CAPITULO 1 - ANTECEDENTES

CAPITULO 1
ANTECEDENTES

1.1 EL PROBLEMA.
En el departamento de Tarija con el venir de lossafse ha tenido un incremento

considerable del parque automotor, lo cual hacdagiealles, avenidas, puentes existentes
trabajen al limite de su capacidad, generando gmas casos, congestionamientos, un

nivel de servicio muy bajo y peligro para la poacdarijefia.

Figura 1.1 Interseccion de la Calle Santa Cruz y Av. Circuawiin.

Tal caso ocurre también con el puente vehicular “6 de Agosto” que conecta los barrios “San

Jos€” y “6 de Agosto” sobre la quebrada El Monte en la calle Santa Cruz, siendo un puente

inapropiado para la zona urbana de Tarija.
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1.1.1 Planteamiento.

El puente existente tiene un ancho de calzada demasiado estrecha, por lo que estrangula la
via de acceso, ocasionando que la circulacion por dicha interseccion sea caotica y peligrosa,
tanto para los vehiculos como para los peatones. Segun el informe de la Unidad Operativa

de Trénsito Tarija se han producido hasta la fecha 20 incidentes de transito.

Conforme a la informacion obtenida, el puente dditeiae las siguientes caracteristicas:

- El puente “6 de Agosto” es un puente de vigas dmigdn armado fabricado In Situ,
la infraestructura consta de una pila intermediaaldado y estribos cerrados a los
extremos con cimentaciones de carga directa.

- Lalongitud total del puente es de 30.60 m.

- La calzada consta de dos carriles con un anchawle 5

- Los dos accesos al puente tienen un ancho de 8anuce.

- Posee un ancho de acera de 0.50 m con una altwadi#o de 0.25 m.

- Tiene un barandado de 0.85 m con una separacipasdnanos de 0.50 m superior y
0.20 del pasamanos inferior, con separacion eostep de 2 m.

- Posee barbacanas cada 5 m en ambos lados deddecd& puente.

Figura 1.3 Calle Santa Cruz - Puente Vehicular 6 de Agosto.

Las principales causas que originan el problema eana son:
* En el aflo 1963 el puente fue construido con lagctaristicas de un puente rural en

ese entonces, sin tomar en cuenta en el disefie@miento la mancha urbana, por lo
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tanto la calle Santa Cruz deberia ser de un salidsey el ancho del puente
corresponde a una via de un solo carril, por qgérsta clasificacion AASHTO actual

para puentes urbanos se deberia disefiar con un arioimo de calzada de 7.3 m o
mas, dependiendo del volumen de tréfico para umde/idos carriles.

« La orientacion de las calles es inapropiada, debigoe varias calles convergen en una
sola calle y las intersecciones estan desplaztalasiso ocurre en la interseccion entre
la calle Santa Cruz y 14 de Junio.

. La via tiene un alto trafico vehicular TPBA&656 veh/dia, y no existe una adecuada
infraestructura vial, que responda a las necesgdad®ales.

* El puente “6 de Agosto” posee aceras peatonaleaslado angostas, y los pasamanos
de sus barandados son demasiados separados emaeasteristicas propias de una

baranda vehicular, por lo que son inseguros parpéatones.

La situacion actual, genera molestias en los vecimonductores y transeuntes, de
mantenerse asi generaria un mayor congestionamienta via, se incrementarian los

accidentes y en consecuencia pérdidas economicas.

1.1.2 Formulacion.

Segun el andlisis hecho de la problematica se Begjguiente conclusion:

» La optimizacion se traduciria en mejorar los flugles trafico y sentidos de las calles,
técnicamente esta alternativa es inviable por quieay por donde desviar el flujo de la
zona, necesariamente hay que crear una via derdestimnamiento vehicular.

» Por otra parte seria la ampliacion de la calzatipwente vehicular “6 de Agosto”, que
cubriria con alguna de las mejoras de la situacaitica de trafico en la zona, pero
también es técnicamente inviable, porque pondridesgo la respuesta resistente del
puente; ademas que este proceso enmienda un eskeidiatiga, un estudio de las
condiciones actuales, el retirar la capa de rodadutigua, el uso de aditivos para la
adherencia del hormigdn (entre otros); este protiese un costo elevado y también
crearia inseguridad, susceptibilidad en la poblatadijefia y alin mas en los vecinos al
proyecto. Estas optimizaciones no permitirian ladennizacion de la ciudad ni la

solucion total al problema descrito anteriormente.

! Estudio de trafico realizado por el postulante (Xeexo A.3).
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» Por lo tanto, se considera necesario abrir unaawwévy ademas construir un puente

vehicular cercano al puente “6 de Agosto” que alidi trafico saliente de la calle 14 de

Junio, de esta manera se reorientaria el flujocuddni convirtiendo la via de la calle

Santa Cruz de un sélo sentido y brindaria conftotia la poblacion.

1.1.3

Sistematizacion.

Con la finalidad de resolver los problemas arrilmmamnnados, los vecinos del barrio “6 de

Agosto” en el afio 2009 presentan la problematisa gunta directiva y por medio de su

presidente de barrio al Gobierno Municipal de pmol Cercado el cual ha priorizado

dentro de su programacion de operaciones anual \ROE, la construccion de un nuevo

puente vehicular en la zona, es de aqui que prexenombre del proyecto.

1.2 OBJETIVOS.

121

&

1.2.2

Objetivo General.
Realizar el disefio estructural del puente vehictéarde Agosto II” entre los
distritos 8 y 9 de la ciudad de Tarija aplicandodamativa AASHTO LRFD 2004,

que formara parte del proyecto a disefio final pareonstruccion.

Objetivos Especificos.

Contribuir a una mejor y eficiente planificaciormhante el acelerado y desordenado
crecimiento del parque automotor,

Procurar mejorar los niveles y condiciones de ttabdidad del flujo vehicular,
durante todo el afo.

Contribuir a la reduccion de accidentes de trareitta zona.

Propender a embellecer y modernizar la ciudad dejaTanejorando la
infraestructura urbana, implementando una obraedesidad para la poblacién que

vaya en armonia con el medio ambiente.

1.3 ALCANCE DEL PROYECTO.
v Realizar un levantamiento topografico a detalleadeh de influencia del proyecto.

v' Realizar el estudio de suelos.

v' Realizar el estudio hidraulico.

v' Realizar el estudio de tréafico.

v Realizar el disefio geométrico de los accesos a=ltpu
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v Realizar el disefio de la superestructura.

v Realizar el disefio de la infraestructura.

v’ Realizar las especificaciones técnicas del puente.

v Realizar un cronograma de ejecucion de la obra.

v Realizar los planos estructurales.

v Realizar el presupuesto de la superestructuraaestfuctura.

v Realizar el presupuesto general de la obra.

1.4 JUSTIFICACION.

1.4.1 Académica.

Estudiar y analizar las diferentes variables inteentes en el disefio de un puente de vigas
de hormigon pretensado, profundizando los conocitogepreviamente adquiridos acerca
del tema.

Aplicar los conocimientos adquiridos a lo largolaéormacion académica en la aplicacion
a la ingenieria basica y al disefio de puentes giswion armaduras postesadas y estribos

de hormigén armado.

1.4.2 Técnica.

Técnicamente la construccion de un puente paralekrcano al puente existente es lo mas
apropiado para solucionar el problema cadtico @esito que atraviesa la zona, creando
una nueva via que aliviaria el trafico de las saBanta Cruz, Junin y 14 de Junio, ademas
se reorientarian algunas calles para lograr egttival) en cuanto a la aplicacion de la
normativa AASHTO LRFD 2004 es técnicamente aplieglr que considera aspectos de

seguridad que no son tomados en cuenta en losogdiseios puentes actuales.

1.4.3 Social - Institucional.

Contribuir a la sociedad con una alternativa de@6h adecuada a la problemética actual
garantizando seguridad y un mayor confort a lagmbh tarijefia para evitar las pérdidas
humanas y econdmicas conforme a los acuerdos kntdmiversidad Auténoma “Juan
Misael Saracho” y el Gobierno Municipal de la cidake Tarija y la provincia Cercado.

1.5 APORTE ACADEMICO.
Brindar un estudio de alternativas de construcaéh puente que hagan frente a la

problemética de la zona en base a estudios deia@ngerbasica, aspectos econdmicos,
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urbanisticos, procesos constructivos, materiakficiencia estructural.

1.6 ASPECTOS GENERALES.

1.6.1 Ubicacion.

1.6.1.1 Macro Ubicacion.

El proyecto se encuentra ubicado geograficamenke @ndad de Tarija del departamento
de Tarija, a 21° 31'39.79” de Latitud Sur y 6431884 de Longitud Oeste, a una altitud

de 1874 metros sobre el nivel del mar ocupanda@3k«Bometros cuadrados, equivalentes

al 3% del territorio nacional.

Figura 1.4 Macro Ubicacion.

Veowz
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1.6.1.2 Micro Ubicacion.

El puente estard ubicado aguas abajo del puenteulaah6 de agosto y aguas arriba del
puente peatonal “Dr. Oscar Zamora” sobre la quebl&tl Monte”, conectando las calles
14 de Junio del barrio “San José”, la calle Jurirbdrrio “14 Viviendas” pertenecientes al
distrito 8 con la Av. Humberto Arce del barrio “8alanca” perteneciente al distrito 9 de la
ciudad de Tarija.

Figura 1.5 Micro Ubicacion.

1.6.2 Aspectos Demograficos.
1.6.2.1 Indicadores Poblacionales.

1. Tasa de mortalidad 19.04 %

2. Mortalidad general 0.54 %

3. Tasa de mortalidad materna 229 por cada 100000
4. Tasa Global de Fecundidad municipio de Tarija 3.1%

5. Tasa Global de Fecundidad Dental. 3.9%

6. Tasa de mortalidad infantil 53.0 %

7. Tasa de crecimiento poblacional Departamental 3,8%

8. Esperanza de vida Mujeres 66 a 90 afos

9. Esperanza de vida Hombres 62 a 88 afios
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1.6.2.2 Poblacién Beneficiada.

Tarija se encuentra en el cuarto lugar de crecimipablacional, con un moderado 30% en
una década. Este departamento hasta 2001 contabaur@ poblacion de 391.226
habitantes hasta 2013 increment6 a 508.757 segq&o c& poblacidn y vivienda 2012. “El
crecimiento de Tarija en poblacion ha ido dismimdedesde que llego el presidente Evo

Morales.

El municipio Tarija, concentra la mayor parte deptablacion con 40%, siguiéndole en

importancia Yacuiba con 23%.

Cuadro 1.1 Poblacién y Densidad por Municipios, Afio 2012.

POBLACION | SUPERFICIE DENSIDAD

MUNICIPIO (HAB.) (KM2.) (HAB/KM?)
Ciudad de Tarija 171.476 1.835,4° 93,43
Departamento de Tarija 508.757 37.623,6 13,52

Fuente: CNPV- 2001 y 2012 (INE); ZONISIG.

El area benéfica cercana consta de los distritgs98 con los barrios mas cercanos al
proyecto: Barrio “La Pampa”, “San José”, “6 de Amdsy “14 Viviendas”, con una
poblacion estimada para el afio 2013 de 8169 hak#tacon un porcentaje de 49.19% de

hombres y un 50.81% de mujeres contando un totaédamilias.

1.6.2.3 Crecimiento de la Mancha Urbana.
La ciudad inicia su crecimiento a lo largo del @aadalquivir, manteniendo un esquema
basico de damero ortogonal, constituyéndose comaejodo el sistema urbano la plaza

central “Luis de Fuentes”.

Luego se vence un umbral fisico como el rio Guadalgcreandose en el sector oeste de
la ciudad asentamientos humanos planificados ylaoifigados. Debido a la migracion
existente, el crecimiento de estos asentamientosaétco a lo largo de la carretera
Panamericana, en terrenos erosionados, sin linatosiai servicios basicos, etc.

El Plan Regulador Urbano define una nueva areaapmlal que se encuentra en proceso
de consolidacion en 99 hectéreas, con un indicengutm de incremento anual de 33
hectareas, en el mismo plano se define un areanderncia de expansion de 796 hectareas

y en la actualidad superd las 1400 hectareas.
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1.6.2.3.1 Uso Actual del Suelo y Equipamiento Uamo.

El espacio territorial de la mancha urbana se fatasien: area residencial, area no
edificada, vias, areas verdes, area productivea @ee equipamientos distribuido en
equipamiento de educacion, equipamiento de salglip@miento de transporte,

equipamiento industrial, equipamiento de servipidislicos y equipamiento diverso.

Cuadro 1.2 Usos del Suelo y Equipamiento Urbano.

USOS SUPERFICIE m2 PORCENTAJE %

Area residencial 18'520.443 52.75
Areas no edificadas 4°006.998 11.31
Vias 4'603.540) 12.99
Areas verdes 1'117.318 3.15
Area productiva 3'522.36P 9.44
Equipamiento de educacion 300.926 0.85
Equipamiento de salud 73.4p3 0.21
Equipamiento deportivo 304.643 0.86
Equipamiento de comercio 44.5p5 0.13
Equipamiento de administracion y gestjon 398.997] 1.13
Equipamiento de transporte 2'081.910 5.88
Equipamiento industrial 173.185 0.49
Equipamiento de servicios publicos 171.193 0.48
Equipamientos diversos 112.360 0.32

TOTAL 35'431.700 100

Fuente: Estudio socioecondmico: Disefio final “¢areion de un paso a desnivel en la interseccién
de las avenidas peerécana y alto de la alianza de la ciudad de Jarij

1.6.2.4 Estudio Socio - Econémico.

1.6.2.4.1 Actividades EconOmicas.

Pese a ser el departamento con mayores ingresoéreicos y mas alto PIB, no existe

gestion de los recursos que tiene por concepta denta petrolera, existe problemas en la
administracion masista y en la ejecuciéon de lasrgignes, no hay proyectos que

transformen la riqueza econdémica en bienestar.

Cuadro 1.3 Poblacién Econémicamente Activa.

POBLACION (%)
MUNICIPIO SR \D/1000 O/CP PO/AGROP
Tarija 4 1,64 39 12

Fuente: Indicadores de Salud - Ministerio de Salud.

PD/PEA = Poblacion desocupada sobre la poblacion ecormdngicte activa.
ID/100 = indice de dependencia (por cada 1000 ocupaan®s...no trabajan).
O/CP = Poblacién ocupada por cuenta propia sobreb&apimn total ocupada.
PO/ AP = Poblacién ocupada en agropecuaria sobre lagoh total ocupada.
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Cuadro 1.4 Actividades Econdmicas en la Ciudad de Tarija.

ACTIVIDAD HABITANTES | PORCENTAJE

Agricultura, Ganaderia, Silvicultura, 2.010 2
Industria Manufacturera 5.998 5
Produccién y Distribucién de Energia, Agua, Gas 328 0
Construccion 5.650 5
Comercio por Mayor y Menor 12.331 11
Servicio Hoteles y Restaurantes 2,472 2
Transporte, Comunicacion, Almacenamiento 3.899 3
Servicios Inmobiliarios 2.095 2
Administraciéon Publica, Defensa y Seguridad 2171 2
Educacion 3.096 3
Servicios Sociales y de Salud 1.734 2
Servicios Comunitarios, Sociales y Personales 2|025 2
Servicios Domésticos 3.911 3
Servicios de Organizaciones y Organos Extrateraies 2.482 2
Sin Especificar 64.525 56
TOTAL 114.749 100

Fuente: INE- Censo 2012.

1.6.2.4.2 Nivel de Ingreso Familiar.
El nivel de ingreso familiar se presenta de acuerth actividad econémica que desarrolla

cada familia, siendo éste en promedio aproximadaitlbolivianos al mes.
1.6.2.4.3 Rol de las Mujeres y los Hombres.

Cuadro 1.5 Rol de las Mujeres y los Hombres segun Actividad$ector.

ACTIVIDADES/SECTOR HOMBRES (%) MUJERES (%)
AREA URBANA

Relacion con institucionesarganizaciones de bage 70 30
Ser autoridad/dirigente 60 40
Asistencia a la escuela de los hijos 40 60
Comercio en general 45 55
Transporte publico y privado 90 10
Actividades publicas y privadas 75 25
Construcciones 99 1
Migracion 50 50
Quien decide la visita al centro de salud o médigo 40 60
Esparcimiento 50 50

Fuente: Estudio socioeconémico: Disefio final “Carstion de un Paso a Desnivel en la Interseccidasie
avenidas Panamericana y Alto de la Alianza deddatd de Tarija”.
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1.6.2.4.4 Horarios y Actividades.

Cuadro 1.6 Horarios segun Sector de Actividades.

HORARIOS
SECTOR
DE: A:
Comercio en General 7:30 a.m. 7:30 p.m.
Transporte Publico 6:30 a.m. 9:00 p.m.
Transporte Privado 24 horas 24 horas
Alimentos y Otros 7:30 a.m. 7:30 p.m.

Actividades Publicas y Privadas

8:30a12:30 ajm. :3026:30 p.m.

Construccion 8:00 a 12:30 a.n]. 2:30a6:30 p.m.
Estudiantes 7:30a12:30 a.ny. 2:00 a 6:30 p.n.
Agricultura 6:00 a.m. 7:00 a.m.

Fuente: Elaboracion propia.

1.6.2.4.5 Costumbres.
Las costumbres comunes estdn adentradas en lagdéegs religiosas y tradicionales

enmarcadas en la religion catdlica, entre las susdepueden indicar:

*

= & & FF & F F

1.6.2.5

Informacion Basica.

1.6.2.5.1 Estudio Legal.
El lugar de emplazamiento del proyecto no tienguninconflicto legal, las areas verdes y

Festividad de los Santos Reyes, 6 de Enero.
Carnaval Chapaco, (Febrero — Marzo).
Festividad del dia del Padre, 19 de Marzo.
Festividad de la Pascua Florida, (Entre el 22 dezMg el 25 de Abril).
Festividad del aniversario de Tarija, 15 de Abril.
Festividad del dia de la Madre, 25 de Mayo.
Festividad de Santa Anita, 26 de Julio.

Festividad de San Roque, (Agosto — Septiembre).

Festividad de la Virgen de Chaguaya, 16 de Agosto.

las vias urbanas de acceso vehicular al puentdespropiedad del Gobierno Municipal de

Tarija y la provincia Cercado.

Existe normativa legal que apoya y sustenta el @maphiento de la obra civil que se detalla

a continuacion:

11



CAPITULO 1 - ANTECEDENTES

Ley 2028; Ley de Municipalidades; Ley declara en ntaria de infraestructura, en su

segundo capitulo:

1. Construir, equipar y mantener la infraestructuralemn sectores de educacion, salud,
cultura, deportes, micro-riego, saneamiento basies, urbanas y caminos vecinales.

2. Otorgar en concesién al sector privado y estable@eanismos de financiamiento para
la construccion, equipamiento y mantenimiento dia@structura y servicios en los
sectores de educacion, salud, cultura, deportesroriego, saneamiento basico, vias
urbanas, caminos vecinales, otras obras, servigi@xplotaciones de la jurisdiccion

municipal.

Ademas que esta zona, conforme a la Direccion Dmpantal de Planificacion y
Ordenamiento Territorial, registra que sus terre(Rartenecientes al Municipio) estan

destinados para el uso de éreas verdes y equip@amien

1.6.2.5.2 Energia Eléctrica.
a) Estructura Institucional.
La dotacion de energia, asi como la administragiéontrol del suministro esta a cargo de
la empresa de servicios eléctricos de Tarija (SE)TABRualmente organizada en forma de

sociedad andnima, tiene en energia monofasicayité.

b) Cobertura del Servicio.
La gran parte de los barrios cuenta con el tendldotrico, llegando a una cobertura de
86.66%, en la ciudad de Tarija y el 13.44 % de lexgao cuentan con servicios de energia

eléctrica.

En la zona del proyecto todas las casas cuentanenergia eléctrica y servicio de

alumbrado publico, con un suministro de 220V depoi.

Cuadro 1.8 Cobertura de Luz Eléctrica.

BARRIO ‘ PORCENTAJE

San José 100,00
Salamanca 100,00
Promedio 100,00

Fuente: Diagnostico Distrito 8 y 9.
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1.6.2.5.3 Agua Potable y Alcantarillado Sanitario

a) Estructura Institucional.

La administracion de los sistemas de agua potalakegntarillado, estan parcialmente a
cargo de la Cooperativa de Servicios de Agua ylndlado de Tarija (COSSALT).

b) Cobertura del Servicio.

Se tiene registrado 21.505 socios con alcantawilksghitario, significando una cobertura
del 86,1 % en agua y 73,2 % en alcantarillado. tadyccion de agua en el afio 1992
alcanzo a 10.107.288,00 m3y en el afio 2006 alcariZo857.256,70 m3.

El servicio de agua potable por cafieria, al igua la cobertura al sistema de servicio de
alcantarillado sanitario cubre en un 100 % losritist 8 y 9 de la ciudad de Tarija. La

empresa administradora de este servicio cuentéosmiguientes pozos:

Cuadro 1.7 Pozos Perforados por COSSALT.

BARRIO COSTO AREA
UBICACION ZONA A ME;F;(F)S APROX. CS;’/DS’;L SERVIDA | JEEI\IC-II—LIJI'DI'AOIIDR A
SERVIR : $US 9 Has.
Lourdes,
Lourdes | ' Florida, 200 56000 11 33 FNDR-COSAALT
Avaroa Norte,
12 de Octubre
1° de mayo,
1° de Mayo | 2d¢ Mayo, 200 56000 145 68 JICA-COSAALT
El Constructor,
San Bernardo
19 de Marzo,
19 de mayo | -8 Pascuas, 150 42000 105 30 JICA-COSAALT
Los Chapacos,
3 de Mayo
TOTAL 550 154000 36 131

Fuente: Memoria COSAALT 2004.

1.6.2.5.4 Gas Domiciliario.

a) Estructura Institucional.

La ciudad de Tarija cuenta con gas domiciliaricadot por la Empresa tarijefia del Gas
EMTAGAS. Segun Decreto Supremo 22048 (EMTAGAS), sm empresa publica
descentralizada con autonomia de gestion técnioadenica y administrativa, patrimonio

propio y duracion indefinida.
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El sistema tarifario de EMTAGAS, se encuentra radalpor la Superintendencia Nacional
de Energia e Hidrocarburos, dependiendo del sistieniRegulacion Sectorial (SIRESE).

b) Cobertura del Servicio.
Los precios de las tarifas son de caracter nacignake encuentran estipulados en
Resolucion Administrativa SSDH. No. 386/98 de #edbb/11/98 donde autoriza a

EMTAGAS una tarifa de acuerdo al siguiente detalle:

» Tarifa categoria industrial $us. 1,70 el MPC.
e Tarifa categoria comercial $645 el MPC.
» Tarifa categoria domestica $us. 3,25 el MPC (fedia).

La principal red primaria de gas natural instalpdaY.P.F.B. cruza el Depto. de Tarija de

Este a Noroeste desde Villa Montes hasta el muoidpl Puente, capital de la segunda
seccion de la Provincia Méndez. La red secundarigag natural cuenta a la fecha con una
extension de 142.734.00 metros lineales, el numenasuarios en la categoria industrial es
de 67, en la categoria comercial 254 y en la cai@goméstica 2.345, teniendo un total de

2.666 usuarios, alcanzando en la ciudad de Targecabertura del 75%.

La red matriz abastece a los barrios aledafiozana del proyecto en un 95%, los vecinos
de los barrios mas alejados de los distritos t@datilizan como fuentes de energia el gas

licuado (GLP), y también hacen uso de la lefia gates bastantes pobres.

1.6.2.5.5 Servicio de Salud.
En la Provincia Cercado, existe una alta incidenl®@ enfermedades, motivadas por las
precarias condiciones de habilidad alimentariaca&tilkas y econémicas, agudizadas por un

insuficiente, inadecuado o inexistente servicieaed en las comunidades.

El centro de salud de mayor cobertura a la pobtaegdel “Hospital Regional San Juan de
Dios”. La ciudad de Tarija también cuenta con chsi particulares como PROSALUD,
clinica Bartolomé Atar, Clinica Varas Castillo, .et@si como laboratorios y clinicas

particulares.

La Red de salud de Cercado cuenta con establetowi€e los tres niveles de atencion,
pertenecientes a los sub-sectores Publico (comipl@ndbs de SCP), privado y ONG'’s,

segun el siguiente cuadro.
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Cuadro 1.9 Descripcién General de la Red de Salud de Cercado.

MINISTERIO DE SALUD Y DEPORTES
SEDES: Tarija Municipio: Cercado
Nombre de la Institucion: HOSPITAL REGIONAL SAN JMADE DIOS
AREA TIPO DE ESTABLECIMIENTO NUMERO
SUBSECTOR MUNICIPAL
Nivel Il HRSJDD 1
Nivel Il HRSJDD 1
Nivel | Centro de Salud Urbanos 12
Centros de Salud Rurales 5
Puestos de Salud Rurales 6
SUBSECTOR SEGUROS DE CORTO PLAZO
Nivel 111 Hospital Obrero N° 7 1
Nivel Il Policlinicos 6
SUBSECTOR ONG's
Nivel | | Centros de salud urbanos 5
SUBSECTOR PRIVADO
Nivel Il Clinicas 3
Nivel | Policlinicos 7
TOTAL 50

Fuente: SNIS Tarija.

