion

Resist. la | 682,34 411,35 257,19 Cumple!

Resist. Ib | 1052,36 634,41 257,19 Cumple!

Serviciol | 760,14 458,24 167,60 Cumple!

Sequridad al deslizamiento
nVy
Csp = > 1,5
SD Hy,
wvy Hy .
Estado (kN/m) (kN/m) Csp Cspmin | Condicion

Resist. la 514,18 257,19 2,00 1,50 Cumple!
Resist. Ib | 793,01 257,19 3,08 1,50 Cumple!
Servicio | 572,80 167,60 3,42 1,50 Cumple!

Presiones actuantes en la base del estribo

Capacidad de carga factorada del terreno (gr)

Debe cumplir que:
qr = q
Para el estado limite de Resistencia:
qr = Dp - (FS - 0aam)
Donde:

@, = 0,45 Factor de resistencia para capacidad de carga (Tabla 10.5.5-1)

FS=3
Gaam = 0,45 MPa

Para el estado limite de Serviciol - gz = Qaam

Para suelo rocoso la distribucién de presiones es trapezoidal o triangular (Art. 11.6.3.2)

Vy 6e Vy 6e
Qmax:E'<1+E) ; Qmin:E'<1_E)

Estado (kK;’m) (:]) (K/Im;;) (gﬂ"gg) (I\ZSa) Condici6n
Resist. la 682,34 0,31 0,197 0,087 0,608 Cumple!
Resist. Ib | 1052,36 0,31 0,304 0,134 0,608 Cumple!
Servicio | 760,14 0,20 0,198 0,119 0,450 Cumple!
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4. Disefio de la Pantalla
Anélisis de cargas

Figura 3.45 Cargas consideradas para el disefio de la pantalla

BR ——s- —

Terreno equiv. por s/'c 1,80

h' l

T T

¥YBR

¥y ¥ v ¥ v v v 3w ¥ %

LSy

é
‘)

¥Ls
YEH

-1 i

Fuente: Elaboracion propia

QL T

-

LT

Donde:
1

2

Las cargas y los momentos en la base de la pantalla se resume en la siguiente tabla:

LSy = Hpant - (kg vs h') s EHy =5 Hpane (ka “Hpant - Vs) - cos (8)

Carga H (KN) Brazo (m) M (kN-m)
LS, 20,32 3,63 73,67
EH, 111,58 2,42 269,64
BR 17,29 9,05 156,45

Solicitaciones de disefo

Estado Limite de Resistencia I, conunvalorde n = np,ng,n =1

a) Momento de disefio

MU = T] ) (1,75 ) MLS + 1,5 ) MEH + 1,75 b MBR) -

b) Cortante de disefio

VU = 77 b (1,75 ) VLS + 1,5 - VEH + 1,75 ) VBR) -

MU:

VU =

807,17 kN - m

233,18 kN



Disefio a Flexion

Datos:
M, = 807,17 kN-m Canto util
f'= 25 MPa d:h—r—9 > d=084m
f,= 420  MPa 2
b= 1,00 m Altura de compresion
T: OE,SS())O mmm d-|1 \/1 2~ My
= a= . J— —_
. . I, b . d2
Q= 25 mm ¢-B 1
= 0,9 flexion a=520cm
= 085 Altura al eje neutro
¢ 6,12
c=—= - c¢c=612cm
B
a) Armadura principal
Armadura necesaria
0,85-f/-b-a
ASpec = ;—C = ASpec = 26,31 cm?
y

Armadura minima (Art. 5.6.3.3)

Momento minimo 1

Mpinan =12-M.,. =1,2-S." f,
M,in1 = 510,30 kN - m
Momento minimo 2
Mpins =1,33-My = My, = 1073,53 kN -m

Se elige el menor valor:
M,in = 510,30 kN - m

El Mu es mayor, por lo tanto rige el disefio para el As necesario

Armadura maxima
Las actuales disposiciones de la AASHTO LRFD eliminan este limite

Disposicion de armadura necesaria

¢ = 25 mm Numero de barras:
A= 4909 cm? ASpp,
N°b = = 5,36 =~
As,..= 2631 cm? aras =g

ASyeq; = N°barras - Ay = 29,45 cm?
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Separacion entre barras

b

Sbarras = N°barras 15 cm

Verificacion
Momento nominal:

a
Mn=As-fy-(d—§) ~ M, =1003,82kN -m

MU < ¢Mn
807,17 kN -m < 903,44 kN -m Cumple!

Usar: @25 c/15 cm

b) Armadura secundaria
Armadura por temperatura (Art. 5.10.6)

La armadura minima por temperatura se colocara por no contar con ningun tipo de acero
en el sentido perpendicular a la armadura principal de la pantalla y también en ambos

sentidos de la cara exterior de la pantalla.

Tomando un espesor promedio de la pantalla: %2(0,90 + 0,50) = 0,70 m

b= 100 cm 0,18-b-h )
h= 70  cm AStemp = 2-b+h) 3,71 cm®/m
Se verifica:

2,33cm?/m < Asgemp < 12,70 cm?/m  Cumple!

a) Disposicion de armadura secundaria

¢ = 12 mm Separacién entre barras:
Ag = 1,131 cm? Ay
Sbarras = =0,31 =30cm
AStemp

Usar: @12 c/30 cm

4.4. Revision de fisuracion por distribucion de armadura
Acero principal

a) Momento actuante
Usando la seccion agrietada y una franja de 0,15 m de ancho, para el disefio por estado
limite de Servicio I, siendo n =1:
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b)

d)

Ms=n-[1-Mpc+1-Mpy + 1 (M y + Mp)] - 0,15
Ms = 74,96 kN -m
Ubicacién del eje neutro
Madulo de elasticidad del acero:  Es = 200.000 MPa
Maddulo de elasticidad del hormigén: Ec = 4700 -./f,' = 23500 MPa
Relacion modular:

=— =851
n Ec ’

@
d. = recubrimiento + > - d.=625cm

Area de acero transformada:
Ay =n-As = 41,78 cm?

Momentos respectos al eje neutro para determinar “y”

Donde: d=h—-d.=8375cm ; b=15cm Espaciamiento del acero
y _— . —
by (3)=A¢ (=)
y=19cm

Esfuerzo del acero bajo cargas de servicio
El brazo jq entre las cargas es:

jd=d—%=77,42cm

Luego, el esfuerzo del acero es:

Ms
fos == =197,26 MPa < 0,6 'fy = 252 MPa
Ja 'As

Separacién maxima de la armadura
125.00 - y, (Ec.5.6.7-1)
Smax =—F——F——2d T
max ﬂs . f:gs c
Bomlt— 11 (Ec. 5.6.7-2)
s 07-(h—d,)

Para condicion de exposicion severa, con — y, = 0,75

Haciendo la conversion de:
fos = 197,26 MPa = 2011,54 kg/cm?

