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CAPITULO | ANTECEDENTES

1.1. Introduccion
En los ultimos afios, 2006 - 2013, la construccidon de infraestructuras para la produccion y el
desarrollo se ha incrementado significativamente. El disefio de sistemas de riego ha sido
objeto de atencion por los gobiernos de turno; en los pasos de quebradas de estos sistemas,
los puentes de hormigdn armado se emplean con regularidad. Estos puentes son proyectados
con un esquema estatico, simplemente apoyado, en el cual los elementos resistentes de la
superestructura no son de una composicion monolitica, es decir que no existe continuidad en

sus tramos.

1.2. Identificacién del problema
En el sistema de riego Guadalquivir-Cenavit-Calamuchita, en el tramo comprendido entre
las progresivas 1+328 a 1+373, a la altura de la comunidad de Ancén Chico, se encuentra un
desnivel topografico significativo, una quebrada seca, que necesita una obra de arte para el
normal funcionamiento del sistema de riego; en este, caso un puente canal de
aproximadamente 45.00 mts de largo.
La Gobernacion del Departamento de Tarija, Seccion Uriondo, tiene interés en mejorar sus
sistemas productivos y uno de sus proyectos es la construccion del “Sistema de Riego
Guadalquivir-Cenavit-Calamuchita”
Con este sistema en proceso de construccion se hace necesario el disefio de obras de arte
mayor que se adecuen a las necesidades del proyecto y brinden una alternativa novedosa al

disefio de puentes realizados en nuestro medio.

1.3. Justificacion
Las estructuras hiperestaticas despiertan bastante interés en el autor del presente trabajo y
son estas las preferidas, cuando pueden ser usadas, por la mayoria de los proyectistas de
estructuras por sus menores dimensiones y sus capacidades de redistribuir esfuerzos; por lo
tanto, con la elaboracion del presente proyecto de ingenieria civil se busca adquirir nuevos

conocimientos en el disefio de puentes hiperestaticos.



1.4. Objetivos

1.4.1. General

Realizar el Disefio Estructural de un Puente Canal Continuo de hormigon armado para
el Sistema de Riego Guadalquivir-Cenavit-Calamuchita Tramo 1+328 A 1+373en la
comunidad de Ancdn Chico — Tarija, con aplicacion de herramientas informaticas
como la hoja de célculo EXCEL y el programa de calculo estructural SAP 2000 y el
empleo de las normativas CBH-87 y EHE-98.

1.4.2. Especificos

Verificar el levantamiento topografico mediante el uso de un GPS estacionario de
doble frecuencia.

Realizar el estudio de suelos de acuerdo con el manual de ensayos de suelos y
materiales de la Administradora Boliviana de Carreteras.

Dimensionar los elementos del puente mediante criterios técnicos y econémicos de
méaxima eficiencia y minimo costo.

Elaborar planos y detalles constructivos considerando las practicas habituales de
dibujo y detallamiento estructural vigentes en el medio.

Elaborar los precios unitarios y el presupuesto empleando los criterios de las Normas
Bésicas del Sistema de Administracion de Bienes y Servicios (NB-SABS).

Elaborar el cronograma de ejecucion de acuerdo con el plan de ejecucién de obra.

1.5. Alcance del proyecto

1.5.1. Limitaciones

El presente proyecto abarcaréa el disefio y calculo de una estructura, aplicando los conceptos

adquiridos en las materias correspondientes cursadas en la carrera de Ingenieria Civil; para

ello se emplearan todas las simplificaciones de disefio que sean convenientes, sin perder la

objetividad en el mismo; aunque la normativa empleada no tiene las calidades de hormigon

y acero empleados en el proyecto, éstas son comunes en el mercado.

1.6. Localizacion

El puente canal que se plantea disefiar estructuralmente en la propuesta de proyecto, se

localiza en el sistema de Riego Guadalquivir-Cenavit-Calamuchita Tramo 1+328 A 1+373
Ancon Chico — Tarija, provincia Avilés, departamento de Tarija. (E 327891; N 7608737 en
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un sistema de referencia WGS-84) y con una latitud Sur de 21° 36’ 58.18” y longitud Oeste
de 64° 39° 45.99”. (Imagen 4)

Imagen 1 Mapa de Bolivia.

Imagen 2 Mapa de Sudamérica.

Imagen 3 Mapa del departamento de Tarija.
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Imagen 4 Mapa de la provincia Avilés.

1.7. Beneficiarios
Como beneficiarios del proyecto se encuentran las comunidades que pertenecen a la primera

seccion de la provincia Avilés: Ancén Grande, Ancon Chico, Pampa La Villa Grande,

Pampa La Villa Chica, CENAVIT, Chorrillo Bajo, La Compafiia, Colon Norte, Valle Bajo,

La Higuera, Calamuchita y Muturayo.
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CAPITULO Il MARCO TEORICO

1.1. Idealizacion de la estructura

En el presente disefio estructural se debe realizar una idealizacion de la estructura por
analizar, para definir su comportamiento ante las solicitaciones y la respuesta de sus
elementos. Para llevar a cabo este proposito, si las dimensiones en un eje son mayores a las
dimensiones en los otros dos ejes, puede tratarse como un elemento lineal, como ser losas
armadas en una direccion, vigas y columnas. En este proyecto no se cuenta con losas armadas
en dos direcciones, siendo estos elementos de superficie donde una dimension es pequefia en
comparacion con las otras dos. En el caso de las zapatas, hay varios métodos que simplifican
su analisis, siendo estos elementos de volumen; debido a estas simplificaciones pueden
tratarse como elementos lineales. Para el caso de ménsulas, se explica en 2.4.

Longitudinalmente se considera el canal como una viga, transversalmente se disefia como

una losa unidireccional.

\ T Cabezal \
Estribo
— Dintel
Fuste
\ Zapata

Imagen 1 Vista longitudinal del puente canal.

1.2. Célculo de losas de hormigén armado
Para el calculo de losas de hormigén armado deben considerarse los conceptos de disefio
estructural en este material, siendo las ecuaciones constitutivas y sus respectivos diagramas
los que deben tenerse en cuenta; para ello el autor emplea el diagrama rectangular para todos

los calculos en hormigdn armado.



Deformaciones Tensiones del
' acero

Imagen 2 Diagrama rectangular de tensiones.
En las losas la solicitacién preponderante es la de flexion longitudinal; para esto debe
realizarse el analisis estructural considerando todas las cargas actuantes, evaluar los
momentos flectores en las situaciones criticas y las combinaciones adecuadas para encontrar
la combinacion de carga mas desfavorable de la pieza; este procedimiento se realiza para
todos los elementos.
Las losas armadas en una direccion pueden analizarse para una franja de un metro de ancho;

este es el criterio que se emplea en el analisis y disefio en el presente proyecto.

Q:

Imagen 3 Seccion transversal del canal (sin dimensiones).



De donde se obtienen los momentos flectores y las fuerzas cortantes.

Imagen 4 Diagrama de momentos flectores en la seccion transversal del canal.

Imagen 5 Diagrama de fuerzas cortantes en la seccion transversal del canal.
Al ser sometidos estos elementos a flexion y corte, las ecuaciones empleadas son las
siguientes.
Para flexion:

Mgy, = 0.252 % foq * b * d?

Ecuacion 1 Momento limite para la seccion sin armadura de compresion.

Mq

y=d 1= e s r

Ecuacion 2 Profundidad del eje neutro — Bloque rectangular.

0,85 f.gxy*b
S=
fyd

Ecuacion 3 Area de acero.




Donde
M, = Momento limite para una seccion si armadura a compresion [N*m].
M, = Momento de disefio, momento de las cargas de servicio mayorado por los factores de
carga [N*m].
f.a = Resistencia de calculo del hormigon, resistencia caracteristica f., divida por un
coeficiente de minoracion y,. [Pa].
fya = Resistencia de calculo del acero, limite elastico caracteristico f, divida por un
coeficiente de minoracion y, [Pa].
d = Canto util de la seccién [m].
b = Base de la seccion [m].
y = Base del rectdngulo equivalente de compresiones del hormigén. [m].
A, = Area de acero [m2].
Para corte:
Veu = fev * bo * d
Ecuacion 4 Esfuerzo cortante altimo por traccion del alma.

3
fer = 0,131 % /fczk

Ecuacion 5 Resistencia virtual a cortante del hormigdn.
Veu 2 Vy
Ecuacion 6 Verificacion para piezas sin armadura de cortante.
Donde:
7., = Esfuerzo cortante Gltimo por traccion del alma [N].
fe» = Resistencia virtual a cortante del hormigon [MPa].
b, = Ancho del alma de la pieza [m].
d = Canto util de la seccion [m].

1, = Cortante de disefio, cortante de las cargas de servicio mayorado por los factores de carga

[N].

1.3. Calculo de vigas de hormigon armado
Las vigas, al ser elementos lineales, estdn sometidas a cargas sobre su eje longitudinal. Las

solicitaciones preponderantes son las de flexién y corte; para ello debe seguirse el
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procedimiento que se explico en el punto 2.2. Una vez encontradas las solicitaciones el
armado, debe verificarse segln la normativa para que en ningun caso se esté en contra de la
seguridad.

En el analisis longitudinal pueden apreciarse las siguientes caracteristicas:

Cargas, estas constituyen el peso propio y la carga de agua; el caso mas desfavorable es que
exista alguna interferencia en el canal aguas abajo y se genere un remanso que eleve el nivel

de agua hasta llenar el puente canal; de esta manera tendriamos este esquema de cargas.

Imagen 6 Vista longitudinal de las cargas.
Esta composicion de cargas corresponde a la siguiente relacién de luces, en la que se

aprovecha mejor la seccion.

0.8*Lc Lc 0.8*Lc
A A A A

Imagen 7 Relacién de luces.

Las cargas constituyen el peso propio de la seccion y el peso del agua con sélidos en

suspension, como se muestra en el siguiente grafico.

—~{ =030 = = 0.30

Al 1.60 A3

1.90

k -2

A2

030 =270~

Imagen 8 Seccion transversal del canal acotada en metros.

Area | bi[m] |hi[m] |Ai[m2]
Al 0.3 1.9 0.57
A2 2.1 0.3 0.63
A3 0.3 1.9 0.57
z 1.77
Tabla 1 Propiedades geométricas de la seccion transversal - Area.




Donde con una densidad de 2400 [kg/m3] obtenemos una carga de 41.7 [kN/m]; de manera
anéloga para la carga del agua con una densidad de 1100 [kg/m3], se obtiene una carga de
36.3 [kN/m]. La carga de granizo no es considerada por el principio de Arquimedes.

Entre las cargas consideradas esta la posible sedimentacion® por obstruccion aguas abajo en
el canal; se considera una altura de sedimentos de 30 [cm] con un peso especifico de 30.0
[kN/m3]. Con estas condiciones se obtienen las siguientes cargas; carga de sedimentos de
18.9 [kN/m] y carga de agua de 29.5 [KN/m].

Para el esquema estructural elegido se obtienen los siguientes diagramas de momentos

flectores y fuerzas cortantes.?

M 1 L?
= — % *
121

*q*LZ

22.5
Imagen 9 Esquema de momentos flectores de las vigas.

V=03*qg*L V=05%xqx*L

Imagen 10 Esquema de fuerzas contantes de las vigas.

Las combinaciones de carga son las siguientes:

Sp =Yrq *EatVrg* B

Ecuacion 7 Combinacion de cargas.

Donde:

Sp = Solicitacion de disefio.

Yrq = Factor de mayoracion de cargas vivas (1.6).

Yrg = Factor de mayoracion de cargas muertas (1.6).

E, = Solicitaciones debido al empuje del agua y al empuje de sedimentos.
P, = Peso propio.

Cuando se toma en cuenta las cargas de viento la combinacion de cargas es la siguiente:

! La sedimentacién puede verse en el anexo sedimentacidn.
2 Las ecuaciones empleadas estdn demostradas en el anexo ecuaciones.



Sp = 0.9*(yfg*G+yfg*Q)+0.9*yfg*W

Para lo cual se obtienen las ecuaciones de las solicitaciones.
My = Mgmax * Yrq + Mppmax * Yrg

Ecuacion 8 Momento de disefio.

Vi = Veamax * Yrq + Vepmax * Yrg

Ecuacion 9 Cortante de disefio.

Donde:

M ymax = Momento maximo debido al empuje de agua [N*m].
Mppmax = Momento maximo debido al peso propio [N*m].
M,, = Momento ultimo o de disefio [N*m].

Veamax = Cortante méximo debido al empuje de agua [N].
Vppmax = Cortante maximo debido al peso propio [N].

V;, = Cortante ultimo o de disefio [N].

Para la flexion, una vez obtenidas el area de acero como se describe en 2.2 deben hacerse las
siguientes verificaciones:

Armadura minima

Segun la normativa boliviana CBH-87, la cuantia geométrica minima en vigas debe ser de
3.3 por mil; se puede reducir segun la siguiente ecuacion cuando la cuantia requerida por
flexion sea muy pequefa y la armadura minima muy grande; pero se debe verificar que no se
produzca una rotura fragil.

A 30.04*fc—d*,4
S f c

yd

Ecuacion 10 Verificacion de rotura fragil.

As *fyd)
a=15—-125%—"—
<Ac *fcd

Ecuacion 11 Factor de mayoracién de armadura.
Donde:

a = Factor de mayoracién de armadura.

A, = Area de acero [m2].

A, = Area de hormigon [m2].

3 Jiménez — Garcia - Moran, Hormigén Armado, Edicidn 14, pag 235.



El factor o se emplea para mayorar la armadura de flexion, de manera tal que se cumplan las
anteriores condiciones.

Para el disefio a corte se emplean las siguientes ecuaciones:

Veg =V, <Vy1 =030 f.qxbxd

Ecuacion 12 Esfuerzo cortante de agotamiento por compresion oblicua del hormigén del
alma.

Via =W S Vi =Veu = feu xbo * d

Ecuacion 13 Esfuerzo cortante de agotamiento por traccion oblicua del alma.

Veuw 2 Wy

Ecuacion 14 Comprobacion para la determinacién de armadura.

En el caso de que el hormigdn tenga la resistencia adecuada para resistir el corte por si mismo,

se debe proveer una armadura minima para prever la rotura fragil.
Ve = 0.9 d Ag * f.
= 0.9 x—=x *
su S st yd

Ecuacion 15 Resistencia al corte proporcionado por la armadura.
Donde:
V., = Resistencia al corte proporcionado por la armadura [N].
d = Canto (til de la seccién [m].
s = Separacién de los estribos [m].
Ag, = Area de acero transversal, considerando la cantidad de piernas [m2].
Cuando se toma en cuenta las cargas de viento, éstas provocan una flexién esviada, ya que
las solicitaciones no estan contenidas en el plano de simetria. Para tomar en cuenta estos
efectos, pueden emplearse los dbacos adimensionales en roseta o la reduccion a flexion recta.
Si se emplea la reduccidn a flexion recta se presentan dos soluciones: férmula simplificada
de Jiménez Montoya y el metodo de las hiperelipses:
a) Abacos adimensionales en roseta
Donde se reducen los momentos flectores en ambos ejes
Hx = xd/(Uc * hy)
Ecuacion 16 Momento reducido alrededor del gje x.
ty = Mya/(Ue * hy)
Ecuacion 17 Momento reducido alrededor del eje y.



Ue = fea * Ac

Ecuacion 18 Capacidad mecénica del hormigon.

v =Ng/U,

Ecuacion 19 Axil reducido.

Donde:

M,; = Momento de disefio del eje x [KN*m].

M,,; = Momento de disefio del eje y [KN*m].

Los momentos reducidos son clasificados asi: el mayor es ul y el menor p2; con estos
momentos reducidos se ingresa a los dbacos* correspondientes y en el cuadrante determinado
por v se encuentra @, con esta cuantia mecanica se encuentra la capacidad mecéanica del acero:

Us =w*U,
Ecuacién 20 Capacidad mecénica del acero.

b) Férmula simplificada de Jiménez Montoya
Como el método anterior se determina ul y pu2, con v se ingresa en la siguiente tabla para

determinar el valor de p.

Tabla 2 Método de Jiménez Montoya.

v 01]01/0.2/03/04/05/06/0.7/0.8]09] 1 |1.1]1.2
f10.5/0.6/0.7/0.8/0.9/0.8]/0.7]0.6]/05]0.5]05]|0.5]0.5

Obtenido el valor de B, se emplea la siguiente ecuacion:
H=tt B
Ecuacion 21 Momento flector equivalente en flexion recta, formula de Jiménez Montoya.
Donde el célculo de la cuantia mecénica es inmediato (segun el tipo de seccion, debe
emplearse el diagrama adecuado).

c) Meétodo de las hiperelipses

Con los procedimientos anteriores se utiliza el exponente o que se determina con la siguiente
ecuacion:
log2
a=——-="
log(1+ B)
Ecuacion 22 Exponente método de las hiperelipses.

4 Los dbacos empleados en el célculo se encuentran en el anexo dbacos y diagramas.
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El coeficiente B se puede interpolar de la tabla anterior.
Donde el momento equivalente en flexidn recta se determina con la siguiente formula:
1/a
p=(pg +u3)
Ecuacion 23 Momento equivalente en flexidn recta método de las hiperelipses.
Donde el célculo de la cuantia mecénica es inmediato (segun el tipo de seccion, debe

emplearse el diagrama adecuado).
1.4. Célculo de estribos y pilas

1.4.1. Estribos
Son los que proveen soporte a la superestructura, establecen la conexién 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.

T 0.200
0400
0.900
)
0.600
- w
0.400
N
1.500

Imagen 11 Seccion transversal del estribo.

Imagen 12 Vista tridimensional del estribo.
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Para su disefio se parte de las reacciones de la viga en los extremos y se procede de la

siguiente manera.

N
oc=——+yp,*h<o

- a «b' t,adm
Ecuacion 24 Verificacion de las presiones del suelo en el estribo.
Donde:

o = Esfuerzo del suelo producido por las cargas de servicio [MPa].
0, qam = Esfuerzo admisible del suelo [MPa].

N = Carga de servicio [N].

a’ y b' = Dimensiones en planta del estribo [m].

h = Altura del estribo [m].

v = Peso especifico del hormigdn armado [KN/m3].

Con las dimensiones de proyecto se verifica que la presion del suelo sea menor que la

admisible.
Ny a, —a; 2
Md_Z*az*( > +0.15*a1)

Ecuacién 25 Momento flector de disefio.
Con las dimensiones del elemento se procede a determinar el momento flector y la cantidad
de acero segun 2.2, verificandose la cuantia minima como si fuera una losa, es decir 1.8 por

mil.

1.4.2. Pilas
Para el calculo de la pila se debe distinguir tres elementos: el cabezal, el fuste y la zapata.
Cabezal
Los cabezales de pilas pueden disefiarse como ménsulas cortas.
Las ménsulas cortas son elementos que pertenecen a una zona de discontinuidad®, la
presencia de una carga concentrada es de caracter mecanico, y la variacion brusca del canto
es de caracter geométrico.
Se debe tener en cuenta que en las ménsulas cortas los estribos verticales son inoperantes.
Para el disefio en hormigon armado segun la normativa se deben verificar las siguientes

ecuaciones.

5> Garcia, Moran y Arroyo, Hormigdn Armado, Edicién 15, pag 347.
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Imagen 13 Esquema de ménsula corta.
a<d

Ecuacidn 26 Verificacion del canto Gtil y la linea de accion de la carga.

do > 2
2

Ecuacion 27 Verificacion del canto util de la ménsula.

Donde:

a = Linea de accion de la carga [m].

d = Canto util en la seccion adyacente al soporte [m].

d, = Canto (til de la ménsula [m].

