Anexo L
APORTE ACADEMICO



COMPUTOS METRICOS
DEL APORTE ACADEMICO

DESCRIPCION D DIMENSIONES/ COMPUTO COMPUTO
LARGO ANCHO ALTO AREA VOL. PARCIAL
OBRAS PRELIMINARES
1 REPLANTEO Y CONTROL TOPOGRAFICO DE glb 1,00
PUENTE
1,00 1,00
2 |INSTALACION DE FAENAS glb 1,00
1,00 1,00
3 [LIMPIEZA Y DESBROCE PARA PUENTE glb 1,00
1,00 1,00
4 |LETRERO DE OBRA pza. 1,00
1,00 1,00
5 |DEMOLICION DE ESTRUCTURA EXISTENTE m’ 26,31
1,00 18,40 1,43 26,31 26,31
INFRAESTRUCTURA
6 |EXCAVACION CON ENTIBADO Y AGOTAMIENTO m® 1.141,19
Estribo lado Pinos Sud 1,00 557,39 557,39
Estribo lado Miscas Calderas 1,00 583,80 583,80
7 |RELLENOY COMPACTADO m’ 168,49
Estribo lado Pinos Sud 1,00 85,74 85,74
Estribo lado Miscas Calderas 1,00 82,75 82,75
8 |HORMIGON SIMPLE TIPO A FC=25MPa m® 148,81
Estribos:
Zapata m® 77,28




Volumen 1 2,00 0,60 44,16 26,50 52,99
Volumen 2 2,00 0,40 16,56 12,14 24,29
Columnas md 24,81
6,00 4,31 0,96 4,13 24,81
Viga Cabezal m° 28,29
2,00 10,25 1,38 14,15 28,29
Pantalla Superior m® 9,46
2,00 9,75 0,25 1,94 4,73 9,46
Aleros m® 8,76
4,00 0,25 8,76 2,19 8,76
Dados de apoyo m® 0,22
Dado externo 4,00 0,55 0,45 0,075 0,02 0,07
0,50 0,40 0,025 0,01 0,02
Dado interno 4,00 0,55 0,45 0,115 0,03 0,10
0,50 0,40 0,025 0,01 0,02
9 |HORMIGON SIMPLE TIPO E FC=110 Kg/cm? m® 8,83
Estribo lado Pinos Sud 1,00 0,10 44,16 4,42 4,42
Estribo lado Miscas Calderas 1,00 0,10 44,16 4,42 4,42
10 |ACERO ESTRUCTURAL FY =420 MPa kg 10.417,17
Estribo lado Pinos Sud 5.208,58 5.208,58
Estribo lado Miscas Calderas 5.208,58 5.208,58
11 |APOYO DE NEOPRENO COMPUESTO dm® 57,60
8,00 4,00 3,00 0,60 7,20 57,60
12 |RELLENO ESTRUCTURAL PARA GAVIONES m 234,54
1,00 234,54 234,54




13 COLCHONETA RENO DE 4X2 E=0,30 M PROV. Y me 73,79
CONSTRUCCION
Lado Pinos Sud 1,00 0,30 122,98 | 36,89 36,89
Lado Miscas Calderas 1,00 0,30 122,98 | 36,89 36,89
14 gé\N/Is(-)r';ESCE?(’)\INDIAFRAGMA 2x1x1 PROV. Y m? 41218
2,00 14,00 1,00 4,00 14,00 56,00 112,00
2,00 25,00 1,00 3,00 25,00 75,00 150,00
2,00 18,00 1,00 2,00 18,00 36,00 72,00
2,00 20,00 1,00 1,00 20,00 20,00 40,00
2,00 1,00 7,09 7,09 14,18
2,00 12,00 1,00 1,00 12,00 12,00 24,00
SUPERESTRUCTURA
15 |HORMIGON SIMPLE TIPO A FC=25 MPa m® 57,34
Losa del tablero 1,00 29,97 7,30 0,18 39,38 39,38
Bordillo 2,00 29,97 0,09 2,76 5,51
Acera 2,00 29,97 0,75 0,15 3,35 6,70
Diafragmas externos 6,00 0,25 1,67 0,42 2,51
Diafragmas internos 6,00 0,25 2,16 0,54 3,24
16 [HORMIGON TIPO P FC=35 MPa m® 73,13
Viga (Zona Anclaje) 8,00 1,60 1,07 1,71 13,70
Viga (Zona Transicion) 8,00 0,40 0,81 0,33 2,60
Viga (Zona Alma) 4,00 25,60 0,56 14,21 56,83
17 LANZAMIENTO O MONTAJE DE VIGA pza. 4,00
PREFABRICADA
4,00 4,00




18 |DREN TUBO PVC 4" E=40 m 9,00
Drenaje en calzada 20,00 0,45 9,00
19 |BARANDADO DE H°A° Y F°G° m 59,94
2,00 29,97 59,94
20 [JUNTA DE DILATACION m 15,74
2,00 7,87 15,74
21 [ACERO DE PRETENSADO FY=1860 MPa m 3.304,80
Cable 1 36,00 30,60 1.101,60
Cable 2 36,00 30,60 1.101,60
Cable 3 36,00 30,60 1.101,60
22 |ANCLAJES PARA 12T 1/2" pza. 24,00
24,00 24,00
23 [VAINA DE CHAPA CORRUGADA m 355,20
Cable 1 4,00 29,60 118,40
Cable 2 4,00 29,60 118,40
Cable 3 4,00 29,60 118,40
24 |TESADO E INYECCION m 355,20
Cable 1 4,00 29,60 118,40
Cable 2 4,00 29,60 118,40
Cable 3 4,00 29,60 118,40
25 [ACERO ESTRUCTURAL FY =420 MPa kg 6.365,66
6.365,66 6.365,66
) “
4,00 |1.910,14 7.640,56




27 |SENALIZACION VERTICAL pza. 2,00
2,00 2,00
28 [SENALIZACION HORIZONTAL glb 1,00
1,00 1,00
29 [TACHAS REFLECTIVAS BIDIRECCIONALES pza. 30,00
30,00 30,00
ACCESOS
30 iEFC’:LEég;EO Y CONTROL TOPOGRAFICO DE Km 0,107
0,107 0,107
31 |EXCAVACION NO CLASIFICADA m® 1.814,55
Lado Pinos Sud 1,00 1.434,67 1.434,67
Lados Miscas Calderas 1,00 379,88 379,88
32 RELLENO Y COMRACTADO DE ACCESOS CON m? 1.694.20
MATERIAL DE PRESTAMO
Lado Pinos Sud 1,00 1.461,57 1.461,57
Lados Miscas Calderas 1,00 232,63 232,63
TRABAJOS COMPLEMENTARIOS
33 [LIMPIEZA GENERAL glb 1,00
1,00 1,00
34 [(PLACA DE ENTREGA DE OBRA pza. 1,00
1,00 1,00




PRESUPUESTO POR ITEMES Y GENERAL DEL PROYECTO CON ESTRIBO ABIERTO

(En Bolivianos)

PUENTE VEHICULAR PINOS SUD

ITEM DESCRIPCION UNIDAD [ CANTIDAD UZTTEEII??O PRECIO UNITARIO PTF:)ET?AIS
(Numeral) (Literal) (Numeral)
01: OBRAS PRELIMINARES
1 REPLANTEOQ Y CONTROL TOPOGRAFICO DE PUENTE glb 1,00 13.475,46 Trece Mil Cuatrocientos Setenta y Cinco 46/100 13.475,46
2 INSTALACION DE FAENAS glb 1,00 50.081,61  |Cincuenta Mil Ochenta 'y Uno 61/100 50.081,61
3 LIMPIEZA'Y DESBROCE PARA PUENTE glb 1,00 5.639,76 Cinco Mil Seiscientos Treinta y Nueve 76/100 5.639,76
4 LETRERO DE OBRA pza. 1,00 2.466,94 Dos Mil Cuatrocientos Sesenta y Seis 94/100 2.466,94
5 DEMOLICION DE ESTRUCTURA EXISTENTE m3 26,31 306,57 Trescientos Seis 57/100 8.066,59
SUBTOTAL OBRAS PRELIMINARES 79.730,36
02: INFRAESTRUCTURA
6 EXCAVACION CON ENTIBADO Y AGOTAMIENTO m3 1.141,19 110,78 Ciento Diez 78/100 126.415,90
7 RELLENO Y COMPACTADO m3 168,49 85,12 Ochenta y Cinco 12/100 14.341,37
8 HORMIGON SIMPLE TIPO A FC=25MPa m3 148,81 3.578,45 Tres Mil Quinientos Setenta y Ocho 45/100 532.523,02
9 HORMIGON SIMPLE TIPO E FC=110 Kg/cm2 m3 8,83 1.492,55 Mil Cuatrocientos Noventa y Dos 55/100 13.182,23
10 |ACERO ESTRUCTURAL FY =420 MPa kg 10.417,17 20,60 Veinte 60/100 214.574,13
11 [APOYO DE NEOPRENO COMPUESTO dm3 57,60 407,43 Cuatrocientos Siete 43/100 23.467,99
12 RELLENO ESTRUCTURAL PARA GAVIONES m3 234,54 51,81 Cincuenta y Uno 81/100 12.151,18
13 gghg?gggg%ﬁENo DE 4X2E=0,30 M PROV. Y m3 73,79 767,98 Setecientos Sesenta y Siete 98/100 56.667,81
14 ggxé?EE%S?ONNDIAFRAGMA ZXIXLPROV. Y m3 412,18 590,83 Quinientos Noventa 83/100 243.528,09
SUBTOTAL INFRAESTRUCTURA 1.236.851,73
03: SUPERESTRUCTURA
15 |HORMIGON SIMPLE TIPO A FC=25 MPa m3 | 57,34 3.891,93 Tres Mil Ochocientos Noventa y Uno 93/100 223.157,04