Aplicando en la ecuacién 5.6.7-1, se tiene:
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125.00 -
Sy = Yo 5. g = 2962 cm
ﬁs ' fss
Entonces:
Smax > b

2962cm > 15cm Cumple

Revision por corte

Datos:
Vy= 233,18 kN Peralte de corte efectivo (Art.5.7.2.8)
fc’ = 25 MPa 4
f,= 420 MPa dy=d—7 =081m
h : égg r No menor que el mayor valor de: {0'9 d=0,75m
= ) m "10,72-h=0,65m
d= 084 m _
- Entonces:
a= 520 cm 4, = 081m

¢ = 0,9 Corte
a) Resistencia nominal al corte
Se debera determinar como el menor valor entre:
Resistencia nominal al corte por aplastamiento del H®
Ec.5.7.3.3-2 V,=025-f/-b-d,
V, = 5071,85 kN

Resistencia nominal al corte por traccion del H° y del acero

Ec.5.7.3.3-1 V, =V, +V,
Ec.5.7.3.3-3 V.=0,083:8-\f  b-d,

Donde: f =2 (Art.5.7.34.1)
V. = 673,54 kN

Para verificar que el elemento necesita estribos, la norma en el Art. 5.7.2.3, plantea la
siguiente ecuacion:
Vy>05-¢-V,

233,18 kN > 303,09 kN

No cumple, por lo tanto no necesita estribos
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5. Disefio del Espaldar
Anélisis de cargas

Las cargas y los momentos en la base del espaldar se resume en la siguiente tabla:

-
hl
J‘ LSX
By EHy | ™
T
Qh Yen
o i&—h 4{»

Terreno equiv. por s/c

Figura 3.46 Cargas consideradas para el disefio del espaldar

.

YLs

1 ,

Fuente: Elaboracion propia

Carga H (kN) Brazo (m) M (kN-m)
LS, 6,44 0,97 6,25
EH, 8,15 0,85 5,27

Solicitaciones de disefio
Estado Limite de Resistencia I, conunvalorde n = np,ng,n =1

a) Momento de disefio

MU == T’ " (1,75 " MLS + 1,5 - MEH)
My = 18,84 kN - m

b) Cortante de disefio

VU =n- (1,75 ) VLS + 1,5 - VEH) -

Disefio a Flexion

My =

f'=

18,84 KN-m
25 MPa
420 MPa
1,00 m
0,25 m
50 mm
10 mm

¢ =0,9 flexion

B=0,85

Vy = 23,50 kN -m

Canto util
(0]
d= h—T—E
d=020m
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a) Armadura principal
Altura de compresién

Z'MU
a=d-|1-— |1 - a=051cm

_d,.ﬂ.fcl.b.dz

Altura al eje neutro

a
c=—= - ¢=060cm
B
Armadura necesaria
085-f/b-a
Snec = ;—C - ASpec = 2,59 cm?
y

Armadura minima (Art. 5.6.3.3)
Momento minimo 1
Mminl = 112 ' Mcr = 1;2 ' SC ' f;- - Mminl = 39,38 kN -m

Momento minimo 2
Mpyina = 1,33-My = My = 25,05kN -m

Se elige el menor valor:
M, ,in = 25,05 kN -m

El Mmin es mayor que el Mu, por lo tanto se recalcula la armadura nec. con el Mmin

con lo cual se tiene:
a=068cm ; Asy. = 3,46 cm?

Armadura méaxima
Las actuales disposiciones de la AASHTO LRFD eliminan este limite

Disposicion de armadura necesaria

¢ = 10 mrr; Numero de barras:
A= 0785 cm Y
ASyee= 346  cm? aras =Ty T

ASyeqi = N°barras - Ag = 3,93 cm?

Separacion entre barras

b

Sharras = qop—— = 20 cm

Como se dispone armadura con el Mmin, no es necesario hacer la verificacion a flexion

Usar: @10 c/20 cm
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b)

Armadura secundaria

Se dispone armadura por contraccion y temperatura (Art. 5.10.6)
b= 100 cm A _018-b-h
h= 25 cm Stemp = 5 (h + h)

AStemp = 1,80 cm?/m

Se verifica:
233cm?*/m < ASpemp < 12,70 cm®/m No cumple
Por lo tanto se usa 2,33 cm?/m

Disposicion de armadura secundaria

¢ = 10 mm Separacion entre barras:
A= 0,785 cm? Ag
Sparras = =0,34 =30cm
Astemp

Usar: 10 c/30 cm

Revision por corte

Datos:
Vo= 2350 kN Peralte de corte efectivo (Art. 5.7.2.8)
f'= 25 MPa
a

fy = 420 MPa d, = d_E =0,19m
- " 09-d= 0,18
_ . (09-d=0,18m
- 8;2 2 No menor que el mayor valor de: {0,72 ‘h=018m

a= 068 em Entonces:

d, = 0,19
6= 09  Corte v m

Resistencia nominal al corte
Se debera determinar como el menor valor entre:

Resistencia nominal al corte por aplastamiento del H®
Ec.5.7.3.3-2 V, =025 f'b-d,

V, = 1197,39 kN
Resistencia nominal al corte por traccion del H° y del acero

Ec.5.7.3.3-1 V,=V.+V,
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Ec.5.7.3.3-3 V.=0,083:8-\f b-d,

De acuerdo al Art. 5.7.3.4.1, de la norma, se puede adoptar el siguiente valor para 3

p=2
V. = 159,01 kN

Para verificar que el elemento necesita estribos, la norma en el Art. 5.7.2.3, plantea la
siguiente ecuacion:

VU > 0,5 " (p " I/C
23,50 kN > 71,56 kN

No cumple, por lo tanto no necesita estribos

6. Disefo de la fundacion
Esfuerzos sobre el suelo
Para obtener el caso critico de esfuerzo sobre el suelo, se analizara los estados de Resistencia

lay Resistencia Ib.