Las solicitaciones para el disefio, partiendo de la carga transmitida por las vigas son las

siguientes:

Frg = 0.2 % F,y

Ecuacion 28 Relacion entre fuerza horizontal y vertical.

Va = Fyq

Ecuacion 29 Fuerza cortante.

Ng = Fpg < Fyq

Ecuacion 30 Traccion horizontal.

Mg = Fyqg*a+ Fpgx(h—d)

Ecuacion 31 Momento flector.

Donde

F,4 = Fuerza de corte vertical de disefio [N].

Fnq = Fuerza de corte horizontal de disefio [N].

Para lo cual se calcula las armaduras de la siguiente manera:

Calculo de Asf de manera analoga al disefio de flexion mostrado en 2.2
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Célculo de Asn
fya

Ecuacion 32 Calculo de Asn.

ASTl

Célculo de Asv
Va
fya * cot(8)
Ecuacioén 33 Célculo de Asv.

=004*££*b*d

yd

Agy =

A

1min

Ecuacioén 34 Célculo de la armadura minima.

Seleccion de la armadura 1

r Asf +Asn 'I
| 2/3 % Agy + Agpy |
fea

| c |
0.04x—=x«b xd
l *fyd * b * J

Ecuacion 35 Armadura a flexion principal.

Ay = Max

Para el céalculo de la armadura A2 se verifica la condicion entre Asf y Asv, si Asf es igual a

2/3 de Asv, se coloca 0.5*Asf, si Asf es mayor que 2/3*Asv se coloca 1/3 de Asv.

Al

\
LY
N,

A2

Imagen 14 Armado de ménsula corta.

Donde:

Ag, = Armadura necesaria para soportar la tracciéon horizontal [m2].

A, = Armadura de corte [m2].

cot(8) = Angulo de inclinacion de las compresiones oblicuas del hormigdn, para ménsulas

hormigonadas monoliticamente con el pilar 1.4,

La solicitacion de corte vertical se verifica como piezas sin armadura a cortante.
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Ecuacion 36 Coeficiente &.

Asl

= * 0.02
b, *d

P

Ecuacion 37 Cuantia longitudinal de flexion.

fev =012 % & % (100  py; * f)'/?

Ecuacion 38 Resistencia virtual.

Veu = fev ¥ bo * d

Ecuacion 39 Resistencia del hormigon sin armadura a cortante.

Si la pieza no cumple esta condicion debe colocarse una armadura a cortante; el calculo se

realiza con las siguientes ecuaciones:
d
Vo = 0.9 *;*Ast * fya

Ecuacién 40 Contribucién de las armaduras transversales.
Vo =030* foq*xbxd
Ecuacion 41 Contribucion del hormigdn.

Para verificar la compresién oblicua en bielas se emplean las siguientes ecuaciones:

Fypq
%Z%Sﬁm=am*ﬁd

Ecuacion 42 Comprobacion de nudos y bielas.

Donde:

ay y by = Dimensiones en planta del apoyo

Columna

Para el disefio de una columna se debe tener en cuenta los siguientes factores:

Longitud de pandeo, que depende de las restricciones de conexion de la columna y su largo.
l,=axl

Ecuacion 43 Longitud de pandeo.

Y la esbeltez geométrica, que determina su analisis.

Ecuacion 44 Esbeltez geométrica.
Donde:
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l, = Longitud de pandeo [m].
a = Coeficiente en funcion a la sustentacion de la pieza: 2 para un extremo libre y otro
empotrado.
d = Canto para el lado que se esta analizando el pandeo o diametro de la pieza si es circular.
Segun la esbeltez de la pieza pueden distinguirse cuatro tipos:
a) Esbelteces geométricas menores que 10, la pieza puede considerarse corta,
despreciando los efectos de segundo orden®.
b) Esbelteces geométricas entre 10 y 29, el disefio puede hacerse con el método
aproximado propuesto por la normativa’.
c) Esbelteces geométricas entre 29 y 58, el disefio puede hacerse con el método general®.
d) No se recomienda proyectar piezas de hormigon armado con una esheltez geometrica
mayor a 58.
Para el disefio en el caso b) el método propuesto por la normativa Espafiola EHE-98 la

excentricidad de calculo es la siguiente

Se determina la excentricidad de calculo de primer orden segn se muestra en la ecuacion
siguiente.

Mg,
Ng
€, =e;=max{ h
20
2 cm}
Ecuacion 45 Excentricidad de calculo de primer orden.
Se evalUa la excentricidad accidental.

d+20xe, 2

ea=(1+0.125 ) = (g + &) * oo gy

Ecuacioén 46 Excentricidad accidental.
Se obtiene la excentricidad total
Erot = €c t €4

Ecuacion 47 Excentricidad total.

6 Jiménez, Garcia y Morén, Hormigdn Armado, Edicién 14, pag 338.
7 Jiménez, Garcia y Moréan, Hormigdn Armado, Edicién 14, pag 343.
8 Jiménez, Garcia y Morén, Hormigdn Armado, Edicién 14, pag 346.
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Para la obtencion de las armadura se emplea un diagrama de interaccion adimensional para

lo cual se calcula el area de hormigon
s i 2
A, = 7 * diam.
Ecuacion 48 Area de hormigon para seccion circular.

En el diagrama se ingresa con los siguientes datos, momento reducido y axil reducido

_ Ng*ep

B A e d

Ecuacion 49 Momento reducido.
— Nd

v A * fea

Ecuacion 50 Axil reducido

De donde se obtiene la capacidad mecanica necesaria.

U=As*fya=w*Ac* feq

Ecuacion 51 Capacidad mecanica.

Donde:

e. = Excentricidad de primer orden [m].

e, = Excentricidad accidental [m].

e:or = EXcentricidad total [m].

B = Factor de armado, 2 para secciones circulares.

&, = Deformacion del acero para su Resistencia de calculo fyd, 0.0017, para acero AH-400.
& = Pardmetro auxiliar para tener en cuenta la fluencia, 0.003 cuando el axil cuasipermanente
no supera el 70 por 100 del axil total.

d = Canto total medido paralelamente al plano de pandeo [m].

i, = Radio de giro de la seccion bruta de hormigon en la direccion considerada [m].

A, = Area de la seccion bruta de hormigén [m2].

u = Momento reducido.

v = Axil reducido.

Ny = Axil de disefio [N]

w = Cuantia mecénica.

U = Capacidad mecanica.
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El disefio a flexion esviada se realiza sumando vectorialmente los momentos® puesto que la
flexion asimétrica en secciones circulares es un caso de flexion recta.

La armadura obtenida debe cumplir los siguientes requisitos.
Armadura minima

Para elementos sometidos esencialmente a compresion (columnas) la normativa exige una
cuantia geométrica del 0.004; ademés, deben cumplirse simultdneamente las siguientes
verificaciones:

Ag * fyq = 0.1 % Ny

Ecuacion 52 Capacidad mecanica minima en compresion.

As *fyd < Ac *fcd

Ecuacion 53 Capacidad mecénica maxima en compresion.

Zapata

La zapata es el elemento estructural que transmite la carga de la estructura al suelo. En el

proyecto se analizaran zapatas aisladas troco piramidales, para ello se requiere un
predimensionamiento?®, segiin se describe a continuacion:

Se debe dimensionar el area en planta; los calculos geotécnicos se realizan para las
solicitaciones de servicio y las comparaciones se refieren a valores admisibles.

14 -10.02 * 04g1m
N 100

Ecuacion 54 Coeficiente para tomar en cuenta el peso propio.
N=(1+
L N=+p)
Oadm

Ecuacion 55 Area en planta necesaria.

Donde:

B = Coeficiente para tomar en cuenta el peso propio de la zapata.
0q.am = ESfuerzo admisible del suelo [kN/m2].

A = Area en planta [m2].

N = Fuerza normal de servicio [KN].

Una vez escogida la base de la zapata se debe verificar si el canto Gtil escogido es el correcto.

% Gere James, Resistencia de Materiales, Quinta edicidn, pag 433.
10 Jiménez, Garcia y Moréan, Hormigén Armado, Edicién 14, pag 507.
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b — diam

—

Ecuacion 56 Calculo del vuelo.
— Nd

=23

Ecuacion 57 Presion del terreno.

Vv =

O

d 1.1+ 0,
= — %
o +370" 7

Ecuacion 58 Canto util recomendado.

Donde:

v = Vuelo de la zapata [m].

b = Base de la zapata [m].

diam = Didmetro de la columna (seccion circular) [m].

d = Canto util [m].

o, = Presion del terreno [kN/m2].

N, = Fuerza normal de disefio [KN].

Si el canto adoptado es el correcto, el predimensionamiento es correcto y pueden hacerse los
calculos geotécnicos y estructurales.

Debe hacerse una comprobacion de la presion sobre el suelo tomando en cuenta la carga y el

peso de la zapata y compararse con la presion admisible del suelo.

N +P
o= b2

Ecuacion 59 Presion sobre el terreno.
Donde:

o = Presion del terreno [kN/m2].

P = Peso de la zapata [kN].

Las zapatas pueden ser rigidas o flexibles, esto esta en funcién de la siguiente comprobacion:
v

E > 2

Ecuacion 60 Determinacion del tipo de zapata

Al ser una zapata flexible debe encontrarse el momento flector, siendo este:
1

M, =E*O't*b * (v + 0.15 = diam)?

Ecuacion 61 Determinacion del momento flector.
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Para el cual puede hallarse un momento reducido y una cuantia mecéanica.
Mgy

e s b*d?

Ecuacion 62 Momento reducido.

w=px1+p

Ecuacion 63 Cuantia mecénica.

Encontrada la cuantia mecénica puede determinarse la capacidad mecénica y el area de
armadura requerida.

U=w*faxbx*d

Ecuacion 64 Capacidad mecénica.

As=U/fya

Ecuacion 65 Area de acero.

Donde debe verificarse los valores de cuantia geométrica minima, que para losas es de
0.0018.

A = Pmin *b *d

smin
Ecuacion 66 Armadura minima.

En elementos tipo placa como son las zapatas debe verificarse que la seccion de hormigon
absorbe todo el cortante actuante, para ello se hacen las siguientes verificaciones:
Vi=o0*xbx(v—d)

Ecuacion 67 Cortante actuante.

200

=1+ |—

Ecuacion 68 Coeficiente (influencia del canto atil).

Asl

= * 0.02
b, *d

P

Ecuacion 69 Cuantia geométrica de la armadura longitudinal a traccion.
feo = 0.12 % & % (100 * py * f3)*/3

Ecuacion 70 Resistencia virtual a cortante del hormigon.

Vew = fev * bo * d

Ecuacion 71 Esfuerzo cortante Gltimo por traccion del alma.
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1.5. Estimacién de la deflexion en piezas de hormigon armado

La actuacion de las cargas (de corta o larga duracion) u otras acciones (tales como los asientos
de apoyo, la retraccion, la fluencia, las variaciones térmicas y las variaciones en contenido
de humedad) provoca las correspondientes deformaciones en los elementos estructurales.
En este proyecto, se limitara el calculo del desplazamiento transversal a la directriz (flecha).
Calculo de la flecha instantanea

Para calcular la flecha instantdnea debe tenerse en cuenta el comportamiento del hormigon
en estado fisurado, la inercia fisurada es necesaria para el calculo utilizando la seccidn

homogeneizada. Para ello se requieren las siguientes ecuaciones:

n= E

Ecuacion 72 Relacion de médulos de elasticidad.
_ hf * (b - bw)
- n* Ag

Ecuacion 73 Parametro auxiliar.
by,
T nx A

Ecuacion 74 Parametro auxiliar.

ye =h—1/2%[(b— by) * h} + by, * h?]/[(b — by,) * h + by, * ]

Ecuacidon 75 Profundidad del centro de gravedad (seccién bruta).
I,=(b—b,)*h/12+b,*h*/12+ (b—b,) * hy x (h — hy/2 - yt)2 + by, xhx(y, - h/z)2

Ecuacion 76 Inercia de la seccién bruta.

k*d:[JC*(2*d+hf*f)+(1+f)2—(1+f) /C

Ecuacion 77 Profundidad del eje neutro.
I, = (b—bw)*h;/12+bw*(k*d)3/3+(b—bw)*hf*(k*d—hf/z)z+n*AS*(d—k*d)2

Ecuacién 78 Inercia fisurada.

3’
fct,m =0.30 * fczk

Ecuacion 79 Resistencia media a flexo traccion.

fCt,m*Ig
Mg, =
Yt

Ecuacion 80 Momento de agrietamiento.
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Mcr\? Mcr\?
Ie:(M_a) *Ig+[1—(Ma) *IchIg

Ecuacion 81 Inercia equivalente.

5 w4
Max T 384 x E * I,

Ecuacién 82 Deflexion maxima.
Donde:

n = Relacion de modulos de elasticidad.

E; = Mddulo de elasticidad del acero [MPa].

E. = Mddulo de elasticidad del hormigén [MPa].

hy = Profunidad de la losa de fondo [m].

b = Base del canal (incluidas las paredes) [m].

b,, = Espesor de las paredes [m].

h = Altura de la seccion del canal [m].

vy, = Profundidad del centro de gravedad de la seccion [m].
1, = Inercia de la seccion bruta [m4].

k = d = Profundidad del eje neutro [m]

I, = Inercia fisurada [m4].

fct, m = Resistencia media a flexotraccion del hormigon [MPa].

M_, = Momento de agrietamiento [N*m].
M, = Momento de servicio [N*m].
1, = Inercia equivalente [m4].

Omax = Deflexion maxima [m].

Donde se verifica la deflexion maxima de la pieza en el sentido longitudinal.
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1.6. Estimacidn de la fisuracion en piezas de hormigén armado
En elementos que contienen liquidos deben controlarse las fisuras, estas pueden estimarse
segun las siguientes relaciones, en este caso se analiza la pared y la base del canal, puesto

que son los elementos que soportan los mayores esfuerzos y estan en contacto con el liquido.
fem = fe +8

Ecuacion 83 Resistencia media del hormigon.
E. =8500 * (fcm)1/3
Ecuacion 84 Modulo de elasticidad del hormigon.

As = 7% &% * #parras

Ecuacion 85 Area de acero.

A.=bxh

Ecuacion 86 Area de hormigon.
Ap=bxh+n—1)*(A; + AS")

Ecuacion 87 Area de la seccion homogeneizada.

Caracteristicas geométricas

b*h*%+(n—1)*As*d+(n—1)*A’s*d’
Yn = brh+m—1)* (4, +4,")
Ecuacion 88 Profundidad del eje neutro (seccién homogeneizada).
I, = 1 * b x h3

12

Ecuacioén 89 Inercia sin fisurar.

1h=§*b*h3+b*h*<3’h_5) +(n-1)4+(d-y,) + (-1 4/« (y, - d)

Ecuacion 90 Inercia seccion homogeneizada.

—nxAg+J(n*A)2+2xbxnxAg*d
b
Ecuacion 91 Profundidad de eje neutro de la seccién fisurada (despreciando la armadura de

Xf=

compresion).
b
T n* Ag

Ecuacion 92 Parametro auxiliar.
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_ (n_l)*As’
"= n* Ag

Ecuacion 93 Parametro auxiliar.

[\/Z*d*B+(1+r2d,)+(1+r)2—(1+r)
Xp =

B
Ecuacion 94 Profundidad de eje neutro de la seccion fisurada (tomando en cuenta la armadura

de compresion).
_1 3 2
Iy —§*b*xf +n*As*(d—xf)
Ecuacion 95 Inercia fisurada (sin armadura de compresion).
_ 1 3 2 I n2
Iy —g*b*xf +nxAgx(d—xp) +(n—1)x A+ (xp —d')

Ecuacion 96 Inercia fisurada (con armadura de compresion).

Caracteristicas mecanicas.

h
fctm,fl = (1-6 - m) * fetm % feem

Ecuacion 97 Resistencia media del hormigén a flexo traccion.

* ]
Mf _ fct,fl h
h—yn

Ecuacion 98 Momento de fisuracion.

Célculo de la separacién media y la deformacidén media relativa acero-hormigon

Separacion media de fisuras

h
Acerr = (15¢ * 7.5¢ + Tipec) # 15¢) = 2

Ecuacion 99 Area de hormigdn eficaz.
As
Ac,eff

Ecuacién 100 Cuantia.

Separacion entre barras.

b—2xr
S=Tmec>15*¢

Ecuacion 101 Distancia entre barras longitudinales.

Separacion media entre fisuras.
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Sm=2*c+0.2*5+0.4*k1*f
p

Ecuacion 102 Separacion media entre fisuras.

Tensién en las armaduras
d — xf

Oy = M
ST n* Mg * If

Ecuacion 103 Tension de las armaduras.
M
O’ST o —f
0.8 xd * Ay
Ecuacion 104 Férmula simplificada para la tension de las armaduras.

Momentos y tensiones de las cargas cuasi permanentes

d— Xf
05 = n* My *
Iy
Ecuacion 105 Tensiones en las armaduras por cargas cuasi permanentes.
M
O =—78m
S 0.8xdx A

Ecuaciéon 106 Férmula simplificada para la tension de las armaduras por cargas cuasi
permanentes.

Deformacion media relativa acero-hormigon

o Osr\2
e =g ()
S N

€04+
G ok —
Eg

Ecuacién 107 Alargamiento medio relativo.

Anchura caracteristica de fisuras

Wi = B * Sm * Esmr

Ecuacion 108 Anchura caracteristica de fisuras.

Donde:

k, = Coeficiente de influencia del diagrama de tracciones en la seccion, para flexion simple
0.125.

o, = Tension de la armadura bajo la condicion de cargas a considerar, en la hipotesis de
seccion fisurada. [MPa].

o5 = Tension de la armadura en el instante inmediatamente posterior a aquél que se fisura

el hormigon, en la hipotesis de seccion fisurada. [MPa].
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esmr = Alargamiento medio relativo de las armaduras respecto del hormigon, teniendo en
cuenta la colaboracion del hormigén entre fisuras.

Sm = Separacion media entre fisuras [cm].

B = Coeficiente de paso del valor medio de la anchura de fisura al valor caracteristico, 1.7
para acciones directas.

wy, = Ancho de fisura caracteristico [mm].

Una vez encontrado el valor de la anchura caracteristica debe comprarse con el valor

admisible, para verificar la estanqueidad de la pieza.

1.7. Estimacion del pandeo lateral
Para verificar el pandeo lateral en las alas se emplea los mismos criterios que en pandeo en

columnas, aplicando estos las ecuaciones son las siguientes:

O'=Z

Ecuacion 109 Esfuerzo normal.

P=0og+A

Ecuacion 110 Carga axial.

0=0.85%f,

Ecuacion 111 Esfuerzo del hormigon.
A=2x hf *y

Ecuacion 112 Area de la seccion comprimida.
P=085x*f ;*%2*xhfxy

Ecuacion 113 Fuerza de compresion.

w2 E 1

PCT L2

Ecuacion 114 Carga critica.
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CAPITULO 111
INGENIERIA DEL PROYECTO




CAPITULO IIl INGENIERIA DEL PROYECTO
Para que una estructura cumpla sus propdésitos debe ser segura contra el colapso y funcional

en condiciones de servicio. La funcionalidad requiere que las deflexiones sean pequefias,

que las fisuras si existen, se mantengan en limites tolerables, que las vibraciones se

minimicen, etc. La seguridad requiere que la resistencia de la estructura sea la adecuada

para todas las cargas que puedan llegar a actuar sobre ella. Si la resistencia de la estructura,

construida tal como se disefio, pudiera predecirse en forma precisa, y si las cargas y sus

efectos internos (momentos, cortantes, fuerzas axiales) se conocieran con precision, la

seguridad podria garantizarse proporcionando una capacidad portante ligeramente superior

a la que requiere para las cargas conocidas. Sin embargo, existen diversas fuentes de

incertidumbre en el analisis, disefio y construccion de estructuras de hormigén armado.