16 [HORMIGON TIPO P FC=35 MPa m3 73,13 4.840,54 Cuatro Mil Ochocientos Cuarenta 54/100 353.979,01
17 LANZAMIENTO O MONTAJE DE VIGA PREFABRICADA pza. 4,00 28.519,20 Veintiocho Mil Quinientos Diecinueve 20/100 114.076,78
18 DREN TUBO PVC 4" E=40 9,00 47,56 Cuarenta y Siete 56/100 428,01
19 |BARANDADO DE H°A° Y F°G° 59,94 630,95 Seiscientos Treinta 95/100 37.819,27
20 |JUNTA DE DILATACION m 15,74 1.277,68 Mil Doscientos Setenta y Siete 68/100 20.110,70
21 |ACERO DE PRETENSADO FY=1860 MPa m 3.304,80 22,47 Veintidds 47/100 74.273,02
22 |ANCLAJES PARA 12T 1/2" pza. 24,00 2.062,73 Dos Mil Sesenta y Dos 73/100 49.505,47
23 |VAINA DE CHAPA CORRUGADA m 355,20 105,41 Ciento Cinco 41/100 37.442,21
24 |TESADO E INYECCION m 355,20 244,04 Doscientos Cuarenta y Cuatro 04/100 86.681,26
25 |ACERO ESTRUCTURAL FY =420 MPa kg 6.365,66 17,60 Diecisiete 60/100 112.048,40
26 QgEE_:?EONESSATgOUSCTURAL FY =420 MPa EN ELEMENTOS kg 7.642,56 17,60 Diecisiete 60/100 134.524,41
27 |SENALIZACION VERTICAL pza. 2,00 2.112,06  |Dos Mil Ciento Doce 06/100 4.224,13
28 [SENALIZACION HORIZONTAL glb 1,00 4.414,83 Cuatro Mil Cuatrocientos Catorce 83/100 4.414,83
29 TACHAS REFLECTIVAS BIDIRECCIONALES pza. 30,00 273,24 Doscientos Setenta y Tres 24/100 8.197,29
SUBTOTAL SUPERESTRUCTURA 1.260.881,83
05: ACCESOS AL PUENTE VEHICULAR
30 |REPLANTEO Y CONTROL TOPOGRAFICO DE ACCESOS km 0,107 12.425,71 Doce Mil Cuatrocientos Veinticinco 71/100 1.328,81
31 EXCAVACION NO CLASIFICADA m3 1.814,55 49,58 Cuarenta y Nueve 58/100 89.965,89
32 SEIB;EE,\ISQFZJSMPACTADO DE ACCESOS CON MATERIAL m3 1.694,20 98,55 Noventa y Ocho 55/100 166.958,88
SUBTOTAL ACCESOS AL PUENTE VEHICULAR 258.253,58
06: TRABAJOS COMPLEMENTARIOS
33 LIMPIEZA GENERAL glb 1,00 2.938,21 Dos Mil Novecientos Treinta y Ocho 21/100 2.938,21
34 PLACA DE ENTREGA DE OBRA pza. 1,00 2.293,01 Dos Mil Doscientos Noventa y Tres 01/100 2.293,01
SUBTOTAL TRABAJOS COMPLEMENTARIOS 5.231,22

COSTO TOTAL DEL PROYECTO:

2.840.948,71




DISENO DEL ESTRIBO ABIERTO

1. Datos para el disefio
Propiedades de los materiales
Peso especifico del hormigon
Resistencia a la compresion del hormigon a los 28 dias
Resistencia del acero de refuerzo
Peso especifico del suelo
Capacidad portante admisible
Angulo efectivo de friccion interna
Recubrimientos del acero de refuerzo
Recubrimiento de la pantalla superior y aleros

Recubrimiento del cabezal y de las columnas

Recubrimiento de la cara superior e inferior de la
fundacion

2. Predimensionamiento

Figura L.1 Dimensiones del estribo - vista lateral
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Figura L.2 Dimensiones del estribo - vista frontal
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Dimensiones finales del estribo:
Dimension eloies Observacion
(m)
Altura del estribo H= 8,25 Dato
Altura del suelo desde la puntera h= 2,80 Dato
Ancho de la zapata B= 4,80 Criterio
Altura 1 de zapata di = 0,40 Asumido
Altura 2 de zapata dz> = 0,60 Asumido
Altura total de la zapata = 1,00 Calculado
Altura de la pantalla superior hp = 1,94 Calculado
Altura de chaflan de cabezal e = 0,20 Asumido
Altura de cabezal €= 0,80 Asumido
Diametro de columna d. = 1,10 Asumido
Altura de columna he = 4,31 Calculado
Long. izg. de inclinacion de zapata Li 1,50 Criterio
Long. der. de inclinacion de zapata Ld = 1,50 Calculado
Ancho superior de la zapata bs = 1,80 Asumido
Espesor de la pantalla superior bp = 0,25 Asumido




Longitud de cajuela N = 0,95 Criterio

Ancho de chaflan de cabezal b1 = 0,20 Asumido
Longitud de estribo Lest= 10,25 Calculado
Separacion entre columnas = 2,00 Asumido
Longitud de fundacion L¢= 9,20 Criterio

Longitud de alero ba = 2,20 Asumido
Altura superior del alero ha = 1,50 Asumido
Espesor del alero €= 0,25 Asumido

2. Andlisis de cargas
Figura L.3 Cargas actuantes en el estribo
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Fuente: Elaboracion propia

2.1. Cargas de peso propio (DC)

a) Peso propio de la superestructura

Reaccion (kN .
Descripcion (kN) Reaccion total DC:

Vigaext. | Vigaint.

DC (Acc. Del tablero, Ppc = 149080 kN
losa, vigas y 404,44 340,96 X4 =224m
diafragmas)




b) Peso propio del estribo de H°A®

Figura L.4 Discretizacion y componentes del estribo
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Fuente: Elaboracion propia

Peso especifico del hormigon armado —  yyose = 23,54 kN /m3

Elemento Volumen DC; X; DC; - x;
(m?) (kN) (m) (kN-m)
1 1,65 38,84 4,15 161,19
2 0,79 18,64 3,78 70,54
3 7,53 177,34 2,93 518,73
4 0,92 21,69 2,33 50,43
5 1,95 45,84 2,33 106,59
6 0,21 4,83 1,78 8,61
7 9,43 221,98 2,23 493,91
8 12,29 289,25 2,40 694,21
9 2,76 64,97 3,80 246,89
10 6,62 155,93 2,40 374,23
11 2,76 64,97 1,00 64,97
12 26,50 623,72 2,40 1496,92
> 73,41 1728,01 4287,21
2. DC; - x;
DC =1728,01kN ; Xy=—— - X, =248m

DC



2.2. Carga DW
Peso de la capa de rodadura:

Reaccioén (kN) Reaccion total DW de la superestructura:

Viga ext.
30,32

Viga int. Ppw =2 Roye + 2 Ry = 119,56 kN

29,46

X, =224m

2.3. Carga EV (peso del suelo)

Figura L.5 Discretizacion del area del suelo de relleno
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Fuente: Elaboracion propia

Peso especifico del suelo -» yg = 20,70 kN /m3

Elemento Volumen EV; x; EV; - x;
(m?) (kN) (m) (KN-m)
13 116,73 2416,21 3,93 9483,61
14 3,965 82,08 3,03 248,29
15 2,760 57,13 4,30 245,67
16 2,760 57,13 0,50 28,57
17 30,64 634,17 0,93 586,60
Y 156,85 3246,72 10592,74
X EV-x

EV =3246,72kN ;

Xa

EV

- X, =326m




24.CargasPLy LL+IM
Carga viva e impacto desde la superestructura:

L Reaccion (kN) ..
Descripcion Reaccion total PL y LL+IM:
Vigaext. | Vigaint.