1.6.2.5.6 Telecomunicaciones.

a) Estructura Institucional.

La ciudad de Tarija cuenta con dos empresas gumizionan servicios de telefonia fija
ENTEL Y COSETT vy telefonia mévil ENTEL, VIVA, TIGOgstas cuatro empresas

brindan sus servicios de manera eficiente siendmiaresa lider ENTEL.

b) Cobertura del Servicio.

El servicio de telecomunicaciones dentro del depaehto de Tarija estd marcado por la
capitalizada ENTEL, que se constituye en la masortapte y de mayor cobertura,
prestando servicios en todos los municipios y eimyortante nGmero de comunidades.
Gracias a las constantes ampliaciones emprendatasupstra cooperativa COSETT la red
de telefonia cubre toda la ciudad de Tarija y lasalidades mas importantes de las

provincias Cercado, con una cobertura del 92 %leééonia fija.

1.6.2.5.7 Estructura Vial.
1.6.2.5.7.1 Vias de Acceso.
La ciudad de Tarija esta integrada al interiorp#gs basicamente por las Carreteras: Tarija

- El Puente — Potosi y Tarija - Villamontes - Sa@taiz; y al exterior del pais con las
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carreteras Tarija - Bermejo, Tarija - Yacuiba yijBaf Villazon, siendo estas clasificadas
como vias regionales.

En cuanto a sus vias de acceso de los distrito8, 8ignen varias calles que comunican los
mismos por ejemplo la Av. La Paz, la calle Segundigarte, la calle Santa Cruz y muchas

otras vias a lo largo de la quebrada “El Monte”.

1.6.2.5.7.2 Infraestructura Vial.

Los distritos presentan aproximadamente en promedi®0.23% de calles asfaltadas,
31.25% de calles con tierra, 28.09% de calles emmged y un 20.43% de calles sin
apertura, considerando la totalidad de extensidagieias del distrito 308400°m

Con relacion a los cordones y aceras en las callsgjto 8 presenta tres barrios que

cuentan con un 100% de cordones (Avaroa, San ldséyiendas).

De acuerdo con las cantidades de calles asfaltadgsdradas y de tierra (62040 ml), se
determina la cantidad aproximada de cordones cgree tel distrito sobre la base del
porcentaje promedio del mismo, obteniendo 43428asdineales de cordones.

Se observa que la situacion de las calles est&rertalrelacion con la distancia que existe
de cada uno de los barrios respecto al centro ciadad.

1.6.2.6 Transporte.

1.6.2.6.1 Transporte Publico.

El municipio cuenta con una Unica terminal de ausels, cuya superficie quedo pequefa
para la llegada y salida de autobuses con caratssdepartamental. Asi mismo no se
cuentan con una terminal para el transporte irbano e interprovincial ya que
actualmente se ha improvisado su funcionamientta ealle Corrado, hacia las localidades
de Padcaya y el Valle; la parada del Palacio deciluson salida hacia la represa de San
Jacinto y la parada de taxis y buses con desttBanalorenzo se encuentra en la C. Juan
Misael Saracho y la Av. Domingo Paz. A, esto seasutas paradas eventuales que tienen

las diferentes lineas de micros, sobre todo ereal @ntral de la ciudad de Tarija.

En la ciudad de Tarija el servicio esta constitypdo el servicio de cargas y pasajeros, el de
carga esta formado por tipo de vehiculos como maetas, volquetas y camiones, en

cambio el de pasajeros esta formado por taxis oimises, taxi-trufis.
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En relacion al transporte existente en los distyitestd delimitado a los servicios de
microbuses y taxi-trufis fundamentalmente; y en ongaroporcion al servicio de taxis y el

particular.

La cobertura promedio de los medios de transpartdesun 55%, considerando solo a
micros y taxi-trufis, ya que son los medios masalesi con los que la poblacion se
moviliza, debido a que los precios del servicio B@s accesibles. En este sentido, el barrio

Avaroa es el que mayor cobertura presenta.

En general, se cuenta con dos lineas de transpmiteea de micro “5”, y la linea de taxi-

trufi “El Chapaco” bandera roja.

1.6.2.6.1.1 Congestionamiento de Tréfico.

Tanto la calidad como la oferta del transporte igoldolectivo son deficientes debido a la
poca organizacion de las lineas de micros y taristr sobre todo cuando no se han
identificado paradas oficiales que permitan el oateiento del mismo. Esta mala
programacion queda identificada cuando se peraiketapas las lineas estan programadas
para atravesar el centro de la ciudad ocasionanduoeute congestionamiento, sobre todo

en horas pico.

Las vias en su generalidad, como la ciudad no f@figada, son angostas y en algunos

casos discontinuos.

1.6.2.6.2 Trasporte Aéreo.
En la primera seccidn del departamento se encuelnéieropuerto internacional, “Oriel Lea
Plaza”, ubicado en la Avenida Victor Paz, careet@drChaco. (Aproximadamente 4 Km.

del centro de la ciudad).

A partir de la nueva instalacion de la Terminakaéen la misma zona, se ha incrementado
considerablemente el trafico aéreo. Las principdleeas son el BOA, AEROSUR vy
TAM.
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CAPITULO 2
INGENIERIA BASICA Y ANALISIS DE ALTERNATIVAS

2.1 ESTUDIOS.

2.1.1 Estudio Topografico.

El estudio objetivo del estudio topografico es thainel relieve del terreno para definir la

ubicacion precisa y las dimensiones de los elerseastructurales, poder delimitar las

areas de trabajo, areas afectadas por la construgcbrindar informacién béasica para

realizar los estudios hidroldgicos e hidraulicos.

- De acuerdo con la informacién recopilada elatugonde se emplazard el puente
vehicular “6 de Agosto II” es una zona llana, galsina, con terraplenes conformado por
rellenos para el acceso a los puentes vehiculaesmmos al proyecto, el cauce de la
guebrada es estable, canalizada por muros de hmroiglopeo en la margen Oeste aguas
abajo del lugar de emplazamiento, como tambiérota thormenta de la alcantarilla de la

quebrada “Vibora Negra”, las margenes restantek dpiebrada estan canalizadas con
gaviones, existiendo asi cobertura vegetal de mséuerbas y arboles pequefios a lo largo
de la quebrada.

Figura 2.1 Lugar de Emplazamiento del Puente (Vista Callenjuni

- Para el levantamiento topografico fue necesarnonavegador GPS y planos geo
referenciales del programa Google Earth para obt@secoordenadas de los puntos de

referencia. Se trabajo con la estacion total SOKRIA brindada por el departamento de
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topografia de la Universidad Autonoma “Juan Mis8alacho”, este equipo registra la
informacion de angulos, distancias y desniveles plantos registrados fueron 227 puntos
con sus respectivas coordenadas, guardados ebr&tad electronicas de la estacion, estas
libretas fueron descargadas en forma directa aotapatadora para evitar errores de
transcripcién; con los datos obtenidos se trabajta dormacion de las curvas de nivel con
la ayuda del software AutoCAD Civil 3D.

- Se levanto un area de 100 m aguas arriba yril@@uas abajo desde el eje central de la
alineacion de la via principal del puente, se abtown los perfiles longitudinales y

transversales de las alineaciones de los accepogiie, estas alineaciones estan divididas
de acuerdo a la geometria del tramo; en tramosseeida 20 m y en las curvas cada 10 m,

logrando abarcar gran area a detalle para seraddien el disefio.

Figura 2.2 Perfil Longitudinal de la Quebrada EI Monte.
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Fuente: Elaboracién propia.

Figura 2.3 Perfil Transversal de la Quebrada El Monte (Ubi@aael Puente).
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Fuente: Elaboracion propia.
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- También se tienen, planos de planta — perfilaalasH 1:400, V1:100 y planos de las
secciones transversales a escala 1:100; los cws#esnuestran en el ANEXO D

correspondiente a los planos del proyecto.

2.1.2 Estudio de Suelos.
El estudio de suelos es necesario para conocesttatigrafia, la identificacion y las

propiedades fisicas y mecéanicas de los suelosspdisefio de cimentaciones estables.

» Sobre la base de la exploracién de los pozos aellfz resultados del analisis de
laboratorio de las muestras, observaciones visutdesitio, han permitido determinar
los suelos que conforman la estratigrafia pertanacedimentos aluviales.

* En el pozo SPT — 1:Se ha podido observar un suelo constituido poraardimas
fluviales recientes, exento de material plastiasrespondiente a un suelo SM segun la
clasificacion SUCS y un suelo A-2-4(0) segun lasifieacion AASHTO, con una
capacidad portante de 2.00 kgfcmealizadoa una profundidad de 3 m desde la cota
terreno del lecho de la quebrada.

* En el Pozo SPT — 2Se observa un suelo formado por arcillas limosampacto,
homogéneo e impermeable, con baja plasticidadespondiente a un suelo CL segun la
clasificacion SUCS y un suelo A-2-6(1) segun lasifigacion AASHTO, con una
capacidad portante de 2.98 kgfcmealizado a una profundidad de 3 m desde la cota

terreno del lecho de la quebrada.

¢ Este estudio no abarco hasta la profundidad degeadeel nivel de fundacion, nuestros
resultados estaran para fines comparativos corstetlie geotécnico realizado por la
empresa de Ingenieria y Servicios INSEPE en el deeBlayo del presente afio; en el
cual se puede observar tres perfiles litologicos lae sondeos realizados a la

profundidad de 10, 15 y 15.25 m respectivamente.

Las tres perforaciones exploratorias realizadassemtan una disposicidon de estratos
alterados de diferentes tipos de suelos con caistatas variables presentando una
disposicion de estratos erraticos, conformadaspelos granulares, arena limosa del tipo
SM y en algunos niveles la presencia de grava ynadese evidencia presencia de arena
limosa-arena mal graduada del tipo SM-SP, los suU@los conformados por limo organico

del tipo ML y arcilla inorganica de baja a medignasticidad del tipo CL; se evidencia
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predominancia de arcilla tipo CL. En las tres pexdtones exploratorias realizadas se ha
evidenciado la presencia del nivel de agua enatifes niveles, como se puede observar en
el registro del subsuelo, esta presencia del mleehgua se debe a la infiltracion de las
aguas por un estrato lenticular permeable, el Bsuento es producto de la recarga

hidraulica de las aguas pluviales de las zonasfsedy del cauce de la quebrada.

Figura 2.4 Perfiles Litolégicos de la Quebrada El Monte.
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Fuente: Empresa de Ingenieria y Servicios INSEPE.
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Para el disefio de la infraestructura del puentgpte por una capacidad portante del suelo
de 2.30 kg/crhpor el margen de seguridad, por que se fundamsioibos a 0.60 m debajo
de la profundidad de socavacién. El estudio deosuglel informe de INSEPE se detallan
en el ANEXO A.1.

2.1.3 Estudio Hidrolégico e Hidraulico.

Con el estudio hidrolégico e hidraulico se obtiedatos indispensables para la toma de
decisiones de una correcta ubicacion del puenfeeces a la depresion a salvar, se debe
tener en cuenta el comportamiento del cauce; dosgredatos indispensables el caudal
maximo, tirante maximo, para tener la altura dedrpe respecto al lecho de rio y ver si la
rasante del puente cumple con las pendientes Intaies, la altura de socavacion para
tener el nivel de fundacion de los estribos y dum®n de sedimentos para considerar
utilizar pilas intermedias.

De acuerdo con el estudio se tiene el siguientenm:

» El area de proyecto pertenece a una zona sub-ammdinaina temperatura media anual
de 18 °C, con temperatura maxima extrema que adasz0.5 °C en el mes de octubre
y una temperatura minima extrema de -10 °C en gldeeAgosto, con vientos normales
que no superan los 18.8 km/h de direccion Sur-HEtgando a originarse vientos
denominados de origen local producido por tormewotasmporales en primavera y
verano que alcanzan los 90 km/h.

« El clima" corresponde a templado semiarido frio, meso-teremh precipitaciones
anuales del orden de 608.80 mm; se caracterizpgrovdos relativamente cortos de
lluvias (Noviembre - Marzo) con regimenes de piigagones muy variables en cuanto
a frecuencia e intensidad y por un largo periodestiaje (Abril - Octubre), en el cual es
notorio el déficit de agua en la quebrada “El Mbnte

» Entre otras caracteristicas climaticas tambiénpsecan los fenOmenos naturales como
ser las granizadas que son muy frecuentes en IsssnueNoviembre yDiciembre; las
heladas que se producen durante varios dias dekafiecialmente en el mes de Julio

donde la sequia que se acentla en cierto periodo y por ultimoriadas como

! Caracteristicas Climaticas del departamento diggTagelaborado por la Direccion de Recursos Hiakig Saneamiento

Bésico — “CODETAR". Los datos climatolégicos fuerproporcionados por el Servicio Nacional de Metbmwia e
hidrologia (SENAMHI), se encuentran resumidos efireixo A.2.
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consecuencia de lluvias torrenciales, debido é&darapermeabilidad de los suelos de la
cuenca de la quebrada “El Monte”.

Se identifica que esta parte de quebrada “El Motateibién llamado por otros como rio
Monte, es un afluente del rio Guadalquivir, est&bgada pertenece a la cuenca
Hidrografica del rio “El Monte” que es una sub-ctendel rio Guadalquivir
geograficamente esta ubicada en la provincia Aeteéepartamento de Tarija.

Para evaluar el comportamiento hidraulico de lebcpsa, se realizé consultas sobre el
comportamiento hidraulico de la quebrada los vecid® la zona, los cuales afirmaron
gue las aguas de la quebrada llegan con rapidesmzaindo un tirante maximo en la
seccion de emplazamiento de 2 m, el cual fue coafio por inspeccion visual de las
marcas en las margenes de la quebrada.

Se regqistro la altura libre desde el lecho de Ebgada hasta la parte inferior de las vigas
de los puentes existentes cercanos al proyectocuakes se pueden observar en el
siguiente cuadro:

Cuadro 2.1 Altura de los Puentes Cercanos al Proyecto.

Puente vehicular “6 de Agosto” a 142 m aprox. deelecién de emplazamiento gn 3.20
direccion Nor-Oeste '
Puente peatonal “Oscar Zamora” a 60 m aprox. dedaién de emplazamiento en 4.00
direccion Sur '
Puente vehicular “Salamanca” a 180 m aprox. dedaion de emplazamiento en 200
direccion Sur '

Fuente: Elaboracién propia.

En cuanto a la produccién de sedimentos se asumelgigamente el area que se
encuentra fuera del area urbana tiene la facildagroducir sedimentos, esta area es
igual a 38.5 krhy representa el 75,65% del area total de la sehaay con una tasa de
erosién de 28968,41¥afio. De acuerdo al informe de recopilacién eicePiicomayo,

el material de suspension llega a ser aproximadiemeh 86% del material total,
magnitud calculada en base al registro realizadolaerestacion hidrométrica en
TALULA y que se adopta para fines comparativosvdtbr de la fraccion de sedimentos
erosionados llegan al punto de desembocadura dedeuenca de la quebrada “El

Monte” representa el 22% de la cifra anterior, &srd

6366,91 nVafio. (Método EUPS). 5B01/afio. (Método BOWNLIE).
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7289,5 ffafio. (Método LAURASEN Y EINSTENN).
También a nivel regional el embalse de San Jaeston buen punto de comparacion,
siendo la tasa de producciéon de sedimentos débttmmosa igual a 7,721 ton/ha/afio.

« Se determin6 que la quebrada tiene un arrastr&li#s y cantos rodados minimo,

ademas arrastra hierbas y malezas pequefas ecagtédad.

Figura 2.5 Pila Central del Puente Peatonal “Dr. Oscar Zamora”

* Se realizé el analisis de informacién hidrométrycaneteorolégica de las estaciones
existentes en la provincia; brindada por el Seoviblacional de Meteorologia e
hidrologia SENAMHI, estos datos sirvieron paraésedminacion del caudal maximo de
disefo.

* Se utilizaron distintos métodos empiricos y semieicys para la obtencién del caudal
maximo el cual se corrobor6 a partir de una evabmade las huellas de nivel de la
superficie de agua dejadas por avenidas extraoraéneecientes, los resultados fueron

evaluados en base a criterio ingenieril, de forordiable y logica.

* Se determind las caracteristicas hidraulicas dgd,flcuyos valores fueron necesarios
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para la determinacién de la profundidad de socawaci

¢ Se determino las profundidades de socavacion denkreal.

Después de realizar el estudio a detalle de laceugna seccién de emplazamiento, se

presenta un resumen de los resultados en el siguwiaadro:

Cuadro 2.2 Caracteristicas Hidroldgicas e Hidraulicas del @auc

Area de la cuenca 40.97 km2
Cota méxima del curso principal 2450 m.s.n.n
Cota minima curso principal 1850 m.s.n.n
Longitud del curso principal 13.69 km
Pendiente media del curso principal 0.044 m/m
Tiempo de concentracion 1.65 hrs.
Caudal méaximo de disefio 340 m3/s
Tirante maximo 2.00 m
Velocidad media del cauce 8.91 m/s
Area mojada, seccion de emplazamiento 38.15 m2
Espejo del agua 22.50 m
Perimetro mojado 2291 m
Radio hidraulico 1.67 m
Altura de socavacion general 2.80 m
Altura de socavacion local 3.00 m
Nivel freético 1868.38 m.s.n.m
Nivel de agua maximo extraordinario NAME 1872.38  smm
Nivel de aguas ordinario NAO 1870.88 m.s.n.m
Nivel de aguas minimo NAm 1870.38 m.s.n.m
Nivel de fundacion 1866.78 m.s.n.m

Fuente: Elaboracién propia.

Se presenta en forma detallada y completa el eshidiiologico e hidraulico en el ANEXO
A.2.

2.1.4 Estudio de Tréfico.

El estudio de trafico es necesario para poder mi@tar el volumen de trafico existente en
la zona del proyecto y su estimacion del positdédn que pasara por la via del puente;
este valor también es necesario en el disefio geoméle la via y geometria del
pavimento, en el estudio también se identificangebliculo predominante en la zona, dicha
carga movil que resistira la estructura para tomeguisitos minimos necesarios en su

disefio.
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Después de realizar un estudio detallado del trafiee circula en la zona del proyecto se

tiene:

e El volumen de la maxima demanda de 883 veh/hoédicar promedio diario anual
proyectado a 20 afios de 18872 veh/dia, de laschllein, Santa Cruz y 14 de Junio;
distribuido en camionetas, automdviles, vagonetés,0s, etc.

» Cabe recalcar que el punto de aforo estuvo ubieadia esquina de la plazuela Fanor
Romero en la que se visualizan las intersecciontes ks calles.

* Se puede observar en el siguiente cuadro un aunwmisiderable en el parque

automotor de Tarija, siendo asi el doble de laidadtregistrada en el afio 2000.

Grafico 2.1 Parque Automotor del Departamento de Tarija.
Periodo 1998-2012.
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Fuente: Elaboracion propia.

» Se determind que no existe un porcentaje elevadeelieulos pesados en la zona de
proyecto, pero excepcionalmente pasan camiones e tonelaje desde
aproximadamente 30000 kg, por tanto validamos mli@a de disefio de la carga viva

HL-93. Para un mayor detalle del estudio ver el XMEA.3.

2.1.5 Disefio Geométrico.
Este estudio nos permitira definir las caractedstigeométricas y técnicas de los tramos de

las calles que se enlazan al puente, definira tamlos perfiles longitudinales y
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transversales de los accesos, delimitando las zdeasorte y relleno que actien en
conjunto con la zona afectada por el proyecto.

» El disefio geométrico de los accesos se realizocderdo a la normativa de disefio
geométrico de calles y carreteras AASHTO-1994 yiredg especificaciones prescritas
por la Administradora Boliviana de Caminos. ABCs ljgarametros se muestran en el
siguiente cuadro:

Cuadro 2.3 Parametros de Disefio Geométrico.

PARAMETRO VALOR | UNIDAD
Velocidad directriz 30 Km/hr
Pendiente longitudinal minima 0.35 %
Pendiente longitudinal maxima 6.5 %
Bombeo 2 %
Ancho de carril 3.65 m
Ancho de calzada 7.3 m
Ancho de berma 0 m
Peralte maximo 12 %
Radio de curvatura minimo 15 m
Sobreancho 0 m
Distancia de visibilidad para parar 25 m

Fuente: Elaboracion propia.

Los resultados del disefio geométrico se detalldoseplanos del proyecto y en el ANEXO
A4

2.1.6 Estudio de Impacto Ambiental.

El estudio contemplara la realizacion de la fich@igntal del puente, la cual determinaréa
el grado del impacto al medio ambiente, es decibalance entre el punto de vista socio-
economico vs. los dafios medio ambientales prods@dda fase de construccion y etapa
de operacion.

» El proyecto entre aspectos positivos vs. aspectgativos cae dentro del area de la
categoria IV, categoria positiva respecto al impachbiental que producira el mismo
dentro de sus fases de ejecucion y operacién. relulario de la ficha ambiental, la
matriz de evaluacidon de impactos y la categorizadite impacto ambiental se

encuentran detallados en el ANEXO C.
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2.2 TIPOLOGIA Y CARACTERISTICAS DE LOS PUENTES.

2.2.1 Clasificaciéon de los Puentes.

Varias son las clasificaciones que se da a lostpseate acuerdo a diferentes criterios y

aspectos que cada autor toma en consideracidmtawacion se detalla un resumen de

clasificacién de los puentes.

Figura 2.6 Clasificacion de los Puentes.
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Fuente: Elaboracién propia.

2.2.1.1 Segun su Longitud.

En nuestro medio pueden clasificarse de la sigeiemma:

a.
b.

C.

Puentes alcantarilla o pequefios < 6l0 m.
Puentes medianos nbOL < 50.0 m.

Puentes grandes (largos) L >50.0 m.

2.2.1.2 Segun su Uso.
Esta clasificacion es llamada también segun laraleza de la via soportada, ya que

corresponde al estado de cargas con el cual sdarde| puente.

a.

b
c.
d.
e

Puentes de carreteras.
Puentes de ferrocarriles.
Puentes peatonales.
Puentes de acueductos.

Puentes de viaductos.
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2.2.1.3 Segun el Angulo que Forma con el Eje d@bstaculo.

a.
b.

C.

Puentes rectos 0 = 90°,
Puentes curvos 4 = Variable.

Puentes esviajados 6 # 90°.

2.2.1.4 Segun el Material del que esta Construido

a
b
C.
d
e
f.

Puentes de mamposteria (piedra).
Puentes de hormigén armado HPA®.
Puentes de hormigon pretensado HOP°.
Puentes de madera.

Puentes metalicos.

Puentes mixtos.

2.2.1.5 Segun la Funcion Estructural.

Esta clasificacion esta basada en los tipos decagog tenga el puente en sus tramos (uno

0 mas), los que dependeran de la luz a vencestad@de carga y otros factores.

a.

-~ 0o 2 o T

Puentes isostaticos (simplemente apoyados).
Puentes continuos (hiperestaticos).

Puentes arco.

Puentes celosia.

Puentes colgantes.

Puentes atirantados.

2.2.1.6 Segun la Transferencia de Carga.

Esta es una clasificacion basada en la concepsttuctural misma del puente, es decir en

la forma de transmision de las cargas desde laresstpectura hasta el suelo, y es la

siguiente:

a.

b
c
d.
e

Puentes losa.

Puentes losa sobre vigas.
Puentes celosia.

Puentes colgantes.

Puentes atirantados.
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2.2.1.7 Segun la Posicion del Tablero Respecttad/ia Considerada.

a. Puentes de tablero superior.
b. Puentes de tablero intermedio.

c. Puentes de tablero inferior.

2.2.1.8 Segun la Movilidad del Tablero.
a. Puentes fijos.
b. Puentes moviles.

c. Puentes desmontables.

Los puentes moviles a su vez pueden ser:

transbordadores o flotantes.

2.2.1.9 Segun el Tiempo de Vida Previsto.
a. Puentes permanentes.
b. Puentes provisionales.

2.2.2 Componentes Basicos de los Puentes Vigas.

levadigisgtorios,

basculantes,

Un puente generalmente estad constituido por larespactura, la infraestructura, los

aparatos de apoyo y las obras adicionales. Parer hama descripciéon de las partes

constitutivas mencionadas, son necesarios lossclomgitudinal y transversal de un puente

tipo, los que se muestran a continuacion:

Figura 2.7 Corte Longitudinal de un Puente Viga.
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Figura 2.8 Corte Transversal de un Puente Viga.
///" POSTE ‘\\\\
PASAMANO

CAPA DE

RODADURA

LOSA

VIGA DI A VIGA DI A VIGA
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2.2.2.1 Superestructura.