1.
2.
3.

Las cargas reales pueden diferir de las supuestas

Las cargas reales pueden estar distribuidas de manera diferente a la supuesta.

Las suposiciones y simplificaciones inherentes a cualquier analisis pueden resultar en
efectos calculados, momentos, cortantes, etc., diferentes de aquellos que de hecho
actuan sobre la estructura.

El comportamiento estructural real puede diferir del supuesto, debido a las
limitaciones del conocimiento.

Las dimensiones reales de los elementos pueden diferir de las especificadas.

El refuerzo puede no estar en la posicion definida.

Las resistencias reales de los materiales pueden diferir de aquellas especificadas.



1.1. Resultados del estudio topografico

La subestructura del puente canal puede ser replanteada con las siguientes coordenadas

Replanteamiento del Eje del Puente Canal
Progresiva | Este Norte Cota Solera | Descripcion
1+328.00 | 327890.970 | 7608737.518| 1826.269 | Estribo inicio
1+342.00 | 327888.336 | 7608723.768| 1826.251 | Pila
1+359.00 | 327885.137 | 7608707.072| 1826.234 | Pila
1+373.00 | 327882.503 | 7608693.322| 1826.218 | Estribo fin

1.2. Resultados del estudio de hidrologia e hidraulica®

La cuenca en estudio presenta las siguientes caracteristicas fisicas

PARAMETRO CUENCA
Area de la Cuenca Km2 0.00814
Longitud de rio km 0.14
Cota mayor m 1857
Cota menor m 1815
Pendiente m/m 0.300

En el andlisis hidrol6gico se empled los datos de las estaciones Aeropuerto Tarija 'y Ce. Na.
Vit. Tarija, se verifico la consistencia de datos y se empled la metodologia aplicable al medio,
donde se obtienen los siguientes resultados:

La precipitacion méaxima probable para una duracion de la lluvia igual al tiempo de
concentracion en la cuenca es de 111.89 mm para un periodo de 100 afios y de 117.64 para
un periodo de 150 afios, a la cual le corresponde un caudal de 0.0861 m3/s para T = 100 afios
y 0.0906 m3/s para T = 150 afos, y que en el punto de ubicacion de la pila puede causar una
socavacion de 1.13 m.

1.3. Resultados del estudio geoldgico y geotécnico?

El estudio del suelo presenta los siguientes resultados:

Clasificacion del suelo, segun AASHTO, es A-1a (0), fragmentos de piedra, grava y arena.
Presenta regular capacidad portante, para disefio se sugiere una presién de 2.00 kg/cm2 a la
profundidad de -2.00 m.

! Para una descripcidon completa del andlisis y estimacion de la hidrologia e hidraulica véase el Anexo
Hidrologia e Hidraulica.

2En el Anexo Ensayos Geotécnicos se encuentran en detalle las caracteristicas del suelo.



1.4. Resultados de los estudios complementarios®
Los estudios complementarios al proyecto son los referidos a:
a) Caudal de disefio

a. El caudal de disefio es de 3.50 m3/s.

b. Seccion transversal del canal de 2.10 m de base por 1.60 m de altura, pendiente del 0.001
m/m, revestimiento de concreto con una rugosidad de 0.015, para lo cual corresponde un
tirante normal de 1.17 m en flujo subcritico.*

b) Sefalizacion
a. No completa el uso de sefializacion para el puente canal.
¢) Uso del puente
a. Eluso del puente es netamente de conduccion hidrdulica estando restringido su uso a este

fin.

1.5. Resultados de los estudios de alternativas a nivel anteproyecto
Las alternativas analizadas a nivel anteproyecto son dos:
a) Planteamiento estructural I puente canal continuo con pilas individuales
a. Longitud y tipo de estructura
i. La longitud de la estructura es de 45.00 m, y el tipo es continuo
con pilas simples.
b. Dimensiones de las secciones transversales tipicas
I. Las secciones de los elementos del canal son las siguientes:
1. Seccion del canal 2.10 m base por 1.90 m altura, espesor
de las paredes 0.30 m.
2. Capitel de 1.30 m de ancho por 1.00 m de alto y 2.90 m de
largo.
3. Columna circular de 1.00 m de diametro.
4. Zapata asilada cuadrada de 3.50 m.
5. Columnas de 0.35 m por 0.35 m.
c. Alturade la rasante
I. Lacota solera es de 1826.269 m.s.n.m.

3 Todos los estudios complementarios son referidos a informacién secundaria procesada por el estudiante.
4Véase Anexo Célculo hidraulico del canal.



. Tipo de estribos y cimentacién
I. Estribos, son piezas rigidas de 1.50 m de base, 1.00 m de altura
y 3.20 m de largo (perpendicular al eje del puente)
ii. Cimentacion, zapatas asiladas cuadradas de 3.50 m y 0.60 m de altura
(perpendicular al eje del puente)
Procedimientos constructivos
i. El procedimiento constructivo es el de terraplén de hormigonado,
donde debe ejecutarse las pilas luego realizar un terraplén de
hormigonado y hormigonar el canal, reduciendo el tiempo de
hormigonado.
Metodologias principales de calculo
. Para el céalculo de la estructura se pueden emplear
procedimientos de distribucion de momentos, tablas para evaluar las
solicitaciones o célculo asistido por ordenador.
Metrados, costos estimados y presupuesto
i. Metrados
1. Como volumen aproximado de hormigdn se tiene 108.00 m3.
2. Como peso aproximado de acero se tiene 5846 kg.
ii. Costos estimados
1. Para el hormigon simple con una resistencia
cilindrica de 210 kg/cm2 a los 28 dias y un precio unitario de
2900 Bs/m3, se tiene un costo de 313 200 Bs.
2. Parael acero estructural fy = 4200 kg/cm2 y un precio unitario
de 21.80 Bs/kg, se tiene un costo de 127 442 Bs.
iii. Presupuesto
1. En el presupuesto deben contemplarse ademaés los siguientes
items:
a. Replanteamiento de obras p/pza
b. Excavacion terreno semiduro con maguinaria
c. Excavacion terreno semiduro manual

d. Rellenoy compactado manual



=h @D

> @

Hormigon pobre para fundaciones
Hormigdn simple dosificacion 1:2:3 (f'¢=210 kg/cm?2)
Prov. Y coloc. De juntas wéter stop

Excavacion manual en roca c/explosivos
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Item Descripcion Unidad Cantidad Uil}et);ir(i)o Precio Total

1| REPLANTEAMIENTO DE OBRAS P/PZA |pza 1 435 435
EXCAVACION SEMIDURO

2| MAQUINARIA DM=300 M m?3 60 30 1800
EXCAVACION TERRENO SEMIDURO

3| MANUAL m?3 15 75 1125

4| RELLENO Y COMPACTADO MANUAL m?3 54 47 2538

5| H° POBRE PARA FUNDACIONES m?3 8.55 860 7353

6 | H°S® DOSIF 1:2:3 m?3 108 2900 313200
PROV.Y ARMADO ACERO

7| ESTRUCTURAL FY 4200 kg 5846 21.8 127442.8
PROV Y COLOC DE JUNTAS WATER

8|STOP m 11.4 289 3294.6
EXCAVACION MANUAL EN ROCA

9 | C/EXPLOSIVOS m?3 36 122 4392

Total 461580.4

b) Planteamiento estructural Il puente canal continuo con porticos longitudinales
y transversales
a. Longitud y tipo de estructura
I La longitud de la estructura es de 45.00 m, y el tipo es
aporticado.
b. Dimensiones de las secciones transversales tipicas
I Las secciones de los elementos del canal son las siguientes:
1. Seccion del canal 2.10 m base por 1.90 m altura, espesor
de las paredes 0.30 m.
2. Viga de atado (arriostre transversal parte superior) 0.35 m por
0.35m.
3. Viga intermedia de arriostre transversal 0.35 m por 0.35 m.
4. Viga de arriostre longitudinal 0.25 m base por 0.50 m altura.
5. Columnas de 0.35 m por 0.35 m.
c. Alturade la rasante
i. Lacota soleraes de 1826.269 m.s.n.m.
d. Tipo de estribos y cimentacion
I Estribos, son piezas rigidas de 1.50 m de base, 1.00 m de altura y 3.20 m de largo

(perpendicular al eje del puente)
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ii. Cimentacion, zapatas combinadas de 3.65 m de base, 0.45 m de altura y 1.80 m de largo
(perpendicular al eje del puente)
e. Procedimientos constructivos
i. El procedimiento constructivo es el de obra falsa, donde debe apuntalarse todo el cimbrado,
con la peculiaridad de que con la existencia de varias vigas de arriostre longitudinal el
tiempo de ejecucion esta incrementado por estos elementos.
f.  Metodologias principales de calculo
i Para el calculo de la estructura se pueden emplear procedimientos de distribucion de
momentos, tablas para evaluar las solicitaciones o calculo asistido por ordenador.
g. Metrados, costos estimados y presupuesto
i. Metrados
1.Como volumen aproximado de hormigon se tiene 126.10 m3.
2.Como peso aproximado de acero se tiene 7542 Kkg.
ii. Costos estimados
1. Para el hormigon simple con una resistencia cilindrica de 210 kg/cm2 a los 28
dias y un precio unitario de 2900 Bs/m3, se tiene un costo de 365 690 Bs.
2.Para el acero estructural fy = 4200 kg/cm2 y un precio unitario de 21.80 Bs/kg, se tiene un
costo de 164 415 Bs.
iii. Presupuesto
1.En el presupuesto deben contemplarse ademas los siguientes items:

a. Replanteamiento de obras p/pza

b. Excavacion terreno semiduro con maquinaria

c. Excavacion terreno semiduro manual

d. Relleno y compactado manual

e. Hormigon pobre para fundaciones

f. Hormigon simple dosificacion 1:2:3 (f¢=210 kg/cm?2)
g. Prov.Y coloc. De juntas water stop

h. Excavacion manual en roca c/explosivos
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Precio

Item Descripcion Unidad | Cantidad Unitario Precio Total

1| REPLANTEAMIENTO DE OBRAS P/PZA | pza 1 435 435
EXCAVACION SEMIDURO

2| MAQUINARIA DM=300 M m3 60 30 1800
EXCAVACION TERRENO SEMIDURO

3| MANUAL m3 15 75 1125

4| RELLENO Y COMPACTADO MANUAL |m3 54 47 2538

5| H° POBRE PARA FUNDACIONES m3 8.55 860 7353

6 | H°S® DOSIF 1:2:3 m?3 126.1| 2900 365690
PROV.Y ARMADO ACERO

7| ESTRUCTURAL FY 4200 kg 7542 21.8 164415.6
PROV Y COLOC DE JUNTAS WATER

8|STOP m 11.4 289 3294.6
EXCAVACION MANUAL EN ROCA

9 | C/EXPLOSIVOS m3 36 122 4392

Total 551043.2

Conclusiones

El planteamiento estructural | puente canal continuo con pilas individuales, presenta ventajas

técnicas y econdmicas apreciables, que repercutiran en el tiempo de ejecucion del proyecto,

siendo la diferencia de 89 462.80 Bs con respecto al planteamiento estructural 11 puente canal

continuo con porticos longitudinales y transversales.

Por lo tanto se elige el planteamiento estructural | puente canal continuo con pilas

individuales para el desarrollo del presente proyecto, para poder realizar una comparacién en

costos y tiempo de ejecucidn se disefiara también el planteamiento estructural 11 puente canal

continuo con porticos longitudinales y transversales® como aporte académico.

5> Véase Anexo célculo planteamiento estructural Il
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1.6. Calculo estructural y dimensionamiento

Suposiciones fundamentales para el comportamiento del hormigén armado®:

La labor principal del ingeniero estructural es el disefio de estructuras. El disefio significa la
determinacion de la forma general y de todas las dimensiones especificas de una estructura
en particular, de manera que ésta cumpla con las funciones para las cuales se ha creado y
resista en forma segura los efectos que actuaran sobre ella a través de su vida util. Estos
efectos son principalmente las cargas y otras fuerzas a las que se verd sometida, al igual que
a otros agentes perjudiciales, tales como fluctuaciones de temperatura, asentamientos de la
cimentacion y agentes corrosivos. La mecénica estructural es una de las herramientas
principales en el proceso de disefio y, en el presente contexto, es el cuerpo del conocimiento
cientifico que permite la prediccion, con un buen grado de certeza, de la manera como una
estructura de forma y dimensiones dadas se comportard cuando esté sometida a fuerzas
conocidas y a otros efectos mecanicos. Los principales aspectos de interés practico en el
comportamiento de una estructura son (1) la resistencia de la estructura, es decir, la magnitud
de las cargas con una distribucion dada que causardn la falla de la estructura y (2) las
deformaciones traducidas en deflexiones y agrietamientos que van a presentarse en la
estructura cuando esté cargada bajo condiciones de servicio.

La mecénica del hormigon armado se basa en las siguientes premisas fundamentales:

1. Las fuerzas internas, tales como momentos flectores, fuerzas de corte y esfuerzos
normales y cortantes en una seccion cualquiera de un elemento, estan en equilibrio
con los efectos de las cargas externas en esta seccidon. Esta premisa no es una
suposicion sino una realidad, debido a que cualquier cuerpo o parte de éste estara en
reposo solo si todas las fuerzas que acttan sobre él estan en equilibrio.

2. La deformacion unitaria de una barra de refuerzo embebida (a traccion o a
compresion) es la misma que la del hormigén circundante. Expresado de otra manera,
se supone que existe una adherencia perfecta en la interface entre el hormigén vy el
acero de manera que no ocurre deslizamiento entre los dos materiales. Asi, en la
medida de que uno se deforme, lo mismo debe ocurrir con el otro.

3. Las secciones transversales planas antes de la aplicacién de la carga siguen siendo

planas para el elemento cargado.

8 Nilson, Disefio de Estructuras de Concreto, Edicién 12, pag 19.
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4. Debido a la que la resistencia a la traccion del hormigon es tan sélo una pequefia
fraccion de su resistencia a la compresion, el hormigon en aquella parte del elemento
sometido a traccion estard usualmente fisurado. Aunque para elementos bien
disefiados estas fisuras son en general tan delgadas que resultan apenas visibles (a
veces se les Ilaman grietas capilares), estas evidentemente obligan a que el hormigon
fisurado sea incapaz de resistir ningin esfuerzo de traccion.

5. Lateoria se basa en las relaciones esfuerzo-deformacion reales y en las propiedades
de resistencia de los dos materiales constituyentes o en alguna simplificacion
razonablemente relacionada.

Estas cinco premisas permiten predecir mediante calculos el comportamiento de

elementos de hormigbn armado Unicamente para algunas situaciones simples. En

realidad, la accion conjunta de dos materiales tan distintos y complicados como el
hormigon y el acero es tan compleja que no ha sido posible llevarla a un tratamiento
analitico. Por esta razén, los métodos de disefio y analisis, aunque utilizan estas
suposiciones, estan basados ampliamente en los resultados de una intensa investigacion
experimental. Estos métodos se modifican y mejoran en la medida en que se dispone de

nuevas evidencias experimentales.
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3.6.1. Disefo seccion transversal

3.6.1.1.- Geometria

3.6.1.2.- Materiales

3.6.1.3.- Esquema estructural
3.6.1.4.- Calculo de solicitaciones
3.6.1.5.- Disefio del refuerzo
3.6.1.6.- Planos

3.6.1.1.- Geometria

= =030

[ +0.30

———2.10 -

I recubrimiento

I muro pared
h muro pared
b ancho de calculo

3.6.1.2.- Materiales

- 270 =

Hormigon fck 210 [kg/cm2] fck
'S 1.5 f
ck
= fcd
7y
Acero fyk 4200 [kg/cm2] fyk
ys 1.15
fyk

fya="" fyd

20.6 [MPa]
13.7 [MPa]
411.9 [MPa]

358.2 [MPa]

4 [cm]
40 [mm]
1.6 [m]
0.3 [m]

1 [m]



3.6.1.3.- Esquema estructural

Canal andlisis transversal

Agua T P=P.E.x h
P.E. 1100 [kg/m3] 1= 1.6 [m| —rE X

Sometida a flexion y corte, esfuerzos maximos en gréafico.

3.6.1.4.- Calculo de las solicitaciones (Calculadas en el paquete informatico SAP 2000 V14)
3.6.1.4.1.- Cargas

Agua (Por su contenido de solidos en suspencion se asumen un P.E. mayor.)
P.E. 1100 [kg/m3]

Q 17266 [N/m]  Carga triangular. 17.2656

Q= 17266 [N/m]

B —

|
-Ill

10 D I I

Fr1—

Viento, segun el Eurocddigo 1 Bases de proyecto y acciones en estructuras
Acciones en Estructuras. Acciones del viento.

"En general, una hipétesis adecuada para puentes en circunstancias normales es
considerar una presion del viento de 6 [kN/m2] aplicada sobre la superficie vertical
proyectada del puente o del elemento estructural en consideracion."

Asimismo las normativas AASHTO Estandar y AASHTO LRFD consideran el viento como
2.45 [kN/m2] para la superestructura y 2.00 [KN/m2] para la infraestructura.

Respetando la filosofia de célculo preconizada por la normativa CBH-87
Se toma como carga de viento la presion de 6 [KN/m2]
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3.6.1.4.2.- Solicitacién a corte
3.6.1.4.2.1.- Corte en la pared

Va 15107.75 [N]
Vpp 0.00 [N]
Vwx+ 10500.00 [N]
VWwx- -10500.00 [N]
4.2.2.- Corte en la base

Va 20719.20 [N]
Vpp 8482.72 [N]
Vwx+ 7656.25 [N]
Vwx- -7656.25 [N]

" "
Wy

"WX_"

VPARED

VBAS E
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3.6.1.4.3.- Solicitacion a flexion
3.6.1.4.3.1.- Flexion en la pared
3.6.1.4.3.1.1.- Flexion acero superior (momentos negativos)

Ma -8812.85 [N*m] "M"
Mpp 0 [N*m]
Mwx+ 0 [N*m]
Mwx- -9187.5 [N*m]

3.6.1.4.3.1.2.- Flexion acero inferior (momentos positivos)
Ma 0 [N*m]

Mpp 0 [N*m] Assup
Mwx+  9187.52 [N*m]
Mwx- 0 [N*m]

ASINF

3.6.1.4.3.2.- Flexion en la base
3.6.1.4.3.2.1.- Fexion acero superior (momentos negativos)

Ma -8812.85 [N*m]
Mpp 0 [N*m]
Mwx+ -9187.5 [N*m]
Mwx- -9187.5 [N*m]
4.3.2.2.- Flexion acero inferior
Ma 3121.4 [N*m]
Mpp 4886.05 [N*m]
Mwx+ 9187.5 [N*m]
Mwx- 9187.5 [N*m]

3.6.1.4.4.- Factores de carga y combinaciones
3.6.1.4.4.1.- Factores
Acciones permanentes

G Peso propio vfg 1.6 Accién desfavorable
vfg 0.9 Accidn favorable

Q Empuje delagua  yfg 1.6 Accion desfavorable
vfg 0 Accion favorable

W Carga de viento  yfg 1.6 Accion desfavorable
vfg 0 Accion favorable

AS PARED
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3.6.1.4.4.2.- Combinaciones

Combinacion |

Combinacion |1
Sp=09% (g *G+yrg* Q) +09xyp g+ W = 144 % G + 1.44 + Q + 144+ Wy,

Combinacion 11
Sp=09* (g *G+¥g* Q) +09 %y« W = 144 % G + 144 » Q + 144 Wy _

Combinacion IV
Sp =09y %G +ypg*Q) +0.9%yp, *W = 081%G +0.00 * Q + 144 x Wy,

Combinacion V
Sp=09%(yrg*G+yrg*Q) +09%ysy W = 0.81%G +0.00 * Q + 1.44 * Wy_

Combinacion VI
Sp=09%(yrg*G+yrg*Q) +09xysy W = 144 % G +0.00 * Q + 1.44 * Wy,

Combinacion VII
Sp=09%(yrg*G+yrg*Q) +09xysy W = 144 %G +0.00 * Q + 1.44 * Wy_

Combinacion V111

Sp = Envolvente (Comb;: Comby;)

Mu =M G envolvente + M, Q envolvente + MW envolvente

Vu = VG envolvente + VQ envolvente + VW envolvente
Ubicacién Posicion ~ Mu [N*mVu [N]
Pared  Superior  25859.7 36806 Momento negativo
Pared Inferior 13201.3 15098 Momento positivo
Base Superior  25920.5 53076 Momento negativo
Base Inferior 14716.7 53076 Momento positivo
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3.6.1.5.- Disefio del refuerzo
3.6.1.5.1.- Pared
3.6.1.5.1.1.- Flexion en pared - armadura vertical

Mu 25859.71 [N*m]

Profundidad del eje neutro

h 0.3 [m]

b 1 [m]

r 0.04 [m]

db 0.012 [m] [0) 12 [mm]
d 0.254 [m]

fcd 13.7 [Mpa]  fyd 358.2 [Mpa]
fcd 1.4E+07 [Pa] fyd 3.6E+08 [Pa]
Mu 25860 [N*m]

My, = 0.252 * foqg* b x d?