PL 37,87 14,64

PLL+1M = 1538,24‘ kN

LL+IM 396,43 320,18 Xa=224m

2.5 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’ =1,60 m
LS, =ys*b"-h'-L - LS, =299,96 kN
X, =393m

2.6. Cargas laterales del terreno

Figura L.6 Cargas laterales del terreno actuantes en el estribo
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Célculo del coeficiente ka

El coeficiente de empuje lateral activo (ka) se puede tomar como:

sen?(0 + ¢';)

k. =
@ T -[sen?8-sen(8 — 8)]
Donde:
2
relis sen(¢'s + 6) - sen(¢p's — B)
sen(6 — 6) -sen(6 + B)
6 =90° Angulo entre el respaldo de muro y la horizontal
@' =37° Angulo efectivo de friccion interna
p=0° Angulo que forma la superficie del relleno respecto de la horizontal

§=2/3 ¢’f =24,67° Angulo de friccion entre el muro y el terreno

Entonces:
= 3,1099 - k, = 0,2257

Carga LSx (sobrecarga por carga viva en el terreno)
Componente horizontal de la sobrecarga por carga viva:

LS,=H-L-P
Carga distribuida:

P’ = kg vs- h'
Donde:
h"= 0,60 m Entonces:
k, = 0,2257

P’ = 2,80 kN /m?
Ve = 20,70 KN/m3 m

H L LSx; ¥ LSx;-y;

Flemento m [ m | oy | m | am)

1 Pantalla 2,94 9,75 80,35 6,78 537,76
2 Columna 4,310 3,30 39,87 3,16 103,45
3 Zapata 1,000 9,20 25,79 0,50 12,61
> 146,01 653,82

LS, = 146,01 kN/m

v =2L5xi'yi

Y, = 4,48
A LS, A m



b) Carga EHx (fuerza horizontal de la presion lateral del suelo)

Presion lateral del suelo actuante en la pantalla superior:
EH,, =%-H-L-P1-cos(6)
Presion lateral del suelo actuante en las columnas:
EH,, = :%'(Pz —P1)+P1: *H - L-cos (6)

Presion lateral del suelo actuante en la zapata:

_1 -
EHx3: E(P3_P2)+P2 HLCOS(&)

Carga distribuida:

P=kqyvs H
Donde:
5= 2467° ;  k,=02257 ; .= 20,70 KN/m®

H P L . . EHx: - V:
Elemento m | oo | @ | wo | o | g
Pantalla 2,94 13,73 9,75 178,89 6,29 1125,24

Columna 431 33,870 3,30 307,65 2,85 877,17

Zapata 1,00 38,542 9,20 302,70 0,49 148,10

> 789,25 2150,50

EH, = 789,25 kN

_ Y EH,; y;

Y,
A EH,

Y,=272m

c) Carga EHy (fuerza vertical de la presion lateral del terreno)
Presion lateral del suelo actuante en la pantalla superior:
EH,, =%-H-L-P1-sen(5)
Presion lateral del suelo actuante en las columnas:
EH,, = % (P, — Py) +P1] *H - L-sen (6)

Presion lateral del suelo actuante en la zapata:

1
EHy3; = 2 (P; —P,) + Pz] “H - L -sen(d)



Elemento T o I v e O
1 Pantalla 2,94 13,73 9,75 82,16 4,80 394,35
2 Columna 4,31 33,87 3,30 141,29 4,80 678,18
3 Zapata 1,00 38,54 9,20 139,01 4,80 667,27
> 362,46 1739,79
EH, = 36246 kN ; X,=480m

2.7. Cargas BR (frenado)
La fuerza de frenado se deberd tomar como el mayor de los siguientes valores:

e 25 por ciento de los pesos por eje del camion de disefio o tandem de disefio.

e 5 por ciento del camidn de disefio mas la carga del carril, 0 5 por ciento del tandem de
disefio mas la carga del carril.
En este caso se aplicara para dos carriles cargados, entonces:

yBR = 1,00
BR; = yggp - (0,25 325) - Nogrrites = 162,50 kN

BR, = ypr - [0,05- (3254 9,3L) * Negrrites] = 59,47 kN

Se elige el mayor, por lo tanto la fuerza de frenado es:

BR = 162,50 kN

La fuerza de frenado actlia a una altura de 1,8 m por encima de la capa de rodadura:

V. = 10,05m
Resumen de cargas verticales:
Carga Tipo v Xa Mv

(kN) (m) (KN-m)

DC DC 1728,01 2,48 4287,21
Pbc DC 1490,80 2,29 3418,40
Pow DW 119,56 2,29 274,15
EV EV 3246,72 3,26 10592,74
PLL+IM LL+IM 1538,24 2,29 3527,18
LSy LS 199,96 3,93 784,85
EHy EH 362,46 4,80 1739,79
> 8685,75 24624,34




Resumen de cargas horizontales:

Carga Tipo H Ya o
(kN/m) (m) (Kn*m/m)
LSx LS 146,01 4,48 653,82
EHx EH 789,25 2,72 2150,50
BR BR 162,50 10,05 1633,13
> 1097,75 4437,45

3. Verificacion de la Estabilidad del Estribo

3.1. Caso | — Estribo con puente

a) Estados limites aplicables y combinaciones de carga
Para el chequeo de estabilidad al vuelco y deslizamiento, se usara los factores y maximos

b)

para las cargas horizontales (desestabilizadoras) y los factores de carga y minimos en las
cargas verticales que generan estabilidad. 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 y el de Servicio I.

Factores de carga utilizados

Estado Limite Ybc Yow Yev | VYiL+im | Yisy | Visx YEH YBRr
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

Cargas mayoradas
Cargas verticales (Vu)
Tipo DC DW EV EH LL+IM LS Y
Carga DC Pbc Pow EV EHy | PLL+im LSy Vu
V (KN) 1728,01|1490,80| 119,56 |3246,72| 362,46 | 1538,24 | 199,96 | 8685,75
14 0,9 0,9 0,65 1 15 0
Resist. la |1555,21|1341,72| 77,71 |3246,72| 543,68 0,00 0,00 6765,05
Y 1,25 1,25 15 1,35 15 1,75 1,75
Resist. Ib |2160,02|1863,50| 179,34 |4383,07 | 543,68 | 2691,92 | 349,93 | 12171,46
14 1 1 1 1 1 1
Servicio | |1728,01|1490,80| 119,56 |3246,72| 362,46 | 1538,24 | 199,96 | 8685,75




Momento estabilizador por cargas verticales (Mvu)

Tipo DC DW EV EH LL+IM LS >
Carga DC Pobc Pow EV EHy | PLL+Im LSy Mwu
Mv (kN-m) |4287,21|3418,40| 274,15 | 10592,74 1 1739,79| 3527,18 | 784,85 | 24624,34

14 0,9 0,9 0,65 1 1,5 0 0
Resist. la | 3858,49]3076,56| 178,20 | 10592,74 | 2609,69| 0,00 0,00 |20315,68
14 1,25 1,25 15 1,35 15 1,75 1,75
Resist. Ib |5359,02|4273,01| 411,23 | 14300,20 | 2609,69 | 6172,57 |1373,49 | 34499,20
14 1 1 1 1 1 1 1
Servicio | |4287,21|3418,40| 274,15 | 10592,74 |1739,79| 3527,18 | 784,85 | 24624,34
Cargas Horizontales (Hu)
Tipo LS EH BR >
Carga LSx EHx BR Hu (kN)
H (kN) 146,01 789,25 162,50 1097,75
1,75 1,5 1,75
Resist. la 255,51 | 1183,87 | 284,38 1723,75
1,75 1,5 1,75
Resist. 1b 255,51 | 1183,87 | 284,38 1723,75
1 1 1
Servicio | 146,01 | 789,25 162,50 1097,75
Momentos de vuelco por cargas horizontales (Mhu)
Tipo LS EH BR D
Carga LSx EHx BR Muu
My (KN'm) | 653,82 | 2150,50 | 1633,13 | 4437,45
Y 1,75 15 1,75
Resist. la | 1144,19 | 3225,75 | 2857,97 7227,91
14 1,75 15 1,75
Resist. Ib | 1144,19 | 3225,75 | 2857,97 7227,91
14 1 1 1
Servicio | 653,82 | 2150,50 | 1633,13 4437,45




c) Chequeo de la estabilidad y seguridad
Vuelco alrededor del punto A
Célculo de la excentricidad maxima
Estado limite de resistencia (Art. 11.6.3.3)

En las fundaciones en suelo, la ubicacion de la resultante de las fuerzas de reaccion debera
estar dentro del medio central del ancho de la base

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 mantendra en los nueve décimos
centrales (e <0.45B).

En este caso un estribo esta apoyado sobre suelo rocoso, de modo conservador para
ambos estribos, la excentricidad se mantendra dentro de los dos tercios centrales.

Figura L.7 Excentricidad en la base de la zapata

A
v

Vv

— A
) AL (+] 4" Xo 4|'
2 B/2 ¥ B/2 ¥
Fuente: Elaboracion propia
Base de lazapata — B =4,80m
B
emax == = 160m
3
X :MVU_MHU ] e=§—x
o) VU ) 2 o
VU MVU MHU Xo e €max - -2
Estado Condicién
(kN) (kN'm) | (kN-m) (m) (m) (m)
Resist. la | 6765,05 | 20315,68 | 722791 1,93 0,47 1,60 Cumple!
Resist. Ib | 12171,46 | 34499,20 | 7227,91 2,24 0,16 1,60 Cumple!
Servicio | | 8685,75 | 24624,34 | 4437,45 2,32 0,08 1,60 Cumple!
Seguridad al vuelco
M
CSV == ﬂ > 2

HU




Estado (kMN‘-/rlil) (Ifll\lflrl:l) Csv | Csymin | Condicion
Resist. la | 20315,68 | 7227,91 2,81 2,00 Cumple!
Resist. Ib | 34499,20 | 722791 477 2,00 Cumple!
Servicio | | 24624,34 | 4437,45 5,55 2,00 Cumple!