Figura 3.47 Esfuerzos del suelo en la base del estribo

|
|
|
Xt 'iL
‘ Xp : 1
[y [} [ Y [ Y AT A [ Y Y |A [} [} [} A
oL L1 1] | ]!
ET q}u N q]u
Fuente: Elaboracion propia
>y 6-e >y 6-¢e
Gu="p (1+ B) o A= Tp (1_ B)

Donde:
B=480m Base de la zapata
x,=2,30m Distancia a la seccion critica del talon

x, =3,20m  Distancia a la seccion critica de la punta
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Esfuerzos sobre el suelo:

ZVU € qsu q3u qd2u 9d1u

Estado |\ m) | (kNim) | (kN/m) | (kN/m) | (kN/m)

Resist. la | 833,35 0,67 29,14 167,59 221,77 318,09
Resist. Ib | 1438,36 0,33 175,44 294,48 341,07 423,88

Los esfuerzos del estado de Resistencia Ib son mayores, por lo tanto se trabajara con esos
esfuerzos como los criticos.

Armadura en la parte superior

Analisis de cargas
Figura 3.48 Cargas actuantes en el talon del estribo

LSy
L]

il

1

EV
EHy 13
1 P

IDC : SECCION CRITICA
wa —LLIRTT]TTT]]]

L3u LQJ;_ ‘_ _‘__ ‘ - | g

Fuente: Elaboracion propia

a) Peso propio DC
Yieae = 23,54 kN /m3 DC = 43,31 kN ; xp =1,05m

A= 1,84‘ m2 MDC = 45,65 kKN -m

b) Carga LSy (sobrecarga por carga viva en el terreno)

h, = 0,60m ) bl = 1,90m LSy — ,ys . hl . bl
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LS, = 23,60 kN ;

c) Carga EV (peso del suelo)

Peso especifico del suelo — yg = 20,70 kN/m?

Xp = 1,35m

My, = 31,86 kN - m

Elemento Area EV; x; EV; x;
(m2) (KN/m) (m) (KN-m/m)
11 5,586 115,63 1,35 156,10
12 0,100 2,07 0,27 0,55
13 9,913 205,20 1,15 235,98
14 0,460 9,52 1,53 14,60
> 16,06 332,42 407,23
EV = 332,42 kN ; xp =1,23m

Disefio a Flexion

a) Momento de disefio

Mgy = 407,23 kN -m

Momento en la cara vertical de la pantalla para el estado limite de Resistencia Ib, con

n = np,Mr,N; = 1, despreciando del lado conservador la reaccion del suelo:

My =1n-(1,25Mpc + 1,35 Mgy + 1,75 - My5)

b) Armadura principal
Datos:

f.' = 25 MPa
fy = 420 MPa
b= 1,00 m
h= 1,00 m
= 75 mm
Q= 20 mm

= 0,9 flexién
= 0,85

My = 662,58 kN -m

Canto util

Altura de compresién

Altura al eje neutro

d=h—r—g - d=092m
d-|1- |1 2 My
a=d:- — — -
a=3,87cm
? 4,55
c=—= c=4,55cm
B
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Armadura necesaria
085-f/"b-a
ASpec = 085-Jc-ba - ASpec = 19,57 cm?

fy

Armadura minima (Art. 5.6.3.3)

Momento minimo 1

Mpyin1 =1,2-M,, =1,2-S," f,
Mpin1 = 630,00 kN - m
Momento minimo 2
Mpyina = 1,33 My - My, = 881,23 kN -m

Se elige el menor valor:
M, = 630,00 kN - m

El Mu es mayor, por tanto rige el disefio para el As necesario

Armadura méaxima
Las actuales disposiciones de la AASHTO LRFD eliminan este limite

Disposicion de armadura necesaria

P = 20 mm Numero de barras:
Ag= 3142 cm? ASpoe
N°b =———=6,23 =~
ASpec = 1957 cm? YTE =,

ASpeqi = N°barras - Ay = 21,99 cm?

Separacién entre barras

b

Sbarras = N°barras 15 em

Verificacion
Momento nominal:

a
anAs-fy-(d—E) > M, =82726kN-m

MU < ¢Mn

662,58 kN-m < 74453kN-m Cumple!

Usar: @20 c/15 cm
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¢) Armadura secundaria
Se dispone armadura por contraccion y temperatura (Art. 5.10.6)

Tomando un espesor promedio de la punta: %2(1,00 + 0,60) = 0,80 m

b= 100 cm 0,18-b-h

= = 2
h= 80 cm AStemp = 2 0+h) 4,00 cm®/m

Se verifica:
2,33 cm?/m < ASgemp < 12,70 cm?*/m  Cumple!

Disposicion de armadura secundaria

0 = 12 mm Separacion entre barras:
Ag = 1,131  cm? Ag
Sparras = =0,28 = 25cm
Astemp

Usar: @12 c/25 cm

Revision por corte

a) Cortante de disefio
Cortante en el talon para el estado limite de Resistencia Ib, conn = np,ng,n; = 1

Voe =1 (1,25 Vpe + 1,35 Vgy + 1,75 - Vi)
Vye = 544,20 kN
Altura de corte efectiva (dv):

f' = 25  MPa .
fy 420  MPa d,=d~-7 =090m
o 0 m 09-d= 0,82

_ 9-d= 082m
h= 1,00 m No menor que el mayor valor de {0’72 h=072m
d= 092 m
a= 387 cm Entonces:
¢ = 0,90 corte d, =090m

Se toma el cortante producido por la reaccion del suelo a una distancia dy de la cara de la
pantalla.

qav = 248,12 kN
1
Vst = E (qdv + q4-u) ’ (xt - dv) = 297,41 kN

Entonces:
Vo =Vye =V — Vy=246,78 kN
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b) Resistencia nominal al corte
Se debera determinar como el menor valor entre:

Resistencia nominal al corte por aplastamiento del H®
Ec.5.7.3.3-2 ,=025-f'-b-d,

V, = 5597,87 kN
Resistencia nominal al corte por traccion del H® y del acero
Ec.5.7.3.3-1 V=V, +V;

Ec.5.7.3.3-3 V. =0,083-B-f. " b-d,
De acuerdo al Art. 5.7.3.4.1, de la norma, se puede adoptar el siguiente valor para 3

=2
V. = 743,40 kN

Para verificar que el elemento necesita estribos, la norma en el Art. 5.7.2.3, plantea la
siguiente ecuacion:
Vy>05-¢-V,
246,78 kN > 334,53 kN

No cumple, por lo tanto no necesita estribos

Acero en la parte inferior

Anélisis de cargas
Figura 3.49 Cargas actuantes en la punta del estribo

SECCION CRITICA :

P .
- “ T “ T T A A LY A A ‘*‘ A A TA A

Q0 - Ll |
924 q v G
Fuente: Elaboracion propia
a) Peso propio DC
Yieno = 23,54 kN /m3 DC = 30,13 kN ; x, =0,73m
A=1,28m? Mpe = 22,09 kN - m
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b) Carga EV (peso del suelo)