Mlim 223212 [N*m]  Calcule armadura a traccion
=dx*|1- [1- Mg

y= 0.425% b *d? * f.q4

y 0.009 [m] y 8.88 [mm]

"V"
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085 feaxyxb

As

fyd
As req 2.9E-04 [m2]
As req 2.89 [cm2]
[0) 12 [mm]
0] 1.2 [cm]
Asl 1.1 [cm2]
# barras 3

Separacio 0.33 [m]

Cuantia (geometrica) minima  Segun CBH 87

Muros vertical 1.2
Tanto por mil para AH 400
Ac 0.3 [m2]
Asmin  0.00036 [m2]

As min 3.6 [cm2]
Armadura total proporcionada en una cara.
[0) 12 [mm]
cada 20 [cm]

As 1.13 [cm2]

# barras 5.00

Ast 5.65 [cm2]

Obs.- La armadura proporcionada para flexion en la seccion transversal cumple
satisfactoriamente los criterios de la normativa CBH-87 y posee una capacidad en exceso que
puede ser aprovechada como armadura de corte en el analisis longitudinal.

Capacidad en exceso

As PROPORCIONADO

Capeyc =
exc
As REQUERIDO

As prop 5.65 [cm2]
As req 3.6 [cm2]
Cap exc 57%

As sob 2.05 [cm2]

3.6.1.5.1.2.- Flexion en pared - armadura horizontal

As vert 2.89 [cm2]

Agnz = 0.20 % Agpere
As hz 0.58 [cm2]

[0) 12 [mm]
cada 30.0 [cm]

As 1.13 [cm2]
# barras 3.33

Ast 3.77 [cm2]

Obs.- La armadura de piel proporcionada cumple los requerimientos de la armadura de flexion

horizontal en la pared del canal.



3.6.1.5.1.3.- Refuerzo a corte

Vu 36806 [N] d=h—r—2xq,d

fck 20.6 [MPa] 2

bw 1 [m] fer = 0,131 % i/g fov
fcv

Veu = fev * bo *d

Vcu 249995 [N]

Vew 2 Vi No requiere armadura a corte

3.6.1.5.2.- Base

3.6.1.5.1.1.- Flexion en base (acero superior)

Mu 25920.51 [N*m]

Profundidad del eje neutro

h 0.3 [m]

b 1 [m]

r 0.04 [m]

db 0.012 [m] [0) 12 [mm]

d 0.254 [m]

fcd 13.7 [Mpa] fyd 358.2 [Mpa]

fcd 13729310 [Pa] fyd 3.6E+08 [Pa]

Mu 25921 [N*m]

0.254 [m]

1.0 [MPa]
984233 [Pa]

d=[1- [1 M
= * —_ -
y 0.425%b *d2+ f,q

y 0.009 [m] y

8.90 [mm]
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o _ 085 feary+b

* fyd

As req 2.9E-04 [m2] Cuantia (geometrica) minima  Segun CBH 87

As req 2.90 [cm2] Losa 1.8
Tanto por mil para AH 400

0] 12 [mm] Ac 0.3 [m2]

[0) 1.2 [cm] Asmin  0.00054 [m2]

Asl 1.1 [cm2] As min 5.4 [cm2]

# barras 3

Separacio 0.33 [m] [0) 12 [mm]
cada 20 [cm]
As 1.13 [cm2]
# barras 5.00
As total 5.65 [cm2]

3.6.1.5.1.2.- Refuerzo a corte

Vu 53076 [N]

fck 20.6 [MPa]

bw 1 [m]

1
d=h—r—>xd, fcv=0,131*3/fczk
d 0.254 [m] fcv 1.0 [MPaq]
fcv 984233 [Pa]

Vew = fev * bo xd
Vcu 249995 [N]

Vew 2 Vi No requiere armadura a corte



3.6.1.5.1.3.- Flexion en base (acero inferior)

Mu 14716.73 [N*m]

Profundidad del eje neutro

h 0.3 [m]

b 1 [m]

r 0.04 [m]

db 0.012 [m] [0}
d 0.254 [m]

fcd 13.7 [Mpa]  fyd
fcd 1.4E+07 [Pa] fyd
Mu 14717 [N*m]

d«|1- |1 M
= * - -
y 0.425%b *d2+ f,q

y 0.01 [m] y

2 :0,85*fcd*y*b

* fyd

As req 1.6E-04 [m2]
As req 1.63 [cm2]
[0) 12 [mm]
(0] 1.2 [cm]
Asl 1.1 [cm2]
# barras 2
Separacio 0.5 [m]

12 [mm]

358.2 [Mpa]
3.6E+08 [Pa]

|

5.01 [mm]

Cuantia (geometrica) minima ~ Segun CBH 87
Losa 1.8
Tanto por mil para AH 400

Ac 0.3 [m2]

Asmin  0.00054 [m2]

As min 5.4 [cm2]
0] 12 [mm]
cada 20.0 [cm]

As 1.13 [cm2]
# barras 5.00

Ast 5.65 [cm2]
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3.6.1.5.1.4.- Refuerzo a corte

Vu 53076 [N]
fck 20.6 [MPa]
bw 1 [m]
d=h—r—%*db fcv=o,131*3/ffk
d 0.254 [m] fov 1.0 [MPaq]

fov 984233 [Pa]
Veu = fev ¥ bo *d
Veu 249995 [N]

Vew 2 Vi No requiere armadura a corte

3.6.1.6.- Planos

¢ 12 [mm] ¢ 12 [mm]
c/ 20.00 [cm] c/ 20.00 [cm]
/ \
B L
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3.6.

2. Disefio longitudinal

3.6.2.1.- Geometria

3.6.2.2.- Materiales

3.6.2.3.- Esquema estructural
3.6.2.4.- Calculo de solicitaciones
3.6.2.5.- Disefio del refuerzo
3.6.2.6.- Planos

3.6.2.1.- Geometria
3.6.2.1.1.- Transversal

% }k 0.30 r recubrimiento 4 [cm]
] ] 40 [mm]
h muro pared 1.6 [m]
e muro pared 0.3 [m]
| +0.30 | ancho de calculo 1 [m]
210 o c ancho ?anal 2.1 [m]
Y Luz de calculo 17.5 [m]
b ancho viga 0.6 [m]
3.6.2.1.2.- Longitudinal
0.8*Lc Lc 0.8*Lc
yA) A A
3.6.2.2.- Materiales
Hormigon fck 210 [kg/lcm2] fck 20.6 [MPa]
vs 15
fea fcd 13.73 [MPa]
Acero fyk 4200 [kglcm2] fyk 411.9
'S 1.15
fya=—"- fyd 358.2 [MPa]
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3.6.2.3.- Esquema estructural

3.6.2.4.- Calculo de las solicitaciones
3.6.2.4.1.- Cargas Vverticales
Peso propio de la estructura

| =030 | 030 Area bi hi Ai
T T Al 0.3 1.9 0.57
190 [ 160 f A2 2.1 0.3 0.63
j 210 A3 0.3 1.9 0.57
A2
030 ) =270 ——~| 2 1.77 [m2]
P.E. 2400 [kg/m3]
P.P. 41673 [N/m]

Agua (Por su contenido de solidos en suspencion se asumen un P.E. mayor.)
P.E. 1100 [kg/m3]

Q 36258 [N/m]  Carga rectangular
3.6.2.4.2.- Cargas horizontales
Agua
Valor de la carga
q= 17266 [N/m]
_ Resultante de la carga
=16 P=P.E.xh Q= 13812 [N]
Posicion
y= 0.53 [m]
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Viento

Viento, segun el Eurocodigo 1 Bases de proyecto y acciones en estructuras
Acciones en Estructuras. Acciones del viento.

"En general, una hipdtesis adecuada para puentes en circunstancias normales es
considerar una presion del viento de 6 [KN/m2] aplicada sobre la superficie vertical
proyectada del puente o del elemento estructural en consideracion."

] ] Valor de la carga
- W - g= 6000 [N/m]
- / \ - Resultante de la carga
7 Al — Q= 11400 [N]
— — Posicion
] ] y= 0.95 [m]

3.6.2.4.3.- Solicitaciones debidas a cargas verticales

3.6.2.4.3.1.- Solicitacion a corte

Va ext 190353 [N] Va int 317255 [N]

Vpp ext 218783 [N] Vpp int 364638 [N]

V=03*xg=*L V=05%q%L

3.6.2.4.3.2.- Solicitacion a flexion

3.6.2.4.3.2.1.- Fexion acero superior

Ma 925328 [N*m] 282052

Mpp 1063527 [N*m]

4.3.2.2.- Flexion acero inferior

Ma 493508 [N*m] 1

Mpp 567214 [N*m] TS

M=oas*a+l?
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3.6.2.4.3.- Solicitaciones debidas a cargas horizontales

3.6.2.4.4.- Factores de carga y combinaciones
3.6.2.4.4.1.- Factores

Empuje del agua vfq 1 La altura méaxima de agua en el canal es considerada.
Peso propio vfg 1.6
3.6.2.4.4.2.- Combinaciones
Combinacion 1 Sp=Yra*Eat¥rg* b
My, = Mpmax * Yrqt+ MPpmax *Yrg Vi = Veamax * Yfqt VPpmax *Yrg
Ubicacion Posicion ~ Mu [N*m] VUu[N]  Apoyo
Canal Inferior 1401051 540405 externo
Canal Superior 2626971 900676 interno

3.6.2.5.- Disefio del refuerzo

3.6.2.5.1.- Fexion
3.6.2.5.1.1.- Acero inferior

Mu 1401051 [N*m]

Profundidad del eje neutro - Célculo diagrama rectangular
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h 1.9 [m]

b 0.6 [m]

r 0.04 [m]

db 0.02 [m] [0} 20 [mm]
d 1.85 [m]

fcd 13.7 [MPa]  fyd 358.2 [MPa]
fcd 1.4E+07 [Pa] fyd 3.6E+08 [Pa]
Mu 1401051 [N*m] Mu 1.40E+06 [N*m]

My = 0.252 % fog* b x d?

MIim 7104671 [N*m]  Calcule armadura a traccion
d+|1- |1 Mq
= * - —_
y 0.425%b *d2* f.g
y 0.11 [m] y 111.52 [mm]

4 :0,85*fcd*y*b

s f vd

As req 2.2E-03 [m2]
As req 21.80 [cm2]
¢ 20 [mm]
¢ 2 [cm]
Asl 3.1 [cm2]
# barras 7
Separacid 0.39 [m]
Asprop 21.99 [cm2]

Cuantia (geometrica) minima Segun CBH 87

Asprop 21.99 [cm2]
Asprop  0.002199 [m2]
Ac 1.77 [m2]
fcd 1.4E+07 [Pa]
fyd 3.6E+08 [Pa] Ag < 0.04 x Jea * Ag
fvd
As 0.002199 [m2] < 0.002714 [m2]
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As * fyd)
Ac * fcd
a 1.09

a’=1.5—12.5*(

Asverfl =axAg
Asverfl 24.08 [cm2]

Vigas 3.3

Tanto por mil para AH 400

Ac 1.77 [m2]

As min 0.005841 [m2]

As min 58.41 [cm2]

0] 20 [mm] Cant ¢ [mm]  Al[cm2]

¢ 2 [em]

Asl 3.1 [cm2] 8 20 25.1
# barras 19 7 10 55
Separacio 0.14 [m] 3 30.6

3.6.2.5.1.2.- Acero superior
My = Mpmax *Vrq+ Mppmax * Vrg

Mu 2626971 [N*n]

Profundidad del eje neutro - Célculo diagrama rectangular

h 1.9 [m]

b ’ 2.7 [m]

r 0.04 [m]

db 0.02 [m] [0} 20 [mm]
d 1.85 [m]

fcd 13.7 [MPa]  fyd 358.2 [MPa]
fcd 1.4E+07 [Pa] fyd 3.6E+08 [Pa]
Mu 2626971 [N*m] Mu 2.63E+06 [N*m]

My = 0.252 % foq* b * d?

MIlim 31971019 [N*m]  Calcule armadura a traccion
d+|1- |1 Mg
= * - —_
Y 0.425+%b +d2+ f.q
y 0.05 [m] y 45.63 [mm]
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4 :0,85*fcd*y*b

* f yvd

As req 4.0E-03 [m2]
As req 40.14 [cm2]
0] 20 [mm]
(0] 2 [cm]
Asl 3.1 [cm2]
# barras 13
Separacio 0.00 [m]
Asprop 40.84 [cm2]

Cuantia (geometrica) minima Segun CBH 87

Asprop 40.84 [cm2]

Asprop  0.004084 [m2]

Ac 1.77 [m2]

fcd 1.4E+07 [Pa]

fyd 3.6E+08 [Pa]
fcd

Ag <0.04*x—x* A,
fvd

As 0.004084 [m2] = 0.002714 [m2]
As * fyd>

AC * fcd
a 0.75

a=1.5—12.5*<

Asverf 1= axAg

Asverfl 30.53 [cm2]

Vigas 3.3
Tanto por mil para AH 400

Asmin  0.005841 [m2]

As min 58.41 [cm2]

Segun planos
(0] 16 [mm] Cant ¢ [mm]  A[cm2]
(0] 1.6 [cm] 6 25 29.5
Asl 2.0 [cm2] 4 20 12.6
# barras 30
Separacio 0.09 [m] 2 42.0
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3.6.2.5.2.- Refuerzo a corte

3.6.2.5.2.1.- Apoyo exterior

Vu 540405 [N]
fck 20.6 [MPa]
bw ’ 0.6 [m]
fcd 13.73 [MPg]
fcd 13729310 [Pa]
d 1.85 [m]

Viag =V, <Vy1 =030 f.q%bx*d

Vul 5791023 [N] Verificar Vu2
fop = 0,131 * 3/fczk

fcv 1.0 [MPg]

fcv 984233 [Pa]

Vea =V < Vo =Vey = fep *bo *d
Vcu 1092499 [N]

Vewz V. No requiere armadura a corte

Se empleara como armadura minima

& [mm] 10 cada 30 [cm]

3.6.2.5.2.2.- Apoyo interior

Vu 900676 [N]
fek 20.6 [MPa]
bw 0.6 [m]
fd 13.73 [MPa]
fed 713729310 [Pa]
d 1.85 [m]

Vig=V, <Vy1 =030 f.q*bx*d

Vul 5791023 [N] Verificar Vu2
foy = 0,131 % S/fjc

fcv 1.0 [MPa]

fcv 984233 [Pa]
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Vea =Vou < Vg =Veu = fewp xbo xd
Vcu 1092499 [N]
V.. =V, No requiere armadura a corte

[0} 12 [mm]

[0} 0.012 [m]

d 1.85 [m]

S 30 [cm]

S 0.3 [m] s/d 0.16
Ndmero de piernas 4

Ast 452 [mm2]  Ast' 3.94 [cm2]
Ast 0.0005 [m2] Ast' 0.000394 [m2]
fyd 358.2 [Mpa]

fyd 3.58E+08 [Pa]

d
Vsu =09 *;*Ast*fyd
Vsu 899244 [N] Vsu 899.24 [KN]

V, 900676 [N] < Vou+ Vo= 1991743 [N] Estribado correcto

Nota: La armadura a flexion vertical en la seccion transversal cumple con el requerimiento de
corte en la seccion longitudinal.
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3.6.3. Disefio pila 7 mts

3.6.3.1.- Geometria

3.6.3.2.- Materiales

3.6.3.3.- Esquema estructural
3.6.3.4.- Calculo de solicitaciones
3.6.3.5.- Disefio del refuerzo
3.6.3.6.- Planos

Pila Puente 45 [mts] h 8.65 [mits]

Célculo del capitel
3.6.3.1.- Geometria

—Esp. —

Diam.
@f Diam.
Diam.

Alt. P.

L b6 r b6 +

b6 < h
L/ \" L/ ; \“ﬁ
bl 1.00 [m]
b2 2.70 [m]
b6 1.10 [m]
b8 2.90 [m]
h2 0.50 [m]
h3 0.50 [m]
h4 0.20 [m]
h5 0.45 [m]
Diam. 0.70 [m]
Bas. 2.90 [m]
Alt. P. 7.00 [m]
Esp. 0.80 [m]
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3.6.3.2.- Materiales

Hormigon
fck 21 [MPa]
_ fck
ys 15 fcd - ]/_
fcd 14 [MPa] °
Acero
fyk 400 [MPa] For
'S 115 fya= Ve
fyd 348 [MPa]
3.6.3.3.- Esquema estructural
3.6.3.3.1.- Cargas sobre ¢l capitel
Va int 317 [kN] Vpp int
Pu 901 |[kN]
Esp. 0.80 [m]
Peso propio
QPP1 19 [kN/m] QPP2
P Qpp1

| R
| b2 b - h3

7PQpp2
T

e

h2

b

b 1.00 [m]

3.6.3.4.- Calculo de solicitaciones
3.6.3.4.1.- Vertficacion del tipo de elemento

365 [kN]

9 [kN/m]
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a 0.75 [m]

d 0.942 [m]
r 0.05 [m]
db 0.016 [m] ¢ 16 [mm]

a<d Verdadero

do 0.57 [m]
d

=5  Verdadero

Disefio de ménsula corta

3.6.3.4.2.- Célculo de la solicitacién a cortante

QPP1 18.84 [kN/m]  QPP2 9.42 [kN/m]
L 1.00 [m]

Pu 900.68 [kN]

Vinax = Yrg * (Qm)l - szz) *l+yrg*0.5% Qppz* L+ P

Vmax 923.28 [kN]

Fvd 923.28 [KN]

3.6.3.4.3.- Fuerzas

Fvd 923.28 [kN]

Fra = 0.2 * Fyq Sin tomar el peso propio

Fhd 180.14 [kN]

3.6.3.4.3.1.- Fuerza cortante
Va = Fya
Vd 923.28 [kN]

3.6.3.4.3.2.- Traccion horizontal
Ng = Fra < Fyq

Nd 180.14 [kN]
3.6.3.4.3.3.- Momento flector
My=F,;*a+Fy;*(h-d
Md 702.91 [KN*m]

3.6.3.5.- Disefio del refuerzo
3.6.3.5.1.- Célculo de Asf

Mu 702906 [N*m]
Profundidad del eje neutro
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h 1.00 [m]

b 0.80 [m]

r 0.05 [m]

db 0.016 [m] [0) 16 [mm]
d 0.942 [m]

fcd 14.0 [Mpa] fyd 347.8 [Mpa]
fcd 1.4E+07 [Pa] fyd 3.5E+08 [Pa]
Mu 702906 [N*m]

My, = 0.252 * fog* b x d?