Deslizamiento en la base del estribo

Resistencia factorada al deslizamiento (Art. 10.6.3.4)

Rp = @R+ ¢ep " Rep = Hy

Donde:

R, = C-VU-tan(qb’f)
C=10 Para concreto vaciado directamente al suelo
@' =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: Rr = @.R;
Vy Rp Hy L,
Estado (kN) (kN) (kN) Condicion
Resist. la | 6765,05 4078,26 1723,75 Cumple!
Resist. Ib | 12171,46 | 7337,48 1723,75 Cumple!
Servicio |l | 8685,75 5236,14 1097,75 Cumple!
Seqguridad al deslizamiento
e Vy
Csp=——2=21,5
SD HU =
u- VU HU oy
Estado (kN) (kN) Csp Cspmin | Condicion
Resist. la | 5097,83 1723,75 2,96 1,50 Cumple!
Resist. Ib | 9171,85 1723,75 5,32 1,50 Cumple!
Servicio | | 6545,18 1097,75 5,96 1,50 Cumple!




Presiones actuantes en la base del estribo
Capacidad de carga factorada del terreno (qr)

Debe cumplir que:

dr = q

Para el estado limite de Resistencia:

Donde:

qr = @b qn = @p " (FS * qaam)

(Art. 10.6.3.1.1)

@p = 0,45 Factor de resistencia para capacidad de carga (Tabla 10.5.5.2.2-1)

FS=3

Gaam = 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
qmax:B_—Lf'<1+E> ; Qmin:B_—Lf'<1_E)
Estado (:&) (;) (K/Ims;) (‘I\I/In;;) (I\/Ian) Condicion
Resist. la | 6765,05 0,47 0,242 0,064 0,608 Cumple!
Resist. Ib | 12171,46 0,16 0,331 0,221 0,608 Cumple!
Servicio | | 8685,75 0,08 0,215 0,178 0,450 Cumple!
3.2. Caso Il — Estribo sin puente
a) Cargas mayoradas
Cargas verticales (Vu)
Tipo DC EV EH LS Y
Carga DC EV EHy LSy Vu
V (KN) 1728,01 | 3246,72 362,46 784,85 6122,04
14 0,9 1 15 0
Resist. la 1555,21 | 3246,72 543,68 0,00 5345,61
14 1,25 1,35 15 1,75
Resist. Ib 2160,02 | 4383,07 543,68 1373,49 | 8460,26
14 1 1 1 1
Servicio | 1728,01 | 3246,72 362,46 784,85 6122,04




Momento estabilizador por cargas verticales (Mvu)

Tipo DC EV EH LS >
Carga DC EV EHy LSy Mvuy
Mv (kN-m) | 4287,21 | 10592,74 | 1739,79 784,85 | 17404,60

Y 0,9 1 15 0

Resist. la | 3858,49 | 10592,74 | 2609,69 0,00 17060,92
14 1,25 1,35 15 1,75

Resist. Ib | 5359,02 | 14300,20 | 2609,69 | 1373,49 | 23642,39
Y 1 1 1 1

Servicio | | 4287,21 | 10592,74 | 1739,79 784,85 | 17404,60

Cargas Horizontales (Hu)

Tipo LS EH >
Carga LSx EHXx Hu
H (kN) 146,01 789,25 935,25
14 1,75 15
Resist. la 255,51 1183,87 | 1439,38
Y 1,75 15
Resist. Ib 255,51 1183,87 | 1439,38
14 1 1
Servicio | 146,01 789,25 935,25

Momentos de vuelco por cargas horizontales (Mhu)

Tipo LS EH >
Carga LSx EHx Muu
Mk (KN) 653,82 | 2150,50 | 2804,32
14 1,75 15

Resist. la | 1144,19 | 3225,75 | 4369,94
Y 1,75 15

Resist. Ib | 1144,19 | 3225,75 | 4369,94
14 1 1

Servicio | 653,82 | 2150,50 | 2804,32




b) Chequeo de la estabilidad y seguridad
Vuelco alrededor del punto A
Célculo de la excentricidad maxima
Estado limite de resistencia (Art. 11.6.3.3)

Se debe mantener la resultante dentro de los dos tercios centrales (e < B/3)

Base de lazapata — B =4,80m

€max =1,60m
X _MVU_MHU e—E—x
o VU ) 2 o
Vy Myy Myy X e Cmax -
Estado Condicion
(kN) (kN'm) | (kN:m) (m) (m) (m)
Resist. la | 5345,61 | 17060,92 | 4369,94 2,37 0,03 1,60 Cumple!
Resist. Ib | 8460,26 | 23642,39 | 4369,94 2,28 0,12 1,60 Cumple!
Servicio | | 6122,04 | 17404,60 | 2804,32 2,38 0,02 1,60 Cumple!
Sequridad al vuelco
Myy
Coy = >2
SV My
Myy Myy .
Estado (KN-m) (kN-m) Csy Csy.min | Condicion
Resist. la | 17060,92 | 4369,94 3,90 2,00 Cumple!
Resist. Ib | 23642,39 | 4369,94 5,41 2,00 Cumple!
Servicio | | 17404,60 | 2804,32 6,21 2,00 Cumple!

Deslizamiento en la base del estribo

Resistencia factorada al deslizamiento (Art. 10.6.3.4)

RR = <pTRT = HU

Donde:

R, = C-VU-tan(db’f)
CcC=1,0 Para concreto vaciado directamente al suelo
@' =37°  Angulo efectivo de friccion interna

¢, =080 (Tabla10.5.5.2.2-1)




Vy Ry Hy i
Estado (kN) (kN) (kN) Condicién
Resist. la 5345,61 3222,57 1439,38 Cumple!
Resist. Ib 8460,26 5100,21 1439,38 Cumple!
Servicio |l | 6122,04 3690,63 935,25 Cumple!
Seguridad al deslizamiento
e Vy
Csp = > 1,5
SD HU
u: VU HU - ez
Estado (kN/m) (kN/m) Csp Cspmin | Condicién
Resist. la 4028,21 1439,38 2,80 1,50 Cumple!
Resist. Ib | 6375,26 1439,38 4,43 1,50 Cumple!
Servicio |l | 4613,29 935,25 4,93 1,50 Cumple!
Presiones actuantes en la base del estribo
Capacidad de carga factorada del terreno (qr)
Debe cumplir que:
ar = q

Para el estado limite de Resistencia:
qr = Op - (FS - 0aam)
Donde:
@, = 0,45 Factor de resistencia para capacidad de carga (Tabla 10.5.5-1)
FS=3
Qaam = 0,40 MPa

Para el estado limite de Serviciol -  qg = quam

Para suelo rocoso la distribucion de presiones es trapezoidal o triangular (Art. 11.6.3.2)

Vy 6e Vy 6e
qmax:B-Lf'<1+§> ’ q’”"":B-Lf'(l_F)

Estado (IZ&) (::]) (;qumF‘,’;) (:\IA";’;) (I\ZSa) Condicion
Resist. la | 5345,61 0,03 0,125 0,117 0,608 Cumple!
Resist. Ib | 8460,26 0,12 0,221 0,162 0,608 Cumple!
Servicio | | 6122,04 0,02 0,141 0,136 0,450 Cumple!




4. Disefio de la Pantalla Superior
4.1. Analisis de cargas

Figura L.8 Cargas consideradas para el disefio de la pantalla superior

Terreno equiv. por s/c
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h'
% | A
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»  FEHy E .

T " Yis
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) S L 1 L P

Fuente: Elaboracion propia

Las cargas y los momentos en la base del espaldar se resume en la siguiente tabla:

Carga H (KN) Brazo (m) M (KN-m)
LS, 6,44 0,97 6,25
EH, 8,15 0,85 5,27

4.2. Solicitaciones de disefio
Estado Limite de Resistencia I, con unvalorde n = np,ng,n =1

a) Momento de disefio
My=n-(1,75-M,¢+1,5-Mgy) - My= 1884 kN -m
a) Cortante de disefio
Vy=n-(,75-V;s+1,5-Vgyg) - Vy,; = 23,50kN

4.3. Disefno a Flexion

Datos:
My = 20,40  kN'm Canto (til:
]‘;:’ = 25 MPa )
y
= 1,00 m Altura de compresion:
h= 0,25 m
= 50 2 M
mm a = d - 1 - 1 - [; :
0= 12 mm & B-f b-d?

= 0,9 flexion
_ 0.85 a=0,51cm



b)

Altura al eje neutro: _a S = 060cm
5 )
Armadura principal
Armadura necesaria
ASpec = 0'85];—61”1 - ASpec = 2,59 cm?
y

Armadura minima (Art. 5.6.3.3)
Momento minimo 1

Mminl = 1)2 ' Mc‘r = 1;2 ) SC f;- 4 Mminl == 39,38 kN m

Momento minimo 2
Mpiny =133 My = My, = 25,06 kN -m

Se elige el menor valor:
Mmin = 25,06 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=068cm ; Asy,. = 3,46 cm?

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

Disposicion de armadura necesaria

0 = 10 mm Numero de barras:
AQ ) 0'785 sz (o] _ ASneC _
Asnec = 3,46 sz N baTTCLS = A_ — 4’41 ~

)

ASyeqi = N°barras - Ag = 3,93 cm?