Peso especifico del suelo — y5 = 20,70 KN/m?3

Elemento Area EV; x; EV;- x;
(m2) (KN/m) (m) (KN-m/m)
15 0,320 6,62 1,07 7,07
16 2,880 59,62 0,80 47,69
Y 3,20 66,24 54,76
EV = 66,24 kN ; x, = 0,83m

MDC = 54‘,76 kN m
Disefo a Flexién

a) Momento de disefio
Despreciando del lado conservador el peso del suelo (EV) y de la punta de la zapata (DC),

el momento actuante en la seccion critica por flexion es:
2

L
My = pugm “(q2u + 2 q1y) = 507,53 kN -m
b) Armadura principal
Datos:
f.' = 25 MPa Canto util
= 1)
fy= 420 MPa d:h—r—z > d=092m
b= 1,00 m
h= 1.00 m Altura de compresion
0 _ ;g i d-[1 j 1 2 My
= mm a=d-|1- —
. . I, b . d2
=09 flexion ¢ B fe
= 0,85 a=295cm
Altura al eje neutro
¢ 3,47
C =— - c =3, cm
B

Armadura necesaria
085-f/-b-a

= b

fy

ASpec = 14,91 cm?

Snec

Armadura minima (Art. 5.6.3.3)

Momento minimo 1

Mpipn = 1,2 My =1,2-S.+ = Mpins = 630,00 kN - m
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Momento minimo 2

Mminz =1,33" MU - Mminz =674,,62kN -m
Se elige el menor valor:
M,in = 630,00 kKN - m

El Mmin es mayor que el Mu, por lo tanto se recalcula la armadura nec. con el Mmin,
con lo cual se tiene:

a=367cm ; Asp. = 18,59 cm?
Armadura méaxima
Las actuales disposiciones de la AASHTO LRFD eliminan este limite

Disposicion de armadura necesaria

0 = 20 mm Numero de barras:
Ag= 3142 cm? ASpp.
N° b =" -592 ~
ASpec = 1859 cm? YY",

ASyeq; = N°barras - Ay = 18,85 cm?
Separacién entre barras

Sbarras = N°barras 15 em

Como se dispone armadura con el Mmin, no es necesario hacer la verificacion a flexion

Usar: @20 c/15 cm

c) Armadura secundaria
Se dispone armadura por contraccién y temperatura (Art. 5.10.6)
Tomando un espesor promedio del talon: %2(1,00 + 0,60) = 0,80 m

b= 100 cm 0,18-b-h ,
h= 80 cm AStemp = 2 B+h = 4,00 cm“/m
Se verifica:

2,33 cm?/m < ASgemp < 12,70 cm?/m  Cumple!

Disposicion de armadura secundaria

¢ = 12 mm Separacion entre barras:
Ap= 1131 cm? Ay
Sparras = = 0,28 = 25cm
Astemp

Usar: @12 ¢/25 cm
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Revisidn por corte

a) Cortante de disefio
Despreciando del lado conservador el peso del suelo (EV) y de la punta de la zapata (DC).

Altura de corte efectiva (dy):

f.' = 25 MPa a

f, 420 MPa dy=d=7 =090m

D i -0 " No menor que el mayor valor de {0’9 'd = 082m
h= 1,00 m q y 0,72-h=0,72m
d= 0,92 m Entonces:

¢ = 0,9 corte

Se toma el cortante producido por la reaccion del suelo a una distancia dy de la cara de la

pantalla.
qav = 387,47 kN /m

1
Wy = E (CIdv + Q4u) ) (xt - dv) = Vy =28534kN

b) Resistencia nominal al corte
Se debera determinar como el menor valor entre:

Resistencia nominal al corte por aplastamiento del H°

Ec.5.7.3.3-2 V,=025-f/-b-d, - V,=560394kN
Resistencia nominal al corte por traccion del H° y del acero

Ec.5.7.3.3-1 V=V +V,
Ec.5.7.3.3-3 V.=0,083-8-/f b-d,

Donde: =2 (Art.5.7.3.4.1)
V, = 744,20 kN
Para verificar que el elemento necesita estribos, la norma en el Art. 5.7.2.3 plantea la

siguiente ecuacion:
Vy>05-¢-V,

285,34 kN > 334,89 kN

No cumple, por lo tanto no necesita estribos
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3.5 Planos
Los planos generales y de detalles estructurales a nivel constructivos del puente se encuentran
en el Anexo F, en los cuales se especifican las dimensiones y la disposicidn de las armaduras

de cada uno de los elementos estructurales con su respectiva escala.

3.6 Especificaciones técnicas

Las especificaciones técnicas para la ejecucion del presente proyecto se encuentran detalladas
en el Anexo G, definiendo las normativas a ser empleadas, describiendo las exigencias y los
procedimientos constructivos para el desarrollo de cada actividad.

3.7 Computos métricos
Los computos métricos se encuentran detallados en el Anexo H. En esta planilla da a conocer

la cantidad de cada actividad que se debe ejecutar en funcion a la unidad de medida asignada.

3.8 Analisis de precios unitarios
En el Anexo | se encuentran detallados los precios unitarios de cada actividad, desglosando
los materiales, equipo y mano de obra requeridos para la ejecucién del item y el precio

productivo en cuestion.

El andlisis de precio unitario se detalla en una planilla, donde ademés se consideran los
incrementos debido a los impuestos y otros, como ser: EI incremento por cargas sociales que
se considera del 55% del subtotal de la mano de obra; impuestos IVA. mano de obra,
considerado con un valor igual a 14,94% de la suma del sub total de la mano de obra mas las
cargas sociales; incremento debido al uso de herramientas menores, considerado igual al 5%
del sub total de mano de obran, cargas sociales e impuestos IVA, mano de obra; incremento
debido a gastos generales considerado igual al 10% de la suma del subtotal de materiales,
mano de obra y equipo; incremento debido a la utilidad considerado igual al 7% de la suma
del subtotal de materiales, mano de obra, equipo, y gastos generales; incremento debido a
impuestos considerado igual al 3,09 % de la suma del subtotal de materiales, mano de obra,

equipo, gastos generales y utilidad.

3.9 Presupuesto general
La planilla de presupuesto general de la obra se encuentra detallada en el Anexo J, en donde
se determina el costo general de la obra en funcién al precio unitario de cada actividad y la

cantidad a ejecutar.
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El presupuesto general requerido para la ejecucion del proyecto es de 3.506.701,17 Bs. (Tres

millones quinientos seis mil setecientos un 17/100 bolivianos).