MIlim 2504496 [N*m] Calcule armadura a traccion

dx«[1- [1 M
= * — —
y 0.425%b *d2+ f.q

y 0.082 [m] y 81.94 [mm]
085* foq*xy*b

AT
As req 2.2E-03 [m2]
As req 22.43 [cm2]
Usfreq 644.81 [KN]
o) 16 [mm]
o) 1.6 [cm]
Asl 2.0 [cm2]
# barras 12
Separacion 0.07 [m]
Usf 693.66 [KN]
3.6.3.5.2.- Célculo de Asn

4 _MNa

sn de

Asn 5.18 [cm2]
Usn 180.14 [kN]
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3.6.3.5.3.- Célculo de Asv

g V4
SV fya * cot(6)
Cotg 6 1.40 Meénsula hormigonada monoliticamente con el pilar.
Asv 18.96 [cm2]
Usv 659.48 [kN]

3.6.3.5.4.- Armadura minima

Almm:O.04*fC—d*b*d

vd
Umin 422.02 [KN]

3.6.3.5.6.- Célculo de A2

Usf 694 [kN]
Usv 659 [kN]
U2 220 [kN]
U 219 [kN]
8¢ 10 [mm]

3.6.3.5.7.- Verificacion del corte vertical
Resistencia virtual

d 0.942 [m]
As 28.15 [cm2]
b 0.80 [m]
d 0.942 [m]
fck 21 [MPa]
Vu 923.28 [kN]
Calculo de Vu2

¢= d
€ 1.46

_ Asl

pl—bo*d:b0.0Z

pl 0.004
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fer = 0.12 % & % (100 * p; *fck)1/3

fcv 0.35 [Mpa]
fcv 348 [kPa]

Vew = fev * bo xd

Vcu 262.47 [KN]
Vu 923.28 [kN]
[0} 10 [mm]
[0 0.01 [m]

d 0.942 [m]

S 30 [cm]
S 0.3 [m]
Numero de piernas

Ast 314 [mm2]
Ast 0.0003 [m2]
fyd 347.8 [Mpa]
fyd 347826087 [Pa]

Veu = 0.9 *%*Ast*fyd
Vsu 308805 [N]
Vi = 0.30% frgxb *d
Veu 3165120 [N]
V= 923.28 [KN]

Estribado correcto

4

Colocar armadura de corte

s/d 0.32

Ast' 3.94 [cm2]
Ast' 0.000394 [m2]
Vsu 308.80 [KN]
Vcu 3165.12 [KN]

> Vou+Ve=  3473.92 [KN]
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3.6.3.5.8.- Verificacion de la compresion oblicua en bielas

Fvd 923.28 [kN]
fed 14 [MPa]
a0 0.35 [m]
b0 0.3 [m]
de
o * by < fica = 0.70 fcq
_Foa _ 879< 070%f,,=  9.80 [MPa]
Ao * b()
3.6.3.6.- Planos
A2 Al
Al A3 14 ¢ 16 [mm]
A2
8¢ 10 [mm]
A3
16 ¢ 10 [mm]
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3.6.3.8.- Calculo de la columna

I 7.00 [m]
diam 0.70 [m]
PPPcap 47 [kN]
Ppcol 63 [KN]
Nd 2359 [kN]
Md2 13.06 [KN*m]  Pie Lado menor
Md1 5.68 [KN*m] Cabeza Lado menor
fck 21 [MPa]
fed 14 [MPa]
Un extremo libre el otro empotrado
Axil carga permanente < 70% de axil total
a 2.00 Traslacional
3.6.3.8.1.-Longitud de pandeo
lo=axl
lo 14.00 [m]
3.6.3.8.2.-Esbeltez geométrica

L
=Y g 20.00 Use el método aproximado
3.6.3.8.3.-Excentricidad

_ Mg, ee 0.035 [m]

ee:eZ—N
d
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B 2

gy 0.0017 )

e 0.003 d' =0.05* diam.

diam. 0.7 [m] d 0.035 [m]
ic 0.175 [m]

ee 0.035 [m]

lo 14.00 [m]

d+20 xe, 12
*
d+10xe, 50*i,

ea=(1+0.12*ﬁ)*(£y+s)*

ea 0.176 [m]

etor = €c €4 etot 0.211 [m]

A, = % « diam? Ac 0.38 [m2]

_ Ngxepor
M_Ac*fcd*d H 013
Ng
v = A<f. v 0.44
w 0.14
U:As*fyd =w*A¢* feq
U 754 [kN]
3.6.3.8.4.- Verificacion a flexocompresion
I 7.00 [m]
diam 0.70 [m]
Nd 1231 [kN]
Md2 139.65 [KN*m]  Pie Lado menor
Md1l 422.56 [KN*m] Cabeza Lado menor
fck 21 [MPa]
fcd 14 [MPa]
Un extremo libre el otro empotrado
Axil carga permanente < 70% de axil total
a 2.00 Traslacional
lo=axl
lo 14.00 [m]
l

Ag = E"

\g 20.00 Use el método aproximado
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Mg,
ee = ez =

Ng
ee 0.113 [m]
B 2
gy 0.0017
€ 0.003
diam. 0.70 [m]
ic 0.175 [m]
ee 0.000 [m]
lo 14.00 [m]

eq =(1+012%p) (e, +¢) =

d' = 0.05 * diam.
d' 0.035 [m]

d+20 xe, 12

d+10*ee*50*ic

ea 0.132 [m]
Ctot = €¢ + €a etot 0245 [m]
A, = % + diam? Ac 0.38 [m2]
_ Ng*ep
ﬂ_Ac*fcd*d " 0.08
__Na
v = A fo v 0.23
w 0.10
U=As*fya=w*Ac* fea
U 539 [kN]
3.6.3.11.- Armadura minima
12 ¢ 16 [mm] Ac 3848 [cm2]
U=Axfy,qU 839 [kN] pmin 0.004
As 2413 [mm2] Asmin 15 [cm2]
fyd 348 [Mpa] Asmin 1539 [mm2]
As*fyd 839 [kN] Umin 535 [kN]
0.1*Nd 236 [kN]
Ag*xf,q =01xN;  Verdadero
Ac 3.85E+05 [mm2]
fcd 14 [MPa]
Ac*fcd 5388 [kN]
Ag* fya S Ac* fra Verdadero
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3.6.3.8.6.- Planos

Armadura longitudinal

12 ¢
Estribos
¢
C/
Calculo de la zapata
3.6.3.9.- Datos
diam. 0.7 [m]
N 1431 [kN]
Nd 1984 [kN]
oadm 200 [kN/m2]

Zapata cuadrada trocopiramidal

3.6.3.10.- Predimensionamiento

3.6.3.10.1.- Coeficiente para tomar en cuenta el peso propio

_ 14-0.02 % 044
b= 100

B 0.1

3.6.3.10.2.- Area en planta necesaria

A=N*(1+[)’)

Oadm.

A 7.87 [m2]

Zapata cuadrada
b 2.81 [m]
badop 2.90 [m]

3.6.3.10.3.- Célculo del vuelo

b —diam
2
v 1.1 [m]

Vv =

16 [mm]

6 [mm]
15 [cm]
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3.6.3.10.4.- Presion del terreno

Ny
~ b2
ot 235.95 [KN/m2]

O¢

3.6.3.10.5.- Canto util recomendado

1.1* o
= —x%]
O-t+370

d 0.47 [m]

h 0.65 [m] Canto adoptado correcto

3.6.3.10.- Comprobacion de la presion sobre el terreno

3.6.3.10.1.- Peso de la zapata (pirdmide truncada)

b 2.90 [m]
h 0.65 [m]
h4 0.20 [m]
h5 0.45 [m]
A, = b2

Al 8.41 [m2]
A, = (diam + 0.1)?

A2 0.64 [m2]
V=22 e (4 + 4y 4 Ay 45)

V1 1.71 [m3]
V, =b%xh,

V2 1.68 [m3]
Ve=W+1;

Vit 3.39 [m3]
P, =25V,

p 84.69 [kN]
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3.6.3.10.2.- Presion sobre el terreno

N 1431.13 [kN]
P 84.69 [kN]
b 2.90 [m]
N+ P
o=
o 180 [kN/m2]

3.6.3.11.- Célculo a flexién y cortante

Presion de terreno menor que la presion admisible,
dimensiones en planta correctas.

3.6.3.11.1.- Determinacion del tipo de zapata

vV 1.1 [m]
h 0.65 []
v
n 2 1.69 Zapata rigida

3.6.3.11.2.- Determinacion del momento flector

ot 235.95 [kN/m2]
b 2.90 [m]
v 1.1 [m]
diam. 0.7 [m]

1 .
My =3+ 0% b (v +0.15 = diam)?
Md 496.77 [KN*n]

3.6.3.11.3.- Momento reducido

Md 496.77 [KN*m]

fcd 14 [Mpa]

h 0.65 [m]

b 2.90 [m]

r 0.05 [m]

db 0.02 [m] ¢ 20 [mm]
dred 0.57 [m]
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My

B farb+d?

H 0.0377
3.6.3.11.4.- Cuantia mecénica

i 0.0377
w=pu*1+w
w 0.0391
3.6.3.11.5.- Capacidad mecanica
w=px1+p
w 0.0391 Nd 1984 [kN]
fcd 14 [Mpa] d 0.57 [m]
b 2.90 [m] a 2.90 [m]
d 0.57 [m] a0 0.7 [m]
U=w+*fgq*xb*d U=6.82d*(a_a0)
U 904 [KN] U 1126 [kN]
Rigida
3.6.3.11.6.- Area de la armadura
U 1126 [kN]
fyd 348 [MPq]
Ag = U/fyd
As 32.38 [cm2] 11 ¢ 20 [mm]
Asprop 1 34.56 [cm2]
Separacion 0.26 [m]

3.6.3.11.7.- Cuantia geométrica

Asprop

34.56 [cm2]
2.90 [m]
0.57 [m]
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p 0.0021
pmin 0.0018

3.6.3.11.8.- Area de armadura

pmin 0.0018
b 2.90 [m]
d 0.57 [m]

Asmin = Pmin *b*d

Asmin 29.75 [cm2] 10 ¢
Asprop 2 31.42 [cm2]
Separacion 0.29 [m]

3.6.3.11.9.- Cortante actuante

ot 235.95 [kN/m2]
b 2.90 [m]
v 1.10 [m]
d 0.57 [m]

Vi=o,*bx(w—d)
\Vd 362.65 [kN]
3.6.3.11.10.- Resistencia virtual

d 0.57 [m]
As 31.42 [cm2]
b 2.90 [m]
d 0.57 [m]
fck 21 [MPa]
Vu 362.65 [kN]
Calculo de Vu2
g 20
¢= d
€ 1.59
A 4002
L= wd”
pl 0.002

20 [mm]
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fov =012 % & % (100 * py * f) /3

fcv 0.30 [Mpa]
fcv 303 [kPa]

Vew = fev ¥ bo *d

Veu 501.02 [kN]
VU 362.65 [kN]

3.6.3.12.1.- Planos

Asl 34.56 [cm2]
Separacion 0.26 [m]
As?2 34.56 [cm2]
Separacion 0.26 [m]
As2 As1
A
1
B
As2
As1
- B/2|
\ \

Seccidn satisfactoria al corte

B2

11 ¢

11 ¢

20 [mm]

20 [mm]
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3.6.4. Disefio pila 8 mts

3.6.4.1.- Geometria

3.6.4.2.- Materiales

3.6.4.3.- Esquema estructural
3.6.4.4.- Calculo de solicitaciones
3.6.4.5.- Disefio del refuerzo

3.6.4.6.- Planos
Pila Puente 45 [mts] h
Célculo del capitel
3.6.4.1.- Geometria
; b Esp. —
| 62— _1' e H
\ _hg he
et
Diam.
Diam.
Al P

.r"/F

l\-\!%

Bas. b8

9.65 [mis]
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bl 1.00 [m]

b2 2.70 [m]

b6 1.10 [m]

b8 2.90 [m]

h2 0.50 [m]

h3 0.50 [m]

h4 0.20 [m]

h5 0.45 [m]

Diam. 0.80 [m]

Bas. 2.90 [m]

Alt. P. 8.00 [m]

Esp. 0.80 [m]

3.6.4.2.- Materiales

Hormigon

fck 21 [MPg] f
'S 15 fea= Lek
fcd 14 [MPa] °°
Acero

fyk 400 [MPa] for
ys 1.15 fya= e
fyd 348 [MPa]

3.6.4.3.- Esquema estructural
3.6.4.3.1.- Cargas sobre el capitel

Vaint 317 [kN] Vpp int
Pu 901 [kN]

Esp. 0.80 [m]

Peso propio

QPP1 19 [KN/m] QPP2

_ Qpp |
i T (_ [ (i Qpp2

11t | 1)

-{ b1 }»n'—- h"

b' 0.95 [m]

365 [kN]

9 [kN/m]
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3.6.4.4.- Calculo de solicitaciones
3.6.4.4.1.- Verificacion del tipo de elemento

a 0.70 [m]
d 0.942 [m]
r 0.05 [m]
db 0.016 [m] ¢ 16 [mm]

a<d Verdadero

do 0.57 [m]

do = Verdadero

N

Disefio de ménsula corta

3.6.4.4.2.- Célculo de la solicitacion a cortante

QPP1 18.84 [KN/m] QPP2 9.42 [KN/m]
L 0.95 [m]
Pu 900.68 [kN]
Vinax = Yfa * (Qm)l - viz) * 1+ Yfa * 0.5 * QmJZ *1+ P
Vmax 922.15 [kN]
Fvd 922.15 [kN]
3.6.4.4.3.- Fuerzas
Fvd 922.15 [kN]
Fra = 0.2 % Fyy Sin tomar el peso propio
Fhd 180.14 [KN]
3.6.4.4.3.1.- Fuerza cortante
Va = Fya
vd 922.15 [kN]
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3.6.4.4.3.2.- Traccion horizontal
Ng = Fpq < Fyq

Nd 180.14 [kN]
3.6.4.4.3.3.- Momento flector

Mg =F,q *a+ Fyg*(h—d)
Md 655.95 [KN*m]

3.6.4.5.- Disefio del refuerzo
3.6.4.5.1.- Célculo de Asf

Mu 655951 [N*m]
Profundidad del eje neutro

h 1.00 [m]

b 0.80 [m]

r 0.05 [m]

db 0.016 [m] (0]
d 0.942 [m]

fcd 14.0 [Mpa] fyd
fcd 1.4E+07 [Pa] fyd
Mu 655951 [N*m]

My = 0.252  fog* b * d?

16 [mm]

347.8 [Mpa]
3.5E+08 [Pa]

MIlim 2504496 [N*m] Calcule armadura a traccion

d+|1- |1 M
= * — —
y 0.425%b *d2+ f,q

y 0.076 [m] y
085 foq*xy*b
AS - fyd
As req 2.1E-03 [m2]
As req 20.86 [cm2]
Usfreq 599.84 [kN]
[0} 16 [mm]
[0} 1.6 [cm]
Asl 2.0 [cm2]
# barras 11
Separacion 0.07 [m]
Usf 635.86 [kN]

76.23 [mm]
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3.6.4.5.2.- Célculo de Asn

Ng

Agp ===

sn fyd
Asn 5.18 [cm2]
Usn 180.14 [kN]

3.6.4.5.3.- Calculo de Asv

b Va
U fya * cot(6)
Cotg 6 1.40 Ménsula hormigonada monoliticamente con el pilar.
Asv 18.94 [cm2]
Usv 658.68 [kN]

3.6.4.5.4.- Armadura minima

Al min = 0.04*@*b *d
yd
Umin 422.02 [kN]
3.6.4.5.5.- Célculo de Al
Agr+Asn
Usf 636 [KN] 2/3% Agy+ Asp
Ai=M
Usn 180 [kN] P oanTed L s
Usv 659 [KN] fya
Umin 422 [kN]
Ul 816 [kN]
U 979 [kN]
14 ¢ 16 [mm]

3.6.4.5.6.- Céalculo de A2

2 1
Usf 636 [kN] Ay <= s hgy ==+ Ay
Usv 659 [kN] A, = ?2> %
Asf > 3*Asv —E*Asv
U2 220 [kN]
U 219 [kN]
8o 10 [mm]
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3.6.4.5.7.- Verificacion del corte vertical

Resistencia virtual
d 0.942 [m]
As 28.15 [cm2]
b 0.80 [m]
d 0.942 [m]
fck 21 [MPa]
Vu 922.15 [kN]
Calculo de Vu2
14 [200

§= d
€ 1.46

_ Asl

pl_ba*d:so.oz

pl 0.004

fop = 0.12% & % (100 * p; * fr;) /3

fcv 0.35 [Mpa]
fcv 348 [kPa]

chzfcv*bo*d

Vcu 262.47 [kN]
Vu 922.15 [KN] Colocar armadura de corte

10 [mm]
0.01 [m]
0.942 [m]
30 [cm]
0.3 [m] s/d 0.32

» » oo o



NuUmero de piernas 4

Ast 314 [mm2] Ast' 3.94 [cm2]
Ast 0.0003 [m2] Ast' 0.000394 [m2]
fyd 347.8 [Mpa]

fyd 347826087 [Pa]

d
Vsu =09 *;* Ast*fyd
Vsu 308805 [N] Vsu 308.80 [KN]

Ve =030 f.g5%b xd
Vcu 3165120 [N] Vcu 3165.12 [KN]

V= 922.15 [KN] > Vou+ Vo= 3473.92 [KN]

Estribado correcto

3.6.4.5.8.- Verificacion de la compresion oblicua en bielas

Fvd 922.15 [kN]
fcd 14 [MPa]
a0 0.35 [m]
b0 0.3 [m]
Foa  _ =0.70
an*bn—flcd— . fcd
_Fra  _ 8.78< 070 *f.s=  9.80 [MPa]
Qg * bn
3.6.4.6.- Planos
A2 Al
Al A3 14 ¢ 16 [mm]
A2
8¢ 10 [mm]
A3
16 ¢ 10 [mm]
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3.6.4.8.- Calculo de la columna

I 8.00 [m]

diam 0.80 [m]

PPPcap 47 [kN]

Ppcol 95 [kN]

Nd 2408 [kN]

Md2 13.06 [KN*m]  Pie Lado menor
Md1l 5.68 [KN*m] Cabeza Lado menor
fck 21 [MPa]

fcd 14 [MPa]

Un extremo libre el otro empotrado
Axil carga permanente < 70% de axil total

a 2.00 Traslacional

3.6.4.8.1.- Longitud de pandeo
lo=axl

lo 16.00 [m]