Separacion entre barras

b

Sbarras = N°barras 20 em

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

Usar: 10 c/20 cm

Armadura secundaria
Se dispone armadura por contraccion y temperatura (Art. 5.10.6)
b= 100 cm 0,18:-b-h

A = -1 2
h= 25  cm Stemp =5y B0 emi/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:
Ag= 0785 cm? Ag
Sparras = =0,34 = 30cm
Astemp

Usar: @10 c/30 cm

4.4. Revisién por corte

Datos:
Vo= 2350 kN Peralte de corte efectivo (Art. 5.7.2.8
f'= o5 MPa eralte de corte efectivo (Art.5.7.2.8)
= a
fy= 420 MPa d,=d—= =0,19m
= 1,00 m 2
h= 025 m No menor que el mayor valor de: {0’9 d :_ 0,18 m
- 0,20 m 0,72 - h - 0,18 m
a= 0,68 cm Entonces:

¢ = 0,9 Corte d,=0,19m

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,=1197,38kN

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.5.7.34.1)

V. = 159,01 kN
Se verifica si el elemento necesita estribos, la normativa plantea la siguiente ecuacion:
Vy>05-¢-1, (Art. 5.7.2.3)

23,50 kN > 71,56 kN

No cumple, por lo tanto no necesita estribos.



5. Diserio del Alero

5.1. Refuerzo en la cara lateral interior

Para optimizar el disefio, se dispone armadura igual a la dispuesta en la pantalla superior, ya

que en el alero y en la pantalla superior la carga lateral del suelo actla de manera similar y

tienen el mismo espesor.

5.2. Refuerzo en la cara transversal

a) Solicitacion de disefio 17.8 kN
Peso propio oo
DC=VyopV=2971kN ; x,=097m T

Mpc = 28,91 kN - m ha

Camion de disefio L
Se considera en una situacion desfavorable, la carga de la
rueda delantera del camidn de disefio HL-93 apoyada

sobre el alero. My, =26,7kN-m ; x,=1,50

Vista lateral

Momento de disefio
My =n-(1,25-Mp.+1,75-M;;)) -» My = 82,86kN -m

b) Disefio a flexion

Datos:
My = 82,86 kN-m Canto util
f'= 25 MPa d=h_r_9 > d=144m
fy= 420 MPa 2
b= 025 m Altura de compresion
= 150 m 2. M
r= 50 mm a=d-[1- [1- U =1,21
5= 1 - \/ (l)'ﬁ'fc'b'dz
= 0,9 flexion Altura al eje neutro
= 0,85 a
C=E - c¢c=142cm

Armadura necesaria
085 f/-b-a
Snec = 985 Jc b-a - ASpec = 1,52 cm?
fy
Armadura minima (Art. 5.6.3.3)

Momento minimo 1 Myin1 = 1,2-M, - Mp,in, = 354,38 kN -m

Momento minimo 2 My = 1,33 My = My, = 110,20 kN - m




Se elige el menor valor:
M, = 110,20 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=161lcm ; As,, = 2,03cm?
Disposicion de armadura necesaria

0 = 12 mm Numero de barras:
o Lo N°b _ ASnec _ 1,80 ~ 2
ASpec = 2,03 cm? arras = =1 ~

ASyeq; = N°barras - Ag = 2,26 cm?

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

Usar: 2@ 12

6. Disefio de la Viga Cabezal
6.1. Analisis de cargas

Figura L.9 Cargas consideradas para el disefio del cabezal

b
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Fuente: Elaboracion propia
a) Cargas DC
Esquema de cargas:
DC3 Pe:d.DC Pim.DC Pim.DC Pexx.DC DC3
1,57 2,16 2,16 2,16 1,96 —
L ] 4  J L L vy DC;
LU LT LT L [ )
VULV PV ]
L1925 i 3,20 + 3,20 A 1,925 —4



b)

Cabezal

Yieao = 23,54 kN/m3  Peso especifico del hormigon armado
A = 1,38 m? DCy = yyopo - A = 32,48 kN/m
Pantalla superior

A= 0,4‘85 m2 DCZ = YHeae ‘A= 11,4‘2 kN/m

Muro lateral del alero
V = 0,46 m3 DCs = yyepe -V = 10,84 kN

Peso de la superestructura

Reaccion (kN)
Vigaext. | Vigaint.

Descripcion

DC (Acc. Del tablero,
losa, vigas y 404,44 340,96
diafragmas)

Cargas DW
Peso de la capa de rodadura:

Reaccion (kN)

Viga ext. Viga int.
30,32 29,46

Cargas PLy LL+IM
Carga viva e impacto desde la superestructura:

Reaccién (kN)

Descripcion
Vigaext. | Vigaint.
PL 37,87 14,64
LL+IM 396,43 320,18
Total 434,30 334,82




6.2. Analisis Estructural
Solicitaciones maximas

a) Cargas DC

Diagrama de momentos:

Mmax (+) = 137,50 kN'm
Mmax (-) = 229,60 kN'm

Vmax = 492,50 kN

Mmax (+) = 10,70 kN-m
Mmax (-) = 17,30 kN-m

3838
148.3 129.8
Jaj = E = - 04.4 £
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b) Cargas DW
Diagrama de momentos:
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Diagrama de cortantes:
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8.4 -8.4
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c¢) CargasPL, LL+IM
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6.3. Solicitaciones de disefio
Estado Limite de Resistencia I, con unvalorde n = np,ng,n =1
a) Momento positivo de disefio
Myy =1 (1,25 Mpc + 1,5 Mpy + 1,75 * Mpy 1141
Mycsy = 397,40 kN -m
b) Momento negativo de disefio
My =1-(1,25Mpc + 1,5 Mpy + 1,75 - Mpy,1141m)
My = 667,33 kN -m
c) Cortante de disefio
Vy=n-(125"Vpec+ 1,5 - Vou + 1,75 Vp 1141m)
Vy = 1451,12 kN

6.4. Disefio a flexion
a) Armadura para momento positivo

Datos:
My = 397,40 KkN-m Canto util
f'= 25 MPa d=h—r—9 - d=084m
fy= 420 MPa 2
b= 1,40 m Altura de compresion
h= 0,90 m
r= 50 mm a=d- 1_\/1_ Z-My
(D: 16 mm ¢ﬁfc’bd2
= 0,9 flexion a=178cm
= 085 .
Altura al eje neutro
— a —
C—E - ¢=210cm

Armadura necesaria
085-f/-b-a

Snec = 7 - ASpe. = 12,62 cm?
y

Armadura minima (Art. 5.6.3.3)
Momento minimo 1

Mpins =1,2-My =1,2-S. - f, > Mpin, = 714,42 kN - m

Momento minimo 2
Mml'nz = 1,33 ) MU i Mminz = 528,54 kN 'm




b)

Se elige el menor valor:
M,in = 528,54 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=238cm ; Asp.,. = 16,84 cm?

Disposicion de armadura necesaria

9 = 16 mm Numero de barras:
Ag= 2,011 cm? As
) N° barras = —=£ = 8,38 =~
Aspec= 16,84 cm Ay

ASyeq = N°barras - Ay = 18,10 cm?

Separacion entre barras

b—2-r
Sbarras = Nebarras — 1 16.cm

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

Usar: @16 c/16 cm

Armadura para momento negativo

Datos:
M, = 657,33 KN-m Canto util
f'= 2 MPa d=h-r—= - d=084m
fy= 420 MPa
= 1,30 m Altura de compresion
h= 0,90 m
r= 50 mm a=d- 1_j1_ 2 My
Q): 20 mm ¢ﬁﬁ:’bd2
¢ = 0,9 a=326cm
B= 085 )
Altura al eje neutro
— a —
C—E - ¢=3,83cm

Armadura necesaria
ASpee = 21,43 cm?

Armadura minima

Myny = 663,39kN -m ; Mpn, = 887,54 kN -m



Se elige el menor valor:
Mpin = 670,68 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=328cm ; As,,. = 21,55cm?

Disposicion de armadura necesaria

¢ = 20 mm Numero de barras:
Ag= 3,142 cm? As
0 N° barras = —=£ = 6,86 ~
Aspee = 2155 cm? Ag

ASyeq; = N°barras - Ag = 21,99 cm?

Separacion entre barras

b—2r
Sparras = Nebarras — 1 20 cm

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

Usar: @20 c/20 cm

6.5. Disefio a corte

Datos:
VU, = 145112 kN Peralte de corte efectivo (Art. 5.7.2.8)
fc = 25 MPa
f,= 420  MPa d,=d _g —0,83m
= 1,30 m d
09-d= 0,76m
h= 090 m o ’
: No menor que el mayor valor de: {0'72 h=065m
= 084 m
a= 1328 cm Entonces:
= 09 Corte dy =083 m

a) 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 V, =025 f -b-d,
V, = 6708,17 kN

2) Resistencia nominal al corte por traccion del H® vy 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. = 890,85 kN

Para verificar que el elemento necesita estribos, la norma en el Art. 5.7.2.3, plantea la

siguiente ecuacion:
Vy>05-¢-V

1451,12 > 400,88 Si necesita estribos

b) Resistencia de armadura necesaria

Vuy
Vsnec = E -V

Venee = 721,51 kN

c) Resistencia de armadura disponible
Adoptando:

@ =12 mm Vs = %”pdv
4 barras transversales - A, = 4,524 cm?
Sep = 20 cm Ve = 784,35 kN
Condicion:
Vs > VSnec
784,35 kN > 721,55 kN Cumple!

d) Verificacion
Vy < ol

Cortante nominal:

V,=V. + V. - V,=167520kN

Vy < ¢V

1451,12 kN < 1507,68 kN  Cumple!