Conjunto de elementos estructurales que resistattdimente las cargas, las que son
transmitidas a la infraestructura, ademas de sw pespio. En la subestructura se
distinguen dos tipos de elementos, entre los ates tenemos las vigas, losa o tablero; y
los secundarios que son los postes, pasamanossacapa de rodadura, diafragmas o

elementos de arrostramiento entre otros.

2.2.2.2 Infraestructura.
Son los elementos encargados de transmitir lasasallgsde la superestructura hacia el

suelo. La infraestructura esta conformada porilas,pestribos y cimentaciones.

2.2.2.3 Aparatos de Apoyo.

Fisicamente se ubican entre la superestructura inffaestructura; estos elementos
materializan el tipo de apoyo usado en el modeltematico, de tal manera que el
funcionamiento estructural real del puente seacderdo a lo previsto en el calculo. Como

ejemplo de aparato de apoyo podemos mencionarpéaleas de neopreno.

2.2.2.4 Obras Adicionales.
Llamadas de esta forma porque se construyen erafordependiente del puente con la
finalidad de brindar proteccion cuando el caso loe@dta, a las pilas, estribos,

cimentaciones y el relleno, garantizando asi abdgdad del puente.

Como principales obras adicionales podemos enunael@s muros de gaviones que son
acumulaciones de piedra u otro material encajoreadejillas metalicas de forma cubica,
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que sirven para desviar o encausar la corrientagie; y a los muros de ala que se
construyen junto a los estribos y generalmente® aldbeje del puente.

2.2.3 Caracteristicas de los Puentes Esviajados.

Se dice que el tablero de un puente tiene eswagndo la forma en planta del tablero no
es rectangular, ésto quiere decir que la horizathealos apoyos del tablero, forman un
angulo distinto a 90 grados, con el eje longituddel tablero. En la mayor parte de los
casos modernos los puentes son esviajados, nonfamede mayores problemas ni

inconvenientes si éstos estan compuestos por \pga$ regular si el &ngulo de esviaje es
pequefio (menor o igual a 21°), a pesar que las dgaujecion (diafragmas) también son

enviadas, son muy pequefios los esfuerzos de torsion

En puentes losa si habra que analizar el fenOmamndo estas evaluando el
comportamiento dindmico. En las losas simplemepdgadas, los esfuerzos que en ellas se
presentan difieren de los de las losas rectas, ranmdo esta diferencia con el angulo de

esviaje.

Los tableros con planta curva también tienemlissnas dificultades, las cuales aumentan

mientras menor sea el radio de curvatura y maylamgitud de los tramos.

En las losas simplemente apoyadas se puede obsgiwdos planos de esfuerzo maximo
no son paralelos al eje del camino con lo que fardecion de la losa esviajada tendera a
la de una superficie alabeada.

Figura 2.9 Variacion de Esfuerzos para las Losas Esviajadas.

Ejc del camino £je ded camino Eje el camind

La determinacion exacta de estas variaciones deiégaes muy dificil, sin embargo a
continuacién se presenta un procedimiento simpliicque permite soluciones rapidas y

racionales.
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Si el esviaje es hasta de 20°, para el calculoossiderard como luz la que se mide a lo
largo de la linea central en el eje del camino gagndose luego como si la losa fuese
recta, incrementando las reacciones en las esqdenfss angulos obtusos entre 0 y 50 %

sobre la reaccion media en proporcion al angulest&je.

Si el angulo de esviaje esta comprendido entreyB0° se tomara como luz de calculo, la
distancia perpendicular a la cara de los apoyosadaoconLc en la figura 2.10,
precediéndose luego como si la losa fuese recta,l@ogque se define su espesor y
armadura, pero como no es recomendable disporagmiadura A, perpendicularmente a
la cara de los estribos porque no se cubren lastaolones de torsidn en las esquinas con
angulos agudos, lo que se hace es proyectar estalara para lo que se multiplica el area
de acero A, por la secante al cuadrado del angulo de esui@jelo que se obtiene la

armadura A; paralela al eje del camino.

ASl = As.SeCZ X (21)

En este caso, las reacciones en las esquinas dagaks obtusos se incrementan entre 50
y 90 % sobre la reaccion media y proporcionalmeténgulo de esviaje comprendido
entre 20° y 50°.

Para esviajes mayores a 50° no se debe emplearalasgue sean muy cortos los tramos,
recomendandose en este caso las vigas T, las quaescan reacciones mayores en
correspondencia con el angulo obtuso pero en megmoporcidon que las losas,

despreciandose este incremento en el calculo.

Figura 2.10 Losa Esviajada Entre 20° - 50° y la Disposiciotad&rmadura.

A Perpendicutar A Paralela
a las estribos al gje del camindg

/R

Eje del camino

f.c
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2.3 ESTUDIO DE ALTERNATIVAS.

Para un cruce de 30 m, después de hacer un anfiEisnformacion recopilada en la zona
del proyecto, ademéas de haber obtenido los ressltdd la ingenieria basica, se exponen
alternativas de solucién para la superestructurafl@estructura, las mismas seran
evaluadas de acuerdo a los aspectos urbanisticosgsp constructivo, materiales,

eficiencia estructural y aspectos econdmicos, ersigdiente cuadro se exponen las

alternativas de puente viga:

Cuadro 2.4 Alternativas de Puente Viga.

ELEMENTO ALTERNATIVAS
ESTRUCTURAL 1 2 3
. Puente viga de Puente viga de
Puente viga | de seccién maciza de seccion cajon de
SUPERESTRUCTURA | hormigén hormigén hormigén
pretensado.
armado. pretensado.
Estribo de Estribo macizo de
INFRAESTRUCTURA | hormigén hormigén
armado. ciclépeo.

Fuente: Elaboracién propia.

2.3.1 Evaluacion de Alternativas de la Superestotura.
2.3.1.1 Estética del Puente.
Los puentes deberian complementar sus alrededmede forma elegante y presentar un

aspecto de resistencia adecuada.

Desde un punto de vista estético las alternativis favorecidas son las del puente viga de
seccion cajon, puente viga en | de hormigon pratdmspero la de mejor apariencia

respecto a las demas es el puente cajon recomeadamas urbanas.

2.3.1.2 Disponibilidad de Materiales de Construagn.
En nuestro medio se dispone de materiales que desor principalmente el uso del

hormigén, ya que se cuentan con varios bancostdeceidn de aridos.

El departamento de Tarija cuenta con la fabricaeteento “El Puente”, distancia a 90 km
de la comunidad del mismo nombre. Se disponen ¢eerss aceros en el mercado

procedentes principalmente de Argentina, Brasiig ReParaguay.
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Cuadro 2.5 Banco de Aridos de la Ciudad de Tarija.

BANCO DE A DISTANCIA DE
ARIDO RECIBERRC TARIJA EN KM

Temporal (San Luis Arenay grava 7
La Victoria Grava 54
Santa Ana Arena 12
La Ventolera Arenay grava 23
Aranjuez Grava 35
Turumayo Grava 4
Sunchuhuayco Arenay grava 23

Fuente: “Disefio final puente peatonal sobre laJaime Paz”- Ing. Paul Carrasco.

El hormigbn armado y el hormigon pretensado son #o8todos constructivos
predominantes en el departamento de Tarija. Cqrecés a otros materiales, para el caso
de estructuras metdlicas, los aceros se debentemp@ que el mercado nacional no se
cuentan con los diferentes tipos de perfiles nmeid)icables de acero, etc., es por eso que

es raramente empleado en nuestro medio.
Todas las alternativas son favorecidas desde este fe vista.

2.3.1.3 Funcionalidad.

En el caso de un puente vehicular, la funcionaligade limita a la forma de la estructura

sino a la facilidad que brinda a los vehiculoseatpnes para poder acceder a ella y cruzar
el obstaculo. Por eso la superestructura del pudstie tener preferentemente continuidad

con los accesos, debe ser estable y debe serildacfzeso para personas y vehiculos.

Desde el punto de vista funcional, las cuatro @étivas mantienen un nivel de rasante sin
sobrepasar la pendiente maxima permitida, perndisiem facil acceso.

2.3.1.4 Meétodos y Sistemas Constructivos.

El Método define el procedimiento en general, sanigona en sitio o prefabricamos;
pretensamos o postesamos. En cambio el Sistema sefdrirse a un conjunto de
dispositivos que aplicados con determinada tecilqmermiten lograr un Método

constructivo.

En la construccion de puentes de hormigon pretensademplean diferentes meétodos
constructivos, dependiendo estos de las particialdeis de cada puente; entre los mas

importantes tenemos:
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2.3.1.4.1 Volados Sucesivos.

Consiste en ejecutar el tablero del puente avawzpod partes que van siendo anexados
sucesivamente, haciendo que la parte ya constsojolarte el peso propio de la siguiente y
también el peso de los encofrados y aparatos qrumitpa su ejecucion. Cada parte

llamado corriente dovela es solidarizado al prestejduego de que ésta alcanza cierta

resistencia para después hacerse auto portanteirydseepartida para un nuevo avance.

Los elementos tensores estan en la losa supesian gnhebrados y tensados en la junta de

hormigonado en la medida necesaria para absorb@raknto en el voladizo.

Por regla general, el brazo del voladizo quedalibgadlo por el avance simultaneo del
tramo vecino del pilar inicial o mediante puntedesiliares en su cimiento cuando se trata

de un puente de varios tramos.

Cuando la ejecucion parte de los estribos, los mtoeede vuelco son muy importantes y
pueden ser equilibrados de las siguientes formas:

» Con apoyos temporales.
» Con estribos contrapesados con lastre y peso pnogiosula para formar un conjunto
monolitico estable.

2.3.1.4.2 Elementos Prefabricados.

Elementos prefabricados que cubren un tramo entiwade la prefabricacion puede
realizarse en fabrica con pretensado en banco.gPasso de grandes puentes, vale la pena
instalar una fabrica temporal en obra para fabta&smavigas, colocadas con vigas reticuladas
de acero que avanzan tramo por tramo. La consfmicde puentes con elementos
prefabricados es econdmica, tan pronto como sessaeg construir puentes con muchos
tramos iguales o muchos puentes segun el mismoegimyipo y se dispongan de
elementos elevadores, medios y vias de transpaetiados.

Avance por modulos; la construccion por médulosieelas ventajas de la prefabricacion
(hormigonado de partes con encofrados fijos, rejdetisistematica de trabajos iguales,
lugares de trabajos protegidos de la intemperigtacdistancia de transporte de los
materiales.) con las del hormigonado “in situ” f@stura monolitica sin juntas débiles,
equipos elevares pesados innecesarios). Este proertb es adecuado para puentes de

por lo menos 150 m de longitud, con tres tramosoccorimimo.
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Segun el método y sistema constructivo, el métadtagrefabricacion en la actualidad es
muy aplicado para ganar tiempo en la construccglasl obras, ademas de tener un mayor
control en la fabricacién de las vigas; respectsigtema constructivo, el lanzamiento de
las vigas son favorecidas por que no se disponesgacio suficiente en la zona para

realizar los trabajos de volados sucesivos.

2.3.1.5 Eficiencia Estructural.

Una estructura es eficiente cuando ademas de pemoportar las cargas para las
cuales fue disefada, satisface las limitaciones d¥formaciones, estabilidad,
aprovechamiento de los materiales y sobre todo amoenia, permitiendo cumplir

satisfactoriamente los objetivos por los cualesplaateada.

Ventajas de la Alternativa 1.

v Se obtiene para una misma luz un puente de hornpigciensado simplemente apoyado,
obteniendo un estado hidraulico favorable debitivimexistencia de pilas.

v’ Socavacion por contraccién no es tan significatimao socavacion la local en pilas.

v’ Se tendra mayor revancha o borde libre sin obstmaie palizadas.

v Mejoraria las prestaciones de servicio que ofrét®mnigon, reduciendo notablemente
la probabilidad de la aparicién de fisuras y mesateflexiones, las vigas son muy
elasticas, es decir recuperan su posicion originalvez que dejan de actuar las cargas.

v El uso de esta alternativa es adecuada para sopartas altas y dinamicas, como es el
caso de puentes.

v' Menor volumen de hormigén, se ahorraria un aprek.18 al 30 % en hormigén, un
ahorro en peso del orden del 30% con relacion rahigdn armado.

v' Menor volumen de armadura de losa, el ahorro emagdel 60 al 80 % debido al
elevado limite elastico de los aceros de refuerzo.

v Se obtendria vigas mas esbeltas y ligeras, poazah alcanzar una mayor luz para una
misma altura de viga construida en hormigén armado.

v Al ser un elemento prefabricado e industrializaldo,puesta en obra llega con un
importante ahorro de tiempo en la finalizacion alelbra, en un orden del 50% respecto
del hormigoén armado.

v' Reduce y minimiza el encofrado de la porcién deda en sitio.
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v/ Existe un a reduccién significativa del impacto @ankal, en pos de un desarrollo

sustentable.

Desventajas de la Alternativa 1.

o El acero utilizado en el pretensado es mucho mieesable a la corrosién que el acero
pasivo del hormigén armado.

o Problemas de la acumulacion de armadura en swesveodr

o El personal que realiza las faenas de montaje deber un elevado nivel de
especializacion, por cuanto el manejo y maniputad®é elementos pretensados requiere
una rigurosidad técnica de calidad.

0 Se requiere equipos de transporte y de montajepesaslos y de costos més elevados.

o0 Se requiere un mayor control y seguimiento en abaghcion que elevan los costos
inicialmente con el hormigdn armado.

o Planeacion cuidadosa del proceso constructivogdoldo en la etapa del montaje.

o Cuando ya el elemento ha sido tensado, no puedesaado y las operaciones que se

tendran que realizar son mucho mas caras y corspleja

Ventajas de la alternativa 2.

v El hormigén armado pasa de un estado semi-liqudogonstruccion es mucho mas
practico, ya que no es necesario un molde especialro componente para su
elaboracion y para ser puesto en obra solo necesitancofrado comun puede ser
empleado de diversas formas y tamafios.

v Tiene una facilidad de ejecucion de obra.

v Ofrece monolitismo y continuidad a la superestmactu

Desventajas de la alternativa 2.

o Para la luz a salvar se tendria que tener dos sratebpuente continuo con una pila
central intermedia, debido a esto disminucion deelecion transversal del rio bajo el
puente, por tanto menor revancha.

o Estado hidraulico desfavorable con pila propensma mayor socavacion, por tanto
mayor riesgo de colapso del puente.

o Para resistir la misma carga de un puente de hompegetensado se tendrian secciones

mas grandes y macizas por tanto mas peso propio.
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0 Menor rapidez en su construccion.

Ventajas de la alternativa 3.

v Ofrecen las mismas ventajas de la alternativa N° 1.
v' Mejor apariencia que las vigas en T, mas usadasras urbanas.
v Posee resistencia a la corrosion y alta resisteocsanal.

v’ Estructuras mas livianas que las secciones en T.

Desventajas de la alternativa 3.

o0 Tiene las mismas desventajas que la alternativia N°
0 Se necesita mas encofrado que en comparacionoigés en T.

0 Mayor cantidad de cables de pretensado y vainataguegas en T.

2.3.1.6 Mantenimiento.
Se debe considerar el mantenimiento, ya que eras®l de algunos puentes puede ser
bastante elevado. Desde este punto de vista sex&avdrable aquella alternativa cuyo

costo de mantenimiento sea minimo.

De las alternativas propuestas, para el puentect@6sn maciza de hormigébn armado se
requiere menor costo en el mantenimiento, por nertelementos de pretensado como ser

torones, anclajes, que puedan corroerse con tnaasdal tiempo.

2.3.1.7 Economia.
Las alternativas a considerar estan limitadas jpsr diguientes factores regionales:

disponibilidad de materiales, fabricacion, ubicacitbansporte y montaje en obra.

- Para el predimensionamiento de las vigas dmigon armado se utilizé h = 0.065*L
segun lo recomienda la norma AASHTO LRFD 2004.

- Para las vigas seccion en | de hormigon pseism se utilizo como referencia la seccion
tipo V recomendada por la AASHTO para luces conulickas entre 21 a 36 m con una
altura de 1.60 m.

- Para las vigas tipo cajon, se utilizé la s@éedipo — 150, recomendada por la AASHTO

para tramos entre 20 a 35 con una altura de 1.50 m.
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LUZ DE

Cuadro 2.6 Caracteristicas de la Alternativa 1.

OBSERVACIONES CONCLUSIONES

CALCULO

Mayor costo en |3
Vigas | de 1.6 m. viga de seccion transversal bégia superestructura perpo
No se utilizaran pilas, solo 2 elementos para| U@ costo menor en |g
infraestructura. infraestructura debida
Volumen de hormigén para 4 vigas tipo V es 75°%6 m a que no presenta
pilas.

Fuente: Elaboracién propia.

LUZ DE

CALCULO

Cuadro 2.7 Caracteristicas de la Alternativa 2.

OBSERVACIONES CONCLUSIONES

Vigas T de h= 0.95 m., viga rectangular seccionsvarsall Mayor costo e

constante de 0.30 m. comparacion de
Volumen de 6 vigas igual a 51.30°.n8 elementos para lahormigén pretensadp
infraestructura, 2 estribos y 1 pilas. debido a la
Volumen de 1 pilas igual a 36.95m infraestructura.

Fuente: Elaboracién propia.

LUZ DE

CALCULO

Cuadro 2.8 Caracteristicas de la Alternativa 3.

OBSERVACIONES CONCLUSIONES

L=30m

Mayor costo en |
Vigas cajén de h=1.50 m., Seccion variable Tid&e.
Volumen de 4 vigas igual a 78.45.m
estribos. a que no presenta
pilas.

Fuente: Elaboracién propia.

Las alternativas se compararon con precios y val@eale otras obras ya realizadas en

base a volumenes aproximados a nivel de predinmsiento.

Cuadro 2.9 Precio Referencial de la Alternativa 1.

DESCRIPCION

CANTIDAD

PRECIO

UNITARIO
(Bs)

COSTO

PARCIAL

(Bs)

Vqu_rr]en de las 4 vigas pretensadas de me 75 6 1930 145908,00
seccion |.
Acero de refuerzo para las 4 vigas I. kg 6634 15 99510,00
Cable de pretensado Grado 270 D=1/2", mi 365 135 49275.00
lechada de cemento y tesado de cable.

COSTO TOTAL | 294693,00

Fuente: Elaboracién propia.
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Cuadro 2.10 Precio Referencial de la Alternativa 2.

) PRECIO COSTO
DESCRIPCION . CANTIDAD UNITARIO PARCIAL
(Bs) (Bs)
Volumen de 1 Pila de H°A° $n 73,90 1463 138985,00
Acero para la pila. kg 15541,40 15 233121,13
Volumen de 6 vigas de H°A° *m 51,30 1815 94380,00
Acero para las 6 vigas 30 m kg 22564,40 15 342966)0
COSTO TOTAL | 809.452,13

Fuente: Elaboracién propia.

Cuadro 2.11 Precio Referencial de la Alternativa 3.
PRECIO COSTO

DESCRIPCION . CANTIDAD UNITARIO PARCIAL
(Bs) (Bs)

\_/olumen de las 4 vigas pretensadas de cajon me 78.45 2018 158312.10)
tipo — 150.
Acer_o,de r_e]‘uerzo para las 4 vigas de kg 6778 15 101670,00
seccion cajon.
Cable de pretensado Grado 270 D=1/2", mi 380 135 51300,00
lechada de cemento y tesado de cable.

COSTO TOTAL | 311.282,10

Fuente: Elaboracién propia.

2.3.2 Evaluacion de Alternativas de Infraestructea?®.
2.3.2.1 Analisis Funcional y Evaluacién Técnica.
Ventajas de la Alternativa 1.

v Son practicamente impermeables favoreciendo aolarmgacion de su vida Util.

v’ Tienen practicamente un costo nulo de mantenimiento

v/ Son estructuras rigidas que pueden soportar pesjuddiarmaciones del terreno, ya
gue pueden resistir esfuerzos de traccion grati@$ueerzo de acero.

v' Recomendables usar para alturas superiores a frésme

Desventajas de la Alternativa 1.

o Para la realizacion y ejecucion requiere de petsmilificado, sobre todo para el control
de calidad.

0 Son estructuras rigidas en terrenos deformablesstd se hace elevado.

0 Se debe realizar un curado adecuado.

2 Proyecto de grado: “Estudio Comparativo Técnico+ianico de Estribos de Puentes" de Alberto Avendiiia,
afio 2000.
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o

Para estribos con alturas inferiores a 5.5 mes®sugiere utilizar otro tipo de solucion

alternativa a estribos de hormigén armado.

Ventajas de la Alternativa 2.

v Son practicamente impermeables, favoreciendo elanqmacién de su vida util.

v' Tienen bajo costo de mantenimiento.

v Son estructuras resistentes a las fuerzas de csidpre

v Se acomodan facilmente a las formas geométricagreas, es moldeable.

v' Estribos recomendable para alturas inferiores angtfos.

Desventajas de la Alternativa 2.

o

o

Son estructuras rigidas, en terrenos deformablessisten a las fuerzas de traccion.

Se presentan descuidos en el control de calidadfaaido la vida util y terminacion
estética.

Son estructuras cuyos voliumenes crecen considerabte a mayor altura.

Se debe realizar un curado adecuado.

Estas estructuras tienen un comportamiento acepsathmente en buenos terrenos de
fundacion.

Para estribos con alturas superiores a 5.5 mesteasgiere utilizar otro tipo de solucion

alternativa a estribos de hormigén ciclépeo.

2.3.2.2 Analisis Econémico.

Alternativa 1 Estribo de hormigon armado.

De manera estimativa, en base al predimensionamgfettuado y el precio unitario se
estimado por rhde 1650 Bs/rh

Alternativa 2. Estribo de hormigon ciclopeo.

De manera estimativa, en base al predimensionamieigictuado y el precio unitario
estimado por thde 640 Bs/rh

2.4 SELECCION DE ALTERNATIVA.
Los siguientes cuadros muestran el resumen dealaa®ion de las alternativas planteadas

para la superestructura e infraestructura, se ftmmados aspectos mencionados

anteriormente, la calificacion se realiz6 de laigigte manera:
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Como se pudo evidenciar en el analisis técnicotedeo, la alternativa de un puente de
hormigon pretensado es la alternativa Optima y faésble técnicamente, sobresaliente
entre las otras alternativas, la funcionalidad gpdeza de la estructura, representan una
alternativa econOmica y una estructura eficientkgidhdo entre las secciones mas
eficientes de Tipo | o cajon, ambas son muy efteersiendo la més atractiva para un
puente carretero en la zona urbana la seccion,caibas responden eficientemente a las

cargas que seran expuestas.

La alternativa elegida es la de un puente de hdmpgetensado de seccién en I, para un

puente vehicular de vigas simplemente apoyadasihaidpon pretensado de un solo tramo.

Observando los anteriores cuadros, la factibilidied esta alternativa se detalla en lo

siguiente:

- La quebrada “El Monte” arrastra palizadas, no seaedrea hidraulica a la seccion de
emplazamiento, ademas se sabe que el estudiostedaacion local y los problemas
derivados en pilas de puentes es complejo y de supartancia porque es una de las
causas mas comunes de falla en puentes.

- Se quiere una superestructura del puente moderfigesa, que brinde todos los
beneficios del hormigon pretensado ya mencionados.

- Es la alternativa de menor costo con respecto delags alternativas, el costo de la pila
es nula y dicho presupuesto cubre el costo deidas e H°P°, operacion, transporte y
montaje. Por otra parte, la entidad solicitantéaegue toma la decision final y cuenta
con el recurso suficiente para emplear este sistemstructivo moderno.

- Esta técnica del hormigdn pretensado para puesteacteialmente la mas usada en
nuestro medio y ademas se pretende acabar lacarads posible.

- En base a los estudios y recomendaciones realizaatata bibliografia consultada,
tomando en cuenta el andlisis comparativo técnieconémico, se concluye que para
una atura de 8.70 m la alternativa mas econdmicatibgar estribos de hormigon
armado, ademas existe una reduccion considerabsu ¢eso propio, en cuanto a la
estructura de cimentacion se analizara si la getanée la zapata del estribo es
suficiente para distribuir los esfuerzos cumplierda las caracteristicas de resistencia
del terreno.
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CAPITULO 3
ANALISIS Y DISENO DE LA ESTRUCTURA.

3.1 ELEMENTOS BASICOS.

3.1.1 Normas.

3.1.1.1 Norma para Puentes.

El disefio de puentes en Bolivia no estd normado,egte motivo se opta por seguir
lineamientos de otros paises, adoptando y validaondonormativas, usualmente para el
disefio de puentes carreteros se aplica la normaHARS Asociacion Oficial de Carreteras

y Transporte del Estado Americano), se aplicarasagcificaciones de la norma AASHTO
LRFD (2004), que tiene un enfoque del método deefdispor Factores de Carga y
Resistenciaja cual toma en cuenta la resistencia media efitajidas cargas medias

estadisticas, la dispersién de ambos por media dedviacion estandar y el coeficiente de
variacion, también considera los Estados Limites msistencia, fatiga, fractura,

serviciabilidad, constructibilidad y la existenda eventos extremos.