3.10 Cronograma de ejecucion

El tiempo de ejecucion fue calculado con la 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, en el cual se determind el tiempo para la ejecucion de la obra que es
de 260 dias laborales. Ver Anexo K.
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CAPITULO IV

APORTE ACADEMICO



IV. APORTE ACADEMICO

4.1 Marco Conceptual del aporte académico
En el disefio y construccion de infraestructuras de puentes, los estribos representan un
elemento fundamental, ya que cumplen la funcion de transmitir las cargas del tablero hacia

el suelo de cimentacion y a la vez, contener los terraplenes de acceso.

La seleccion del tipo de estribo no solo depende de criterios estructurales y geotécnicos, sino
también de factores técnicos, econdmicos, constructivos y de mantenimiento a lo largo de la

vida util de la obra.

Entre las tipologias de estribo mas empleadas para puentes cortos y medianos en nuestra
region se encuentran el estribo cerrado y el estribo abierto, por tal motivo el objetivo del
presente aporte académico es la evaluacion comparativa, técnica y econdémica entre ambas
alternativas de estribo ya que permite evaluar no solo su capacidad y respuesta ante las
acciones de las cargas, sino también aspectos constructivos, mantenimiento y de impacto en

el presupuesto del proyecto.

4.2 Estribo cerrado

El estribo cerrado es uno de los tipos mas comunes de estribos utilizados en puentes. Consiste
en un muro frontal continuo que constituye la estructura principal del estribo con elementos
laterales (aleros), en la Figura 4.1 se puede ver el esquema de su seccidn transversal y vista
frontal.

Figura 4.1 Seccion transversal y vista frontal del estribo cerrado

Pantalla superior
(espaldar)

Cabezal
Alero Alero

Pantalla frontal

Talon

Puntera | l I

Fuente: Elaboracion propia
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El muro frontal se encarga de recibir la carga del tablero a través de los apoyos, los cuales
permiten que el tablero se mueva de forma independiente a los movimientos ocasionados por
las tierras circundantes. Ademas, el estribo cerrado se apoya en el terreno natural, en lugar

de hacerlo sobre el terraplén, lo que ayuda a reducir los asientos a largo plazo.

4.2.1 Caracteristicas
e Actla como un muro de contencidn que recibe: cargas verticales del tablero del puente y

cargas horizontales del empuje del terreno.
e Las cargas se transmiten hacia la fundacion y posteriormente al suelo.
e Su estructura maciza y rigida esta disefiada para soportar empujes del terreno.
e Los aleros ayudan a distribuir las cargas.

e Tiene alta rigidez debido a su forma de muro continuo, lo que limita deformaciones y
desplazamientos laterales.

e Absorbe las vibraciones y cargas dindmicas originadas por el trafico y el viento.

Figura 4.2 Puente con estribo cerrado en el Municipio de Laja

Fuente: Infodiez.com

El cierre lateral del estribo depende de si hay posibilidad de derrame del terraplén de los
accesos por delante de él. En el caso poco frecuente de estribos cerrados donde se pueda

producir derrame, se soluciona colocando una pequefia aleta triangular perpendicular al muro
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frontal del estribo. La altura y longitud de los aleros dependeran de la altura del nivel de

crecida maxima del cauce fluvial y la inclinacion del terraplén.

En el caso de estribos de gran altura, existen dos opciones de alternativas en lugar de
mantener un espesor constante, que suele ser significativo y solo necesario en los ultimos
metros inferiores, donde el cortante y el momento flector son més altos. La primera opcion
es establecer un espesor variable. La segunda opcién es utilizar un muro frontal nervado con
rigidizadores verticales. En este caso, el muro frontal transmite el empuje de las tierras a
través de la flexion horizontal a los nervios, y estos, a su vez, lo transmiten verticalmente a

la cimentacién.

4.3 Estribo abierto
El estribo abierto también conocido como estribo tipo portico, se compone de un dintel o
viga cabezal que sirve de apoyo para el tablero del puente. Este dintel descansa sobre

pantallas o columnas que transfieren las cargas a la cimentacion.

Figura 4.3 Vista lateral y frontal del estribo abierto

Pantalia
superior

Cabezal
Alero 5

Columna

Zapata

R

Fuente: Elaboracion propia

Estos estribos estdn compuestos por cuatro elementos principales (ver Figura 4.3): una viga
cabezal que alberga los neoprenos y sirve como soporte y proteccion del tablero contra las
tierras del terraplén, un murete de guarda o pantalla sobre la viga para evitar la entrada de
tierra en la zona de apoyo, con una aleta o alero en cada extremo para mayor proteccion,

columnas que sustentan la viga cabezal o cargadero y permiten el paso del terraplén frente a
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ellas y una zapata combinada que distribuye las cargas provenientes de las columnas hacia el
terreno de cimentacion.

4.3.1 Caracteristicas
e Actla como un pdrtico, donde el tablero transmite las cargas a la viga cabezal y que luego

se distribuye a las columnas y estas transmiten las cargas a la zapata y de alli al terreno.

e Es una estructura mas flexible que el estribo cerrado, lo que le permite absorber mejor

asentamientos diferenciales sin fisurarse.
e Tiene menor rigidez global frente a empujes 0 movimientos laterales

¢ Al no tener muro macizo, no resiste grandes empujes de tierra, su rigidez lateral depende

de la conexidn entre la viga cabezal y las columnas.
e Las columnas trabajan principalmente a compresion vertical.

Una caracteristica importante del estribo abierto es que permite el vertido de tierra sobre él,

lo cual ayuda a reducir el empuje horizontal ejercido por el terraplén.

Sin embargo, este tipo de estribo no es el mas apropiado para su uso en cauces fluviales
debido a que la presencia de agua puede provocar la erosion del talud, con lo cual se usaran
gaviones en las aberturas para evitar el vertido del terraplén hacia el cauce fluvial como en

el estribo que se ve en la siguiente imagen:

Figura 4.4 Puente “4Amanecer B” Entre Rios - Cochabamba

S g

Fuente: Ministerio de Desarrollo Rural y Tierras
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En esta solucion, las columnas y los gaviones desempefian un papel crucial al reemplazar en

gran medida el muro frontal del estribo cerrado, lo que resulta en un ahorro significativo de

hormigon.

La cantidad de columnas a utilizar asi como su didmetro y altura, dependeran del ancho total

del tablero y la altura del estribo. Incluso es posible contar con estribos abiertos que requieran

solamente dos pantallas o columnas para tableros de aproximadamente 20 m de ancho,

aungue en casos de tableros méas anchos podrian ser necesarios diafragmas adicionales.

4.4 Comparacion técnica

a) Capacidad estructural

Anélisis de cargas

Estribo cerrado

Al ser el comportamiento como un muro de contencion continuo, las cargas actuantes se

distribuyen a lo largo de toda la longitud del estribo, por lo cual las cargas se determin6

por metro lineal de estribo.