Usar: @12 c/20 cm

6.6. Refuerzo en la cara lateral exterior

Se dispone armadura por contraccion y temperatura (Art.
b= 130 cm 2 ~018-b-h
h= 90 cm Stemp =57 (h + h)

Se verifica:

5.10.6)

- AStemp = 4,79 cm?/m



2,33cm?*/m < Asgemp <12,70cm?/m  Cumple!

a) Disposicion de armadura secundaria

¢ = 12 mm Separacion entre barras:
Ag= 1131 cm? Ag
Sparras = =024 = 22cm
Astemp
Usar: @12 c/22 cm
7. Disefio de la columna
7.1. Solicitaciones
Realizando el disefio estructural del pdrtico se tiene:
a) Fuerza axial
Diagrama de fuerzas axiales:
Cargas DC
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b) Momento maximo en el plano del pértico
Del andlisis estructural realizado en el disefio del cabezal se tiene:

L Momento (KN-m)
Descripcion
Columna ext. Columna int.
Cargas DC 35,40 19,90
Cargas DW 4,70 1,40
CargasPLy LL+IM 60,50 22,20

¢) Momento méximo en el sentido transversal
Figura L.10 Cargas actuantes en el sentido transversal de la columna
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Fuente: Elaboracion propia



Carga LSx (sobrecarga por carga viva en el terreno)

H L LSx; ¥Vi LSx; - y;
Elemento : ‘ Lot
(m) (m) (kN) (m) (KN-m)

1 Pantalla 2,94 3,25 26,78 5,78 154,81

2 Columna 4,31 1,20 14,50 2,16 31,24
)y 41,28 186,05

LS. . v:
LS, =4128kN/m ; Yp= % =451m
X

M, = 186,05 kN -m

Carga EHXx (fuerza horizontal de la presion lateral del suelo)

H P L EHxi Yi EHxi Vi

Elemento m | enmy [ m | k) | m) [ k)
Pantalla 2,94 13,73 3,25 59,63 5,29 315,45
Columna 4,31 33,87 1,20 111,87 1,85 207,10

3 171,50 522,55

EH,. vy,
EH, = 17250 kN Y, = 20w Vi goc
EH,
MEHx == 522,55 kN m
Carga BR (fuerza de frenado)
BR=5417kN ; Yp,=905m — Mpgg=490,21kN -m

7.2. Solicitaciones de disefio
a) Fuerza axial
PU =1,25"- PDC +15- PDW + 1,75+ PPL,LL+IM

Fuerza axial (kN)

Columna ext. Columna int.
1834,80 1903,65

b) Momento de disefio en el plano del portico

My = 1,25-Mpc + 1,5 - Mpy, + 1,75 Mpp, 11 41m

Momento (KN-m)
Columna ext. Columna int.
157,18 65,83




¢) Momento de disefio en el sentido transversal
MU = 1,75 ) MLSX + 1,5 b MEHX + 1,75 b MBR
My = 1967,27 kN - m

Para uniformizar el célculo se eligen las solicitaciones mas criticas, las cuales se producen
en la columna exterior. En resumen:

Fuerza Axial Pu = 1903,65 kN
Momento en el plano del portico Mu = 157,18 kN-m
Momento en el sentido transversal Mu = 1967,27 KN-m

7.3. Armadura de refuerzo
a) Columna propuesta
d=1,10m Didmetro de columna
r=500cm  Recubrimiento
Armadura longitudinal: 24 @ 25
Propuesta de estribos cerrados: @ 12 ¢/25 cm (Art. 5.10.4.3)

Areas:
T d? 5
Ay = 2 - A; =950332cm
- 02 X
As = Nbarras " —7— = As = 117,81 cm
b) Refuerzo maximo de miembros a compresion
As  Aps Jou o 0g (5.6.4.2-1)
Ay Ay fy

A
A—S <008 - 00124 < 0,08  Cumple!
g

c) Refuerzo minimo de miembros a compresion

As-fy, n Aps " fou > 0135 (5.6.4.2-3)
Ag - fe Ag - fy
f. = 25 MPa Resistencia a compresion del hormigén
fy = 420 MPa Resistencia del acero de refuerzo
As-fy

> 0,135 - 0,208 = 0,135 Cumple!
Ay fe



d) Esbeltez

En el plano del pdrtico (no arriostrado)

Donde:
K=12 (Tabla4.6.2.5-1)
L=431m
K ) LU
r=d/4=028m =18,81 <22  Columna no eshelta (5.6.4.3)

Los efectos de la esbeltez se pueden despreciar en el plano del portico

En el plano transversal al pértico (no arriostrado)

Donde:

K=221 (Tabla4.6.2.5-1)

Lu=4,31m KL,

r=di4=028m — = 32,91 >22 Columnaesbelta (5.6.4.3)

Se debe considerar el método de amplificacion de momentos si:

KLy < 100 Cumple!

Método de amplificacion de momentos (Art. 4.5.3.2.2b)
En el plano transversal al portico

M, = 8 - Myp, + 85 - My (4.5.3.2.2b-1)
Siendo:
Sp = bm 1,0 ;&= 1 > 1,0
b_l_ P, =7 ' 5_1_ B, ~7
QK ’ Pe Q)K ' Z Pe
Célculo de 4,
Cn=1,0 Carga de pandeo de Euler:
Pu =1903,65 kN w2 - El
) = —— (4.5.3.2.2b-5)
@ =0,75 (Art. 45.3.2.2b) (K- Ly)
Ec = 23500 MPa
- d* E.- Ig

I = =0,0719 m* El = 2,5 (5.6.4.3-2)

64 1+ 8,

Mdu = 783,82 kN-m  Carga permanente mayorada

Mu =1967,27 kN'-m  Carga total mayorada M,



Entonces:
EI = 485556,09 kN -m? ; P, =58498,67 kN

Luego:
0, =105 = 1,0 Cumple!

Calculo de &

Usando Pu y Pe por simplicidad, en vez de Y Puy > Pe, se tiene:
6, =105 = 1,0 Cumple!

Entonces:

M, = 1,03+ (Mg, + M,,) = 2024,67 kN -m

f) Momento combinado

M., = 35,33 kN -m Momento mayorado en el plano del pértico

My = /Mg,, +M% > M, =2030,76 kN -m

g) Diagrama de interaccion de la columna circular

Utilizando un software apropiado obtenemos el diagrama de interaccion de la columna:

Figura K.11 Diagrama de interaccion de la columna
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Fuente: Software DID-2018, NTC-2017

Como se aprecia en el diagrama de interaccién de la columna circular, Mu = 2030,76 kN-m
= 207,08 ton'm y Pu = 1903,65 kN = 194,06 ton, estan dentro de la zona de resistencia por
lo que la propuesta de acero y geometria de la seccion es adecuada.



En efecto se puede verificar que:
0,1 Daxiar 'fc’ 'Ag < Py
1781,87 kN < 1903,65 kN Cumple!

Entonces debemos usar:

<1,0 (5.7.4.5-3)

Mr = 2905,74 KN'm Resistencia a la flexion factorizada

M
—Y%-0699 < 1,0 Cumple!
M,

h) Célculo de estribos
Se utilizarén estribos cerrados @ 12 ¢/25 cm en forma de zuncho, distribucion que cumple
con no ser mayor que la menor dimension de la columna ni 30 cm. (Art. 5.10.4.3).

8. Diseno de la fundacion

8.1. Presiones de la reaccion el suelo

Figura L.12 Presiones del suelo en la base del estribo
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considerando franjas de 1 m de longitud, se tiene:

XVu € q3u qzu 9d1u
(kN) (m) (KN/m) | (KN/m) | (kN/m)

Resist. la | 6765,05 0,47 64,08 153,19 242,31
Resist. Ib | 12171,46 0,16 220,70 275,62 330,54

Estado

Las presiones del estado de Resistencia Ib son mayores, por lo tanto se trabajara con esas
presiones como las criticas.

8.2. Disefio de la zapata en el sentido longitudinal
Solicitaciones de disefio

Realizando el andlisis estructural de la zapata con la presion maxima de la reaccion el suelo
(q12), con lo cual se tiene:
a) Momento

En el Art. 5.12.8.4 de la normativa indica que la seccion critica para flexion se debera
tomar en la cara de la columna, por motivos de seguridad se tomara en el eje de la columna

Diagrama de momentos:

148.19 14819

1.97[m]
2.82[m|
3.:82[m]
5.18[m]
6.18[m]
7:03[m]

-0.00

293.45 o817 \293.45

Mu (+) = 298,17 kN'-m  : Mu (-) = 148,19 kKN-m

b) Cortante
Diagrama de cortantes:

554.58 557.53
: 451.60

0.00[m)]
2.90[m)
6.10[m]
9.00[m)]

0.00

r451.60
557.53 \-554.58

A una distancia dy de la cara de la columna — Vu = 140,65 kN



Disefio a Flexion

a) Armadura para momento positivo
Datos:
Tomando un espesor promedio de la zapata: ¥2(1,00 + 0,60) = 0,80 m

My = 298,17  kN'm Canto (til
f.' = 25 MPa @
d=h—7r—— d=0,72
f,= 420  MPa T2 7 "
= 1,00 m Altura de compresién
h= 0,80 m
r= 75 mm a=d-l1- 1= 2-My
0 = 20 mm d).ﬁ.fc'.b.dz
¢ = 0.9 a=221cm
B= 0,85 )
Altura al eje neutro
4 2,61
c=—= - c¢=261lcm
B
Armadura necesaria
085-f/b-a
ASpec = 7 > ASpec = 11,21 cm?
y

Armadura minima (Art. 5.6.3.3)
Momento minimo 1

Mpinn = 1,2 My, =1,2+S. - f, > My = 403,20 kN - m
Momento minimo 2
Mpina = 1,33-My = Mpyins = 396,57 kN -m

Se elige el menor valor:
M, = 348,58 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=296cm ; Asy.. = 14,98 cm?