La intencion de los requisitos de la Norma AASHTRHD 2004 es que sean aplicados al
disefio, evaluacion y rehabilitacion de puentesetenos. No es la intencion de estas
especificaciones remplazar la capacitacion y demoi profesional del disefiador; solo

establecen requisitos minimos necesarios para pefda seguridad publica.

3.1.1.2 Norma para Disefio de Elementos de Hormig@&rmado.
Las piezas de hormigén cumpliran con la norma AC3 3 05, en combinacién de la
norma AASHTO LRFD por compatibilidad de filosofiasigen.

3.1.2 Materiales.

3.1.2.1 Hormigoén con f'c = 21 Mpa.

Se usara hormigones con resistencia caracterfatica21 Mpa = 210 kg/cfn para los
estribos, diafragmas, aceras, tablero y barandddpeso especifico del hormigén armado
esyq= 2400 kg/m3. El valor del médulo de elasticidad cuya dedséstan comprendidas

entre 1440 y 2500 kg/m3 es:

E; = 0.043 25 \/Z (3.1)
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Donde:
Ve = 2400 kg/m3 Ec = 231683.43 kg/cfn
f'c =21 Mpa.

3.1.2.2 Hormigon con f'c = 35 Mpa.

Los hormigones para las vigas pretensadas son desmdos de alta resistencia a la
compresion (35& fc < 500 kg/cm2), se utilizan para que el hormigon ante liaggon
de todas las cargas y sus respectivas combinacionesrge y la fuerza de pretensado
permanezca sin fisurarse. 8gara hormigon con resistencia caracteristica:

f'c =35 Mpa = 350 kg/cfn

Segun la formula (3.1) se tiene el médulo de elasticidad de
E. = 299102.02 kg/cfn

3.1.2.3 Acero de Refuerzo.
La tension de fluencia nominal utilizada esfges 4200 kg/cm?2.
El modulo de elasticidad del acero de refuerzo eEsle2000.000 kg/cm2.

3.1.2.4 Acero de Pretensado.
Se utilizaran torones de siete alambres, de resistenaatrackion fpu:=18983 kg/cm?2
(Torones Grado 270ksi), area por toron AP =0.987 cmiititde diametrdap =1.27 cm.

En ausencia de datos mas precisos, el médulo de eladtibédos aceros de pretensado, en
base al area nominal de la seccion transversal, se puade para cableEp =1970000

kg/cm?2.

3.1.2.4.1 Restricciones de Tesado en los Cables.

Tabla 3.1 Restricciones de los Esfuerzos del Cable.
Operaciones de tesado

Otracciér | 0-9O*fpy
En transferencia

Otraccion *
extremo anclado 0.70*fpu
Otraccion *
extremo no anclado 0.74%fpu
Servicio

Otracciér | 080*fpy

Fuente: Norma AASHTO LRFD 2004.
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3.1.2.4.2 Sistema de Pretensado.

El sistema de pretensado que seré utilizado estehra PROTENDE, a continuacién se
muestran algunas de sus propiedades. Cualquiecussiion se puede obtener del catalogo
de PROTENDE por internet.

Figura 3.1 Anclaje Tipo MTC Figura 3.2 Geometria del Anclaje Tipo MTC.

D+50

SEEARAE
4 MTC 12,7 150 100 100 45 200 50 140 10
6 MTC 12,7 180 100 127 50 200 50 170 10
7MTC 12,7 190 100 127 50 250 50 180 10
8 MTC 12,7 210 100 140 50 300 50 190 10
9 MTC 12,7 220 100 152 50 300 50 200 10
10 MTC 12,7 240 210 165 55 300 50 220 10
12 MTC 12,7 240 210 165 57 350 50 220 12
15 MTC 12,7 290 165 197 60 350 50 270 12
19 MTC 12,7 320 300 216 60 400 50 290 12
22 MTC 12,7 350 300 229 60 450 60 320 16
27 MTC 12,7 400 300 267 75 600 70 410 20
31 MTC 12,7 430 475 279 85 600 70 430 20

Tabla 3.3 Propiedades Fisicas y Geométricas de los Torones.

Secdo Nominal
de Aco do Cabo
2 30 35 0,5 0,7 1,0 13 197,4 280,0 1.570 2,204
3 35 40 0,7 0,9 1,3 1,6 296,1 420,0 2,355 3,306
4 40 45 0,9 1,1 %7, 2,0 394,8 560,0 3,140 4,408
5 45 50 1,2 1,3 2,1 2,4 4935 700,0 3,925 5,510
6 50 60 1,5 2 2,6 3,8 592,2 840,0 4,710 6,612
7 55 65 18 2,5 3,2 45 690,9 980,0 5,495 7,714
8 55 65 1,7 2,3 31 4,2 789,6  1.120,0 6,280 8,816
9 60 70 2,1 2,8 3,7 5,0 888,3 1.260,0 7,065 9,918
10 65 75 2,5 3,2 4,5 5,8 987,0 1.400,0 7,850 11,020
11 65 75 2,4 31 4,3 5,5 1.085,7 1.540,0 8,635 12,122
12 65 80 2,3 3,6 4,1 6,4 11844 1.680,0 9,420 13,224
15 70 85 2,5 3,8 4.6 6,9 1.480,5 2.100,0 11,775 16,530
16 75 90 3,0 4,4 5,5 7,9 1.579,2  2.240,0 12,560 17,632
18 75 90 2,8 41 51 7.4 1.776,6  2.520,0 14,130 19,836
19 80 95 3,4 4,7 6,1 8,5 1.875,3 2.660,0 14,915 20,938
20 80 95 353 46 5,9 8,3 1.974,0 2.800,0 15,700 22,040
21 85 100 3,8 5,2 6,9 9,5 2.072,7 2.940,0 16,485 23,142
22 85 100 3,7 51 6,7 9,2 21714 3.080,0 17,270 24,244
24 85 100 3,5 4.8 6,4 8,7 2.368,8 3.360,0 18,840 26,448
25 85 100 3,4 4.7 6,2 8,4 2.467,5 3.500,0 19,625 27,550
27 90 110 3,9 6,1 7.1 11,0 2.664,9 3.780,0 21,195 29,754
30 100 120 5,2 7.6 9,4 13,7 2.961,0 4.200,0 23,550 33,060
31 100 120 5,1 7,4 9,2 13,4 3.059,7 4.340,0 24,335 34,162
37 110 130 6,2 8,6 113 15,6 3.651,9 5.180,0 29,045 40,774
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3.2 FILOSOFIA DE DISENO.

3.2.1 Factores de Carga y Combinaciones de Cargas

La ecuacion constituye la base de la metodologiaD@fio por Factores de Carga y
Resistencia (LRFD). Los componentes y conexionesrd@uente deberan satisfacer las

combinaciones aplicables de solicitaciones extramagradas.

DN YQ S@RN=Rr| (32

Donde:
yi = factor de carga: multiplicador de base estadisgue se aplica a las
solicitaciones.
¢ = factor de resistencia: multiplicador de baseadistica que se aplica a la
resistencia nominal, 0.9 para flexion y 0.75 pandec
ni = factor de modificacion de las cargas: factdag®nado con la ductilidad,
redundancia e importancia operativa. Adoptar uorvaé 1.
Qi = solicitacion.
Rn = resistencia nominal.

Rr = resistencia reducidglkn.

Para el calculo del factor de modificacién de &gas 1i), se toman en cuenta los factores
relacionados con la ductilidad, redundancia e itgpaia operativa.

n; =ngnpn; =2 0,95 (3.3)

Donde:
nD = factor relacionado con la ductilidad.
nR = factor relacionado con la redundancia.

nl = factor relacionado con la importancia operativa

En la Tabla 3.4 se especifican factores de cargasqudeben aplicar para las diferentes
cargas que componen una combinacion de carga dBodi€ada una de las cargas que
debe ser considerada que es relevante para el oemigoque se estd disefiando;
incluyendo todas las solicitaciones significatigala distorsion, se deberan multiplicar por

el factor de carga correspondiente y el factorrdsgncia multiple correspondiente.
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Para cada combinacion se deberan investigar tasitealores extremos negativos como los
valores extremos positivos; para las solicitaciatesidas a cargas permanentes de la Tabla

3.5 se debera seleccionar el factor de carga quiipca la combinacion critica.

Tabla 3.4 Combinaciones de Cargas y Factores de Carga.

DC
Combinacién de Cargas DD | LL Usar slo uno por vez

Dw | IM

EH | CE

EV | BR U

ES | PL CR
Estado Limite EL | LS | WA | WS | WL | FR SH IG | SE |EQ | IC | CT | CV
RESISTENCIA I (a menos que R ) . "o ) ) ) )
se especiﬁque lo contrario) p 1.75 | 1,00 1,00 0,50/ 1,_0 Y16 VsSE
RESISTENCIA II Yo | 1.35]100]| - - | 1,00 [ 0.50/1,20 | y1e | VsE - - - -
RESISTENCIA II Tp - 1,00 | 140 - 1,00 | 0,50/1,20 | v1e | YsE - - - -
RESISTENCIA IV - T PO B I R e I
Sélo EH. EV. ES, DW. DC 15 - | 100 - - | 1,00 | 050/1,20
RESISTENCIA V Y | 1.35]1,00|040| 1.0 [ 1,00 | 0,50/1.20 | v1c | VsE - - - -
EVENTO EXTREMO I Yo | Yeq | 1.00| - - 1,00 - - - | 1,00 - - -
EVENTO EXTREMO I Y | 0.50]100]| - - 1,00 - - - - | 1,00 | 1,00 | 1,00
SERVICIO I 1,00 | 1,00 | 1,00 { 0,30 | 1,0 | 1,00 | 1.00/120 | yr¢ | YsE - - - -
SERVICIO I 1,00 | 1,30 | 1,00 | - - 1,00 | 1,00/1,20 - - - - - -
SERVICIO III 1,00/ 080 100| - | - |100] 100120 | yre | v | - | - | - | -
SERVICIO IV 1,00 | - 1,00 { 0,70 | - 1,00 | 1,00/1,20 - 1.0 - - - -
FATIGA - Sélo LL, IMy CE -lozs| - | - | - | - - A T T I

Tabla 3.5 Factores de Carga para Cargas Permanemtes,

Tipo de carga _ Factor de Carga _
Maximo Minimo

DC: Elemento y accesorios 1,25 0,90
DD: Friccidn negativa (downdrag) 1.80 0.45
DW: Superficies de rodamiento e instalaciones para servicios puiblicos 1,50 0,65
EH: Empuje horizontal del suelo

e Activo 1,50 0,90

e Enreposo 1,35 0,90
EL: Tensiones residuales de montaje 1,00 1,00
EV: Empuje vertical del suelo

¢ Estabilidad global ,

e Muros de sostenimiento y estribos 122 11\16?)

e Estructura rigida enterrada l’ 30 0‘9 0

e Marcos rigidos 135 090

e Estructuras flexibles enterradas u otras, excepto alcantarillas 1,95 090

metalicas rectangulares ’ ’

¢ Alcantarillas metalicas rectangulares flexibles 1.50 0.90

ES: Sobrecarga de suelo 1,50 0,75
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3.2.2 Estados Limites.

3.2.2.1 Estado Limite de Servicio.

Los estados limites de servicio se deben considenauno restricciones impuestas a las
tensiones, deformaciones y anchos de fisura bajdicones de servicio regular, (LRFD

Art. 1.3.2.2). Los estados considerados son:

SERVICIO | — Combinacion de cargas que representgpéracion normal del puente con
un viento de 90 km/h, tomando todas las cargassavalores nominales. También se
relaciona con el control de las deflexiones y cbooatrol del ancho de fisuracion de las

estructuras de hormigdn armado.

3.2.2.2 Estado Limite de Resistencia.

Se debe considerar el Estado Limite de Resistepara garantizar que se provee

resistencia y estabilidad, tanto local como glopatla resistir las combinaciones de cargas
estadisticamente significativas especificadas guansicipa que el puente experimentara
durante su periodo de disefio. (LRFD Art.1.3.2.4% &stados considerados son:

RESISTENCIA | — Combinacién de cargas basica gpeesenta el uso vehicular normal
del puente, sin viento.

RESISTENCIA Il — Combinacion de cargas que repnesel puente expuesto a vientos de

velocidades superiores a 90 km/h.

RESISTENCIA V — Combinacion de cargas que repr@sehtiso del puente por parte de

vehiculos normales con una velocidad del viente@km/h.

3.2.2.3 Estado Limite Correspondientes a Event@&xtremos.
Se debe considerar el estado limite correspondeeteentos extremos para garantizar la
supervivencia estructural de un puente duranteiomadacion o sismo significativo, o

cuando es embestido por un vehiculo. (LRFD Art.2153. El estado considerado es:

EVENTO EXTREMO Il — Combinacion de cargas que igelicolision de vehiculos, y
ciertos eventos hidraulicos con una sobrecargecigadiferente a la que forma parte de la
carga de colision de vehiculd@3T.
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3.3 DENOMINACION DE LAS CARGAS.
La Seccion 3 de la Norma AASHTO LRFD 2004 espegifiequisitos minimos paras
cargas y fuerzas. Se deben considerar las sigsiar@ggas y fuerzas permanentes y

transitorias:

3.3.1 Cargas Permanentes.
Las cargas permanentes como su nombre lo indicesasicargas que se quedan sobre el
puente por un periodo extenso quizas por todadia dé servicio del puente, entre estas las

se pueden citar:

» Peso propio de los componentes estructurales ga@@os no estructurales (DC).

» Peso propio de las superficies de rodamiento alawbnes para servicios publicos
(DW).

* Empuje horizontal del suelo (EH).

» Sobrecarga de suelo (ES).

» Presién vertical del peso propio del suelo demelliiEV).

La carga permanente es distribuida a las vigasasdp a cada una todas las cargas de los
elementos de la superestructura dentro la mitakh diéstancia a la viga adyacente. Esto

incluye la carga muerta de la viga misma y su pafégior.

La densidad de los materiales granulares dependesudgrado de compactacion y del
contenido de agua. Los accesorios no estructufladeandas, parapetos, bordillos, aceras),

estan considerados como cargas permanentes y psedecluidos en cualquier analisis.

Se asume el peso especifico del hormigén armaad ag2400 Kg/ri
Se asume el peso especifico de la capa de rodaeasfalto igual a 1300 kg?m
Se asume el peso especifico del suelo del reltgrad & 1800 kg/ fh

3.3.2 Cargas Transitorias.

Aunque el automovil es la carga viva vehicular midizado en casi todos los puentes, el
camion es el que causa los efectos mas critictssgruentes. Ademas de las cargas vivas
vehiculares podemos citar las siguientes cargasitogias utilizadas en el proyecto:

» Fuerza de frenado de los vehiculos (BR).

» Fuerza de colisién de un vehiculo (CT).
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* Incremento por carga vehicular dinamica (IM).
» Sobrecarga vehicular (LL).

» Sobrecarga viva (LS).

* Sobrecarga peatonal (PL).

» Carga hidraulica y presion del flujo de agua (WA).

3.3.3 Carga Viva Vehicular:LL.

Se trata de una carga estadisticamente represantdénominada carga ideal que fue
adoptada por la AASHTO vy llamada HL-93 o "Highwkad 93" para una mejor

representacion de "vehiculos excluidos”, camiaoesconfiguraciones de carga mayores a
las permitidas. EI modelo de carga se denominaalidporque no es su intencion

representar ningan tipo de camion en particular. distribucion de cargas en las

especificaciones LRFD es mas complicada que eredaecificaciones Estandar. Este

cambio es justificado por la complejidad de losntes de hoy.

3.3.3.1 Camion de Disefio.
Los pesos y las separaciones entre los ejes ydaas del camion serdn como se especifica

en la Figura 3.3 Se debera considerar un increnpartoarga dinamica.

Figura 3.3 Cami6n de Disefio.

| I I
35.000 N 145.000 N 145.000 N

I 4300 mm I 4300 a 9000 mm |

= bt B =

| | 7
600 mm General —— 1800 mm

300 mm Vuelo sobre el tablero

Carril de disefio 3600 mm

A excepcion de lo especificado en [Art. 3.6.1.3.TArt.3.6.1.4.1], la separacion entre los
dos ejes de 145000 N se debera variar entre 43@D0P mm para producir las

solicitaciones extremas.
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3.3.3.2 Tandem de Disefio.
El tandem de disefio consiste en un par de ejed@6d0 N con una separacion de 1200

mm. La separacion transversal de las ruedas se&dehear como 1800 mm, Ver Figura

3.4. Se deberéa considerar un incremento por canganita.

Figura 3.4 Tandem de Disefio.

| I
110 KN 110 KN
1200 mm

3.3.3.3 Carga de Carril de Disefio.

La carga del carril de disefio consiste en una aedg3 N/mm, uniformemente distribuida
en direccion longitudinal. Transversalmente, lagaadel carril de disefio se supondra
uniformemente distribuida en un ancho de 3000 mas. 4olicitaciones debidas a la carga

del carril de disefio no estaran sujetas a un inemémpor carga dinamica.

Figura 3.5 Carga de Carril de Disefio.

9.3 N/mm

3.3.3.4 Aplicaciones de Sobrecarga Vehicular dadefio.
La solicitacién extrema se debera tomar como elomdg los siguientes valores:

* Las solicitaciones debidas al camion de disefo awdb con la solicitacion debida a
la carga del carril de disefio, ver Figura 3.6.

Figura 3.6 Camidn de Disefio Combinado con la Carga de Carididefio.

145 KN 145 KN 35KN

4300 a 9000 mm (4300 mm)|

9.3 N/mm

SRV R A ML OISR sP A D LSOO KT RV LENY OOL. 3 «@J H A SIS TR FEEP AT ENTFLS 5 oA R XL XL
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La solicitacion debido a un tandem de disefio caefmracion variable entre ejes, como se
especifica en la Seccion 5.3.1.1 combinada coaligitacion debida a la carga del carril de

disefo, ver Figura 3.7

Figura 3.7 Tandem de Disefio Combinado con la Carga de Carfilisefio.

110 KN 110 KN

1200 mm

9.3 N/mm

El camion o tdndem de disefio se debera ubicaveessmente de manera que ninguno de

los centros de las cargas de rueda esté a menos de:

* 300 mm a partir de la cara del corddn o baranda glatisefio del vuelo del tablero.
* 600 mm a partir del borde del borde del carril @eifio para el disefio de todos los

demas componentes.

3.3.4 Cargas Peatonale®L.

3.3.4.1 Cargas Sobre las Aceras.

Se debera aplicar una carga peatonal de 3.6 xMB&en todas las aceras de mas de 600
mm de ancho, y esta carga se debera considerattaiemmente con la sobrecarga

vehicular de disefio.

3.3.4.2 Cargas Sobre las Barandas.

La sobrecarga de disefio de las barandas para psaendeberd tomar como w = 0,73
N/mm, tanto transversal como verticalmente, actaardforma simultanea. Ademas, cada
elemento longitudinal debera estar disefiado pasacarga concentrada de 890 N, la cual
debera actuar simultdneamente con las cargas prenia indicadas en cualquier punto y

en cualquier direccion en la parte superior deheleo longitudinal(LRFD Art. 13.8.2)

Los postes de las barandas para peatones se deflisgirar para una sobrecarga
concentrada de disefio aplicada transversalmentd eentro de gravedad del elemento
longitudinal superior o bien, en el caso de lasibdas cuya altura total es mayor que 1500

mm, en un punto ubicado 1500 mm por encima de perfuie superior de la acera. El

54



CAPITULO 3 - ANALISIS Y DISENDE LA ESTRUCTURA

valor de la sobrecarga concentrada de disefio parpdstes, 2, en N, se debera tomar

como:

Donde:
L = separacion entre postes (mm).

3.3.5 Presencia Mdltiple: ).

Los factores de presencia multiple son ajustesigbfid que consideran la probabilidad de
que mas de un carril este cargado ver Tabla 3ifisaso los factores de presencia
multiple estan incluidos implicitamente en las et@es aproximadas para factores de
distribucién, tanto para un Unico carril cargadaogpara multiples carriles cargados. Las
ecuaciones se basan en la evaluacion de diferemeisinaciones de carriles cargados con
sus correspondientes factores de presencia multipdel intencién es considerar el caso

mas desfavorable posible.

Tabla 3.6 Factor de Presencia Mdltiplen),

Numero de carriles Factor de presencia
cargados multiple, m
1 1,20
2 1,00
3 0,85
>3 0,65

Fuente: Tabla 3.6.1.1.2-1 (AASHTO LRFD, 2004)

En general el numero de carriles se deberia detarmiomando la parte entera de la

relacion w/3.6 siendo w el ancho libre de calzatteeecordones y/o barreras.

3.3.6 Efectos Dindmicos (Impacto)M .

Los efectos dinamicos provocados por los vehicalosnovimiento se pueden atribuir a
dos origenes:

- El efecto de martilleque es la respuesta dinamica del conjunto de @arfrente a las
discontinuidades de la superficie de rodamientestaomo las juntas del tablero, fisuras,
baches, y la respuesta dindmica del puente entaslidém frente a los vehiculos que lo
atraviesan, la cual se puede deber a ondulacia@igsmdimento de la carretera, tales como
las provocadas por el asentamiento del rellenolaoexcitacion resonante como resultado

de la similitud de frecuencias de vibracion delrgaey el vehiculo.
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El incremento por carga dinamica (IM) de la Tahla & un incremento que se aplica a la
carga de rueda estatica para considerar el impast@cado por las cargas de las ruedas de
los vehiculos en movimiento.

Tabla 3.7 Incremento por Carga Dindmida).

Componente IM

Juntas del tablero - Todos los Estados Limites 75%
Todos los demas componentes
* Estado Limite de fatiga y fractura

<

* Todos los demas Estados Limites

L)

W
=)

o

Fuente: Tabla 3.6.2.1-1 (AASHTO LRFD, 2004).

El factor a aplicar a la carga estatica se delmré@art como: (1 #M/100).El incremento

por carga dindmica no se aplicara a las cargasmaat ni a la carga del carril de disefio.

3.3.7 Fuerza de FrenadoBR.

Para la consideracion de la magnitud de esta fisrzansidera que es muy probable que
los conductores de los vehiculos apliquen los Bede forma simultdnea después de
observar algiun evento. La fuerza de frenado seréetoenar como el mayor de los

siguientes valores:

» 25 por ciento de los pesos por eje del camion slefidi o tandem de disefio.
e 5 por ciento del camion de disefio mas la cargaatel 6 5 por ciento del tandem de

disefio mas la carga del carril. Se aplicaran lo®fas de presencia mdltiple.

Se asumira que estas fuerzas actuan horizontalraemmea distancia de 1800 mm sobre la

superficie de la calzada.

3.3.8 Fuerza de Colision de un Vehicul€T.

En la colision de vehiculos contra las barrerag@iearda una fuerza de 45 KN segun la
normativa AASHTO STANDARD por que el célculo de lm®mentos producidos por las
fuerzas de colisién de un vehiculo, (CT) mostrastata norma AASHTO LRFD 2004 es
muy exigente, esta fuerza se aplicard en el badandauna altura de 0.46 m desde la
superficie de la acera segun la norma LRFD par&ubds livianos, ademas se considerara
una fuerza de colision lateral en el bordillo d&@ KN/m aplicada a una altura de 0.25 m
desde la calzada. Ver LRFD Tabla A13.2-1 y la p&@ del libro de Puentes de Hugo E.

Belmonte Gonzéalez.
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3.3.9 Carga Hidraulica y Presion del Flujo de Aga: WA.

3.3.9.1 Presién Hidrostatica.

Se asumira que la presion hidrostatica actla deafqrerpendicular a la superficie que
retiene el agua. La presion se debera calcular ampooducto de la altura de la columna

de agua sobre el punto considerado, la densidaabdel yg (aceleracién de la gravedad).

3.3.9.2 Flotabilidad.
La flotabilidad se debera considerar como una &uele levantamiento, tomada como la

sumatoria de las componentes verticales de lagppesshidrostéticas.

3.3.9.3 Presion de Flujo.
Es la presion debida a un flujo de agua que actida eireccion longitudinal de las
subestructuras, ésta se determina a partir dedurmaulla que esta plasmada en los escritos

de la normativa.

Figura 3.8 Efecto del Nivel Freético.

EMPUJE EMPUJE
DEL SUELO TOTAL

PRESION
DEL AGUA NIVEL

— FREATICO

|
EMPUJE
TOTAL

PROFUNDIDAD SUMERGIDA

EMPUJE PRESION \
DEL SUELO |DEL AGUA SUELO | AGUA

\ \ \

PROFUNDIDAD
PROFUNDIDAD

3.3.10 Empuje del Suelo.

El empuje del suelo se debera considerar funcidogsiguientes factores:

- Tipo y densidad del suelo.
- Contenido del agua.
- Ubicacién del nivel freético.

- Cantidad de sobrecarga.
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- Pendiente del relleno.

- Inclinaciéon del muro.