3.6.4.8.2.- Esbeltez geométrica

o~

[

MET g 20.00 Use el método aproximado
3.6.4.8.3.-Excentricidad
Mg
e =2 =N ee 0.040 [m]
B 2
gy 0.0017 ‘
e 0.003 d’' = 0.05* diam.
diam. 0.8 [m] d' 0.04 [m]
ic 0.2 [m]
ee 0.040 [m]
lo 16.00 [m]
2
RN R = L
ea 0.201 [m]
€tot = €e T €4 etot 0.241 [m]
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A, = % + diam? Ac 0.50 [m2]

_ Ngxep
u= A—c v foq*d ) 0.10
Ng
U= Af. Y 0.34
w 0.05

U :As*fyd =w*A¢* feq
U 352 [kN]
3.6.4.8.4.-Verificacion a flexocompresion

I 8.00 [m]

diam 0.80 [m]

Nd 1284 [kN]

Md2 562.64 [KN*m]  Pie Lado menor
Md1 168.92 [KN*m] Cabeza Lado menor
fck 21 [MPa]

fcd 14 [MPa]

Un extremo libre el otro empotrado
Axil carga permanente < 70% de axil total

a 2.00 Traslacional
lo=axl
lo 16.00 [m]
l

Ay = E"
g 20.00 Use el método aproximado

e, =€y = @

e 2 Nd
ee 0.438 [m]
B 2
gy 0.0017
e 0.003 d’' = 0.05* diam.
diam. 0.80 [m] d' 0.04 [m]
ic 0.2 [m]
ee 0.000 [m]
lo 16.00 [m]
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d+20 xe, 12

ea=(1+0.12*B)*(8y+£)*d+10*ee*50*ic

ea 0.150 [m]
ot = Ce T €q etot 0.589 [m]
A= g * diam.? Ac 0.50 [m2]
_ Ng * etor
u_Ac*fcd*d K 0.13
Ny
v Axfo v 0.18
w 0.13

U=As*fyd=(‘)*Ac*fcd

U 915 [kN]
3.6.4.8.5.-Armadura minima
12 ¢ 20 [mm] Ac

U=Axf,qU 1311 [kN] pmin
As 3770 [mm2] Asmin
fyd 348 [Mpa] Asmin
As*fyd 1311 [kN] Umin
0.1*Nd 241 [kN]

Ag*fy,q =01%N;  Verdadero

Ac 5.03E+05 [mm2]
fcd 14 [MPa]
Ac*fcd 7037 [KN]

As* fya S Ac* fea Verdadero

3.6.4.8.6. Planos
Armadura longitudinal
12
Estribos

\ / i

5027 [cm2]
0.004
20 [cm2]
2011 [mm2]
699 [KN]

20 [mm]

6 [mm]
15 [cm]
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3.6.4.9.-Calculo de la zapata

1.- Datos

diam. 0.8 [m]

N 1464 [kN]
Nd 2037 [kN]
cadm 200 [kN/m2]

Zapata cuadrada trocopiramidal
3.6.4.10.- Predimensionamiento

3.6.4.10.1.- Coeficiente para tomar en cuenta el peso propio

_14-0.02 * 04am
B 100

B

B 0.1

3.6.4.10.2.- Area en planta necesaria

. Nx(1+p)
Oadm
A 8.05 [m2]
Zapata cuadrada
b 2.84 [m]
badop 2.90 [m]

3.6.4.10.3.- Célculo del vuelo

b —diam
2
v 1.05 [m]

V=

3.6.4.10.4.- Presion del terreno
Ny

~ b2

ot 242.16 [kN/m2]

Ot
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3.6.4.10.5.- Canto Util recomendado

1.1 * oy
d= *
ot +370

v

d 0.46 [m]

h 0.65 [m] Canto adoptado correcto

3.6.4.11.- Comprobacién de la presion sobre el terreno

3.6.4.11.1.- Peso de la zapata (pirdamide truncada)

b 2.90 [m]

h 0.65 [m]

ha 0.20 [m]

h5 0.45 [m]
A, = b2

Al 8.41 [m2]
A, = (diam + 0.1)2

A2 0.81 [m2]
4 =%*(A1+A2+JFAZ)

V1 1.77 [m3]
V, =b%xh,

V2 1.68 [m3]
V, =V, +V,

Vit 3.46 [m3]
Py =25V,

p 86.41 [kN]

3.6.4.11.2.- Presion sobre el terreno

N 1464.32 [kN]
P 86.41 [kN]
b 2.90 [m]
N+ P
o = bZ
o 184 [kN/m2] Presion de terreno menor que la presion admisible,

dimensiones en planta correctas.



3.6.4.12.- Célculo a flexién y cortante

3.6.4.12.1.- Determinacion del tipo de zapata

vV 1.05 [m]
h 0.65 [m]
v
n> 2 1.62 Zapata rigida

3.6.4.12.2.- Determinacion del momento flector

ot 242.16 [kN/m2]
b 2.90 [m]
% 1.05 [m]
diam. 0.8 [m]

1 .
Md=§*at*b*(v+0.15*dlam)2

Md 480.67 [KN*m]

3.6.4.12.3.- Momento reducido

Md 480.67 [KN*m]
fcd 14 [Mpa]
h 0.65 [m]
b 2.90 [m]
r 0.05 [m]
db 0.02 [m] [0
dred 0.57 [m]
Mgy

# fearbrd?

u 0.0364

3.6.4.12.4.- Cuantia mecénica

u 0.0364
w=pux1+w
w 0.0378

20 [mm]
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3.6.4.12.5.- Capacidad mecanica

w=pux1+p
w 0.0378 Nd
fcd 14 [Mpa] d
b 2.90 [m] a
d 0.57 [m] a0
Ng
U=wx*f.q* bxd =
©* fea U=%8+d
U 874 [kN] U
Rigida
3.6.4.12.6.- Area de la armadura
U 1103 [kN]
fyd 348 [MPa]
Ag = U/fyd
As 31.72 [cm2] 11 ¢
Asprop 1 34.56 [cm2]
Separacion 0.26 [m]

3.6.4.12.7.- Cuantia geométrica

Asprop

d

pmin
3.6.4.12.8.- Area

pmin
b
d

34.56 [cm2]
2.90 [m]
0.57 [m]

0.0021
0.0018

de armadura

0.0018
2.90 [rm]
0.57 [m]

2037 [KN]

0.57 [m]
2.90 [m]
0.8 [m]

_ao)

1103 [kN]

20 [mm]
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Asmin = Pmin *b*d

Asmin 29.75 [cm2] 10 ¢
Asprop 2 31.42 [cm2]
Separacion 0.29 [m]

3.6.4.12.9.- Cortante actuante

ot 242.16 [KN/m2]
b 2.90 [m]
v 1.05 [m]
d 0.57 [m]

Vd =O't*b*(v_d)
\Vd 337.09 [kN]
3.6.4.12.10.- Resistencia virtual

d 0.57 [m]
As 31.42 [cm2]
b 2.90 [m]
d 0.57 [m]
fck 21 [MPa]
Vu 337.09 [kN]
Calculo de Vu2
¢= d
3 1.59
A 4002
L= wd”
pl 0.002

for = 0.12 % £ (100 * p; * fi)1/3

fcv 0.30 [Mpa]
fcv 303 [kPa]

20 [mm]
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chzfcv*bo*d

Veu 501.02 [KN]
VU 337.09 [KN]

3.6.4.13.1.- Planos

Asl 34.56 [cm2]
Separacion 0.26 [m]
Asl 34.56 [cm2]
Separacion 0.26 [m]

Asl

RN

Seccion satisfactoria al corte

NEEE N

11 ¢

11 ¢

N /!
NERNZ
™
L)
N
/ AN
/ AN
/|
/| N
A
‘:E—J_i\ - B/2 B/2 i
o R B — |

20 [mm]

20 [mm]
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3.6.5. Disefio estribo

3.6.5.1.- Geometria

3.6.5.2.- Materiales

3.6.5.3.- Esquema estructural
3.6.5.4.- Calculo de solicitaciones
3.6.5.5.- Disefio del refuerzo
3.6.5.6.- Planos

3.6.5.1.- Geometria

Estribo

al 900 [mm] a2 1500 [mm]
N 409 [kN] Vg 1.35

Ngl 190 [kN] vq 1.5

Ngl 219 [kN]

3.6.5.2.- Materiales
Zapata y pilares

Hormigon  fck 21.0 [MPa] fek
Vs 15 fea=""
fcd 14.0 [MPa]
Ec 20000 [N/mm2]
Acero fyk 400.0 [MPa] Fr
ys 1.15 fya = e
fyd 347.8 [MPa] '
Terreno
cadm 0.15 [N/mm2]  Presion admisible
K750 0.02 [N/mm3]  Modulo de balasto (placa 750 mm de diametro)

3.6.5.3.- Esquema estructural

T 0.200
0400
0.900
)
0.600
- w
0.400
\
1.500
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Para b el ancho de la zapata y h su canto, debe cumplirse

N 4.09E+05 [N] 0=——+Vp*h<0raam
a 1500 [mm] a'*b

b' 1818 [mm] b' 3200 [mm]

yh 2.50E-05 [N/mm3]

h 1000 [mm]

o 0.11 [N/mm2]

ot, adm 0.15 [N/mm2]

3.6.5.4.- Calculo de solicitaciones y armado
3.6.5.4.1.- Flexion longitudinal
Carga repartida de célculo por unidad de longitud de la zapata

Vg 1.35 YQ 15
Ngl 190.35 [KN] Ngl 218.78 [KN]
al 0.90 [m]
a2 1.50 [m] ,
Ng 24
Md:z*a7 ( 2 +015*a1)
Md 36.9 [KN*m]
Armadura principal
Célculo del refuerzo a flexion
h 0.4 [m]
b 1 [m]
r 0.05 [m]
db 0.012 [m] [0} 12 [mm]
d 0.344 [m]
fcd 14.0 [Mpa] fyd 347.8 [Mpa]
fcd 1.40E+07 [Pa] fyd 3.48E+08 [Pa]
Mu 37 [KN*m] Mu 3.69E+04 [N*m]
My = 0.252 * foq % b * d?
Mlim 4.17E+05 [N*m] Calcule armadura a traccion
=dx|1— [1- Mg
Y= 0.425%b *d2+ f,q
y 0.01 [m] y 9.14 [mm]
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4 2985 fearyxb

s f yd
As req 3.1E-04 [m2]
As req 3.13 [cm2]
As req 313 [mm2]
[0} 12 [mm]
(0} 1.2 [cm]
Asl 1.1 [em2]
# barras 3
Separacion 0.33 [m]
Asprop 3.39 [cm2]
Asprop 339 [mm2]
Cuantia (geometrica) minima Segun CBH 87
Losas 1.8
Tanto por mil para AH 400
Ac 0.4 [m2]
As min 0.00072 [m2]
As min 7.2 [cm2]
As min 720 [mm2]
¢ 12 [mm]
[0} 1.2 [cm]
Asl 1.1 [cm2]
# barras 7
Separacion 0.14 [m]
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Armadura de distribucion

Cuantia (geometrica) minima Segun CBH 87
Losas 1.8
Tanto por mil para AH 400

Ac 0.4 [m2]

As min 0.00072 [m2]

As min 7.2 [cm2]

As min 720 [mm2]

[0} 12 [mm]

[0} 1.2 [cm]

Asl 1.1 [cm2]

# barras 7

Separacion 0.14 [m]

3.6.6. Disefo aparato de apoyo en estribo

Disefio de dispositivo de apoyo segin AASHTO-LRFD 2010 (Estribo)

Disefio de un dispositivo de apoyo de elastomero reforzado con acero

para un apoyo fijo de un puente sobre el que inciden 22.2 T por carga muerta'y 19.3 T por
carga viva. El ancho de cada una de las vigas (2) es de 0.30 my la rotacion maxima del
extremo de la viga en carga de servicio es 0.00035 radianes. El elastomero tiene

G =12 kg/cm2 y placas de refuerzo de 36 ksi (Fy= 2531 kg/cm2). Segun método B.

Solucion

a) Area del Elastomero

Total 1 Elemento

PD= 22200 [kq] PD= 11100 [kg]
PL= 19300 [kg] PL= 9650 [kg]
PT= 41500 [kg] PT= 20750 [kg]

Esfuerzo de compresion por carga total en servicio en apoyos fijos:

0s<2*xG+*S<122kg/cm2
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Luego:

PT= 20750 [kg]
05= 122 [kglem2]
WP
req — o, - 170 [cm2]

Para el ancho de viga b = 30 cm, escogemos W = 15 cm

Areq= 170 [cm2]
W= 15 [cm]
Areq
L=—,= 11 [cm] Ladop= 15 [cm]

Aprop= 225 [cm2]

Elancho a lo largo de la longitud de la viga debe ser tan corto como sea practio para
permitir la rotacion alrededor del eje transversal, y lo suficiente como para estabilizar la
viga durante su ereccion.

Adoptado L = 15 cmy W = 15 cm (Area = 225 cm2 > 170 cm2)

b) Factor de Forma S minimo

Carga Total

Con 0s<2xGx*S<122kg/cm2

G= 12 [kg/cm2]
Pr
Os = = 92 [kg/cm2]
Og _ r
STZZ*G— 3.84 (1)
Carga viva

Con 0, <G +*S

_h_

o= = 43 [kg/lcm2]
ay, r
SL2 = 3.57 (2)
De (1) y (2) el factor de forma minimo es: S= 3.84
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c¢) Grosor de una capa interior del elastomero (hri)

Como S > LxW hn’S LW
P 2xhyx (L+W) 28+ (L+W)

= 15 [cm]
= 15 [cm]
ST= 3.84
SL= 3.57
Para carga total: Para carga viva:
hrT= 0.98 [cm] hri= 1.05 [cm]
Grosor de capa interior adoptado: hri = 0.8 [cm]

hri = 8 [mm]
Con este grosor de capa interior, el factor de forma es:

S= 4.69 Factor de forma mayor al minimo

d) NUmero de capas interiores de elastomero (n)

Compresion y rotacién combinados:

2 2
2 () ()G
o, >G*S*|— )| — n>G*Sx|—|x|—
* <Tl hyi Os hyi

ConBs= 0.00035 [rad]
n= 0.08
: (=)
6.\ (B o
Js<2-25*G*S*[1 —0-167*<;> *<h—) n > —0.167 * () * 1
n (2.25*6*5_1)
n= 0.08

Luego, adoptamos n = 2. Se usaran 2 capas interiores de 8 mm c/u. Asi mismo,
capas exteriores de 5 mm (5 mm < 70% 8 mm)
El grosor total es hrt = 26 [mm] de elastémero
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e) Estabilidad del Elastémero

hrt= 2.6 [cm]
L= 15 [cm]
W= 15 [cm]
S= 4.69
hrt
. 1.92 * 1
2 *L
1+ W
A= 0.19
5 2.67
- L
(S+2) = (1 + m)
B= 0.32

El apoyo seré estable si:

2*A<B

Sin embargo, si A-B < 0, el apoyo es estable y no depende de 05 :

A-B= -0.13 <0, luego el apoyo es estable.

f) Calculo de placas de refuerzo en el elastomero

En el estado limite de servicio:

hméx= 0.8 [cm]
os= 92 [kg/cm2]
Fy= 2531 [kglcm2]
3 * hmgx * 05
hg > T
hs= 0.087 [cm]
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En el estado limite de fatiga:

hméx= 0.8 [cm]
olL= 42.89 [kg/cm2]
AFTH= 1683 [kg/cm2]  Categoria A
s > 2% hméx * 0,
AFry
hs= 0.041 [cm]
Adoptamos hs = 2 mm > 0.87 [mm]

Se usaran 3 placas de 2 mm, y el espesor total del apoyo seré:

hp=hp+3*hg
hT= 32 [mm]

3.6.7. Disefo aparato de apoyo en pila

Disefio de dispositivo de apoyo segin AASHTO-LRFD 2010 (Pila)

Disefio de un dispositivo de apoyo de elastomero reforzado con acero

para un apoyo fijo de un puente sobre el que inciden 74.6 T por carga muerta y 64.83 T por
carga viva. El ancho de cada una de las vigas (2) es de 0.30 my la rotacion maxima del
extremo de la viga en carga de servicio es 0.00003 radianes. El elastomero tiene

G =12 kg/cm2 y placas de refuerzo de 36 ksi (Fy= 2531 kg/cm2). Segun el método B.

Solucién

a) Area del Elastomero

Total 1 Elemento

PD= 74600 [kg] PD= 37300 [kq]
PL= 64830 [kq] PL= 32415 [kq]
PT= 139430 [kg] PT= 69715 [kg]

Esfuerzo de compresion por carga total en servicio en apoyos fijos:

0s<2+G+*S<122kg/cm?2
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Luego:

PT= 69715 [kg]
05= 122 [kglem2]
WP
req — o, - 571 [cm2]

Para el ancho de viga b = 30 cm, escogemos W = 30 cm

Areg= 571 [cm2]
W= 30 [cm]
Areq
L= W - 19 [cm] Ladop= 20 [cm]

Aprop= 600 [cm2]

Elancho a lo largo de la longitud de la viga debe ser tan corto como sea préactio para
permitir la rotacion alrededor del eje transversal, y lo suficiente como para estabilizar la
viga durante su ereccion.