Disposicion de armadura necesaria

QP = 20 mm Numero de barras:
Ap= 3,142 cm? As
g ) N° barras = —=¢ = 4,77 =~
Aspec= 1498 cm Ag

ASyeq = N°barras - Ag = 15,71 cm?

Separacidn entre barras




b)

b

Sparras = N°barras 20 cm

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

Usar: @20 c/20 cm

Armadura para momento negativo
Datos:
My = 130,49 KkN'm Canto util
"= 1)
fe 25 MPa d=h—-1r——= - d=0,72m
fy= 420 MPa 2
b= 1,00 m Altura de compresion
h= 0,80 m Ny
r= 75 mm a=d- 1—\/1— ’Ub pE
Q= 16 mm ¢ Bt
¢= 09 flexion a=1,09cm
p= 085 Altura al eje neutro
c=128cm

Armadura necesaria
085-f'-b-a
Snec = e - Aspec = 5,51 cm?
fy
Armadura minima (Art. 5.6.3.3)
Momento minimo 1

Mminl = 1:2 ’ Mcr = 1;2 ) SC ) f;- - Mminl = 403,20 kKN -m
Momento minimo 2
Myins =1,33-My =  Mpy;np197,09 kN -m

Se elige el menor valor:
Mpin173,55 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=145cm ; Asye. = 7,35cm?
Disposicion de armadura necesaria

QP = 16 mm Numero de barras:
Ay 2,011 cm? ASpoc

Aspee= 7,35  cm? Ag




ASyeq; = N°barras - Ag = 8,04 cm?

Separacion entre barras

Sbarras = yoporoo = 25cm

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

Usar: @16 c/25 cm

Revisidn por corte

Datos:

Vy= 140,65 kN Peralte de corte efectivo (Art. 5.7.2.8)

f' = 25 MPa a

f,= 420  MPa dy=d—-= =070m
b= 1,00 m No menor que el mayor valor de: {0’9 ‘d = 0,64m
h= 0,80 m g y “10,72-h = 0,58 m
d= 0,72 m Entonces:
a= 2,96 cm d, =0,70m

¢ = 0,9 Corte

a) 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 V,=025"f/"b-d,

V, = 4376,21 kN
2) Resistencia nominal al corte por traccion del H° y del acero
Ec.5.7.3.3-1 Vo=V, +V;

Ec.5.7.3.3-3 V,=0,083-B8-\/f. " b-d,

Donde: =2 (Art.5.7.34.1)
V. =581,16 kN
Para verificar que el elemento necesita estribos, la norma en el Art. 5.7.2.3, plantea la

siguiente ecuacion:
Vy>05-¢-1,

140,65 kN > 261,52 kN No necesita estribos



8.3. Disefio de la zapata en el sentido transversal
Analisis de cargas

Figura L.13 Cargas actuantes en el lado posterior del estribo
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Fuente: Elaboracion propia

Cargas por 1 metro de longitud

a) Peso propio DC
Yione = 23,54 kN /m3 DC =36,48 kN ; xp, = 0,84m

A =1,55m? Mpc = 30,74 kN -m
b) Carga EV (peso del suelo)
Peso especifico del suelo — yg = 20,70 kN/m?

Elemento Area EV; x; EV; - x;
(m?) (kN) (m) (kN-m)
13 12,69 262,63 1,33 347,99
14 0,43 8,92 0,42 3,79
15 0,30 6,21 1,70 10,56
Y 13,42 277,76 362,34
EV = 277,76 kN ; x, = 1,30m

MEV = 362,34‘ kN m



c) Carga LSy (sobrecarga por carga viva en el terreno)
h"=060m ; b'=175m LSy=y5-h’-b’
LS, =2174kN ; x,=133m
M5y = 28,80 kN - m

d) Presiones de la reaccion el suelo
Del analisis estructural en el sentido transversal de la zapata se tiene:

Diagrama de momentos:

a 688,34
Mgy

Momento en la cara izquierda de la columna:
Mg = 401,79 kN -m

Momento en la cara derecha de la columna:
Myq = 541,44 kN -m

Armadura en la parte superior

a) Momento de disefio
Momento en la cara izquierda de la columna para el estado limite de Resistencia Ib, con
n = np,Mr,n; = 1, despreciando del lado conservador un 50% de la reaccion del suelo:

My =71-(1,25Mpc + 1,35 Mgy + 1,75 Mg,) — 0,5 % My,
My = 377,09 kN -m
b) Disefio a Flexion

Datos:
My = 377,09 kN'm Canto util
f'= 25 MPa d=h-r-2 5 a=o092m
f,= 420 MPa 2
= 1,00 m Altura de compresion
h= 1,00 m A
r= 75 mm a=d- 1_\/1_ ,U .
= 20 mm ¢:ff-b-d
¢= 09 flexion a=218cm

f= 085



Altura al eje neutro

a
c=— - c¢=256cm
B
Armadura necesaria
085-f/b-a 5
ASpec = 7 - ASpec=11,01cm
y

Armadura minima (Art. 5.6.3.3)
Momento minimo 1

Mpini =1,2-M, =1,2-S.-f, = Mpuing = 630,00 kN -m
Momento minimo 2

Mping = 1,33-My =  Mypins = 501,53 kN -m

Se elige el menor valor:
Mpin = 501,53 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=342cm ; Asp.. = 14,70 cm?

Disposicion de armadura necesaria

9 = 16 mm Numero de barras:
Ag= 2,011 cm? As
) N° barras = —=£ = 7,31 =~
ASpec= 1470  cm Ag

ASyeq = N°barras - Ag = 16,08 cm?

Separacion entre barras

= 12,5cm

Sbarras = N°barras

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

Usar: @16 c/12,5cm

Armadura en la parte inferior

a) Momento de disefo

Momento en el centro de la columna para el estado limite de Resistencia Ib, con n =

Mo, Mr, M = 1
MU = qu - T] - (1,25 - MDC)

My = 503,01 kN -m



b) Disefio a Flexion

Datos: Canto til
My = 503,01  kN'm P 0 4= 092
= —_ _— e d =
f'= 25 MPa "2 e
fy= 420 MPa Altura de compresion
= 1,00 m
= 1,00 m a=d-[1- [1-—2 Mo
= 20 m_m a=292cm
= 09  flexion Altura al eje neutro
= 0,85
c=344cm
Armadura necesaria
085-f -b-a
ASpec = ;C - ASpec = 14,78 cm?
y

Armadura minima (Art. 5.6.3.3)
Momento minimo 1

Mmin1 = 1;2 ) MCT‘ = 1,2 - SC . f;~ - Mmin1 = 630,00 kN m

Momento minimo 2
Mpins =1,33-My = My = 669,00 kN - m

Se elige el menor valor:
M, = 630,00 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=23,67cm ; Asy..= 18,59 cm?

Disposicion de armadura necesaria

0 = 20 mm Numero de barras:
Ag= 3,142 cm? As
) N° barras = —=£ = 592 =~
ASpec= 1859 cm Ag

ASyeqr = N°barras - Ay = 18,85 cm?

Separacion entre barras

b

Sparras = N°barras 15 em

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

Usar: @20 ¢/15cm




8.4. Verifacion al Punzonamiento
Se verificara para la columna con el Pu mas critico

Datos:
dc = 1,10 m Diametro de la columna
h= 1,00 m Altura total de la zapata
Pu= 1903,65 kN Carga axial factorizada en la columna
Gy = 275,62 KN/m? Presion del suelo en el eje de la columna
¢= 0,75 Factor de resistencia
Q= 20 mm Armadura de flexién
a= 367 cm Altura de compresion

a) Parametros
Peralte de corte efectivo (Art. 5.7.2.8)

® a ;
d=h—r—2_% _090m No menor que el mayor valor de:

2 2 {O,9-d= 0,89 m

Entonces: 0,72-h=0,72m

d, = 0,90 m

Perimetro critico
b,=n-d.+d,) = b,=627m

Area dentro del perimetro critico

_ﬂ'(dc'l'dv)z

A, 2

A, = 3,13 m?
Cortante actuante
Vo =Py—quu 4, — Vy=1040,67 kN
b) Verificacion
Resistencia nominal al corte por punzonamiento
0,33
Be

siendo A =1 (concreto de peso normal) (Art. 5.4.2.8)

Vn=(o,17+ )-A-fc’-bo-d,, < 033-1-f  by-d, (5.12.8.6.3-1)

4780,57 kN < 9279,94 kN Cumple!

Vy < oW
1040,67 kN < 3585,43 kN Cumple!