Existen tres categorias de empuje lateral de sleslauales son en reposo, activo, pasivo.
Los muros que pueden tolerar muy poco o ningun mievito se deberian disefiar para el
empuje en reposo. Si se permite que el muro se analeyandose de la masa de suelo se
deberia disefar para el empuje activo. Si el marengpujado gradualmente hacia la masa
de suelo, entonces se deberia disefiar para el empasiyo. EI movimiento requerido para

llegar para llegar al minimo empuje activo o al méaxempuje pasivo depende de la altura

del muro y del tipo de suelo.

3.3.10.1 Empuje Horizontal del SueloEH.
Se asumira que el empuje lateral del suelo eslhirede proporcional a la altura de suelo,

y se debera tomar como:

p=k}/_§gz(10_9) (3.5)

Donde:
p = empuje lateral del suelo (Mpa).
k = coeficiente de empuje lateral tomado como lgpeeificado en la seccion
5.6.1.2, para muros o estribos que no se deformarueven, ka, especificado en la
seccion 5.6.1.3, para muros o estribos que serdafoo mueven lo suficiente para
alcanzar la condicibn minima activa, o kp, espeatfo en el articulo 5.6.1.4, para
muros o estribos que se deforman o mueven lo enfeipara alcanzar una
condicién pasiva.
)5 = densidad del suelo (kg/m3)
z = profundidad del suelo debajo de la superficienfjm

g = aceleracion de la gravedad (m/s2).

Se asumird que la carga de suelo lateral resultheitielo al peso del relleno actia a una
altura igual &H/3 desde la base del muro, siertita altura total del muro medida desde la

superficie del terreno en el respaldo del muroshiasparte inferior de la zapata.
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“Las fuerzas producidas por el empuje pasivo delcsse pueden calcular también por la
teoria de Coulomb o Rankine; cualquiera que seaagnitud, pues su colaboracién con la

estabilidad del estribo es variable y no se asegumesencia’.

"Se debe actuar, pues, con suma prudencia enr@aegin de la accion estabilizante de los

empujes pasivos, no tomandola en consideraciongmosque se compruebe que los

movimientos necesarios para provocarla son conlpatdon las condiciones de servicio de

la estructura y se tenga seguridad de que el tepenmanecera con sus caracteristicas
inalteradas."” (Norma MV 101-1962).

3.3.10.2 Sobrecarga€ESy LS
3.3.10.2.1 Sobrecarga UniformeES.
Si hay una sobrecarga uniforme, al empuje basitswdo se le deberd sumar el empuje

horizontal constante. Este empuje constante seedoetar como:

A,=kgq, | @36

Donde:
4,= empuje horizontal constante debido a la sobrecangforme (Mpa).
ks= coeficiente de empuje del suelo debido a la s@bga.
gs = sobrecarga uniforme aplicada sobre la super§gferior de la cuiia de suelo
activa (Mpa).

Para condiciones de empuje actikose debera tomar comlq, y para condiciones en
reposo se debera tomar comp El valor de sobrecarga de sugprecomendada es de
10KN/n?.

3.3.10.2.2 Sobrecarga Viva.S.
Se debera aplicar una sobrecarga viva si se amtigip habra cargas vehiculares actuando
sobre la superficie del relleno en una distanaialig la mitad de la altura del muro detras

del paramento posterior del muro.

El aumento del empuje horizontal provocado poplaecarga viva se puede estimar como:

_ -9
A, =kvy gh, x10 (3.7)
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Donde:
4,= empuje horizontal constante debido a la sobrecarg (Mpa).
%= densidad total del suelo (kg/m3).
k= coeficiente de empuje lateral del suelo.
heq= altura de suelo equivalente para la carga vedngnhm).sobrecarga uniforme
aplicada sobre la superficie superior de la cufisueééo activa (Mpa).

g= aceleracion de la gravedad (m/s2).

3.3.11 Fuerzas CentrifugasCE.
Las fuerzas centrifugas se deberan tomar comooelupto entre los pesos por eje del

camion o tandem de disefio y el siguiente factor C:

_4172

=—— (33
¢ 39R

Donde:
v = velocidad de disefio de la carretera (m/s).
g = aceleracién de la gravedad: 9,807 (m/s2).

R = radio de curvatura del carril de circulacion (m).

“Al calcular la fuerza centrifuga se despreciadega del carril, ya que se supone que a alta
velocidad la separacién de los vehiculos es grangder lo tanto la densidad de vehiculos
detras y/o delante del camion de disefio es bajRFD C6.2.3)

“Debido a que la velocidad de disefo de la viaaga  se tomara la carga de carril, esta
carga se deprecia.”

3.3.12 Gradiente de TemperaturaTG.
El gradiente de temperatura vertical en superdstiag de hormigoén y acero con tableros

de hormigon se puede tomar como se indica en la&i®9.
La dimensiorA se debera tomar como:

» Para superestructuras de hormigon de profundida@dmeaigual que 400 mm — 300
mm.

» Para secciones de hormigon de profundidad meno4§@emm — 100 mm menos
gue la profundidad real.
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El valor de la temperatufe8 se debera tomar como 0° C, a menos que se raaliestudio
especifico del predio para determinar un valor aaégo, pero en ningun caso debera ser
mayor que 3° C.

Figura 3.9 Gradiente de Temperatura Vertical en
Superestructuras de Hormigdwero.

Solo estructuras
/ con vigas
de acero

Altura de la
superestructura

I
I
I
I
I
I
I
I
i —

T3

“El gradiente de temperatura esté incluido en gati@ las combinaciones de cargas. Esto
no significa que sea necesario investigar esteigradpara todos los tipos de estructuras.
Si la experiencia ha demostrado que despreciangi@éiente de temperatura se obtiene un
tipo de estructura que no ha sufrido problemasietstrales” (LRFD C3.12.3)

No se tomard en cuenta en la estructura los esigmoducidos por la variacion de la

temperatura en la superestructura.

3.3.13 Cargas de VientoWL y WS

Se asumird que las presiones aqui especificadapregacadas por una velocidad béasica
del viento, VB, de 160 km/h. Se asumira que la &alg viento estd uniformemente

distribuida sobre el area expuesta al viento. Léocigad béasica del viento varia

considerablemente dependiendo de las condiciosakek
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En Tarija segun el resumen climatologico del SENAMH955-2011) se tiene una
velocidad media del viento de 6 km/hr media a 2 padir de la cota 1849 m.s.n.m , la
variabilidad del viento se asume linealmente aseeted para una altura maxima del
proyecto de 1875 m.s.n.m, se tendria una veloaddhadiento de 69 km/hr.

Para las estructuras pequefias y/o de baja alturderto generalmente no resulta
determinante. En el caso de puentes de grandesislones y/o gran altura se deberian

investigar las condiciones locales. (LRFD C3.8.1.1)
El puente del proyecto es un puente mediano y pajdo tanto:

"La carga del viento aplicada en la superestruasanaequeiia, por lo tanto despreciable.”
"La carga de viento aplicada directamente a |la@dtructura, no se aplica en este caso por
ser favorable a la estabilidad del estribo", tanoptmmamos el viento actuando en la
sobrecarga por que hacemos uso de los limites diltengcia y servicio que involucran

viento.

3.3.14 Efectos Sismico&Q.

El método mas utilizado para calcular los esfuesissiicos del suelo que actian sobre un
estribo de puente es un enfoque estéatico desaloodla la década de 1920 por Mononobe
(1929) y Okabe (1926).

En la zona del proyecto se presenta una aceleraistnca de 0,10 g espectro TIPO 4 para

la norma boliviana y Zona Sismica 1 para la norl’ASATO.

* No es necesario analizar los puentes ubicadagoma Sismica 1 para cargas sismicas,

independientemente de su importancia y geomebiRED 4.7.4.1)

Para los puentes de un solo tramo no se requidlisiarsismico, independientemente de la

zona sismica en la cual estén ubicados.” (LRFDcAdi4.7.4.2).
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3.4 COMPONENTES DEL PUENTE Y GEOMETRIA.
3.4.1 Luz de Calculo.

| L1= 3000 m |
7 7

L hv= 1,60 ]

2= 2940 m

Datos:
Lc= L1 tomar el menor Lc= 30,00
Lc= L2 +h Lc= 31,00

o e e e e e e e e e e e e e e

s S

3.4.2 Ancho de Calzada. (LRFD Art.2.3.3.2)

El ancho del puente no debe ser menor que el ancho de la sdeclarcarretera de acceso.

Sila calzada del puente fuese disefiada mas ancho que eldnhoalzada de los accesos los
vehiculos que acceden a ella estarian propensscardlamientos.

El ancho de calzada es propuesto en base al manual de la AB&Spmamde a dos vias de

trafico es igual a:

S,

T ——

3.4.3 Numero de Carriles. (LRFD Art.3.6.1.1.1)
Los anchos de calzada comprendidos entre 6000 y 7200 mmadeteser dos carriles de
disefo, cada uno de ellos de ancho igual a la ohithancho de calzada.

Datos:
w= 7,30 m Ancho libre de calzada entre cordones.
w/3.6 Ne= 7.3/3.6 = 2,03

o e e e e e e e e =

3.4.4 Numero de Vigas.
Para un puente viga se recomienda un nimero deerigiancion al nimero de carriles:

Ne Nne de vigag 000
1 2-3 |_Se adopt4 vigas |
2 3-4

3.4.5 Espesorde la Capa de Rodadura.

La capa de rodadura para el disefio debe tenepesagsntre 2 y 10 cm.
Se utiizard un espesor 2 cr, para una carpeta asfaltica 2% de bombeo transver.
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3.4.6 Seccion Transversal del Puente.
3.4.6.1 Predimensionamiento de la Viga.

3.4.6.1.1 Seccién Transversal de la Viga.

La seccion AASHTO recomendada para claros 27 a 36 metrosa section Tipo V.
Se muestra en la Figura 3.10 la seccion probable.

Figura 3.10 Seccion Tipo V recomendada por la AASHTO.

} 105.0 }

L :?,;;

—

N

=t
;

t—=t
S ¢
o C

—

+—20.0—1 83.0

h —

} 70.0 }

Fuente: T.Y. Lin, Design of Pressed Concrete Structures.

3.4.6.1.2 Espesores Minimos de la Vic.
(LRFD Art0.5.14.1.2.2)

» Patin Superioe 50 mm 1050 mm (Cumple)
> Alma, no postesadal25 mm 200 mm (Cumple)
> Alma, postesada 165 mm 200 mm (Cumple)
» Ala inferior= 125 mm 200 mm (Cumple)

Figura 3.1 Ancho minimo del alma.

Fuente: Arthur H. Nilson (pag6)6

Se adopta un espesor del alma de:
bw = 200 mm
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3.4.6.1.3 Peralte de la Viga.
Las secciones recomendadas estan de acuerdo a la luz lbedosnapoyos, el puente en
estudio consta de la siguiente longitud:

VAN
®

|
A

B

Lc = 3000 m
En este caso utiizamos la seccidipd V"
Ademas sabemos que para hormigon pretensado la altura eedaloie para el
predimensionamiento de vigas

3.9 |h :L_ h= 176 m (31200 |h= Lin= 1,36 m
17 22
La profundidad minima para una viga | con mashégta es: (LRFD Art.2.5.2.6.3)

[ Mpin = 0.045L <h, +h;| (31D

h min=0.045430000 = 1350 mm = 1,35 m

Se desea tener pendientes bajas en los accesos al puenteagienués la altura adoptada
tenga suficiente momento de inercia para resistir las itaolenes de servicio. Entonces
adoptamos:

| _h= 160 m_ !
3.4.6.1.4 Ancho Efectivo.
Datos:
Lc = 30,00 m Longitud de célculo.
= Vigas interiores |( % Lc = 7,50 m
. 4 12hf + bw _ 2,36 m (LRFD Art.4.6.2.6.1)
L
| 12hf + = bt = 266 m
k S = 1,90 m

Se toma con ancho efectivo de ala intebor 1,90 m
= Vigas exteriores

(1= 375 m
8
1
b = 6hf+§bw = 1,18 m (LRFD Art.4.6.2.6.2)
e
1
6hf +7bt=" 1,34 m

ancho del vuelo = 0,80 m
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Se toma con ancho efectivo exterior:

1
bezzbi+b= 1,75 m
3.4.6.2 Propiedades Geométricas de la Secciorclal.
Parat=0: 105,00

13,00

7,00

10,00

85,00

160,00
25,00
20,00
70
Tabla 3.8 Propiedades Geométricas de la Seccién Inicial.
NO A (cm2) Y A*Y Ym Y2 A¥YN2 Ix
1 1365,00 153,50 209527,5 72,22 5215,61 7119303.87  1®2},7
2 113,75 144,67 16455,83 63,39 4017,76 4570206 309,§5
3 280,00 143,50 40180,04 62,22 3871,22 108394472 1143|33
4 113,75 144,67 16455,83 63,39 4017,76 4570206 309,§5
5 50,00 136,67 6833,33 55,39 3067,59 153379,p0 277,18
6 50,00 136,67 6833,33 55,39 3067,59 153379,p0 277,18
7 2400,00 80,00 192000,0 -1,28 1,64 3937,3% 288000p,00
8 312,50 28,33 8854,17 -52,95 2803,44 876074,48 10850469
9 312,50 28,33 8854,17 -52,95 2803,44 876074,48 10850469
10 1400,00 10,00 14000,00 -71,28 5080,96 711334119  46664,67
6397,50 519994,11 18293474,18 2969910400

Fuente: Elaboracién propia.
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* Propiedades para el calculo de esfuerzos=e0

VVVYVYVYYVYY

Area de la seccion.

Altura de la viga.

Momento de inercia.

Distancia del CG a la fibra superior.
Distancia del CG a la fibra inferior.
Excentricidad.

3.4.6.3 Homogenizacién de la Seccion Compuesta.

Donde:

be = ancho efectivo interno con resistencia de 2dni2.

Ec = médulo de elasticidad de 210 kg/cm2 (losa).
Ecp = modulo de elasticidad de 350 kg/lcm2 (viga).

btr = ancho de seccion equivalente de calculo Getomogénea).

Datos:
yc= 2400 kg/m3
fc= 21 kg/cmz
fcp = 35 kg/cm?

be= 190,00 cm

Segun la formula (3.1) se tiene:

Resolviendo la ecuacion 3.14 y 3.15 tenemos:

A0 = 639750 cCm2
ho= 160,00 cm
IXO0 = 21263384,18cn¥
Clo = 7872 €M
C20 = 81,28 cm
eo = 71,28 €m
n= E. (3.12)
Ecp
btr = n * be (3.13)
E- = 0.043 15 \/f:
Ec = 231683,43kg/cm?
Ecp= 299102,02kg/cm?
L____br=_14717 cm |
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3.4.6.4 Propiedades Geométricas de la Seccion Questa.

Parat=o:

147

105,00

18,00

13,00

7,00
10,00

85,00

25,00

20,00

178

70
Tabla 3.9 Propiedades Geométricas de la Seccién Compuesta.
N° A (cm2) Y A*Y Ym Y2 A*YN2 IX
1 1365,00 153,50 209527,5 46,53 2165,30 2955634[92 1982347
2 113,75 144,67 16455,83 37,70 1421,25 161667,96 309,45
3 280,00 143,50 40180,00 36,53 1334,64 373700.48 1143,p3
4 113,75 144,67 16455,83 37,70 1421,25 161667,96 309,45
5 50,00 136,67 6833,33 29,70 882,06 44102,8p 277,7B
6 50,00 136,67 6833,33 29,70 882,06 44102,8p 277,7B
7 2400,00 80,00 192000,0 -26,97 727,23 174535333  288000p,
8 312,50 28,33 8854,17 -78,63 6183,29 1932277518 10850[69
9 312,50 28,33 8854,17 -78,63 6183,29 1932277518 10850[69
10 1400,00 10,00 14000,00 -96,97 9402,64 1316369d44  46666}6
11L0SA 2649,06 169,00 447691,14 62,03 3848,07 10193759,61 76324,
9046,56 967685,31] 32708239,000 3041434,6p

Fuente: Elaboracién propia.
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* Propiedades para el calculo de esfuerzas—em

> Area de la seccion Aco = 904656 CM2
> Altura de seccion compuesta h= 17800 cm
» Momento de inercia IXoo = 35749673,62Cmé4
> Distancia del CG a la fibra superior Clwo = 71,03 cm
> Distancia del CG a la fibra inferior C20 = 10697 cCmM
> Excentricidad e = 96,97 CmM

3.4.6.5 Geometria de la Seccion Tranversal deld¢hte.

Figura 3.12 Geometria de la Seccion Transversal del Puente.

PANPAN

7.30]

* 1.90 J 1.90 l 0.80

3.4.6.6 Factores de Distribucion de Sobrecargas.

O.ZOT -

0.80 J 1.90

Fuente: Elaboracién propia.

Elementos de apoyoPara secciones T o T con nervio de hormigon priefedw.
Tipo de tablera Hormigdn integral.
Seccidn transversal tipicaSeccion tipo K. (LRFD Art.4.6.2.2.2.1-1)

3.4.6.6.1 Parametro de Rigidez Longitudinal.

Tl—ED

(3.14) K, =n(+A4e2)| (315  (LRFDAr.4.6221)

Donde:
Kg = parametro de rigidez longitudinal (mm4)
eg = distancia entre los centros de gravedad de laedaase y el tablero (mm)
n= relacibn modular

EB = mddulo de elasticidad del material de la vigadaig)
ED = mddulo de elasticidad del material del tableigidia?2)
| = inercia de la viga no compuesta (mm4)
A = éarea de la viga no compuesta (mm2)
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Datos:

I 2,13E+1. mn¥
A 639750 mMmM2
eg= 877,19 mm

Resolviendo la ecuaci3.14 y 3.15 tenemo:

A

n= 1,29 ! Kg= 2,75E+11 mm4 |

S ——

3.4.6.6.2 Distribucion de Sobrecargas por Carmpara Momentos en Vigas Interiores.
(LRFD Tabla 4.6.2.2.2b-1)

Rango de aplicabilidad: Datos:
1100 < S < 4900 (Cumple) S= 1900 mm
6000 < L < 73000 (Cumple) L= 30000 mm
110 <ts < 300 (Cumple) ts = 180 mm

Nb > 4 (Cumple) Nb = 4
4x10M < Kg < 3x10M: (Cumple Kg = 2,745E+1 mm¥4
Un carril de disefio cargado.
e o3 o1 Donde:
mg¥e ior = 0.06 + (ﬁ) (%) <lig3> (3.16) L = separacion entre vigas.
’ S = longitud de tramo de la viga

ts = profundidad de la losa.

Dos o0 mas carries de disefio cargados.

06 ,6\02 / 0.1
mater 0075+ ()" () (X
interior 2900 L Lts (317)

[ S —— |

3.4.6.6.3 Distribucion de Sobrecargas por Canjpara Momentos en Vigas Exteriores.
(LRFD Tabla 4.6.2.2.2d-1)

Rango de aplicabilidad: Datos:
-300 < de < 1700 (Cumple) de = 800 mm
Donde:

de = distancia entre el alma exterior de una viga extgrl borde interior de un cordén o
barrera para el trafico (mm).

Un carril de disefio cargado. | MG orior = ley de momentos |
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Figura 3.13 Ley de Momentos.

: ! Q.M =0
To.eo 1.80 ‘ gy = 1+ (2.10 + 0.3)
1.9
A D 2= 1263 (ueda)
0.80 * 1.90 i g2 = 0,632 (eje)
92

Fuente: Elaboracién propia.

Se divide la fraccion de carga externa por eje con el factqresencia multiple para un carril
cargadc

1,2( i

m=

Dos o mas carriles de disefio cargados. (3.18)

_ de
e = 0.77+2800 (3.19)
e= 1,056
| Mgl = 0,573 |

Resumen de factores de distribucion para momento:

Tabla 3.10 Factores de Distribucién de Sobrecarga para Momento

Viga Un carril | Dos carriles | Gobierna
Interior 0,340 0,542 0,542
Exterior 0,526 0,573 0,573

Fuente: Elaboracién propia.

3.4.6.6.4 Distribuciéon de las Sobrecargas por @hpara Cortante en Vigas Interiores.
(LRFD Tabla 4.6.2.2.3a-1)

Rango de aplicabilidad: Datos:
1100 < S < 4900 (Cumple) S= 1900 mm
6000 < L < 73000 (Cumple) L= 30000 mm
110 <ts < 300 (Cumple) ts = 180 mm
Nb > 4 (Cumple) Nb = 4
Un carril de disefio cargado. <
VGinterior = 0.36 + -0 (3.20)

it . Rufyp—
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Dos o0 mas carriles de disefio cargados.

S

Ugiﬁferior =02+ -

3600

2.0

(57w0)
10700

(3.21)

3.4.6.6.5 Distribucién de las Sobrecargas por @hpara Cortante en Vigas Exteriores

(LRFD Tabla 4.6.2.2.3b-1)

Un carril de disefio cargado.

Dos o0 mas carriles de disefi

V9%, orior = ley de momentos

Y e e e e

uc —
! VGexterior =

0 cargados.

mc —
VGexterior = € VZinterior

(3.23)

0,526 |

Resumen de factores de distribucion para cortante.

Tabla 3.11 Factores de Distribucién de Sobrecarga para Certant

Viga Un carril | Dos carriles Gobierna
Interior 0,610 0,696 0,696
Exterior 0,526 0,603 0,603

Fuente: Elaboracion propia.

(3.22)

0,867

3.4.6.6.6 Reduccion de los Factores de Distribucion de Cargpara Momento en
Vigas Longitudinales Sobre Apoyos Oblicuos.

(LRFD Tabla 4.6.2.2.2e-1)

Rango de aplicabildad:

30° <0< 60°
1100 < S < 4900
6000 < L < 73000
Nb > 4

(No Cumple)
(Cumple
(Cumple)
(Cumple

Cualquier nimero de carriles de disefio cargados.

Si 6<30°
Si 6>60°

usar
usar

cl=

0=

Datos:
0=
S =
L =
Nb =

0
60°

cc — 1.5
mgapoyo oblicuo — 1- Cl(tane)

21,43
1900
30000

(3.24)

4

o]

mm
mm
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e _ Al
' MYapoyo oblicuo —

3.4.6.6.7 Factores de Correccion para los Factores de Ditucion de Carga para el

Corte en el Apoyo de la Esquina Obtusa. [LRFD Tabla 4.6.2.2.3c-1]
Rango de aplicabilidad: Datos:
0° <6< 60° (Cumple) 0= 21,43°
1100 < S < 4900 (Cumple) S= 1900 mm
6000 < L < 73000 (Cumple) L= 30000 mm
Nb > 4 (Cumple) Nb = 4

L3\ 03
Fact.correcciébn = 1+ 0.20 ( k;) tand | (3.25)

Factores de distribucion para cortante.

Viga Un carril | Dos carriles | Gobierna
Interior 0,610 0,696 0,696
Exterior 0,526 0,603 0,603

* Multiplicamos el factor de correccion por los factores detritbucion para cortante exterior.

Tabla 3.12 Factores de Distribucion de Sobrecarga Corregidos @ortante.

Viga Un carril | Dos carriles | Gobierna
Interior 0,610 0,696 0,696
Exterior 0,552 0,633 0,633

Fuente: Elaboracién propia.

3.4.6.6.8 Factor de Distribucion de la Deflexién
(LRFD C2.5.2.6.2)

Ag=m (:—2) (3.26)

Donde:
Ag = Factor de distribucion de la deflexion.

NL= Cantidad de carriles de circulacion.

Nb= Cantidad de vigas.
m= Factor de presencia muitiple para dos carriesadag

Datos:
NL= 2 _
Nb= 4 (Ag = 0,500
m = 1
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3.5 DISENO ESTRUCTURAL.

3.5.1 Superestructura.

3.5.1.1 Barandado.

3.5.1.1.1 Datos Iniciales para el Calculo del Bamdado.

Peso especifico del hormigon yc= 2400 kg/m3
Resistencia caracteristica del hormigbn fc = 210  crkg/

Acero estructural fy = 4200 kg/lcm2
Recubrimiento r= 2,5 cm

Separacion entre postes S= 2 m

Profundidad de postes e= 20 cm

3.5.1.1.2 Predimensionamiento del Barandado. (LRFD Art0.13.8.1))

Geometria. La minima altura de las barandas para peatones debera sé60entn,
medidos a partir de la cara superior de la acera. Una baraadappatones puede estar
compuesta por elementos horizontales y/o verticales. kawrh lbre entre los elementos
debera ser tal que no permita el paso de una el&fer80 mm de diametro.

3.5.1.1.3 Propiedades Geométricas del Barandau.

Figura 3.14 Geometria del Barande.

B 200 "

020 020

)IELIZ
.

Tubo circular de F° G° hueco.de 2"

A(

110

; —Z - Tubo oifcnldr deFTG™ - +
K s s R - huego.del" . 9

Fuente: Elaboraciéon propia.

. 005 4012 Tabla 3.13 Propiedades Geométricas del Barandado.
01 N© Area (cm) | Brazo(cm)
01 1 0,17¢ 0,0¢
00 2 0,01t 0.1t
144 3 0,01« 0,0C

04 Fuente: Elaboracién propia.

0,0
0,1.