Estribo abierto

Al ser el comportamiento como un pértico, las cargas se transmiten directamente a las

columnas a través de la viga cabezal, con lo cual no se analiza las cargas por metro ya

que cada columna recibe una parte total de la carga, por lo tanto el analisis se hizo

considerando la estructura completa, con cargas aplicadas en su magnitud total.

Estabilidad y seguridad

Verificacion al vuelco

Tabla 4.1 Verificacion de la excentricidad

Estribo cerrado Estribo abierto
Estado (:1) e("n';')" Condicion (:1) e(’r';]“)" Condicion
Caso | — Estribo con puente
Resist. la 0,67 1,60 Cumple! 0,47 1,60 Cumple!
Resist. 1b 0,33 1,60 Cumple! 0,16 1,60 Cumple!
Serviciol | 0,24 1,60 Cumple! 0,08 1,60 Cumple!
Caso Il — Estribo sin puente
Resist. la | 0,31 1,60 Cumple! 0,03 1,60 Cumple!
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Resist. Ib 0,31 1,60 Cumple! 0,12 1,60 Cumple!
Servicio | 0,20 1,60 Cumple! 0,02 1,60 Cumple!
Fuente: Elaboracién propia
Tabla 4.2 Verificacion de la seguridad al vuelco

Estribo cerrado Estribo abierto
Estado . .
Cgy Csymin | Condicion Cgy Csymin | Condicion
Caso | — Estribo con puente
Resist. la | 2,35 2,00 Cumple! 2,81 2,00 Cumple!
Resist. Ib | 3,79 2,00 Cumple! 4,77 2,00 Cumple!
Servicio | 4,33 2,00 Cumple! 5,55 2,00 Cumple!
Caso Il — Estribo sin puente
Resist. la | 2,87 2,00 Cumple! 3,90 2,00 Cumple!
Resist. Ib | 3,88 2,00 Cumple! 5,41 2,00 Cumple!
Serviciol | 4,40 2,00 Cumple! 6,21 2,00 Cumple!
Fuente: Elaboracion propia

Se tiene una mayor seguridad al vuelco en el estribo abierto que en el estribo cerrado en

ambos casos ya que en el estribo cerrado recibe menos empuje lateral del terraplén con

lo cual disminuye las cargas horizontales frente a las verticales.

Las excentricidades en el estribo abierto del caso Il salen muy bajas cercanas a 0, lo que

significa que hay un buen equilibrio entre las cargas actuantes en el estribo.

Verificacion al deslizamiento

Tabla 4.3 Verificacion de la Resistencia factorada al deslizamiento

Estribo cerrado Estribo abierto
Estado (kIN?fm) (kINilum) Condicion (Iki’s) (I:,(I’) Condicion
Caso | - Estribo con puente
Resist. la | 502,38 | 287,44 | Cumple! 4078,26 1723,75 Cumple!
Resist. Ib | 867,11 | 287,44 Cumple! 7337,48 1723,75 Cumple!
Servicio | | 619,63 | 184,89 Cumple! 5236,14 1097,75 Cumple!
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Caso Il - Estribo sin puente
Resist. la | 411,35 | 257,19 Cumple! 322257 1439,38 Cumple!
Resist. Ib | 634,41 | 257,19 | Cumple! 5100,21 1439,38 Cumple!
Servicio | | 458,24 | 167,60 Cumple! 3690,63 935,25 Cumple!

Fuente: Elaboracién propia

Tabla 4.4 Verificacion de la seguridad al deslizamiento

Estribo cerrado Estribo abierto
Estado | oo | Csomm |Condicion| €sp | Cspmin | Condicion
Caso | — Estribo con puente
Resist. la | 2,18 1,50 Cumple! 2,96 1,50 Cumple!
Resist. Ib | 3,77 1,50 Cumple! 5,32 1,50 Cumple!
Servicio | 419 1,50 Cumple! 5,96 1,50 Cumple!
Caso Il — Estribo sin puente
Resist. la | 2,00 1,50 Cumple! 2,80 1,50 Cumple!
Resist. Ib | 3,08 1,50 Cumple! 4,43 1,50 Cumple!
Serviciol | 3,42 1,50 Cumple! 4,93 1,50 Cumple!

Fuente: Elaboracion propia

Se tiene una mayor seguridad al deslizamiento en el estribo abierto que en el estribo
cerrado en ambos casos, ya que también se ve influenciado a la disminucion de la carga

horizontal que actla en el estribo abierto.

Presiones actuantes en la base del estribo

Tabla 4.5 Verificacion de la capacidad portante

Estribo cerrado Estribo abierto

Estado Qmax qmin qr 9max 9min qr
(MPa) | (MPa) | (MPa) | SO | (MPa) | (mPa) | (vipa) | SO

Caso | — Estribo con puente

Resist. la | 0,318 | 0,029 | 0,608 | Cumple! | 0,242 | 0,064 | 0,608 | Cumple!

Resist. Ib | 0,424 | 0,175 | 0,608 | Cumple! | 0,331 | 0,221 | 0,608 | Cumple!

Serviciol | 0,279 | 0,149 | 0,450 | Cumple! | 0,215 | 0,178 | 0,450 | Cumple!
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Caso Il — Estribo sin puente
Resist. la | 0,197 | 0,087 | 0,608 | Cumple! | 0,125 | 0,117 | 0,608 | Cumple!
Resist. Ib | 0,304 | 0,134 | 0,608 | Cumple! | 0,221 | 0,162 | 0,608 | Cumple!
Serviciol | 0,198 | 0,119 | 0,450 | Cumple! | 0,141 | 0,136 | 0,450 | Cumple!

Fuente: Elaboracién propia

El estribo abierto transmite menores presiones al suelo en ambos casos, ya que el estribo

cerrado se comporta como un muro rigido, concentra las cargas en una area mas pequefia,

lo que provoca mayores presiones, en cambio el estribo abierto reparte las cargas por

medio de las columnas, con mayor flexibilidad haciendo que las presiones se distribuyan

mejor y resulten menores.

b) Otros criterios técnicos

Tabla 4.6 Aspectos técnicos del estribo cerrado y abierto

Criterio

Estribo cerrado

Estribo abierto

Rigidez estructural

Alta rigidez, poca
deformacion

Menor rigidez, mas flexible
a asientos diferenciales

Cimentacién

Zapata corrida

Zapata combinada

Proteccion hidraulica

Los aleros protegen el
relleno y accesos, menos
exposicion a erosion directa

Mayor exposicion a
socavacion, requiere
gaviones o enrocado

Comportamiento
sismico

Mayor masa, produce
fuerzas sismicas mas altas,
pero estable por rigidez

Menor masa, produce
fuerzas sismicas mas bajas,
pero mayor desplazamiento

Velocidad de
construccion

Mas lenta, requiere mayor
volumen de hormigon y
encofrado

Mas réapida, menor volumen de
hormigon y encofrado

Mantenimiento

Bajo, ya que es una
estructura robusta y cerrada

Requiere inspeccion de
estabilidad de terraplenes y
control de socavacion

Fuente: Elaboracion propia

El detalle del analisis y la memoria de célculo del disefio estructural del estribo abierto se

encuentra en el Anexo L.