Adoptado L =20 cmy W = 30 cm (Area = 600 cm2 > 571 cm2)

b) Factor de Forma S minimo

Carga Total

Con 0s<2xG*S<122kg/cm2

G= 12 [kg/cm2]
Pr
Os = = 116 [kg/cm2]
Og _ r
STZZ*G— 4.84 (1)
Carga viva

Py
o= = 54 [kg/cm2]
ay, r
SL2 = 4.50 (2)
De (1) y (2) el factor de forma minimo es: S= 4.84
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c¢) Grosor de una capa interior del elastomero (hri)

Como S > LxW hn’S LW
P 2xhyx (L+W) 28+ (L+W)

= 20 [cm]
= 30 [cm]
ST= 4.84
SL= 4.50
Para carga total: Para carga viva:
hrT= 1.24 [cm] hri= 1.33 [cm]
Grosor de capa interior adoptado: hri = 1 [cm]

hri = 10 [mm]
Con este grosor de capa interior, el factor de forma es:

S= 6.00 Factor de forma mayor al minimo

d) NUmero de capas interiores de elastomero (n)

Compresion y rotacién combinados:

2 2
2 () ()G
o, >G*S*|— )| — n>G*Sx|—|x|—
* <Tl hyi Os hyi

ConBs= 0.00003 [rad]
n= 0.01
: ()
05 B ho
0;<225%G* S+ [1 —0.167 * (;) . <h—) n>—0.167 * (6;) » —-2.
n (zz5 7551
n= 0.01

Luego, adoptamos n = 2. Se usaran 2 capas interiores de 10 mm c/u. Asi mismo,
capas exteriores de 5 mm (5 mm < 70% 10 mm)
El grosor total es hrt = 30 [mm] de elastémero
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e) Estabilidad del Elastémero

hrt= 3 [cm]
L= 20 [cm]
W= 30 [cm]
S= 6.00
hye
. 1.92 * 1
2 *L
1+ W
A= 0.19
5 2.67
- L
(5+2) (1 + 735
B= 0.29

El apoyo seré estable si:

2*A<B

Sin embargo, si A-B < 0, el apoyo es estable y no depende de 05 :

A-B= -0.10 <0, luego el apoyo es estable.

f) Calculo de placas de refuerzo en el elastomero

En el estado limite de servicio:

hméx= 1 [cm]
os= 116 [kg/cm2]
Fy= 2531 [kglcm2]
3 * hmgx * 05
hg > T
hs= 0.138 [cm]
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En el estado limite de fatiga:

hméx= 1 [cm]
olL= 54.03 [kg/cm2]
AFTH= 1683 [kg/cm2]  Categoria A
s > 2% hméx * 0,
AFry
hs= 0.064 [cm]
Adoptamos hs = 2 mm > 1.38 [mm]

Se usaran 3 placas de 2 mm, y el espesor total del apoyo seré:

hp=hp+3*hg
hT= 36 [mm]

3.6.8. Disefio a flexion esviada en apoyo

Disefio de seccion a flexion esviajada
Con abacos en roseta
Disefio de la seccion del canal en apoyo intermedio

hx 2.7 [m]

hy 1.9 [m]

A 1.77 [m2]
Armado en las cuatro esquinas

Nd 0 [kN]
Mxd 2999.84 [KN*m]
Myd 406.15 [KN*m]
Materiales

HA-20 20 [Mpa]
B-400 400 [Mpa]
Coeficientes de seguridad

Yc 1.5

Vs 1.15

Recubrimiento del 10 por 100
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Resistencias de calculo de los materiales son:

fed 13.33 [MPa]
fed 13333 [kN/m2]
fyd " 347.83 [MPa3]

fyd 347826 [KN/m2]

La capacidad mecanica del hormigon vale:

Ue = fcd *A¢
Uc 23600 [kN]

Los esfuerzos reducidos valen:

V= Nd/UC
Y 0
Uy = de/(Uc * hy)
px 0.067
Uy = Mvd/(Uc * hx)
[1hY% 0.006
Por lo tanto
ul 0.07
u2 0.01
Roseta
v 0w

La capacidad mecanica del acero valdré:

Us =w * U,
Us 3540 [kN]
Armadura
4 ¢ 16 [mm]
8o 16 [mm]
16 ¢ 25 [mm]
U=Ax*fya
U 3571 [kN]
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Disefio de seccion a flexion esviajada
Con reduccion a flexion recta

Disefio de la seccion del canal en apoyo intermedio

hx 2.7 [m]

hy 1.9 [m]

A 1.77 [m2]
Armado en las cuatro esquinas

Nd 0 [kN]
Mxd 2999.84 [KN*m]
Myd 406.15 [KN*m]
Materiales

HA-20 20 [Mpa]
B-400 400 [Mpa]
Coeficientes de seguridad

Yc 1.5

Vs 1.15

Recubrimiento del 2.6 por 100

Resistencias de calculo de los materiales son:

fed 13.33 [MPa]
fed 13333 [kN/m2]
fyd " 347.83 [MPa]
fyd 347826 [KN/m2]

La capacidad mecanica del hormigon vale:

Ue = fea*Ac
Uc 23600 [kN]

Los esfuerzos reducidos valen:

v = Ng/U,
2% 0
Uy = xd/(Uc * hy)
ux 0.07
Hy = Mvd/(Uc * hx)
ny 0.01
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Por lo tanto

ul 0.07
u2 0.01

Segun la formula de Jiménez Montoya

v 0.2 0.7

v 03p 0.8

Interpolando

v 0p 0.5
W=+ By

T 0.070

v 0

0.074 El valor de B puede disminuirse en 0.1

v 0p 0.4
p=p+ Bxu;

m 0.069

v 0

) 0.073

La capacidad mecénica del acero valdra:

Us =w * U,

Us 1730 [kN]
Armadura

16 ¢ 20 [mm]

0o 16 [mm]
U= A*fyq

U 1748 [kN]
Profunidad del eje neutro X 0.14
X 0.27 [m] El eje neutro se encuentra en la losa base
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Disefio de seccion a flexion esviajada
Con método de las hiperelipses
Disefio de la seccion del canal en apoyo intermedio

hx 2.7 [m]

hy 1.9 [m]

A 1.77 [m2]
Armado en las cuatro esquinas

Nd 0 [kN]
Mxd 2999.84 [KN*m]
Myd 406.15 [KN*m]
Materiales

HA-20 20 [Mpa]
B-400 400 [Mpa]
Coeficientes de seguridad

Yc 1.5

Vs 1.15

Recubrimiento del 2.6 por 100

Resistencias de calculo de los materiales son:

fed 13.33 [MPa]
fed 13333 [kN/m2]
fyd " 347.83 [MPa]
fyd 347826 [kN/m2]

La capacidad mecénica del hormigén vale:
Uc :fcd*hx*hy
Uc 23600 [kN]

Los esfuerzos reducidos valen:

v = Ng/Uc
v 0
Ux = xd/(Uc * hy)
ux 0.07
Hy = Mvd/(Uc * hx)
[ThY% 0.01
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Por lo tanto

ul 0.07
u2 0.01
B 0.5
log2
a=———-—
log(1 +B)
o 1.71

Momento equivalente en flexion recta

v/
w=(ug+pg)”

T 0.068
v 0
® 0.071

La capacidad mecanica del acero valdra:

Us=w *U,

Us 1682 [kN]
Armadura

16 ¢ 20 [mm]

0o 25 [mm]
U=Ax*fyq

U 1748 [KN]
Profunidad del eje neutro X 0.14
X 0.27 [m] El eje neutro se encuentra en la losa base
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3.6.9. Disefio a flexion esviada en tramo central

Disefio de seccion a flexion esviajada
Con abacos en roseta
Disefio de la seccion del canal en centro luz de tramo central

hx 0.6 [m]

hy 1.9 [m]

A 1.77 [m2]
Armado en las cuatro esquinas

Nd 0 [kN]
Mxd 1506.51 [KN*m]
Myd 218.08 [KN*m]
Materiales

HA-20 20 [Mpa]
B-400 400 [Mpa]
Coeficientes de seguridad

yC 15

ys 1.15

Recubrimiento del 10 por 100

Resistencias de calculo de los materiales son:

fed 13.33 [MPa]
fed 13333 [kN/m2]
fyd " 347.83 [MPa3]

fyd 347826 [KN/m2]

La capacidad mecanica del hormigon vale:

Ue = fcd *A¢
Uc 23600 [kN]

Los esfuerzos reducidos valen:

v = Ng/U,
v 0
Uy = xd/(Uc * hy)
KX 0.034
Hy = Mvd/(Uc * hy)
ny 0.015
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Por lo tanto

ul 0.03

u2 0.02

Roseta

v Ow 0.050

La capacidad mecénica del acero valdra:

Us=w*U,

Us 1180 [kN]

Armadura
4 ¢ 16 [mm]
8 ¢ 20 [mm]
0o 25 [mm]

U= A*fyq
U 1154 [kN]

Disefio de seccion a flexion esviajada
Con reduccion a flexion recta
Disefio de la seccion del canal en centro luz de tramo central

hx 0.6 [m]

hy 1.9 [m]

A 1.77 [m2]
Armado en las cuatro esquinas

Nd 0 [kN]
Mxd 1506.51 [KN*m]
Myd 218.08 [KN*m]
Materiales

HA-20 20 [Mpa]
B-400 400 [Mpa]
Coeficientes de seguridad

yC 15

ys 1.15

Recubrimiento del 2.6 por 100
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Resistencias de calculo de los materiales son:

fed 13.33 [MPa]
fed 13333 [kN/m2]
fyd " 347.83 [MPa3]

fyd 347826 [KN/m2]

La capacidad mecanica del hormigon vale:
Ue = fea*Ac
Uc 23600 [kN]

Los esfuerzos reducidos valen:

V= Nd/UC
Y 0
Uy = xd/(Uc * hy)
X 0.03
Hy = yd/(UC *hy)
ny 0.02
Por lo tanto
ul 0.03
u2 0.02

Segun la formula de Jiménez Montoya

v 028 0.7
v 038 0.8
Interpolando
v 0B 0.5
p= it Brpg
K 0.041
v 0
w 0.043 El valor de B puede disminuirse en 0.1
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Y 0B 0.4

p=u+ B *u;

u 0.040
Y 0
w 0.041

La capacidad mecanica del acero valdré:

Us=w*U,

Us 974 [kN]
Armadura

16 ¢ 16 [mm]

0d 20 [mm]
U=Ax*fyq

U 1119 [kN]
Profunidad del eje neutro é 0.10
X 0.20 [m]

Disefio de seccion a flexion esviajada
Con método de las hiperelipses
Disefio de la seccién del canal en centro luz de tramo central

hx 0.6 [m]

hy 1.9 [m]

A 1.77 [m2]
Armado en las cuatro esquinas

Nd 0 [kN]
Mxd 1506.51 [kN*m]
Myd 218.08 [kKN*m]
Materiales

HA-20 20 [Mpa]
B-400 400 [Mpa]
Coeficientes de seguridad

yc 15

ys 1.15

Recubrimiento del 2.6 por 100
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Resistencias de calculo de los materiales son:

fed 13.33 [MPa]
fcd 13333 [kN/m2]
fyd " 347.83 [MP3]

fyd 347826 [kN/m2]

La capacidad mecéanica del hormigon vale:
Uc =fcd*hx*hy
Uc 23600 [kN]

Los esfuerzos reducidos valen:

v = Nd/Uc
v 0
Uy = de/(Uc * hy)
X 0.03
fy = Myq/(U; * hy)
Y 0.02
Por lo tanto
ul 0.03
u2 0.02
B 0.5
log?2
a=——=
log(1 + B)
a 1.71

Momento equivalente en flexion recta

1/a
w=(ug+ug)
W 0.039
v 0
w 0.040
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La capacidad mecanica del acero valdré:

Us=w *U,

Us 943 [kN]
Armadura

16 ¢ 16 [mm]

0d 20 [mm]
U= Ax*fya

U 1119 [kN]
Profunidad del eje neutro é 0.10
X 0.19 [m]

3.6.10. Verificacion de la deflexién

Flecha

b 2.7 [m]
bw 0.6 [m]

h 1.9 [m]

d 1.854 [m]

hf 0.3 [m]
As 42.0 [cm2]
As 0.00420188 [m2]
Es 210000 [MPa]
Ec 29050 [MPa]
fck 20.6 [MPa]

w 77931 [N/m]



E, _hyx(b—by)
=g n 128 fEo—— . f 20.74
b
C=—>~ 19.75 [1/m]
nx Ag

ye =h—1/2%[(b— b,) * h? + by, * h?| /[(b—by,) * hy + by, = h]

yt 1.23 [m]

I =(b—b,)«h3/12 + by, «h3/12+ (b — b,)  hy + (h — /2 —3,)" + b, * hx (y, — h/2)?

Ig 0.61 [m4]

kd 0.21 [m]

k*d=[JC*(2*d+hf*f)+(1+f)2—(1+f) /C

I,=(—b,) «h}/12+ bw*(k*d)3/3+(b—bw)*hf*(k*d—hf/2)2+n*As*(d—k*d)2

lcr 0.09 [m4]
feem =030+ 2|3
fctm 2.25 [MPa] Mey
fctm 2253968.81 [Pa] Mcr
3 3
MCT MCT
le 0.61 [m4]
Tipo Continuo
Tramo Central
L 17 [m]
Ma 941572 [N*m]
le 0.61 [m4]
) 0.4 [mm]
0.005416 *w * [
max — Fx]
5CL 0.00200 [m]
6CL 2.00 [mm]

_ f ct,m*Ig

YVt

1108712.1 [N*m]
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3.6.11. Verificacion de la fisuraciéon

Estado limite de fisuracion

Comprobacion del armado a flexion de la seccién transversal del canal

Datos
Seccion C con dos voladizos

Geometria

L 1.6 [m]

b 100 [cm]
h 30 [cm]

r geo 40 [mm]
I mecanico 5 [cm]
d 25 [cm]
d 5 [cm]
Materiales

Hormigon 21 [MPa]
Acero 400 [MPa]
Es 200000 [MPa]
Armadura

Base pared

Inferior 3¢
Superior 3¢

Solicitaciones
Sobrecarga cuasipermanente

(H21)
(AH 400 N)

12 [mm]
12 [mm]

8.81 [kN*m]

Comprobacion del estado limite de fisuracion segun la Instruccion Espafiola

Ancho méximo de fisura wks<
Cargas casi permanentes

0.2 [mm]
8.81 [KN*m]

Caracteristicas geométricas y mecéanicas de la seccion (para seccion rectangular)

fem = fex+ 8

fcm 29 [MPa]
E, = 8500 * (f.,)1/3

Ec 26115 [MPa]
n =E/E,

n 7.66
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T 2
Ag = Z * p% * #parras

As 3.39 [cm2]

As' 3.39 [cm2]
A.=bxh

Ac 3000 [cm2]
Ap=bxh+m—1) «(A; + A"

Ah 3045 [cm2]

Caracteristicas geométricas
Profundidad del eje neutro de la seccion homogenizada

_b*h*%l+(n—1)*As*d+(n—1)*Ag*d’
Yn = bih+(n—1* A+ A.)

yh 15.00 [cm]
Inercia sin fisurar

Iy == s bx b3
bER T
Ib 225000 [cmd]

Inercia seccion homegenizada
1 , n\? . , N2
Iy=Ty*bxh®+bxhx|{y -2 +n—-D*A;xd-y)?+ (-1 *x A/ *(y, —d)

Ih 229518 [cm4]

Profundidad del hormigdn en la seccion fisurada

A+ (nx A2 +2xbxnxAgxd

Xf b
xf 3.35 [cm] Despreciando la armadura de compresion
b
T nxAg
B 3.85
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_(n—l)*As’

n* Ag
r 0.87
[\/Z*d*B +<1 +T2d)+(1+r)2—(1 +7)
Xf = B
xf 3.16 [cm] Tomando en cuenta la armadura de compresion

Inercia fisurada sin armadura de compresion
1 3 2
I¢ =§*b*xf +n*As*(d—xf)
If 13433 [cm4]
Inercia fisurada con armadura de compresion
1 3 2 , N2
If=§*b*xf+n*As*(d—xf) +(n—1)*AS*(xf—d)
If 13522 [cm4]

Caracteristicas mecanicas

fetm = 0.3 * r2k/3
fctm 2.28 [MPa]
h
fctm,ﬂ = (1-6 _ﬁ> * fct,m <« fct,m
fctm fl 2.97 [MPa]
* [
Mf — fct,fl h
h—yp
Mf 45.42 [KN*m]

Célculo de la separacion media y la deformacion media relativa acero-hormigén

Separacién media de fisuras

h
Ac,eff = (15¢ * 75¢ + Tmec) * 15¢ *Z

Ac eff 162 [cm2]
P A ceff
) 0.021
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Separacion entre barras

b—2 *Tyec

s=———=*15+¢
S 18 [cm]
c 4 [cm]
k1l 0.125 Flexion simple
[0} 1.2 [cm]

Separacidon media entre fisuras

Sm=2*c+0.2 *s+0.4*k1*9
sm 14.46 [cm]

Tension de armaduras

d—Xf

Osr = N * Mg *
I

osr 561.79 [MPa]
Formula simplificada

My
0.8 d*A.

Osr =

osr 669.37 [MPa]

Momento de las cargas cuasipermanentes

Mk 8.81 [KN*m]
d—x
Og =N * Mk *
I
os 109.72 [MPa]

Con formula simplificada
M,

%5 T 08xdxA,

oS 129.87 [MPa]
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Deformacion media relativa acero-hormigon

osr/os 5.120
k2 0.5 Cargas de larga duracion
2
o o o
Ssm’r:E_z*[l —k2*<a—ssr> ‘sﬁ 0.4 *Ez
gsm,r 0.00022

Anchura caracteristica

B 1.7 Acciones directas
sm 144.65 [mm]
gsm,r 0.00022

Wi = B *Sm * Esmyr

wk 0.05 [mm]

Ancho méximo de fisura
wks 0.2 [mm] La pieza cumple estado limite de fisuracion

3.6.12. Verificacién del pandeo lateral

Pandeo lateral en alas - "rigidizadores"

b 2.7 [m]
bw 0.6 [m]

h 1.9 [m]

d 1.85 [m]

hf 0.3 [m]
As 30.6 [cm2]
As 0.0031 [m2]
Es 210000 [MPa]
Ec 25992 [MPa]
fck 20.6 [MPa]

E.=8500 * (f,, + 8)1/3

Tipo Continuo

Tramo Central

L 17 [m]
Ma 1697156 [N*m]
y 0.14 [m]
fcd 13.7 [MPa]
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hes* (b—b,)
n=ls gog f=—L—"
E. n*Ag
L 24.24 [1/m]

nx Ag

ye =h—1/2%[(b— by,) * h? + by, * k2] /[(b—by,) x hy + by, * h]
yt 1.23 [m]

25.46

1, =(b—bw)*h,?:/lz+bw*h3/12+(b—bw)*hf*(h—hf/z—yt)2+bw*h*(yt —h/2)?

Ig 0.61 [m4]

kd 0.20 [m]

k*d=[\/C*(2*d+hf*f)+(1+f)2—(1+f) /C

Iy = —by) h3/12+ by, « (k xd)?/3+ (b= b,)  hyx (k +d — he/2)" +n % Ay (d — k x d)?

lcr 0.08 [m4]
fetm = 0.30 % fffczk fct,m*lg
fctm 2.25 [MPa] Mer = Ve
fctm 2253968.81 [Pa] Mcr 1108712.1 [N*m]
3 3
MCT MCT'
Ie:<Ma> *Ig+ 1_(Ma>‘*lchIg
le 0.22 [m4]
P
o= P=0oxA 0=085x*f., A=2xhfxy
P=085x*f.4*%2%hfx*y
P 952393 [N]
P 952 [kN]
m2xE*]
By = 12
Pcr [KN] L [m] Pcr [KN] L [m] Pcr [KN] L [m]
2294574 5 143411 20 46828 35
573644 10 91783 25 35853 40
254953 15 63738 30 28328 45

97



3.7.

Plan de ejecucion de obra

Para el célculo del cronograma de obra se basa en los siguientes parametros:

Se trabajara 8 horas al dia y 6 dias a la semana.
Las cuadrillas de trabajo seran de 1 maestro albafiil, y sus respectivos ayudantes.
Para el item hormigdn simple para fundaciones se empleara 3 cuadrillas.

Para el item hormigon simple para losas se empleara 4 cuadrillas.

Para el item provision y armado acero estructural fy 4200 se empleara 3 cuadrillas.

Para todos los demés items se empleara 1 cuadrilla por item.
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CAPITULO IV APORTE ACADEMICO DEL ESTUDIANTE
1.1. Analisis Hiperestatico

1.1.1. Introduccion?
Cuando una estructura tiene mas reacciones externas y/o fuerzas internas que las que se
pueden determinarse con las ecuaciones de la estética (incluyendo cualesquiera ecuaciones
de condicion), esa estructura es estaticamente indeterminada o hiperestatica. Una carga
situada en alguna parte de la estructura hiperestatica o continua producira fuerzas cortantes,
momentos flexionantes y deflexiones en las otras partes de la estructura. En otras palabras,
las cargas aplicadas a una columna afectan a las vigas, a las losas, a otras columnas y
viceversa. Esto es a menudo cierto, pero no necesariamente asi con las estructuras

estaticamente determinadas.

1.1.2. Estructuras continuas?

En la medida en que se incrementan los claros de las estructuras simples, sus momentos
flexionantes aumentan con rapidez. Si el peso de una estructura por unidad de longitud
permanece constante, de manera independiente al claro, el momento por carga muerta variara
en proporcién con el cuadrado de la longitud del mismo M = wi?/8. Sin embargo, esta
proporcién no es correcta debido a que el peso de las estructuras debe aumentar a medida
que los claros son mas grandes, en el fin de que sean lo suficientemente fuertes y resistan el
incremento de los momentos flexionantes. Por lo tanto, el momento por carga muerta crece
mas rapido que el cuadrado del claro.

Por motivos de economia, en el caso de grandes distancias entre apoyos se justifica la
utilizacion de tipos de estructuras que tengan momentos menores que los de gran intensidad
que aparecen en las estructuras simplemente apoyadas de grandes claros.