J Centroide = 0,080 cm

0,1!

( desde el borde interior del poste hacia la izq.
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3.5.1.1.4 Pasamanos.

3.5.1.1.4.1 Pasamanos Superior de Hormigén Armado
3.5.1.1.4.1.1 Andlisis de Cargas del Pasamano&ior.
a) Sobrecarga peatonal del pasamanos superior.

PL1 baranda= 73 kg/m  (actuando horizontal como verticalmente).
P L2 baranda= 89 kg (actuando en la parte superior).

b) Carga debido al peso propio del pasamanos sope
DCebaranda= 34,56 kg/m
c) Diagrama de cuerpo libre del pasamanos superio

&6\ PL2
f\’b{-

|
S ! DC

—= 0.12m. f=—

| 2m |

1 7

3.5.1.1.4.1.2 Momentos Flectores y Fuerzas Cortans del Pasamanos Superior.
Datos:

L= 2 m M, =2 ’;Lz (momento por carga muel
PL1 = 73 kg/m
PL2 = 89 kg v, =1* L (cortante por carga muerta)
QR= 103,24 kg 2
DC= 34,56 kg/m q * I L (momento por carga viva)
M., = 3 + P * Z
q+*L (cortante por carga viva)
Voo = +P
2
Mcm = 17,28 kg*m Mecv = 96,12 kg*m
Vem= 34,56 kg Vev= 103,24 kg
a) Momentos flectores. b) Verificacion a corte.
Combinaciones de carga Combinaciones de carga
RESISTENCIA [ RESISTENCIA [
Resistencia | : 1,25(Mcm)+1,75(Mcv) Resistencid ,R5(Vcm)+1,75(Vev)
Resistencia | : 189,81 kg*m Resistencia | : 223,87 kg
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| Mu= 189,81 kg*m
| Vu = 223,8; kg

3.5.1.1.4.1.3 Armadura por Flexion del Pasaman&uperior.

Datos:
Mu= 18980,79 kg*cm b
b= 12 cm
h= 17 cm
r= 2,80 cm | ,_,_,_ % a c
d= 13,77 cm 2
fc = 210 kg/cm? E.N. d h
fy= 4200 kg/cm?
b= 0,90 .
Bl = 0,8t o R e
pmin = 0,0033 —alio 1o 2% Mu
pmax = 0,016 ‘= 085+ fcrbsd
a= 052 cm
0.85 = f xbhx*xa
Ae=—on ¢ =
’ fy
As= 0,372 cm?
Ap8mm = 0,50 cm?

N° de barras =0,74 =~ 1,00
As real= 0,50 cn?
p= 0,003 (Cumple)

Analogamente sucede con la otra esquina inferior tambieesite la misma cantidad de
armadura. Para la parte superior se verifica& #sesita armadura minima.
Datos:

d= 889 cm As,m = 0.0033 % b +d
b= 12 cm
Apbmm = 0,28 cm? Amin= 0,36 cm?

N° de barras=1,26 =~ 2,00
Asreal= 0,57 cnm?
p= 0,005 (Cumple)

Constructivamente se dispondra el mayor diametrenalo:

‘* Se dispondra de 2 barras §&mm en la parte inferior. i
‘* * Se dispondra de 2 barras $gmm en la parte superi |
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3.5.1.1.4.1.4 Verificacion por Corte en el Pasamas Superior.

Datos:
Vu= 223,87 kg |[ve=o0s3«/Fcp-a| Vc= 818,97 kg
d= 8,89 cm
b= 12 cm 0¥ — 307,11 kg
fc= 210  kglem2 2
fy= 4200  kglem2 V<o
o= 0,75 2
(Cumple)Teoricamente no necesita armadura.
dr2 = 4,44 cm
S= 20 cm Avmin = 0,20 cm2

e Y e i

3.5.1.1.4.2 Pasamanos Inferior de Fierro Galvaido.
3.5.1.1.4.2.1 Especificaciones Generales del Tubo

Tabla 3.14 Tubos para Usos Estructurales Norma ASTM A-500.

Especificaciones generales

Largo Normal: 6 m. Otros largos previa consulta.
Recubrimiento: Negro.
Terminacion: Extremos lisos de maquina
Calidades normales: AL2-2TESeA3T7-24ES#SAE10100SAET008
Otras dimensiones: A pedido, previa consulta a CINTAC. D
Designacion Espesor Peso Propiedades
Tedrico
D‘néme?tro g = s W i
exterior -
Pulgadas mm mm kgf/m cm? cmé cm cm
l i 25,40 1.0 0,60 0.77 0,57 0,45 08 |
25,40 1.2 0,72 0,91 0,67 0,53 0,86
25,40 15 0.88 1,13 0,81 0,64 0,85
25,40 2,0 1,15 1.47 1,01 0,80 0,83
2 50,80 1,0 1,23 1.56 4,85 1,91 1,76
50,80 1,2 1,47 1.87 5,75 2,27 1,75
50,80 15 1,82 232 7,06 2,78 1,74
2080 20 4l 307 914 360 173
l 30.80 a0- 3,54 451 12,92 509 169 ]
Fuente:Catalogo Maestranza Belga.
¢l = 50,8 mm 1= 12,92 cmé
2 = 25,4 mm
PP1: 354  kg/m
PP2: 06  kgm

* Es 1 parte del tubo para la parte inferior.
* Son 5 partes de 0,48 m para los espaciadores.
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3.5.1.1.4.2.2 Andlisis de Cargas del Pasamanofehor.
a) Sobrecarga peatonal del pasamanos inferior.

PL1 tubo =
PL2 tubo =

73
89

kg/m

b) Carga debido al peso propio del pasamanosriofe

PP1tubo=
PP2tubo=

3,54
1,44

kg/m
kg/m

c) Diagrama de cuerpo libre del pasamanos inferio

3.5.1.1.4.2.3 Momentos Flectores y Fuerzas Cortas en el Pasamanos Inferior.

Datos:
L= 2
PL2 = 89
PL1 = 73
QR= 103,24
¢1 = 5,08
PP1= 3,54
11= 12,92
d2 = 2,54
PP2ubo= 1,44
PP1 * I L
cm — 3 + PP2 = Z
PP1xL
om = + PP2
M, = QR; L + PL2 *%
Vo = QRZ* Ly pL2

Vmax = Vem + Veo

Myax = Mcm

+ M,

PL1

QR+PL2

m
kg
kg/m
kg/m
cm
kg/m
cm4
cm

kg/m

(momento por carga mue

(cortante por carga mue

(momento por carga viva)

(cortante por carga viva)

e 7 ] PL1

(distancia entre postes)

(carga de disefio)

(sobre carga de disefio)

(sobre carga resultante)

(diametro exterior del tubo)

(peso propio del tubo)

(inercia del tubo)

(diametro de los separadores)
(peso propio de los espaciadores)

Mcm = 3,21 kg*m
Vem = 6,42 kg
Mcv = 96,12 kg*m
Vev= 192,24 kg

(actuando horizontal como verticalmente).
kg (actuando verticalmente).

(momento maximo)

(cortante maxmo)
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3.5.1.1.4.2.4 \Verificacion de la Resistencia aekion del Pasamanos Inferior.
Datos:

El limite ditimo de fluencia del T°G° es: fy = 3700 ,kg/cm2
Factor de Seguridad segun LRFD: (@) = 0,90 adimesional
La resistencia admisible del T° G° es:
G gam = BT, Cadm= 3330kg/cmz
Ixxc = 12,92 cm4
y= 5,08 cm
M *T
0= = —<d5fy|  opa= 1952,75 kglom:
1952,75 kg/cm2 < 3330 kg/cm2 (Cumple)
X Eltubo considerado es resistente alafe ___j

3.5.1.1.5 Poste de Hormigébn Armado.
3.5.1.1.5.1 Analisis de Carga del Poste.
a) Carga debido al choque vehicular en el poste.

CT = 4500 kg
Ycr = 0,4¢€ m

b) Carga debido al peso propio del poste.

DC poste= 91,68 kg
XDC poste= 0,08 m

c) Sobrecarga viva de disefio del poste.

P = 235 kg
XPLL poste= 0,99 m

d) Reacciones por carga muerta del pasamanosrinfe

Vem4 = 4,98 kg
Vems = 6,42 kg
XDC pasamanos 0,06 m

e) Reacciones por carga viva del pasamanos iwferi
Veva = 192,24 kg

Vevs = 192,24 kg
XPL pasamanos 0,06 m
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3.5.1.1.5.2 Hipotesis de Carga del Poste.
a) Hipotesis de carga |.
Se aplicaral las siguiente carga puntuale que genere moment« er el puntc A, mostrada

en el subtitulo anterior: 005 012,

o1 ’»@4 L =890 + 0,73 * L [N]
|

” ©)
|

0,01 |

—> | F(’Dp

* Peso propio del poste . | 099

* Carga de viva de disefio del poste ,"

* Reaccion por carga muerta del pasamanos o0 (' o

* Reaccion por carga viva del pasamanos | oo | A *J

—

g

b) Hipdétesis de carga ll.

Se aplicaral las siguiente carga puntuale que genere momentc er el puntc A,
mostradz er el subtitulc anterior No se tomar: er cuent: er pesc propic por que favorect
a la carge de choque Tampoct se tome er cuenti la carge viva por que nc habrai

peatones cuando suceda este evento. 005 4012
0f |
0,1 ’
0,0 ! O
1,19 “’ CT
0,4 ‘\’
—> !
* Carga de choque vehicular ok | 046

o1l |
ey

B
JL

0,1i;
0,20

3.5.1.1.5.3 Calculo de Momentos Flectores y FuaszCortantes en el Poste.
a) Momentos y cortantes en la hipotesis de carga

T \1 \‘ Designaci Carga Brazo Mcm Mcv
] (kg) (m) (kg'm) | (kg'm)
I DC poste= 91,6¢ 0,0¢ 7,2¢
B “ “ Vema = 9,0¢ 0,0¢ 0,5t
‘ o Vems = 12,8¢ 0,0¢ 0,71
|| Veova = 192, 0,0¢ 10,6¢
- Vevs = 192, 0,0¢ 10,6¢
@; I PLL = 235,0( 0,9¢ 2326
- ~ 7 M total = 8,55 253,95
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b) Momentos y cortantes en la hipotesis de caliga

De signacién Carga Brazo Mct
(kg) (m) (kg*m)
CT = 4500,00 0,46 2070,00

3.5.1.1.5.4 Momentos Flectores y Fuerzas CortastéJIitimos en el Poste.
a) Momentos flectores.
Combinaciones de carga (Hipoétesis I). Combinaciorss carga (Hipotesis ).

RESISTENCIA [ EVENTO EXTREMO IlI:
Resistencia | : 1,25(Mcm)+1,75(Mcv) Resistencid,00(Mct)
Resistencia | : 455,10 kg*m Evento Extremo I : 2070,00 kg*m

b) Verificacion a corte.
Combinaciones de carga (Hipoétesis I). Combinaciorss carga (Hipotesis ).

RESISTENCIA |: EVENTO EXTREMO lI:
Resistencia | : 1,25(Vcm)+1,75(Vcv) Evento Extremoll,00(CT)
Resistencia |l : 407,14 kg Evento Extremo Il : 4500,00 kg

. Vu= 4500 kg i
3.5.1.1.5.5 Armmadura por Flexién del Poste.
Datos:
Mu= 207000,00 kg*cm
r= 2,50 cm 2 » Mu
h= 20,00 cm a=d 1—\/1—0_85*¢*fxc*b*dz
d= 16,70 cm
b= 20 cm
fc = 210 kg/cm? a= 4,45 cm
fy = 4200 kg/lcm? TR
— . * fc*bx*xa
o} : 0,9 As = Fy
B1= 0,85
pmin= 0,0033 As = 3,78 cn?
pmax = 0,016

Aplémm= 2,01 cnP
N° de barras = 1,88 = 2,00
As real= 4,02 cn®
p= 0,012 (Cumple)

). L |
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3.5.1.1.5.6 Verificacion por Corte del Poste.

Datos:
Vu= 4500,00 kg Ve=053x*,/fcxbxd
d= 16,70 cm
b= 20 cm Vc = 2565,26 kg
fc= 210 kg/lcm2
fy= 4200 kg/lcm2 o Vc= 1923,95 kg
¢ = 0,75
V., > oV, Si se necesita armadura en el alma.
, W
h = V=V, — V.,
Vn = 6000,00 kg Vs = 3434,74 kg
V; <1.06*/fc*bx*xd
3434,74 < 5130,53 (Cumple)
Av $p6mm = 0,57 cm?
_Avxfy=d _d
= T Smax = 2
s= 11,55 cm Smax = 8,35 cm

'Se dispondran de estribos $6mm @ 10 cm; en los 46 cm medidos desde el bOI‘(ﬂE\dﬂ'ed
ESe dispondran de estribos ¢lmm @ 20 cm; desde los 46 cm hasta la parte suplehposté.

3.5.1.1.5.7 Verificacion de la Uni6bn Baranda - Aza.

Datos:
Vu= 4500,00 kg Ve=053xfcxbxd
d= 11,70 cm
= 20 cm Ve = 1797,22 kg
fc= 210 kg/lcm2 7
fy= 4200  kg/cm2 Vo=
o) 0,75
Av = 4,02 cn? vn= 6000,00 kg

Vo=V, = V. Vs= 4202,78 kg

L - 1045,15 kg/cm2 < a 1680 kg/cm2 (Cumple)

* El acero resiste la fuerza de corte por tantmin baranda acero es resistente. !
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3.5.1.2 Acera.
3.5.1.2.1 Datos Iniciales para el Calculo de lecAra.

Peso especifico del hormigén ye = 2400 kg/m3
Resistencia caracteristica del hormigén f'c = 210 kg/cm2
Acero estructural fy = 4200 kg/cm2
Recubrimiento r= 2,5 cm
Profundiad de calculo b= 100 cm

3.5.1.2.2 Predimensionamiento de la Acera.

Figura 3.15 Tipica Acera Sobreelevada.

Cara de la baranda——

Optimo 150 mm

Max. 200 mm 1500 mm
*{ =25 mm
~
Calzada_  ~ - T
~_ [ “~Radio 25 mm 25 mm

Fuente: AASHTO LRFD 2004 Figura 13.7-1.1

Figura 3.16 Dimensiones y Espacio Necesario.

DIMENSIONES Y ESPACIO NECESARIO

para personas en movimiento, aumentar la anchura = 10 %
L——- 1700 —

—~4i

%"
& A O
A D,

k3754 b— 625 —| — 875 — — 1000 —{ — 1150 —]

Fuente: Neufert, Arte de proyectar en arquitectura

Comc el puentt se encuentr dentrc del radic urbanc er un secto de barrios consolidadc
(Barric "6 de Agosto'y "Sar José") se opt¢ por un anchc de aceri de 1,15 m pare el
transito de peatones.

Se toma una altura de la acera de 0,15 m, para Bolivia se dedf@mdbordilos con alturas
y ancho mayore o iguale: a 0,25 m, la alture mediad: a de la parte superio del bordillo
hasta la capa de rodadura.
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Se tome la fuerze de colsior de 45 KN , ésti fuerze se aplice er el poste del
barandad a une alture de 0.4€ m desd: la superfici de la acer: segui la norm: LRFD
pare vehiculo: livianos Ademas se consider une fuerze de colisior latera er el
bordilo de 7.5 KN/m aplicada a una altura de Gr25

3.5.1.2.3 Dimensiones de la Acera.

0,05 0,12
f g

3.5.1.2.4 Andlisis de Carga en el Punto B de laéva.
3.5.1.2.4.1 Cargas Muertas para el Disefio de ladva.
a) Peso propio de la baranda.

DC barande= 88,92 kg/m
XDC barandE 1,03 m (Distancia horizontal al punto B)

b) Peso propio de la acera en voladizo.

DC acera= 378 kg/m
Xbcacere= 0,525 m (Distancia horizontal al punto B)

3.5.1.2.4.2 Cargas Vivas para el Disefio de la Aae
a) Carga viva peatonal.

PL= 360 kgm2 (LRFD 3.6.1.6.)

PL acera= 342 kg/m
XPL acera= 0,48 m (Distancia horizontal al punto B)

b) Carga dedido al choque vehicular.

CT= 4500 kg
YcT = 0,54 m (Distancia vertical al punto B)
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c) Carga de la rueda delantera. (descarrilamiento

Pruesa= 1750 kg Afgja = 1140 4+ 0.833 + X
X= 0,65 m
Afaja= 1,68 m
Pryed
LLrueda = ﬁ

LL r. delanter=  1040,77 kg/m
X LL r. delantera= 0,65 m (aplicada a 0,30 mdel borde de la baranda)

3.5.1.2.5 Hipotesis de Carga de la Acera.

a) Hipoétesis de carga |.

Se aplicaran todas las cargas mencionadas a continuac@&rpanto B, mostradas en el
subtitulo 3.5.1.2.4 :

0,05 0,12
E—

—
* Peso propio de la baranda.

* Peso propio de la acera en voladizo.
* Carga viva peatonal.

1,10

-
0,079

0,159

b) Hipétesis de carga ll.
Se aplicaran todas las cargas mencionadas a continuac@rpanto B, mostradas en el
subtitulo 3.5.1.2.4 :

* Peso propio de la baranda.

* Peso propio de la acera en voladizo.

* Carga de choque vehicular.

* Carga de la rueda delantera del camion tipo.

LL rueda ML rueda

-
0,075
=

0,150
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3.5.1.2.6 Calculo de Momentos Flectores y Fuerz&€srtantes en la Acera.

a) Momentos y cortantes de la hipétesis de cdrga

Designacién Carga Brazo Mcm Mcv
(kg/m) (m) (kg*m/m) [ (kg*m/m)
DC baranda= 88,92 1,03 91,54
DC acera= 378,00 0,53 198,45
PL acera= 342,00 0,48 162,45
M total = 289,99 162,45
Designacion vem vev
(kg/m) (kg/m)
DC baranda= 88,92
DC acera= 378,00
PL acera= 342,00
V total = 466,92 342,00
b) Momentos y cortantes de la hipotesis de cdiga
Designacion Carga Brazo Mcm Mcv Mct
(kg/m) (m) (kg*m/m) | (kg*m/m) [kg*m/m)
DC baranda= 88,92 1,03 91,54
DC acera= 378,00 0,53 198,45
CT= 4500,00 0,54 24075
LL rueda delante®d  1040,77 0,65 676,50
M total = 289,99 676,50 2407 5
Designacion vem vev
(kg/m) (kg/m)
DC baranda= 88,92
DC acera= 378,00
LL rueda delanter 1040,77
Vtotal= | 46692 1040,77

3.5.1.2.7 Momentos Flectores y Fuerzas Cortantetimos en la Acera.
a) Momentos flectores.

Combinaciones de carga (Hipotesis I).
RESISTENCIA I:

Resistencia I: 1,25(Mcm)+1,75(Mcv)
Resistencia I: 646,78 kg*m/m

Combinaciomes carga (Hipotesis 1).
EVENTO EXTREMO lI:

Evento BExttrernd 25 Mcm +0,50(1,33*Mcv)+1,00 Mtc

Evento Extremo II: 3269,8g*m

b) Verificacion a corte.
Combinaciones de carga (Hipotesis I).
RESISTENCIA I

Combinaciomes carga (Hipotesis 11).
EVENTO EXTREMO |I:
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Resistencia I: 1,25(Vcm)+1,75(Vcv) Evento BExtremd J25(Vcm)+0,50(1,33*Vev)+1,00 (Vic)
Resistencia I: 1182,15 kg/m Evento Extremo II: 1275k m

* Ademas de las anteriores hipotesis se realizara las caaitmies de carga de la rueda en
la acera, en estados de resistencia para mostraplitiacion de cortante mayor.

a) Momentos flectores. b) Verificacion a corte.
Combinaciones de carga. Combinaciones de carga.
RESISTENCIA [: RESISTENCIA [:

Resistencia I: 1,25(Mcm)+1,75(1,33Mcv)  Resistencihad5(Vem)+1,75(1,33Vcev)
Resistencia I: 1937,04 kg*m/m Resistencia |I: 3006,04/mk

| Mu= 3219,86 kg*m |
| Vu= 3006,04 kg !

3.5.1.2.8 Armadura por Flexion en la Acera.

Datos:
Mu= 321986,39 kg*cm
d= 11,70 cm 2 % Mu
b= 100 cm a:dll_\/1_0.85*¢*f‘c*b*d2
fc = 210 kg/cm?
fy = 4200 kg/lcm? a= 186 cm
b= 0,90
B1 = 0,8¢ p 228 fcxbxa
pmin= 0,0033 fy
pmax = 0,016 As= 791 cn®
Adlemm = 2,01 cne
N° de barras = 3,93 ~ 4,00
As real = 8,04 cnm?
p= 0,007 (Cumple)

3.5.1.2.9 Armadura por Cortante en la Acera.

Datos: S
Vu= 3006,04 kg. ve= 053+ Jfexb-d
= 11,70 cm Vc = 8986,10 kg
= 100 cm v
fc= 210 kg/cm2 ®— = 3369,79 kg
fy= 4200 kglcm2 Al
b= 0,75 =0~

(Cumple)Tedricamente no necesita armadura.
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3.5.1.2.10 Ammadura por Retraccién y Temperaturade la Acera.
Datos:

d= 12,00 cm A, =0.0018 b+ d
b= 100 cm
Ad10mm = 0,79 cne A= 2,16 cnP?
N° de barras = 2,75 ~ 3,00
As real = 2,36 cm?
p= 0,002 (Cumple)

* Colocar barras dp10mm @ 30 cr |

3.5.1.2.11 Disefio y Analisis Transversal del Balid.
* Se utiizarar las misma: carga € hipétesi anteriores perc est: vez se analizara er la
seccibl del centrc del bordillo, puntc C a 0,25 m por debajc de la superficic de la acers

3.5.1.2.11.1 Cargas Muertas Actuantes en el Bdidi
a) Peso propio de la baranda.

DC barande= 88,92 kg/m
XDC barand= 1,15 m (Distancia horizontal al punto C)

b) Peso propio de la acera en voladizo.

DC acera= 216 kg/m
XDC acera= 0,65 m (Distancia horizontal al punto C)

3.5.1.2.11.2 Cargas Vivas Actuantes en el Bordill
a) Carga viva peatonal.

PL = 360 kg/m2 (LRFD 3.6.1.6.)

PL acera= 387 kg/m
XPL acera= 0,60 m (Distancia horizontal al punto C)

b) Carga debido al choque vehicular.

CT = 4500 kg (AASHTO ESTANDAR)
Ycr = 0,69 m (Distancia vertical al punto C)

c) Carga de la rueda delantera. (descarrilamiento

Prueda= 1750 kg Afgja = 1140 + 0.833 * X
X= 0,775 m Aaja= 1,79 m
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Prueda
LL =—
rueda Afaja
LL rueda= 980,08 kg/m
X LL rueda= 0,775 m (aplicada a 0,30 mdel borde de la baranda)

3.5.1.2.11.3 Calculo de

Momentos Flectores delr8itlo.

a) Hipotesis de carga l.

Designacion Carga Brazo Mcm Mcv
(kg/m) (m) (kg*m/m) [(kg*m/m)
DC baranda= 88,92 1,15 102,66
DC acera= 216,00 0,65 140,40
PL acera= 387,00 0,60 232,20
Mtotal = 243,06 232,20
b) Hipétesis de carga |
Designacién Carga Brazo Mcm Mcv Mct
(kg/m) (m) (kg*m/m) [ (kg*m/m) [kg*m/m)
DC baranda= 88,92 1,15 102,66
DC acera= 216,00 0,65 140,40
CT= 4500,00 0,69 3082,59
LL rueda= 980,0¢ 0,7¢ 759,5¢
Mtotal = 243,06 759,56 3082,5p

3.5.1.2.11.4 Momentos Flectores Ultimos del Boitdi
Combinaciones de carga (Hipotesis I)

RESISTENCIA I

Resistencia I: 1,25(Mcm)+1,75(Mcv)

Combinacionesahrga (Hipotesis Il)

EVENTO EXTREMO lI:

Evento BExtremd J25(Mcm)+0,50(1,33*Mcv)+1,00 Mtc

Resistencia |I: 710,17 kg*m/m Evento Extremo II: 3891 .4g*m
__Mu= 38914 kg'm __|
3.5.1.2.11.5 Armadura por Flexion del Bordillo.
Datos:
Mu= 389143,00 kg*cm
d= 21,30 cm 2 * Mu
b= 100 cm azd[l_\/l_O.BS*qh*f‘c*b*dz
fc = 210 kg/cne
fy = 4200 kg/lcm? a= 1,17 cm
b= 0,9
L1 = 0,8t AS:0.85*f‘c*b*a
pmin = 0,0033 fy
pmax = 0,016 As = 4,97 cm?
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Ad12mm = 1,13 cm?
N° de barras = 4,39 ~ 5,00
As real = 5,65 cmg

p= 0003 (Cumple)

3.5.1.2.11.6 Fuerzas de Corte Actuantes en el Bitio.
Este uniér aceri - tablerc se verificaré cor la fuerze de choque er el bordillo (cortant: Gltimo

en el estado limite de eventos extremos).