Por lo tanto, no se requiere refuerzo de corte por punzonamiento



DISENO DE GAVIONES
1. Gavion tipo cajén
Datos:

Propiedades de los materiales

Peso especifico de la roca Yr= 27,00 kN/m?
Peso especifico del suelo Ys= 20,70 KkN/m?
Capacidad portante admisible dadam = 0,45 MPa
Angulo efectivo de friccion interna @'y = 37°
Geometria del gavion

Altura de cada bloque Hy, = 1,00 m
Ancho de cada bloque Ay = 1,00 m
Base de cada bloque B, = 1,00 m
Altura total del muro de gavion H, = 4,00 cm

1.1. Anélisis de cargas
Figura L.14 Cargas actuantes en el muro

JR—

/: L v
IS l Jiig
’Q. 4,00
T EH EJ “ DCl 5
. K‘s I
L b
LTI
gmax

Fuente: Elaboracion propia

a) Peso del suelo (EV)
Peso de la cuiia del suelo sobre los bloques:

Area=4m?> EV=y-A - EV=108kN/m ; Xz =225m
Momento —» Mgy, = 243 kN -m/m
b) Peso propio (DC)

Se calcula el peso total de los bloques multiplicando el 80% del peso especifico de la
roca, ya que se considerard un porcentaje de vacios del 20% entre roca y roca.



o bll\lo de Area DC; x; DC; - x;
oques (m2) (KN/m) (m) (KN-m/m)
| 3 3,00 64,80 1,50 97,20
| 2 2,00 43,20 1,00 43,20
Il 2 2,00 43,20 1,00 43,20
v 1 1,00 21,60 0,50 10,80
> 8,00 172,80 194,40

kN
DC =172,80—
m

_XDCirx

X, = X,=11
A DC A 13m

Momento —»  Mp. = 194,40 kN -m/m

c) Presion lateral del terreno (EHX)

El coeficiente de empuje lateral activo (ka):

sen?(6 + ¢'f)

ka = I - [sen?6 - sen(6 — §)]
Donde:
2
o sen(¢'s + 6) - sen(¢p's — 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
B =10° Angulo que forma la superficie del relleno respecto de la horizontal

5 =2/3 ¢’f =24,67° Angulo de friccion entre el muro y el terreno

Entonces:
=1,7829 - k, = 0,2522

Presion lateral del terreno en direccion vertical

1
EH, = E-H (kg +H-y) cos(§) — EH,=23795kN/m
X,=133m

Momento —» Mgy, = 50,60 kN -m/m



1.2. Verificacion de la estabilidad

a) Cargas y momentos mayorados

Cargas Momentos
Tipo DC EV EHXx DC EV EHXx
14 0,9 1 15 0,9 1 15
Resist. la 155,52 108,00 56,93 174,96 | 243,00 75,91
14 1,25 1,35 15 1,25 1,35 15
Resist. Ib 216,00 145,80 56,93 243,00 | 328,05 75,91
Y 1 1 1 1 1 1
Servicio | 172,80 108,00 37,95 194,40 | 243,00 50,60

b) Seguridad al volteo

Mpc + Mgy
Coy = > 2
U Mppx
Estado CSV CSV.min Condicién
Resistencia la 5,51 2,00 Cumple!
Resistencia Ib 7,52 2,00 Cumple!
Servicio | 8,64 2,00 Cumple!
c) Seguridad al deslizamiento
u-(DC+EV)
=——F > 15
SD EH,
. — ! —
Con: u = tan (¢ f) = 0,7536
Estado Csy CSV.min Condicién
Resistencia la 3,49 1,50 Cumple!
Resistencia Ib 4,79 1,50 Cumple!
Servicio | 5,58 1,50 Cumple!

d) Presiones actuantes en la base de muro
Debe cumplir que:
qr = q

qr = @p - (FS " Qaam)



¢@p = 0,45 Factor de resistencia para capacidad de carga (Tabla 10.5.5.2.2-1)
FS=3
Qaam = 0,45 MPa

Para el estado limite de Servicio I:
dr = 9adm

DC +EV 6e
Qmax = T (1 =y

DC + EV ( 6e)

+B> » min =g "B

Excentricidad en la base:

_ B _ Mpc + Mgy — Mgy,
e =—— XO ; XO =
2 DC + EV
Estado Xo € Tmax Tmin r Condicion

(m) (m) (MPa) (MPa) (MPa)
Resist. la 1,30 0,20 0,123 0,052 0,608 Cumple!
Resist. Ib 1,37 0,13 0,152 0,089 0,608 Cumple!
Servicio | 1,38 0,12 0,117 0,071 0,450 Cumple!

2. Colchoneta Reno

Para evitar que la base antisocavante se levante del suelo o se vuelque, esta debe tener un
minimo de 23 cm de espesor.

2.1. Longitud de la colchoneta (Le)
Las recomendaciones de disefio de gaviones indican un valor de 1,50 — 2.0 veces la
profundidad de socavacion.

Altura de socavacion — Ds=1,83m

Ls =2-Ds =3,66m
Se redondea a una longitud estandar: Ls=4,00 m
2.2. Verificacion por criterio de la velocidad critica
a) Velocidad media

De la ecuacion de Manning:

1% :1.R2/3 .51/2
n

So= 0,019 m/m Pendiente del curso del rio
n= 0,040 Fondos de grava, canto rodado y algunas rocas
A= 5136m? Area hidraulica

P= 34,06m Perimetro mojado



Calculando se tiene: V =453 m/s

b) Numero de Froude

T=2897m Ancho superficial, espejo de agua
vV
F=— - F=1,09
A
gT

El flujo se encuentra en la condicidn de corriente supercritica

¢) Velocidad critica

A partir del siguiente abaco se puede determinar la velocidad citica (\Vc)

Figura L.15 Abaco Velocidad critica (m/s)
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Dimensién de las piedras dp, [m]

Fuente: MACCAFERRI. Manual de proteccion de margenes

Siendo F < 1,5y dso = 0,11 m, entonces la velocidad critica es: V¢ = 4,90 m/s

Entonces se verifica que:
V< Ve - 453m/s < 490m/s Cumple!

No existe movimiento ni levantamiento de las piedras por el flujo hidraulico, por lo tanto el
colchon es estable.

2.3. Espesor del colchén
Del Abaco de la velocidad critica en funcion de los espesores del colchén del manual de
proteccion de margenes de MACCAFERRI, entrando con los datos de Vc =4,90 m/sy F <
1,5, se tiene un espesor:

hc=0,30 m
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PLANILLA DE FIERROS: ESTRIBO
POS. |Diam.| L. Unit. N° L. Total | P.Unit. | P. Total Dimensiones Variables (m)
(mm.)] (m.) | PIEZAS (m.) |(Kg/m.)| (Kg.) a b c d e f g a b . a b
1 20 5,25 31 162,75 2,47 | 401,99 | 0,30 4,65 0,30 D
la 20 323 31 100,13 2,47 | 247,32 | 2,93 0,30
2 20 9,65 24 231,60 247 | 572,05 | 0,30 9,05 0,30 al b Je b = d
3 16 | 526 37 19462 | 1,58 | 30750 | 025 | 1,49 1,78 | 149 | 025 @O a ® e
3a 16 3,52 37 130,24 1,58 205,78 0,25 1,49 1,78 b c
4 16 | 955 20 191,00 | 1,58 | 301,78 | 025 | 9.05 0,25 af @ b oIT 1o a Ga
5 | 25 | 639 7 46008 | 3.86 | 177591 | 045 | 5,94
6 12 3,34 60 200,52 0,89 178,46 | 0,10 3,14 0,10 . =
7 16 11,15 9 100,35 1,58 158,55 | 0,50 10,15 0,50 a“ b i
8 | 20 | 1L15s | 6 6690 | 247 | 16524 | 050 | 10,15 | 0,50 e @ d @ b
9 | 20 | 1115 1 11,15 | 247 | 2754 | 050 | 10,15 | 050 >
10 | 12 | 11,15 3 33,45 089 | 2977 | 050 | 1015 | 0,50 b ® ‘ d ¢
1| 12| 462 51 23562 | 089 | 20970 | 0,10 | 0,26 075 | 1,33 (093 | 1,15 ] 0,10 b
12 12 3,00 51 153,00 0,89 136,17 | 0,10 0,93 0,47 0,93 | 0,47 | 0,10 =
13 10 10,20 22 224,40 0,62 139,13 | 10,20 5 @ @
14 10 6,20 33 204,60 0,62 126,85 | 0,10 2,85 0,15 2,85 | 0,15 ] 0,10 (3)
15 | 12 | 5,09 4 2036 | 089 | 1812 | 143 | 2.5 1,14 . b
16 | 12 | 620 4 2480 | 089 | 2207 | 335 | 285 . 2 ot aﬂc
17 | 10 | 335 20 67.00 | 0,62 | 4154 | 1,17 | 2.8 .
18 | 10 | 222 16 3552 | 062 | 2202 | 1,17 | 1,05 | Prom. 13 df |b @) @
19 10 6,26 8 50,08 0,62 31,05 0,10 2,87 0,16 2,87 | 0,16 | 0,10 b
20 10 4,80 14 67,20 0,62 41,66 0,10 2,14 0,16 2,14 | 0,16 | 0,10 |Prom. ¢ - ; e )
21 10 1,40 20 28,00 0,62 17,36 0,50 0,40 0,50 !
2 | 10 | 150 12 1800 | 062 | 11,16 | 0,550 | 0,50 0.50 b @03
23 | 10 | 2.00 16 3200 | 062 | 1984 | 010 | 040 050 | 040 | 050 | 0,10 2 @
Total 1 Estribo Kg =| 5208,58
Total 2 Estribos Kg =|10417,17
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