207



4.5 Comparacion econdémica

Tabla 4.7 Cantidades y precios del estribo cerrado y abierto

item | Descripcién | Unid.

Precio Estribo cerrado Estribo abierto

Unitario | cantidad | Precio total | Cantidad | Precio total

Excavacion

6 | conentibadoy | m3 110,78 | 1.177,69 | 130.459,20 | 1.141,19 | 126.415,90
agotamiento

Rellenoy

m3 85,12 353,30 30.071,85 168,49 14.341,37
compactado

Hormigon
8 simple tipo A m?® | 3.578,45 | 363,91 | 1.302.245,24 | 148,81 532.523,02
fc=25MPa

Hormigon
simple tipo E
fc =110
Kg/cm?®

m® | 1.492,55 21,64 32.298,86 8,83 13.182,23

Acero

10 estructural Kg 20,60 | 18.616,34 | 383.461,76 | 10.417,17 | 214.574,13
fy = 420 MPa

Apoyo de
11 neopreno dm?® 407,43 57,60 23.467,99 57,60 23.467,99
compuesto

Relleno
12 estructural m? 51,81 234,54 12.151,18
para gaviones

Colchoneta

13 reno prov. y m?3 767,98 73,79 56.667,81
construccion

Gaviones

14 prov. y m? 590,83 412,18 243.528,09
construccion

SUBTOTAL INFRAESTRUCTURA 1.902.004,90 1.236.851,73

Fuente: Elaboracion propia

Cantidad de materiales

Cantidad de m?® de excavacion:

Para el estribo cerrado se tiene 36,50 m® mas de volumen de excavacion que en el estribo
abierto, con lo cual la cantidad de excavacion para el estribo abierto es un 3,10 % menos
que la cantidad de excavacidn para el estribo cerrado.

La diferencia es pequefia ya que en la excavacion para el estribo abierto se incluye la
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excavacion para los gaviones y la colchoneta, los cuales forman parte de la infraestructura

para la proteccion hidraulica y proteger los accesos del puente.

Cantidad de m® de Relleno y compactado

Para el estribo cerrado se tiene 184,81 m® mas de volumen de relleno y compactado que
en el estribo abierto, con lo cual la cantidad de relleno y compactado para el estribo
abierto es un 52,30% menos que la cantidad de relleno y compactado para el estribo

cerrado.

Cantidad de m® de hormigdn simple tipo A fc=25 MPa v tipo E fc=100 Kg/cm?

Para el estribo cerrado se tiene 215,10 m® mas de volumen de hormigén que en el estribo
abierto, con lo cual la cantidad de hormigdn para el estribo abierto es un 59,11% menos
que la cantidad de hormigon para el estribo cerrado.

Esto es comin ya que se nota a simple vista en la geometria de ambos estribos el volumen

de la estructura.

Para el hormigén tipo E fc=100 Kg/cm? se tiene un porcentaje de relacion entre
cantidades similar a lo anterior, ya que la cantidad de hormigén depende del area de

fundacion de los estribos.

Cantidad de Kqg de acero estructural fy=420 Mpa

La cantidad de acero depende en mayor medida de la geometria y en la magnitud de las
cargas que actuan en los estribos, ya que a la hora del disefio estructural inciden para
determinar la disposicion de acero en cada elemento de los estribos.

Para el estribo cerrado se tiene 8.199,17 Kg mas de acero que en el estribo abierto, con
lo cual la cantidad de acero para el estribo abierto es un 44,04% menos que la cantidad
de acero para el estribo cerrado.

Costo

Comparacién del costo de los estribos

Se tiene una diferencia notoria en el costo de las alternativas de estribo, donde se tiene
una diferencia de 665.153,17 Bs., en el cual el costo del estribo abierto representa el
65,14% del costo del estribo cerrado, es decir que el costo del estribo abierto es un
34,86% menos que el costo del estribo cerrado y esto esta relacionado directamente con

la cantidad de materiales como se vio anteriormente.
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«» Comparacion del costo total del proyecto con ambas alternativas de estribo

Costo del proyecto con estribos cerrados: 3.506.701,17 Bs.
Costo del proyecto con estribos abiertos: 2.840.948,71 Bs.

Se tiene una diferencia de 665.752,46 Bs., en el cual el costo del proyecto con estribo
abierto representa el 81,01% del costo del proyecto con estribo cerrado, es decir que el
costo del proyecto con estribo abierto es un 18,99% menos que el costo del proyecto con

estribo cerrado

Los computos y el presupuesto general del estribo abierto se encuentran en el Anexo L.

4.6. Consideraciones para la eleccion del tipo de estribo

Estribo cerrado

Cuando el terreno tenga una mediana o buena capacidad portante a una profundidad

adecuada y no tan profunda para el uso de cimentacion superficial.

Cuando exista una gran altura de relleno detras del estribo, ya que se necesita confinar y

contener el terraplén.

Si la zona de los accesos tiene suficiente espacio para trabajar el terraplén con taludes

estables.

Si la zona de emplazamiento esta expuesta a altas precipitaciones o riesgo de erosion,

porque el estribo cerrado protege el terraplén.
Cuando se busca menor mantenimiento a largo plazo.

Cuando el proyecto exija mayor durabilidad y rigidez estructural, por ejemplo en vias
principales o carreteras de alto trénsito.

Estribo abierto

Cuando el relleno detras del estribo no sea muy alto, lo que reduce los empujes de tierra.
Si el proyecto busca optimizar costos y rapidez de construccion.

En puentes donde los empujes no son determinantes.

Si la zona de emplazamiento tiene bajo riesgo de erosion o socavacion.

Si los accesos tienen poco espacio lateral y no es posible conformar taludes amplios de

transicion en el terraplén.
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4.7 Conclusiones y recomendaciones del aporte académico

4.7.1 Conclusiones

En cuanto al comportamiento estructural, el estribo cerrado mayor rigidez y capacidad de
contencion del terraplén, lo que lo hace méas adecuado en zonas con suelos con alta
presion lateral de tierras, en cambio el estribo abierto tiene mayor flexibilidad y un

comportamiento mas favorable ante asentamientos diferenciales.