CT= 450C kg (choque vehicular en la baranda)
CT = 75C kg/m (choque lateral de un vehiculo)

3.5.1.2.11.6.1 Verificacion por Corte - Choque ezl Bordillo.

Vu = 750,00 kg' Ve =0.53 *\/ﬁ*b*d
d= 21,30 cm
b= 100 cm Ve = 16359,32 kg
fc= 210 kg/lcm?2 v
fy= 4200 kglcm?2 @é = 6134,74 kg
o= 0,75
<ok
vw="2

(Cumple)tedricamente no necesita armadura, el hormigdn pueddrfasiarga de
choque lateral de un vehiculo.

3.5.1.2.11.6.2 Verificacion por Corte - Choque da Baranda.

Datos:
Vu= 4500,00 Kkg. — T
d- 2130 om Ve=053*/fc*bx*d
= 100 cm Vc = 16359,32 kg

fc= 210 kg/cm2
fy= 4200 kglcm2 0l — 613474 kg
&= 0,75 2

v, < (DE

=72

(Cumple)tedricamente no necesita armadura, el hormigbn pueddr lassarga de
choque en la baranda.

3.5.1.2.12 Disefio y Andlisis Longitudinal del Bdillo.
3.5.1.2.12.1 Cargas en el Bordillo Actuando Longitinalmente.
a) Carga de la rueda trasera. (descarrilamiento)

Prueda= 7250 kg
Lc = 1,00 m
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b) Momento por carga de la rueda trasera.

My ryeda = 0.1 % P * L,

{ MLLreda= 725,00 kg‘m ]

3.5.1.2.12.2 Armadura por Flexién en Direccion Lagitudinal en el Bordillo.
Datos:

Mu= 72500,00 kg*cm 2+« Mu
d= 2200 cm azd[l Jl_o.ss*qb*f‘c*b*dz
b= 100 cm

fc = 210 kg/cmp

fy = 4200 kg/lcm? a= 0,21 cm

¢ = 0,90 085+ fcxbx*a

ﬁ 1 = 0,8t As = f—y
pmin = 0,0033
pmax = 0,016 As= 0,88 cnm?
Api0mm = 0,79 cm?
N° de barras = 1,12 ~ 2,00
As real = 1,57 cm?
p= 0,003 (Cumple)
X Colocar 2 barras dp10mm _ |

Como la direccién principal de armadura de la acera es tresa&h\al trafico del puente, no
era necesario hacer un calculo de la armaduraudingil del bordillo.

* Entonce por necesidad¢ constructiva se dispondri une armadur. minima pare verificar
si cumplia con lo anterior.

3.5.1.2.13 Armmadura por Retraccion y Temperaturadel Bordillo.

Datos:
d= 22,00 cm A, = 0.0018 xb x d
b= 100 cm
Adpi1omm = 1,13 cm? A= 3,96 cm?
N° de barras = 3,50 i~ 4,00
As real = 4,52 Ccnm@
p= 0,002 (Cumple)

T e T e e e e e e e e e e e e e e e e e e e e e

'* Colocar 2 barrras d¢10mm en el bordilo como armadura de traccion. |
\* Colocar 2 barrras d¢10mm en el bordilo como armadura de compres@n
\(prolongauon de la armadura de retraccion y teatpe) l

e e e e e S e e e e e e e e e e e e e e e e e e e e e e e e e e e e e
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3.5.1.3 Disefio de la Losa del Tablero de Hormig@wmado.
3.5.1.3.1 Predimensionamiento de la Losa del Talb de Hormigén Armado.
3.5.1.3.1.1 Anadlisis de la Separacion entre Vigas

N° de Carries = 2
Ancho de la Calzada (W) = 7,30 m

P=1 P=1 P=1 P=1
l 1,80 m l 1,80 m l 1,80 m [
/‘\/
v v v v
v a . S p S . S} a
1 1
® © ©
, 1,20m, 7,30 m L

7,80 m
Debido a que la norma AASHTO LRFD no especifica claramentselparacion entre
vigas de las secciones habituales, salvo el cumplimientorasthgo de aplicabiidad de
los factores de distribucion de momento y corte que invalucla geometria del

puente. Se realzd un analisis estatico para la deterdinade la separacion de los
nervios utiizando los factores de carga presestado la norma AASHTO ESTANDAR.

Por otro lado se adoptéron valores en la seccion transwdgbgluente que cumplen los
rangos de aplicabiidad de los factores de distdioestipulados por la norma.

A continuacion se presenta la determinacién degarscion de las vigas por ambos métodos:
3.5.1.3.1.1.1 Separacion de Vigas utilizando I&gacciones de Carga.

Figura 3.17 Fraccién de Carga Externa e Inte

P P P |
0.60 m ‘ 1.80 m * 1.20m ’7 B/2 W
I \ B N ,
fﬂ ‘
_— S e S a

Fuente: AASHTO STANDARD 2002.
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a) Fraccion de Carga Intema (fi).
Se utiiza la siguiente expresion:

f1=0596+*S (3.9 Para vigas | de HoP®.

b) Fraccién de Carga Extema (fe).
Por equilbrio haciendo momentos en el punto Badeidura 3.17 hacia la izquierda.

> My =0 fex2xS=3xa+45%5—6.6 (3.10)

Si b es el ancho de calzada conocido entonces:

b=3+S5+2+a 0y az—b_zs*s (3.11)
Reemplazando (3.11) en (3.10)
45*S+ 3a— 6.6 R 1.5%*b — 6.6
fe = 5% S ¥ fe=——,<c— (312

Igualando (3.12) y (3.10)

%:0.596*5 —  15%b—6.6=1.192 % S2
b= 7,3 m — 5= [*35 (3.13)
1.192
Resoliendo (3.12)
S= 1,91 m — a= 0,78 m

Para comprobar:

fe = 1,14 fi= 1,14 (fraccion por rueda)

fe = 0,57 fi= 0,57 (fraccion por eje)
Entonces se asumiran los siguientes valores:

S= 1,90 m

a= 0,80 m

3.5.1.3.1.1.2 Separacion de Vigas Utilizando el Rango de lispbilidad de los
Factores de Distribucibn de Momento para la Viga Berior.

En la Tabla 4.6.2.2.2d-1 de la norma AASHTO LRFD 2004, sebksta el rango de
aplicabiidad de estos factores de distribucion de mompata viga exterior, este rango
presenta la siguiente restriccion:
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[ -300< de <1700 |

Donde:
de = La distancia se debera tomar como positivd asina exterior esta hacia
dentro de la cara interior de la baranda parafeldry negativa si esta hacia
fuera del cordén o barrera para el trafico.

Dando cumplimiento a las restricciones descritas se dateiansiguiente separacion entre
vigas y vuelc

__________ =_. 08 _m______|
i 0.80mv 190 m . 190 m . 1,90 m } 0.80m .
l i 1 1 1 i
AN AN AN VAN
(&) E © @)

3.5.1.3.1.2 Altura del Tablero.

El espesor minimo para losas de tablero de horragd75 mm . (LRFD Art.9.7.1.1)

La profundidac minime utiizade tradicionalment de losa: cor armadur principa paralek
al trafica pare tramos simple: est: basad er la separacio S pare el contro de deflexiones
(LRFD.Tabla 2.5.2.6.3-1)

Bpmin = o200 5 175 mm
30
hf min = 163 mm
Adoptar: hf= 180 mm
i hf=" 016 m '

3.5.1.3.1.3 Seccion de Disefio de la Losa.

La secciol de disefic pare momento negativo y esfuerzo de corte er vigas de hormigor
prefabricade er forme de Te o doble Te, se pued«tomal a un tercic de anchc del ala perc
no mas de 380 mm, a partir del eje de apoyo.

AASHTO 2004 LRFD (4.6.2.1.6 Calculo de solictagenFigura 3.14.

Par: encontra los momento de disefic parz la losa se debe carga el camior y nc as el
tanderr Se deb¢ hace correl el trer de carga transversalmer cor un carri cargad: y cor
dos carriles cargado y encontra los maximo: momento positivos negativo y los esfuerzo
de corte.
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Figura 3.18 Seccién de Disefio para Momentos Negativos y Esfaate Corte.

ﬁ

1/3b=38cm

Fuente: Elaboracion propia.

3.5.1.3.2 Losa Exterior.
3.5.1.3.2.1 Datos Inicales para el Disefio de lada Enterior.

Peso especifico del hormigén ye = 240( kg/m<
Peso especffico del asfalto yasf = 130(¢ kg/m:
Resistencia caracteristica del hormigén f'c = 210 kg/cm2
Acero estructural fy = 4200 kg/cm2
Recubrimiento r= 25 cm
Espesor de la carpeta asfaltica hrod = 2 cm
Espesor de losa hf= 1€ cm
Profundidad de calculo b = 10C cm

3.5.1.3.2.2 Dimensiones de la Losa Exterior.

0,05 012
f —
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3.5.1.3.2.3 Anadlisis de Carga en el Punto D dellasa Exterior.
3.5.1.3.2.3.1 Cargas Muentas para el Disefio dellasa Exterior.

a) Peso propio de la baranda.

DC barande= 89 kg/m
XDC baranda 1,75 m

b) Peso propio de la acera en voladizo.

DC acera= 378 kg/m
XDC acera= 1,25 m

c) Peso propio del bordillo.

DC bordillo = 291 kg/m
XDC bordillo = 0,59 m

d) Peso propio de la losa exterior.

DC losa= 194 kg/m
XDC losa= 0,225 m

(Distancia horizontal al punto D)

(Distancia horizontal al punto D)

(Distancia horizontal al punto D)

(Distancia horizontal al punto D)

e) Peso propio de la capa de rodadura de la lesgerior.

DW cap. rodad= 12 kg/m
XDW cap. rodad= 0,225 m

(Distancia horizontal al punto D)

3.5.1.3.2.3.1 Cargas Vivas para el Disefio de lada Exterior.

a) Carga peatonal.
PL = 360 kg/m2

PL acera= 432 kg/m
XPL acera= 1,075 m

b) Carga debido al choque vehicular.

CT= 4500 kg

YcT = 0,82 m
CT = 750 kg
Y'cT = 0,36 m

(LRFD 3.6.1.6.)

(Distancia horizontal al punto D)

(aplicada en la baranda)

(aplicada en el bordillo)
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c) Carga de la rueda delantera. (descarrilamiento

Prueda= 1750 kg Afgja = 1140 + 0.833 * X
X = 1,375 m

P Afaja= 2,29 m

_ Trueda

LLrueda - A
faja

LL rueda delant 765,74 kg/m
XLL rueda delar 1,375 m (aplicada a 0,30 mdel borde de la baranda)

d) Carga de la rueda trasera.

Afgja = 1140 + 0.833 + X

Prueda= 7250 kg

X= 0,15 m Aaja= 1,26 m
Prueda
LLryeda = —F—
a Afaja

LL ruedatrasera 5731,45 kg/m
XLL rueda trase 0,15 m (aplicada a 0,30 mde la cara interna del bordillo)

3.5.1.3.2.4 Hipotesis de Carga de la Losa Exterio

a) Hipotesis de carga |.

Se aplicaran todas las cargas mencionadas a continuac@rpento D, mostradas en el
subtitulo 3.5.1.3.2.3:

—_—

* Peso propio de la baranda.

* Peso propio de la acera en voladizo.

* Peso propio del bordillo.

* Peso propio de la losa en voladizo.

* Peso propio de la capa de rodadura en voladizo.
* Carga viva peatonal.

* Carga de la rueda trasera a 0,30 de la caraoddilido.

1,20
Placera

<
g
[=]
a
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b) Hipotesis de carga .

Se aplicaran todas las cargas mencionadas a continuac@rnpento D, mostradas en el
subtitulo 3.5.1.3.2.3:

—_

* Peso propio de la baranda.

* Peso propio de la acera en voladizo.

* Peso propio del bordillo.

* Peso propio de la losa en voladizo.

* Peso propio de la capa de rodadura en voladizo.
* Carga de la rueda trasera a 0,30 de la caraoddildn
* Carga de choque en el bordillo.

LL rueda was
qoera 0,025 0,30
‘ i cT

DCrordilo

P2
10,10 1,05 l
0.1%<

c) Hipoétesis de carga lll.
Se aplicaran todas las cargas mencionadas a eaidimen el punto D.
—)
* Peso propio de la baranda.
* Peso propio de la acera en voladizo.
* Peso propio del bordillo.
* Peso propio de la losa en voladizo.
* Peso propio de la capa de rodadura en voladizo.
—cr * Carga de choque en la baranda.
™« carga de la rueda delantera a 0,30 de la cala Eranda.

0,46
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3.5.1.3.2.5 Momentos y Fuerzas Cortantes en lada Exterior.

. - Carga Brazo Momentos (M) Cortantes (V]
Designacion
(kg/m) (m) (kg*m/m) (kg/m)
DC baranda= 88,94 1,7% 156,01 88,p2
DC acera= 378,0( 1,25 472,90 3780
DC bordillo = 291,17 0,59 171,03 291112
DC losa= 194,44 0,28 43,714 194 10
DW cap.rodadj 11,70 0,28 2,683 11,710
PL acera= 432,04 1,08 464,40 43200
CT= 4500,0( 0,8p 3690,00 0Jp0
CT = 750,0( 0,36 270,J0 0,p0
LL rueda delang 765,74 1,37p 1052,&*39 765]74
LL rueda trasesa 5731,4% 0,1b 859,72 0,po

3.5.1.3.2.6 Momentos Flectores y Fuerzas CortastdéJltimos en la Losa Exterior.
a) Momentos flectores y fuerzas cortantes ultinpasa la hipétesis I.
Combinaciones de carga para momento.

RESISTENCIA [:

Mul = 1-25(MDC baranda T MDC acera t+ MDC bordillo t MDC losa) + 1-E"(IWDW cap .rod.)
+ 1'75(1\/1PL acera T 1-331\/ILL rueda trasera)

Combinaciones de carga para cortante

RESISTENCIA [:
VuI = 125(VDC baranda + VDC acera + VDC bordillo + VDC losa) + 15(VDW cap .rod.)
+ 1'75(VPL acera + 1'33VLL rueda trasera )

. S = . |

b) Momentos flectores y fuerzas cortantes ultinpasa la hipotesis Il
Combinaciones de carga.
EVENTO EXTREMO II:

MuII = 1'25(MDC baranda + MDC acera + MDC bordill o + MDC losa) + 15(IWDW cap .rod.)
+ O-5(1-331\/1LL rueda trasera ) + MCT‘

Vull = 1-ZS(VDC baranda + VDC acera + VDC bordillo + VDC losa) + 1-S(VDW cap .rod.)
+ O-5(1-33I/LL rueda trasera ) + VCT‘

c) Momentos flectores y fuerzas cortantes ultinpasa la hipotesis lll.
Combinaciones de carga.
EVENTO EXTREMO II:
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MuIII = 125(1\4DC baranda + MDC acera + MDC bordillo + MDC losa) + 15(1\4DW cap .rod.)
+ 05(1331\4LL rueda delantera ) + MCT

! ''''' M il = 5448,23 kg*m/m_}

Vuy = 1.25(Vpe paranda + Ve

acera + VDC bordillo + VDC losa) + 1-5(VDW cap .T'Od.)

+ 0-5(1-33‘/LL rueda delantera ) + VCT

! Mu= -5448,23 kg*m
| Vu= 1964,10 kg

3.5.1.3.2.7 Ammadura Negativa por Flexion en ladsa Exterior.

Datos:
Mu = -544822,53 kg*cm
d= 14,70 cm

b= 100 cm
fc = 210 kg/cn?
fy= 4200 kg/cn?
¢ = 0,90
B1= 0,8t

pmin= 0,0033
pmax = 0,016
Adplémm = 2,01 cm?

— a4l 1 2 * Mu
a= 085+ *fcxbxd?

a= 2,52 cm

_ 085+ fcxbxa

As = 7 As = 10,73 cn®
N° de barras = 5 =~ 5
As real = 10,05 cm?
p= 0,007 (Cumple)

3.5.1.3.2.8 Verificacion al Corte en la Losa Exter.

Ve=053*,/fcxbx*xd

Vc = 11290,23 kg

NS

v, <0

Ve
O = 423384 kg

(Cumple)tedricamente no necesita armadura.

3.5.1.3.2.9 Armadura por Retraccion y Temperaturan la Losa.

Datos:
Vu= 196410 kg.
d= 14,70 cm
= 100 cm
fc= 210 kg/cm?2
fy= 4200 kg/cm2
b= 0,75
Datos:
d= 15,00 cm
b= 100 cm
Adl0mm = 0,79 cm?2

N° de barra 3,44 =~ 4
As real = 3,14 cmz2
p= 0,002 (Cumple)

A, =0.0018 * b x d

At= 2,70 cm?
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3.5.1.3.3 Losa Interior.
3.5.1.3.3.1 Datos Inicales para el Disefio de lada Interior.

Peso especifico del hormigon ye = 2400  kg/m3
Peso especifico del asfalto yasf = 1300  kg/m3
Resistencia caracteristica del hormigon fc = 210 kg/cm2
Acero estructural fy = 4200  kg/cm2
Espesor de losa hf = 18 cm
Recubrimiento r= 2,5 cm
Espesor de la carpeta asfaltica hrod = 2 cm
Bombeo i = 2,0 %

3.5.1.3.3.2 Losa ldealizada.
Par: el analisi de la lose interior se idealizari une viga continu: cor 4 apoyo: cor las
dimensiones mostradas en la figura.

Figura 3.19 Losa ldealizada.

L 0.80 1.90 * 1.90 f 1.90 * O.SOJ

Fuente: Elaboracién propia.

3.5.1.3.3.3 Andlisis de Carga de la Losa Interior
3.5.1.3.3.3.1 Cargas Muertas para el Disefio dellasa Interior.
a) Peso propio de la losa.

DC losa= 432 kg/m
b) Peso propio de la capa de rodadura.
DW cap.rodad= 26 kg/m

3.5.1.3.3.3.2 Cargas Vivas para el Disefio de lada Interior.
a) Cargas debido al eje trasero del camiéon desfls

Prueda= 7250 kg

b) Anchos de faja para la losa interior.
[LRFD Tabla 4.6.2.1.3-1]

Datos:
S= 1,90 m (separacion entre vigas)
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E.y =660 +0.55%S E_y =12204025%S

No se tomaran en cuenta las cargas de choque y descartianpenque cuando se
produce un accidente de esta magnitud mayormente los ailsmdo circulan por la
calzada (el trafico se detiene).

3.5.1.3.3.4. Momentos Flectores de la Losa Interi
Los momentos maximos positvos se calculan en las seccdorde se produzca el
maximo al mover transversalmente la carga del cagdicdiserio.

Se debe ubicar el camidbn de manera que ninguno de los ceetlass cargas de rueda esten
a menos de 0,6 m a partir del borde del carrilisksid.

3.5.1.3.3.4.1 Momentos y Cortantes por Cargas \4s en la Losa Interior.
a) Momento Maximo Positivo en la Losa Interior.

a.1l) Con un camién cargado.-Debemos mover el camion en la luz de cada claro entre
viga y viga tal que me de la maxima solicitacion.

7250 Kg 7250 Kg

l 1,80m l

, 0,80m, 1,90 m L 1,90 m L 1,90m , 080m
] 1 ] ] 1
L ® © © L
i 7,30m g
| (+M)= 1171  kg*m | X= 240 m

a.2) Con dos camionesbebemos cargar en tramos alternos.

7250 Kg 7250 Kg 7250 Kg 7250 Kg

l l l l
v v v v

., 080m , 1,90m L 190m 1,90m , 0,80m,
g 7 i 7 7 1
L ® © © L
| 7,30m ’

| (+M)= 2267 kg'm | X= 1,75 m
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De los dos calculados tomamos el mayor:

(+M) = 2267 kg*m X = 1,75 m
Mayorando por Impacto IM; 33%
(+M) = 3015 kg*m X = 1,75 m

b) Momento Maximo Negativo en la Losa Interior

b.1) Con un camién cargado.bebemos cargar tramos adyacentes:

7250 Kg 7250 Kg

[ 1,80 m l
., 0,80m 1,&) m /V\ ; 1,90m 1,90 m
7 71 7 7

., 080m
7 7
] ® © © ]
. 7,30 m i
| (-M)= -2310 kg*m | X= 270 m
Ancho del ala de la viga pretensada: b 1,05
b.2) Con dos camiones.-
7250 Kg 7250 Kg 7250 Kg 7250 Kg
I 1,80 m l 1,20 m I 1,80 m l
) o,%o m, 1,90 nh; y ; 1,90m ; 1,90 m ., 080m,
1 ’ 7 7 1
L ® © © L
’ 7,30m .
[ (m)= -2355  kg*m | X= 46 m

De los dos calculados tomamos el mayor:

(-M)=  -2355 kg*m X= 4,60 m
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Mayorando por Impacto IM; 33%

| (-M)= -3132 kg'm X= 460 m

| (V)= 9643 kg |

3.5.1.3.3.4.2 Momentos y Cortantes por Cargas éeso Propio.
a) Momento y Cortante por Peso Propio de la Losa.

Los esfuerzos por peso propio se calculan por rdetancho:

gpPpP LOSA= 432 kg/m (peso propio losa
PRLLLELVEL LD LLLLEL DL
» 1,20 mﬂ 7,30 m p 1,20 mﬂv
|_—|| ||—_|
AN AN AN AN
@ © ©
’ 7,80 m .
| (-M)= -138,24 kg'm | X= 460 m
|  (+M)= 66,64 kg'm | X= 1,75 m

| (V)= 415,63 kg |

b) Momento y Cortante por Peso Propio de la Capde Rodadura.

PP CR= 26 kg/m Ocapa de rodadura
R
p 1,20 m/i/ 730 m iV1,20 m ;
= =
VAN AN VAN AN
. @ © © ]
7 7.80 m -
| ((M)= -832 kg‘m | X= 460 m
| (+M)= 401 kg'm | X= 1,75 m

| (V)= 2501 kg |
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3.5.1.3.3.4.3 ResuUmen de Solicitaciones.

MOMENTOS Y CORTANTES POR CARGA VIVA:
Divididos por el ancho de faja.

| (-M)= -1848 kg‘m |

| (™M)= 1768 kg'm |

| (V)= 5689 kg |

MOMENTOS Y CORTANTES POR PESO PROPIO DE LA LOSA:

| (-M)= -138,24 kg*m |

(+M)= 66,64 kgm
| I

| (V)= 415,63 kg |

MOMENTOS Y CORTANTES POR PESO PROPIO DE LA CAPA REDADURA:

| (-M)=  -8,32  kg‘m |

(+M) = 4,01 kg*m
| |

| (V)= 2501 kg |

3.5.1.3.3.4.4 Solicitaciones de Disefio de la Ldaterior.

RESISTENCIA I:

M, =1,25xM . +15xM,, +1,75%(M, +M,, +M,,)|

|V, =1,25xV . +1,5%V,, +1,75%(V, +V,, +V, )]

! (-M)= -3419 kg*m |
; (+M)= 3184 kg*'m :
____(M=__10512 kg i

Como el momento negativo y la fuerza cortante son menoreletasones calculadas en la
la losa exterior no es necesario calcular la armadura wegadir flexion ni hacer una
verificacion por corte.
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3.5.1.3.3.5. Ammadura Positiva por Flexion de laosa Interior.

Datos:
Mu = 318351,76 kg*cm >+ Mu
d= 14,70 cm a:dl_\/l_O.BS*q’)*f‘c*b*dZ
b= 100 cm
fc = 210 kg/cm? a= 1,42 cm
fy= 4200 kg/cm?
o= 0,90 s =085 fcxbxa
B.= 0,85 [y
pmin = 0,0033 As = 5,97 cm?
pmax = 0,016
Apiemm = 2,01 cm? N° de barra 2,97 =~ 3,00
As real = 6,03 cm?
p= 0,004 (Cumple)
* Colocar barras dg16mm @ 20cn]
3.5.1.3.3.6 Armadura de Distribucion de La Losa.
Datos:
S= 1900 mm 3840 _ ou| 88,20 (No cumple)
As= 6,03 cn? VS
* Entonces se asumira el 67% de la armadura @ositiv
Ad = 4,04 cne
A¢p10mm = 0,79 cne
N° de barre 5,15 =~ 6
As real = 4,71 cm?
* Colocar barras dg10mm @ 25cn]
3.5.1.3.4 Resumen del Armado de La Losa.
As. Principal (Perpendicular al trafico)(+)  Usar barras dglémm @ 15crh

I o o e e e e e e e e e e e e e e e e e e e e e e e e Ao e e e e
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3.5.1.4 Vigas de Hormmigon Pretensado.
3.5.1.4.1 Datos Iniciales para el Céalculo de Ia&gas.