En ciertos casos es posible tener una viga con ambos extremos empotrados en lugar de una

viga simplemente apoyada. En la imagen 19 se comparan los momentos flexionantes

! Nelson - McCormac, Analisis de Estructuras Métodos Cldsico y Matricial, Tercera Edicién, pag 303.
2 Nelson - McCormac, Anélisis de Estructuras Métodos Clasico y Matricial, Tercera Edicién, pag 304.
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desarrollados en una viga simplemente apoyada con carga uniforme con los momentos de

una viga doblemente empotrada con carga también uniforme.

W w
WLV BiddillllllbbbElliilg

win2/12 v%/lZ
L ~_] ~—
win2/8 win2/24

(@) (b)

Imagen 1 (a) Una viga simple y (b) una viga continua.

El momento flexionante maximo en la viga doblemente empotrada es sélo dos tercios del
que se presenta en la viga simplemente apoyada. Por lo general, es dificil empotrar o fijar por
completo los extremos de una viga, sobre todo en el caso de un puente. Para ello puede
hacerse la estructura continua en su tramo central como se explica en el siguiente ejemplo

Una estructura de dos vanos con tramos discontinuos tiene momentos flexionantes

M = wl?/8 en cada uno de sus tramos como se aprecia en la imagen 20.

qxl
8
Imagen 2 Estructura de dos vanos discontinuos

Una estructura de dos vanos con tramos continuos® tiene momentos flexionantes positivos
M = +(9/128)wl? y momentos negativos M = —wI?/8 en cada uno de sus tramos como

se aprecia en la imagen 21.

3Las ecuaciones empleadas estan demostradas en el anexo ecuaciones.
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Imagen 3 Estructura de dos vanos continuos

w * [? 9
8 128

* w o [2

Situacion que nos hace prever que el dintel continuo es mas econémico que el compuesto por
vigas simplemente apoyadas.

En la explicacion anterior se vio que los momentos desarrollados en las vigas se reducen
bastante por la continuidad en la estructura. Esta disminucion se produce en lugares donde
las vigas estan rigidamente unidas entre si, o bien, donde las vigas se conectan en forma
rigida a las columnas de una estructura. Existe continuidad de accion en la resistencia a una
carga aplicada en cualquier parte de una estructura continua, debido a que la carga es resistida

por el esfuerzo combinado de todos los elementos.

1.1.3. Ventajas de las estructuras hiperestaticas*
Al comprar las estructuras hiperestaticas con las isostaticas, la primera consideracion para la
mayoria de los ingenieros debera corresponder al costo. Sin embargo, es imposible justificar
econdmicamente la seleccidn de uno u otro tipo de estructura sin ciertas reservas. Cada forma
estructural presenta una situacion diferente y Unica y, por lo tanto, deberan tenerse en cuenta
todos los factores, sean éstos de indole econémica o de otro tipo. En general, las estructuras

estaticamente indeterminadas tienen ciertas ventajas que se describen a continuacion.

1.1.3.1.  Ahorro de materiales
Los menores momentos flexionantes desarrollados permiten que el ingeniero seleccione
elementos mas pequefios para las componentes estructurales. ElI ahorro de material
posiblemente puede ser del orden de 10% a 20% para puentes carreteros.
Un elemento estructural de determinadas dimensiones podra soportar mas carga si es parte
de una estructura continua que si estuviese simplemente apoyado. La continuidad permite el

uso de elementos de menores dimensiones para las mismas cargas y claros, o bien, un mayor

4 Nelson - McCormac, Andlisis de Estructuras Métodos Clasico y Matricial, Tercera Edicidn, pag 306.
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espaciamiento de los apoyos para elementos de iguales dimensiones. La posibilidad de
utilizar menos columnas en los edificios, 0 un menor nimero de pilares en el caso de los
puentes, puede ocasionar una reduccion global de los costos.

Las estructuras continuas de concreto o acero son menos costosas al no tener las
articulaciones, los pasadores y los demas elementos requeridos para ser estaticamente
determinadas, como era la practica en épocas pasadas. Las estructuras de concreto armado
de tipo monolitico se edifican de manera que son naturalmente continuas y estaticamente
indeterminadas. La instalacion de articulaciones y de otros mecanismos de apoyo necesarios
para convertir esos sistemas estructurales en estructuras estaticamente determinadas no solo
presentaria dificiles problemas de construccion, sino que ademas elevaria bastante los costos.
Mas adn, una construccién constituida por columnas y por vigas simplemente apoyadas
necesariamente tendria que reforzarse utilizando contraventeo diagonal indeseable entre sus

juntas, con el fin de tener una estructura estable y rigida.

1.1.3.2. Mayores factores de seguridad

Las estructuras estaticamente indeterminadas tienen con frecuencia mayores factores de
seguridad que las estaticamente determinadas. Cuando partes de estructuras estaticamente
indeterminadas de acero o concreto reforzado resultan sobresforzadas, tienen a menudo la
capacidad de redistribuir parte de esos esfuerzos a zonas menos fatigadas. Las estructuras
estaticamente determinadas no tienen por lo general esta capacidad. Si los momentos
flexionantes en una componente de una estructura estaticamente determinada alcanza la
capacidad por momento Gltimo de esa componente, la estructura fallara. Este no es el caso
en estructuras estaticamente indeterminadas ya que la carga puede redistribuirse a otras partes
de la estructura.

Puede mostrarse con claridad que una viga o un marco estaticamente indeterminado, por lo
regular no fallara cuando su capacidad de momento ultimo se alcance en sélo una seccion.
Mas bien, habra una redistribucion de los momentos en la estructura. Su comportamiento es
muy similar al caso en que tres hombres caminan con un tronco en sus hombros y uno de
ellos se cansa y baja su hombro un poco. El resultado es un redistribucion de cargas a los

otros hombres, cambiando asi las fuerzas cortantes y los momentos a lo largo del tronco.
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1.1.3.3. Mayor rigidez y menores deflexiones
Las estructuras estaticamente indeterminadas son mas rigidas que las estaticamente
determinadas y sus deflexiones son menores. Gracias a su continuidad, son mas rigidas y

tienen mayor estabilidad frente a todo tipo de cargas (horizontal, vertical, movil, etc.)

1.1.4. Desventajas de las estructuras hiperestaticas®
Un analisis comparativo de las estructuras estaticamente determinadas con las estaticamente
indeterminadas pone en relieve que estas Gltimas poseen ciertas desventajas que las hacen

poco practicas en muchas aplicaciones.

1.1.4.1. Asentamiento de los apoyos
Las estructuras hiperestaticas no resultan convenientes en todos aquellos casos donde las
condiciones de cimentacion son desfavorables, pues los asentamientos o ladeos que se
presentan en los apoyos de la estructura, por leves que parezcan, pueden causar cambios
notables en los momentos flexionantes, las fuerzas cortantes, las reacciones y las fuerzas en
los miembros. En los casos donde se realice la construccion de puentes de estructura
hiperestatica, a pesar que existan condiciones de cimentacion deficientes, suele ser necesario
cuantificar fisicamente las reacciones debidas a carga muerta. Los puntos de apoyo del puente
se levantan o se bajan de manera mecénica hasta un nivel en donde se presente la reaccion

calculada. Entonces los apoyos de la estructura se construyen a ese nivel.

1.1.4.2.  Aparicion de otros esfuerzos
El hundimiento de los apoyos no es la Unica condiciéon que altera los esfuerzos que se
producen en estructuras estaticamente indeterminadas. Los cambios en la posicion relativa
de los elementos estructurales causados por variacion de temperatura, fabricacion deficiente
o deformaciones internas por accién de la carga, pueden causar cambios graves en las fuerzas

en toda la estructura.

1.1.4.3. Dificultad de analisis y disefio
Las fuerzas en las estructuras estaticamente indeterminadas no sélo dependen de sus
dimensiones, sino también de sus propiedades elasticas y de las secciones transversales

(mddulo de elasticidad, momentos de inercia y areas). Esta situacion da lugar a una seria

5> Nelson - McCormac, Anélisis de Estructuras Métodos Clasico y Matricial, Tercera Edicién, pag 308.
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dificultad en cuanto a su disefio: no podran determinarse las fuerzas sino hasta conocer las
dimensiones de los elementos estructurales, y no podran determinarse las dimensiones si no
se conocen antes las fuerzas que actdan en ellos. El problema se resuelve suponiendo las
dimensiones de sus elementos y calculando las fuerzas, disefiado los elementos para esas
fuerzas y evaluando las fuerzas para las nuevas dimensiones supuestas, y asi sucesivamente,
hasta lograr el disefio final. El célculo mediante este procedimiento (método de
aproximaciones sucesivas) es mas tardado que el que se requiere para disefiar una estructura
isostatica similar, pero el costo adicional s6lo es una pequefia parte del costo total de la
estructura. Esos disefios se llevan a cabo de la mejor manera por medio de la interaccion del

disefiador con una computadora.

1.1.4.4. Inversion de las fuerzas
Por lo general, en las estructuras hiperestaticas se produce un mayor nimero de inversiones
de fuerza que en las estructuras isostaticas. En algunas ocasiones se requiere mas material de
refuerzo en ciertas secciones de la estructura para resistir los diferentes estados de esfuerzo

y para evitar fallas de fatiga.
1.2. Estructuras contintias de concreto reforzado

1.2.1. Introduccién®

Durante la construccion de estructuras de concreto reforzado, se deposita tanto concreto
cémo es posible en cada colada. Por ejemplo para un piso completo o para una gran parte de
él, incluyendo las vigas, trabes y partes de las columnas, se cuela todo al mismo tiempo. Las
varillas de refuerzo se extienden de miembro a miembro, asi como de un claro a otro de la
viga. Cuando se tienen juntas de construccion, las varillas de refuerzo se dejan salidas de la
parte ya colada, de manera que se puedan empalmar o traslapar con las varillas del concreto
aun por colarse. Ademas, el concreto ya colado se limpia para que el nuevo concreto se
adhiera a él mas eficazmente. El resultado es que las estructuras de concreto reforzado son
generalmente monoliticas o continuas y por ello estaticamente indeterminadas.

Una carga colocada en un claro de una estructura continua ocasionara cortantes, momentos

y deflexiones en los otros claros de esa estructura. No s6lo son continuas las vigas de una

6 McCormac - Brown, Disefio de Concreto Reforzado, Octava Edicidn, pag 422.
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estructura de concreto reforzado, sino que toda la estructura es continua. En otras palabras,
las cargas aplicadas a una columna afectan a las vigas, losas y otras columnas y viceversa.

El resultado es que se obtienen estructuras mas economicas porque los momentos
flexionantes son menores y por tanto también el tamafio de los miembros. Aunque el analisis
y disefio de las estructuras continuas es mas complicado que el de las estructuras
estaticamente determinadas, este hecho es cada vez menos importante, gracias a la creciente

disponibilidad de buen software.

1.2.2. Consideraciones generales de los métodos de analisis’

En el disefio de concreto reforzado se usa actualmente métodos elasticos para analizar las
estructuras cargadas con cargas ultimas o factorizadas. Tal procedimiento puede parecer
incorrecto, pero da resultados satisfactorios. Puede preguntarse: ¢por qué no usamos analisis
ultimo o inel&stico en las estructuras de concreto reforzado? La respuesta es que la teoria y
las pruebas no son lo suficientemente avanzadas.

Es cierto que bajo ciertas circunstancias se permiten algunas modificaciones de los momentos
para tomar en cuenta el comportamiento ultimo o inelastico, este topico no es desarrollado
en el presenta trabajo. Sin embargo, en general usaremos el analisis elastico para las
estructuras de concreto reforzado. En realidad, ningin método de analisis, elastico o
inelastico, da resultados exactos debido a los efectos desconocidos del flujo plastico, de los

asentamientos, de la contraccion, de la mano de obra, etc.

7 McCormac - Brown, Disefio de Concreto Reforzado, Octava Edicidn, pag 422.
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1.3. Comparacion técnica y economica

4.3.1.-Comparacion.-

Planteo estructural |

Planteo estructural 11
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a) VOLUMENES DE HORMIGON.- [m3] a) VOLUMENES DE HORMIGON.- [m3]

Canal= 79.65 Canal= 79.65

Viga Sobre canal= 0.88 Viga Sobre canal= 0.82

Columna= 6.72 Viga de Atado= 1.29

Viga de Arriostre trasnversal= 2.06

Viga de Arriostre longitudinal= 11.48

Capitel= 3.56 Columnas= 8.94

Estribo= 7.30 Estribo= 7.30

Fundacion= 6.84 Fundacion= 8.76

Volumen Total= 104.95 Volumen Total= 120.30
DIFERENCIA 15.35 m3
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b) CANT. HIERRO [kg]

Canal= 5047.79

b) CANT. HIERRO [kg]

Canal= 5755.05

Viga Sobre canal= 111.69 Viga Sobre canal= 111.69
Columnas= 625.49 Viga de Atado= 104.58
Viga de Arriostre trasnversal= 166.97
Viga de Arriostre longitudinal= 901.57
Capitel= 259.37 Columnas= 639.11
Estribo= 210.65 Estribo= 210.65
Fundacion= 345.80 Fundacion= 804.51
Peso Total=  6600.79 Peso Total=  8694.13
DIFERENCIA 2093.34 kg
¢) TIEMPO DE EJECUCION .- [dias] ¢) TIEMPO DE EJECUCION .- [dias]
Canal= 22 Canal= 22
Viga Sobre canal= 1 Viga Sobre canal= 1
Capitel= 4 Viga de Atado= 2
Viga de Arriostre trasnversal= 3
Viga de Arriostre longitudinal= 14
Columnas= 13 Columnas= 18
Estribo= 3 Estribo= 3
Fundacion= 2 Fundacion= 3
Total dias= 45 Total dias= 66
DIFERENCIA 21.00 dias
d) PRESUPUESTO [bs] d) PRESUPUESTO [bs]
Total= 458711.87 Total= 553050.73
DIFERENCIA 94338.86 Bs
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4.3.2.-ANALISIS DE RESULTADOS
Planteo estructural | Planteo estructural 11
a) VOLUMENES DE HORMIGON.- a) VOLUMENES DE HORMIGON.-
Volumen Total= 104.95 m3 Volumen Total= 120.30 m3
DIFERENCIA 15.35 m3
Porcentaje en funcion del planteo estructural 11 | 12.76%
b) CANT. HIERRO b) CANT. HIERRO
Peso Total=  6600.79 kg Peso Total=  8694.13 kg
DIFERENCIA 2093.34 kg
Porcentaje en funcion del planteo estructural |1 | 24.08%
c) TIEMPO DE EJECUCION.- c) TIEMPO DE EJECUCION.-
Total dias= 45 dias Total dias= 66 dias
DIFERENCIA 21.00 dias
Porcentaje en funcion del planteo estructural Il | 31.82%
d) PRESUPUESTO d) PRESUPUESTO
Total= 458711.87 Bs Total= 553050.73 Bs
DIFERENCIA 94338.86 Bs
Porcentaje en funcion del planteo estructural |1 | 17.06%

El planteamiento estructural | es una mejor alternativa técnica y econémica, puesto que

consume menos recursos para llegar al mismo fin.

1.4. Diagrama de flujo para el disefio de ménsulas cortas®

8 Véase Anexo aporte académico
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CAPITULO V CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

Una vez finalizado el Proyecto Disefio Estructural Puente Canal Continuo Sistema De Riego

Guadalquivir-Cenavit-Calamuchita Tramo 1+328 A 1+373 Ancon Chico - Tarija, se llega a

las siguientes conclusiones y recomendaciones.

2.1. Respecto a la informacion disponible.

La informacion hidrolégica disponible no se considera suficiente, aun asi pudo
determinar el caudal méximo por diferentes métodos y formulas tanto empiricas como
semiempiricas, el caudal méximo de disefio fue seleccionado en funcién a la
Normativa ABC para el disefio de puentes, tomando en cuenta la confiabilidad de
cada uno de los métodos utilizados, y el area hidraulica del puente.

Se determind el nivel de fundacion de las pilas del puente, en funcién de la
profundidad de socavacion determinada a partir formulas empiricas y la resistencia

admisible del suelo.

2.2. Respecto a la ubicacion y tipo de estructura.

Se considera la ubicacion del puente como adecuada y obligatoria, cumpliendo la
finalidad de brindar al sistema de riego una via segura para el transporte del caudal.
Se considera técnicamente como mejor alternativa, la de una Puente Continuo de
Hormigdn Armado, debido a que la misma representa una estructura sencilla, estable,
con un nivel de rasante bajo que le permite tener una gran funcionalidad, los
materiales y equipos necesarios para su ejecucion son totalmente disponibles en el
medio.

Se concluye como adecuada la eleccion de la longitud de tramos en el puente
continuo, ya que la misma representa menor peso propio por su menor area y mayor
inercia en comparacion con luces menores y aprovecha el brazo de palanca de la

seccidn sin congestionar la ferralla.



2.3. Respecto al disefio y célculo del puente.

Se concluye que el Nivel de Aguas Maxima Extraordinarias (NAME) que presenta
la, es bajo y es no es determinante para la altura de rasante del puente canal, siendo
la cota de ingreso y cota de salida del canal la variable determinante.

e Se considerd la carga de viento de 6 KN/m2 que es empleada el Eurocddigo 1 que es
mayor que la carga de viento de 2.45 KN/m2 que se estipula en la AASHTO Estandar
y LRFD.

e Entre las cargas se considero la posible sedimentacion del canal hasta una altura de
30 [cm], otras cargas como nhieve o granizo no fueron consideras por el principio de
Arquimedes, ya que desalojaran un peso equivalente al mismo volumen de agua.

e Se emplearon distintas normativas que no interfieren entre si puesto que se hizo el
disefio completo de piezas independientes de la estructura como es el caso de los
aparatos de apoyo.

2.4. Respecto al presupuesto general.

Uno de los principales aspectos tomados en cuenta durante el dimensionamiento del

proyecto, es la economia. Obtenido el costo total del proyecto, se concluye que el mismo

es econdémico porque requiere de una menor cantidad de materiales en comparacion con
la alternativa aporticada.

Antes de la ejecucion del proyecto, se recomienda que se realice una verificacion de los

volimenes de la obra y el costo de los materiales, esto debido a la constante variacion de

los costos de los materiales con el transcurso del tiempo.

2.5. Recomendaciones constructivas.

Se debe tener especial cuidado al momento de realizar las excavaciones, de no excavar

por debajo del nivel de fundacion ni alterar la consistencia del terreno natural de base.

Todo material extraido que no sea utilizado como relleno, deberé ser transportado hacia

otro lugar de modo que no afecte la capacidad del cauce o la estética de los accesos, ni la

construccion de la obra.

Los encofrados seran construidos en forma tal que las marcas de las juntas en las

superficies de concreto estén alineadas tanto horizontal como verticalmente, y que las

juntas situadas entre superficies sean suaves.



Los encofrados no serdn desmontados hasta que el concreto se haya endurecido lo
suficiente, de tal manera que pueda sostener su propio peso en forma segura, asi como
las cargas adicionales a las que esté sometida a estructura durante el periodo de
construccion. Los encofrados seran desmontados sélo con la aprobacion de la
Supervision.

El concreto deberd ser colocado evitando la segregacion de sus componentes. La
colocacion se hara en capas horizontales de un espesor tal que no exceda la capacidad del
vibrador para consolidar el concreto.

Todas las barras antes de usarlas deberan estar libres de defectos y completamente
limpias, es decir sin polvo, pintura, éxido, grasas o cualquier otra materia que disminuya

su adherencia.
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