El estribo abierto requiere menos cantidad de hormigon y acero por lo tanto su
construccién se ejecuta en menor tiempo, asi también tiene una mayor facilidad
constructiva en zonas con accesibilidad limitada, en cambio el estribo cerrado con aleros
demanda mas cantidad de materiales y encofrado, lo que hace prolongar el tiempo de

obra.

Econdmicamente, el proyecto con la alternativa de estivos abiertos presenta un ahorro
significativo de mas de 665 mil Bs., sin embargo la eleccion no debe basarse solo en el
precio, ya que se debe considerar las caracteristicas del lugar de emplazamiento para la

eleccién de la alternativa de estribo.

El estribo cerrado tiende a ser mas duradero y menos vulnerable a dafios visibles, pero es

mas costoso y complicado de reparar si se presentan fallas internas.

4.7.2 Recomendaciones

Un disefio inadecuado de los estribos, o una mala caracterizacion del suelo, puede llevar
a problemas estructurales, como asentamientos diferenciales o deslizamientos de terreno,
por lo cual es importante tener un buen estudio de suelos y geotécnico para prevenir estos

problemas.

Los estribos estdn expuestos a diversas condiciones ambientales (agua, humedad,
cambios de temperatura), lo que puede afectar su durabilidad. Es fundamental elegir
materiales resistentes y considerar planes de mantenimiento periédico para garantizar la

vida Gtil del puente.

Se debe analizar la disponibilidad local de materiales y mano de obra, ya que esto puede

incidir en la eleccidon econdmica hacia una u otra alternativa de estribo.
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V. CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

5.1 Conclusiones

Mediante el andlisis de alternativas propuesto, se ha seleccionado el disefio de un puente
de vigas postensadas como la mejor alternativa para el disefio y construccion, el puente
tiene una longitud de 29,97 m que consta de un solo tramo con 4 vigas postensadas

simplemente apoyadas en sus extremos.

La eleccion para que el puente sea esviajado se debe fundamentalmente a las condiciones
del lugar del emplazamiento, en donde influyo el trazado del camino y el disefio

geométrico de los accesos al puente.

La ingenieria basica del proyecto fue fundamental para el trazo en planta y elevacién de

todos los componentes de la estructura.

El analisis y disefio estructural del puente vehicular se realizd siguiendo las
especificaciones de la normativa AASHTO LRFD 2020, validando con ello las secciones
asignadas en el pre-dimensionamiento, los factores y combinaciones de carga para cada
elementos del puente, tomando parametros y verificaciones para la determinacion de la

armadura en los elementos del puente.

En cuanto a las solicitaciones en la losa del tablero y en las vigas del puente, se hizo tanto
de forma manual aplicando las correcciones y factores que indica la normativa para
puentes esviajados y mediante el software CSI Bridge para verificar las discrepancia entre
resultados, ya que en puentes esviajados se tiene un comportamiento estructural mas
complejo.

La eleccion de cuatro vigas para el puente se debié fundamentalmente a que el puente es
esviajado, ya que en la normativa especifica correcciones a los factores de distribucion
para puentes esviajados que tenga 4 vigas como minimo, asi también al tener 4 vigas se
tiene un mejor comportamiento estructural del puente ya que se mejora la distribucion de
cargas longitudinales y transversales, reduce la torsion y al tener menos separacion entre

vigas, mejora el comportamiento frente a fisuraciones y deflexiones.

El disefio con vigas AASHTO y la recomendacion de luces de aplicacion sélo es de
caracter orientativo. En el presente proyecto se verifico con la seccion AASHTO tipo V,

recomendada para la luz de célculo del puente de 29 m, sin embargo se debid ajustar las
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dimensiones de la viga (para aumentar y obtener la inercia necesaria) hasta que las
inecuaciones de esfuerzos admisibles permitieran abrir un conjunto solucion para la

determinacion de la fuerza de pretensado.

Con la finalidad de garantizar la funcionalidad del puente para los vehiculos y los
peatones y de acuerdo a las recomendaciones de la normativa, se verifica la deflexion
méaxima de la superestructura en el estado limite de servicio I, presentando una deflexion

de 17 mm, menor a la maxima permitida de L/1000 (29 mm).

En el disefio de los estribos, se debe realizar un buen pre-dimensionamiento recomendado
por la bibliografia, dimensiones que no se alejaran demasiado de la estructura adecuada
para cumplir todas las verificaciones de la estabilidad del estribo. En este caso se hizo el

uso de estribos cerrados tipo en voladizo con aleros.

El presupuesto general requerido para la ejecucion del proyecto es de 3.506.701,17 Bs,
equivalente a 117.007,05 Bs. por metro.

5.2 Recomendaciones

Tomando en cuenta que la norma AASHTO LRFD 2020 tiene origen norteamericano
algunas de sus exigencias y recomendaciones no se acomodan muy bien en nuestro
medio, es por esta razon que algunas veces en ciertos detalles se ve la necesidad de tomar

en cuenta otros criterios.

En el presente proyecto se tiene un suelo con fragmentos de roca, grava y arena (A-1-a),
el estudio de suelos realizado por medio de la aplicacion del ensayo in situ “S.P.T.”, en
este caso no se lo realizo a la profundidad deseada, debido a la complejidad de la
excavacion del suelo en el lugar, con lo cual se recomienda contemplar un estudio
geotécnico mas profundo en el momento de la construccion para verificar la capacidad

portante del suelo en la profundidad de fundacién.

Para el disefio de puentes en donde se tenga angulos de esviaje altos, es recomendable
usar programas como el CSI BRIDGE para su modelamiento y analisis estructural ya que
el comportamiento estructural cambia de manera significativa respecto a un puente recto,
ya que la distribucién de la carga en estos puentes no es simétrica, lo que genera mayores

momentos de torsion y esfuerzos desiguales en las vigas.
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e Esmuy importante realizar visitas al lugar del proyecto para tener una buena observacién
de las caracteristicas del lugar y generar mayores alternativas de disefio estructural de
cualquier estructura, ademas de consultar a la gente del lugar de los antecedentes o

incidencias que se tenga para el proyecto.

e Debido a los cambios en los precios de los materiales, se recomienda una posterior

revision y actualizacion de precios antes de su ejecucion.

e Se recomienda que la construccion de la viga completa en una pista, sea a orillas del
margen izquierdo del rio, para que una vez adquirida la resistencia de disefio, pueda ser

lanzada hasta su posicion final por medio de gruas.
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