Peso especifico del hormigon ye = 2400
Peso especifico del asfalto yasf = 1300
Hormigdn para elementos estructurales f'c= 210
Hormigdn para las vigas f'c = 350
Acero de refuerzo fy = 4200
Acero de pretensado fpu = 18983
Altura de la viga hv = 1,60
Espesor de losa hf = 18
Recubrimiento r= 2,5
Espesor de la carpeta asfaltica hrod = 2
Luz de calculo Lc = 30
Ancho de calzada. a= 7,30

3.5.1.4.2 Analisis de Cargas para las Vigas.
3.5.1.4.2.1 Cargas Muertas para el Disefio de l€igas.
a) Losa.

Y TETRTRTRTTIITERIRY ¥

kg/m3
kg/m3
kg/lcm?2
kg/lcm?2
kg/cm2
kg/cm?2
m

cm

cm

cm

|_—|| |':|
VAN

VAN VAN
] ® © ©
Rext = 761 (kg/m) Rt = 816 (kg/m)
Mexr = 85638 (kg*m) Mnt = 91752 (kg*m)
VEXT H2 = 10809 (kg) VINT H2 = 11581 (kg)
VExT.AP. = 11418 (k) VINT AP, = 12234 (kg)

b) Capa de Rodadura.

CHUMHLL T
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Rext = 46 (kg/m) RnT = 49 (kg/m)

Mex = 5154 (kg*m) MinT = 5522 (kg*m)
VEXT Hi2 = 651 (kg) VINT H2 = 697 (kg)
VEexT.AP. = 687 (kg) ViNT.AP. = 736 (kg)

c) Accesorios.

Qposte ACCC:]peso pr::f accesol:igc])/sm Qposte
GE L L L i

L

’ ’

= =

AN L L L
B © 5
Rext = 367 (kg/m) Rur = 393 (kg/m)
Mgy = 41234 (kg*m) Mt = 44177 (Kg*m)
VEXT H2 = 5205 (kg) VINT .H2 = 5576 (kg)
VExT.AP. = 5498 (ko) VINT AP, = 5890 (kg)

d) Peso Propio de la Viga.

Seccion - apoyos = 11655 cm2
Opp viga= 1535 kg/m
Opp apoyos™ 2797 kg/m

Upp apoyos
CIpp viga
b T Tt e T e b bt b
1,60 m 1,63 m
¥ Lc =30,00 m v
Mexr = 171720 (kg*m) My = 171720 (kg*m)
VEXT Hi2 = 22483 (k) WNT 12 = 22483 (kg)
VexT.ap. = 24706 (kg) VT AP, = 24706 (kg)
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e) Peso Propio de los Diafragmas.

pe = 667 kg pi= 729 kg
= 7,50 m = 7,50 m
p p P p p
‘ 75m ‘ 7,5m 7,5m ‘ 7,5m ‘
a Lc =30,00 m 2
Mext = 10004 (kg*m) MinT = 10933 (kg*m)
VEXT.Hi2 = 1300 (kg) VINT 12 = 1393 (kq)
VExT.Ap. = 1300 (kg) VINT AP, = 1393 (kq)

3.5.1.4.2.2 Cargas Vivas para el Disefio de lagy&s.
Para la carga viva el analisis es longitudinal.

a) Carga Peatonal.
La carga peatonal actia en ambas aceras, la multtiplicannodgsoy la dividimos entre en
ancho de calzada.

PL

360 kg/m2 (LRFD 3.6.1.6.)

gpL = 99 kg/m Qcarga peatonal

HULLEHHLLEEEL L
= =
=

AN AN
L © © © © )
Rext = 174 (kg/m) RINT = 186 (kg/m)
Mext = 19553 (kg*m) MnT = 20948 (kg*m)
VEXT H2 = 2468 (kg) VINT.H2 = 2644 (kg)
VEXT AP, = 2607 (kg) VINT AP, = 2793 (kg)
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b) Camion.
Ubicacion del camion para encontrar el momento:

P1=35KN P2 =145KN P3 =145 KN

——a = 4,30 b =430
v q carril = 9,30 N/mm

g Lhdy ¢LH Libbb bbidd

c=0,73m
/V Lc = 30,00 m V

: Centro Luz

Ubicacion del camion para encontrar el cortante:

P3=145KN P2=145KN P1=35KN

b =4,30 a= 4,30
g carril = 9,30 N/mm
A B

 —

h/2=0,80 m
‘V Lc =30,00 m AV
c) Tandem.

Ubicacion del thndem para encontrar el momento:

aT=1,20m
P1=110KN P2 =110KN
a=0,30m b =0,90 m

] q carril = 9,30 N/mm

Al
|
|
B

L/ L
/] Lc = 30l00 m /!

: Centro Luz
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Ubicacion del tandem para encontrar el cortante:

S L T T T L T LTI

F—

h/2=0,80 m
pa Lc = 30,00 m N
Mg carril (B 104625 kg*m \ carril (B) = 13206kg
qu camion (A 205624 kg*m \6 camién (A)= 14918kg
Mg tandem (A7 158466 kg'm \f tandem (B)~ 10560kg
Incremento por Impacto.- 33%
Mq carril = 104625 kg*m \6 carril = 13206kg
Mg camion= 273479 kg*m camién= 19841kg

FACTORES DE DISTRIBUCION:

| FACTOR DE DISTRIBUCION FACTOR DE DISTRIBUCION]

! PARA VIGAS EXTERIORES! PARA VIGAS INTERIORES !

Momento (M)i"-'-'-'a,'S-?'S- ''''' -i' ------- 0 E&E '''''' .E
Corte (V) ______ 0633 e 069 |
Resumen de Momentos por Carga Viva:
MexTt = 216516 (kg*m) Mt = 205089 (kg*m)
VexT = 20917 (kg) Wt = 23009 (kg)
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RESUMEN DE MOMENTOS Y CORTANTES TOTALES:

Peso de la Losa

Mext = 85638 (kg*m)
VEXT H2 = 10809 (kg)
VexT.AP. = 11418 (k)

Peso de la Capa de Rodadura

Mexr = 5154 (kg*m)
VEXT H2 = 651 (kg)
VEexT AP, = 687 (kg)

Accesorios

Mexr = 41234 (kg*m)
VEXT Hi2 = 5205 (kg)
VEexT AP, = 5498 (kg)

Vigas-

Mexr = 171720 (kg*m)
VEXT Hi2 = 22483 (kg)
VExT AP, = 24706 (ko)

Diafragmas

Mext = 10004 (kg*m)
VEXT HI2 = 1300 (kg)
VEexT AP, = 1300 (kg)

Carga Peatonal

Mext = 19553 (kg*m)
VEXT H2 = 2468 (kg)
Vextap. = 2607 (kg)

Carga HL 93

Mext = 216516 (kg*m)
VEXT H2 = 20917 (kg)
VExT AP. = 20917 (kg)

I\/INT

VNT.H/Z

VNT AP.

MnT

\'{NT.H/Z

\'{NT AP.

MnT

VINT H2

VINT .AP.

Mt

WNT H2

T .AP.

I\/INT

VNT.H/Z

VNT AP.

MNT

VNT.H/Z

VNT AP.

Mt

T .HI2

T .AP.

91752 (kg*m)
11581 (kg)
12234 (kg)

5522 (kg*m)
697 (kg)
736 (kg)

44177 (kg*m)
5576 (kg)
5890 (kg)

171720 (kg*m)
22483 (ko)
24706 (kg)

10933 (kg*m)
1393 (kg)
1393 (kg)

20948 (kg*m)
2644 (kg)
2793 (kg)

205089 (kg*m)
23009 (kg)
23009 (kg)
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3.5.1.4.3 Regquerimiento de Servicio.

ESTADO LIMITE DE SERVICIO I:

I\/IU ='\/IDC-'-'\/IDW-'-'\/ILL +MIM +MPL+O’30xMWS+MWL

Mu-exT = 549819 (kg*m) MynT = 550140 (kg*m)

Solo tomaremos las solicitaciones mas criticas yrafiaamizar el célculo.

o e e e e e e e e e e e e e e e

3.5.1.4.3.1. Verificacion del M6dulo de Seccion.

Mo= 171720 kg*m Peso propio de Vigas.
Mp = 152383 kg*m Peso del Tablero (Losa + Accesorios).
ML= 226037 kgm Carga Viva.
fi= -147,00 kg/lcm2 Esfuerzo de compresion permisible inmediatiene

después de la transferencid: = 06> f.

fi= 1252  kglcm2 Esfuerzo de tension permisible inmediatamente
después de la transferencid, = 08x/.

fes= -15750 kg/cm2 Esfuerzo de compresion permisible bajo caega
servicio, después de todas las pérdidas: -045x f.

fis

29,93  kg/cm2 Esfuerzo de tension permisible bajo cargas de
servicio, después de todas las pérdidass 16x/f,

P
R=—% _
po| R= 0,80
S = L=R)xMo + M, +M, Si= 246400 cm3
RX fti - fcs
SZZ(l_R)XMO+Md+M' 52: 279777 cm3
fts - RX fci
i Svea 2 S i
i Superior .- 503284 246400 (Cumple) i
|__Inferior.- 334212 279777 (Cumple) |
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3.5.1.4.3.2 Calculo de la Fuerza de Pretensado.
a) Estimacion de la Excentricidad Maxima.

Recubrimiento minimo = 10,00 cm
C2= 81,28 cm

P, _
= — < <
n P, [0,75< n < 0,8t

Donde:
Pe = fuerza de pretensado efectiva.
Po = fuerza de pretensado inicial.

Asumimos una pérdida de pretensado inicial del 268#nces:

c) Andlisis de Esfuerzos Admisibles.
Para la determinacién de la fuerza de pretensado se delmmetercuenta los limites de

esfuerzos que soporta el material con que estamos trabajantb en los primeros momentos
del tesado como durante toda su vida Util de tactsta.

Fibra extrema 1

Parat=0

c1 Inecuacion 1f £, :_MU;CW 1 (Pﬂ *?)*Cm _jigo_g* fa

0 0 0

_ EeNewo . Inecuacion z M,*C,, (B*e)*C,, P

0450 506% fo
20
Iﬂ ]ﬂ Aﬂ
Parat=w
M_*C, *P g )*C_ n*P
emax c2 Inecuacion 4./i. =— TIq +(U - 7 e 1h =>045* f

idn 4 M, *C, (1% P *® *C *

Inecuacién f;D=MTI C,. (7*R Iex) G n PDil.G*\/Z

10cm

Fibra extrema 2

Donde:
f 'ci = Resistencia del hormigon el dia del tesado, normalmentesse & los 7 dias
después del hormigonado, cuando se ha adquirk®ede resistencia.

|f'ci =0.7 *f’c|
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El valor de la resistenci caracteristic del Hormigor cuandc es utiizadc pare elemento
pretensados debe corresponder a hormigones desatancia:

f'c = 350 kg/cm2 Resistencia caracteristica del ligma los 28 dias.
f'ci= 245 kg/lcm2 Suponiend que se tesari a los 7 dias despué de
hormigonado.

Se calculan las fuerzas a partir de los esfuerzos admipibfascada tiempo, en fibbra superior
e inferior.

Para tiempo inicial t=0: (Considerando un tesado a los 7 dias)
Datos:
Ao= 6398 cm2
lo=21263384 cm4
C10= 78,72 cm
C20= 81,28 cm
e = 71,28 cm
Mo= 17172048 kg*cm
f'ci= 245 kg/lcm2

Despejando de inecuacion 1:

Traccion
Iy * Ag .~ Mo x Cqo
PO = (AO * €p * C10 - 10) * (0,8 * fCi + 10 )
Po< 707346 kg
floo = 12,52 <= 12,52 (Cumple)
Despejando de inecuacion 2:
Compresion
Py < ( fo * Ao ) . (0,6 oy, + Moo CZO)
Ao*eo*C20+10 10
Po< 495914 kg
fio= -147,00 <= -147,00 (Cumple)

Para tiempo infinito t=o0:

Datos:
Aco = 9047 cm2
loo = 35749674 cmd
Clo = 71,03 cm
C2x0 = 106,97 cm
ex = 96,97 cm
MT = 55014010 kg*cm
f'ci= 350 kg/lcm2
n= 0,80
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Despejando de inecuacion 3:

Compresion. I A Mo % C
co co T 1oo ’
POZ(n*(AOO*eOO*CloO—IOO))*( L., _0’45*ﬁ>
Po> -733443 kg
floo = -157,50 >= -157,50 (Cumple)

Despejando de inecuacion 4:

Traccion.
]OO * AOO MT * CZoo
Py = — 1,644/ )
0 (n*(Aoo*eoo*Czoo+Ioo))*< I, *Vfe

Po> 420149 kg
f,,= 29,93 >= 29,93 (Cumple)

Graficamos el rango de valores para la fuerza eemsado inicial:
Conjunto solucién
;

Po (KQ) -733443 420149 < Po< 495914 707346

v

i Pomin= 420149 kg
( Pomax= 495914 kg |

Se determini el valor inicial de maner: que se cumplk cor une fuerze a la que nc afectel
de maner: drastici las verdadere pérdida de pretensad( y que a la vez nc se: demasiad
elevada para evitar complicaciones constructivas.

Se usara el sistema de pretensado PROTENDE, estonce
Para Toron de 7 alambres:

= 05" Area= 0,987 cm2
fou= 18983 kglcm2 (Grado 270)

Fuerza de pretensado por torén : P ¥0AT41pu)

P = 13864,72 kg

NeroronEs = S T—
0,74 * fpu = Ay
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Calculando con los extremos de fuerza de pretensado
31 < NOT < 36

Para elegir el nUmero de torones se debe respaltiber de anclaje a utilizar.
En este caso se utiizara el ANCORAGEM "MTC" TigpITC 12.7 mm

Se eligen una misma cantidad de torones para cada vainayiargenerar excentricidades en
las armaduras.

3 Vainas c/ 11 torones c/u en total 33 torones

c= 14047,3 kglcm2

3.5.1.4.3.3 Calculo de Excentricidades.

Para t=0:
I, - My xCyo P Ao= 6398 cm2
€ < (PO : Cm) * (0'8 it +A—0) (1) lo= 21263384 cm4
C10= 78,72 cm
C20= 81,28 cm
& =71,28 cm
IO , MO * C20 PO MO = 17172048 kg*Cm
% = (po : czo) +(06 % i + Is _A_O) @) fici= 245 kglcm2
Para t=o:
I, My % C1o  n* P , Aco = 9047 cm2
Clo=71,03 cm
3 C20 = 106,97 cm
eo = 96,97 cm
MT = 55014010 kg*cm
c f'ci= 350 kg/cm?2
Ioo MT* Zoo_n*Po_ n:080
eWZ(n*PO*CZOO)>*( I Ao 1,6 * fc) ’
4)
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Datos necesarios: Donde:
Lc =30 m L = luz de célculo.
Lc/2 =15 m a = longitud del bloque de anclaje.
a=1,60 m b = luz de calculo sin bloques.
b = 26,80 m
Ne° Designaciév|| Carga Unidad Debido a:
1 d losa 815,57 kg/m Peso Propio de la Losa
2 qbw 49,09 kg/m Peso Propio de la Cap.Rod.
3 gpc2 392,68 kg/m Peso Propio de los Accesorios
4 qviga 1535,40 kg/m Peso Propio de la Viga
5 q bloque 2797,20 kg/m Peso Propio del Blogue de Anclajg
6 p diaf 728,84 kg Peso Propio de los Diafragmas
7 gPL 186,20 kg/m Sobrecarga Peatonal
8 PLL 14500,00 kg Sobrecarga Vehicular de Disefio

* Ecuaciones de momentos en funcién a una distdmxc¢ia

q*x
Mx = * (L —x)
2
g * X * X
Mxvigal = qvlg; L—-x)+ qbloq;e 2*xa-x)
qwga * X a2
MxvigaZ = 2 L—-x)+ ploque * 7

deiafr 1= E * Pdiafr. * X

1
Mxgiafr 2 = 5 * Pdiafr. * X + L * Daiagr .

MxLLl =P * (1125 +

1.616
L

)« x

1616
Mxyp =Pxx+ (0.125 + T) +Px(0.5%L — 3.585)

)

l

1,6

7,5

11,43

IA

IN

IA

IN

IA

IA

IN

IA

A

IA

A

IA

IA

A

15

1,6

15

7,50

15,0

11,43

15,73
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3.5.1.4.3.3.1 Trayectoria de las Excentricidades.
Tabulacion de datos para el grafico de la zonamiohes.

Tabla 3.18 Excentricidades a Diferentes Longitudes de la Viga.
Designacion| APOYO, H/2 0,10L 0,20L 0,30L 0,40L 0,50L
xmp g 0,80 3 6 9 12 15
M(kg-cm
M losa of 95258% 33030949  58721p4 7707[L37 8808156 9115163
M DW 0 57331 19879 353414 463456 530121 55p209
M DC2 of 458650 1590344 2827206 3710B26 4249944 4417650
M viga of 206187§ 6576413 11412942 14867972 16940B62  1763]292
M diaf 0 8746] 327978 6559H6 874608 98393j 10932$0
M PL of 21748% 754170 1340640 1759590 2014960 2094750
M LL 0| 136748% 5128010 10256340  15384210966403 20442140
(D e<Mi 49,61 54,1p 63,99 74,56 82|11 84,64 88,15
(2 e<Mi 12,59 20,41 37,47 56,16 69|36 74,29 79,93
(3) e= Ms -117,04  -102,88 -68,19 -27 5 5|27 24,25 31,33
(4) e> Ms -70,34 -56,18 21,95 18,p9 51|91 74,89 8p,98

Fuente: Elaboracién propia.
3.5.1.4.3.4 Definicion de la Trayectoria de losables.

Ecuacion del CABLE (centro de presiones).

X 0 1500 3000 y = Ax? + Bx+c
Y 71,28 10,00 71,28

7128 | = 0 A+ 0 B + C

10,00 - = 2250000 A + 1500 B + C

7128 ) = 9000000 A + 3000 B + C

Solucién

A= 0,000027

B= -0,0817

C = 71,2808

| y= 2,72E05 X2 + -0,08 X -71,28 |

Ecuacion de Tendoén 1.

X 0 1500 3000 = Ax’ 4 Bx +c
Y 70 15 70

70 = 0] A + 0 B + C

15 = 2250000 A + 1500 B + C

70 = 9000000 A + 3000 B + C
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Soluciéon
A = 0,000024
B= -0,0733
C = 70,0000
| y = 2,44E05 X 2 + -0,07 X+ 70,00
Ecuacion de Tendon 2.
X 0 1500 3000 = Ax 4 Bxtc
Y 106 15 106
106 = 0 A+ 0 B + C
15 = 2250000 A + 1500 B + C
106 = 9000000 A + 3000 B + C
Solucién
A = 0,000040
B= -01213
C = 106,0000
| y= 404E05 x2  + -0,12 X + 106,09
Ecuaciéon de Tendon 3.
X 0 1500 3000
= Ax%* + Bx +
Y 142 15 142 y=OX wPxwC
142 = 0 A+ 0 B + C
15 = 2250000 A + 1500 B + C
142 = 9000000 A + 3000 B + C
Solucién
A = 0,000056
B= -0,1693
C = 142,0000
| y = 564E05 X 2 + -0,17 X  + 142,00]

120



ndoud ugioelioge|3

CAPITULO 3 - ANALISIS Y DISENOE LA ESTRUCTURA

ojulWIIgNIDY —— € UOPUI] e zuopua]
T uopua] saug|sasd aposud) - — — pepaAeJd ap 01Ud) ——

(1o1a2dns euquy) e3IA (101494u1 BUQLY) BSIA (‘ju1 eaql}) OO=1pPEPIDINIUIIXT - ----

(*dns euqi)oo =1 pepPIdIIIUIXT - - - - - (‘ju1 eIqlY) 0=1 PEPIDINIUIIXT --- -~ (-dns eaqly) 0=1 pepPIDIIIUIXT -----

(w)x
000€ 005¢ 000¢ 00ST 000T 00s )

0c-
0T-

(0]

= o€
(0%
0s

0L
- 08

z - > // 06
7 z 2 = S N 00T =

i SN o 2
\\ + — =t s // 0€T
z - ovT
- - . . 0ST
2 Z) - - 0971
0LT
~ . 08T
. - 06T
. . 00¢
4 , 012

0€¢
ove
0S¢

S3INOANTL A VIHOLOIAVHL A VNOZ :-T'€ 0OJ14YHO

121




CAPITULO 3 - ANALISIS Y DISENODE LA ESTRUCTURA

3.5.1.4.3.5 Estimacion de las Pérdidas de Pretads.
3.5.1.4.3.5.1. Pérdidas Instantaneas.
3.5.1.4.3.5.1.1 Friccién Entre Vainas y Torones.
De acuerdo a la Norma ACI 318 - 05, las perdidas por fricciblbgtendones de postesado
calculan mediante la formula:

Px = PO * e_(k*x"'ﬂ*a)

Cuando (k*x#*a) no es mayor que 0,3, se puede usar la formula:

Donde:

Po=Py*(1+k*x+pu*a)l

x: longitud de cable medida desde extremo el@rdaplica la fuerza de pretensado.
Px: fuerza de tesado evaluada a una distadeiade donde se efectla el tesado

Po: fuerza de tesado

en el extremo en deswied® efectlia el tesado.

k: coeficiente por desviacion accidental petraniineal de cable
u: coeficiente de curvatura 0,2
a: suma de los valores absolutos de las variaciones angydessiaciones sucesivas

medidas en radianes,

que se producen enlelecblargo de x).

0,002

Tabla 3.19 Coeficientes de Friccion para Tendones Postesados.

0

Coeficiente por
desviacion
accidental, x

Coeficiente de

curvatura Hp

Tendones no
adheridos

Torones de 7 alambres

Tendones de alambre 0.0010 - 0.0015 0.15 - 0.25
Tendones inyectados
en revestimiento metélico Barras de alta resistencia 0.0001 - 0.0006 0.08 - 0.30
Torones de 7 alambres 0.0005 - 0.0020 0.15 - 0.25
S
Recubierto con Tendones de alambre 0.0010 - 0.0020 0.05 -0.15
mastico

Torones de 7 alambres 0.0010 - 0.0020 0.05 -0.15
Tendones de alambre 0.0003 - 0.0020 0.05 - 0.15

Pre engrasado
0.0003 - 0.0020 0.05 - 0.15

Calculo deu:
En la toda la viga
x=30

Calculo de:

Entonces utiizamos:

y = 0.00333x* - 0.10x + 0.90
y' = 0.00666x - 010 = tana

Para angulos pequerios : tan o
a =0.00666¢<- 010
o= 0,07990 4,58

kix+ura = 0,0760 <0,3 (Cumple)

Po=Py*x(1+k*xx+u*a)t
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Px= 425226,64 kg
APf= 32308,99 kg Africcion= 991,96 kg/cm2

3.5.1.4.3.5.1.2 Acortamiento Elastico.

N° —1
Aﬁzléstico = W *1)x fcs
Donde:
Ep= 2,0E+06 kg/cn®? i P, e x A M, * e
Ec= 2,E+05 kglen? |n= fes == \1+—F— |+
NC%endones= 3 ¢ P
n= 8,632 fcs= -105,20 kg/lcm2

Aessico= 302,704 kg/cm2
APe =Afe*Ap = 9859,38 kg

3.5.1.4.3.5.1.3 Deslizamiento del Anclaje.

AL

Afiestizamiento = T * Ep

AlL= 0,006 m para sistema PROTENDE

Afaesizamiento= 400,00 kg/0m2
APd =Afd*Ap = 130284 kg

3.5.1.4.3.5.2 Pérdidas Diferidas.
3.5.1.4.3.5.2.1 Contraccion del Hormigon.

|Afcontracci 6n = Esh * Eg

Tabla 3.20 Deformacién por Contraccion.

CONDICION VALOR
Bajo agua 0
En aire muy hiimedo 0,0001
En atmdsfera ordinaria 0,0002
En aire seco 0,0003

Fuente: T. Y. LIN
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* Segln Subieta Otalora la deformacion por contraccidn defiar entre los parametros
0,0002 a 0,0003. Adoptamos:

esh=0,00025
Afcontraccion= 500,00 kg/0m2
APd =Afd*Ap = 1628550 kg

3.5.1.4.3.5.2.2 Fluencia del Hormigon.
La pérdida de pretensado debida a la fluencia sgepiomar como:

20

cdp =

DM jor = 12,0% fo = 70x AF

Donde:
Afpcr = Pérdida en el acero de pretensado debida a laidienta.
fegp = Tension del hormigon en el centro de gravedad del acero denpeelo en el
momento de la transferencia (kg/cm2).

Afcqp = Variacion de la tension en el hormigbn en el centro de graleigh acero de
pretensado debida a las cargas permanentes, a excepcidnatgd que actia
en el momento que se aplica la fuerza de pretensado. Loewalenf.q, se
deberian calcular en la misma seccibn o secciones para dies e calcula

fegp (kg/cm2).
:ﬂ+ PIXeg — MOXeO

P Ac |, I

fogp= 123,282 kglcm2 = 12,328 MPa
f :ﬂ+ Pixe,” _Miosmacc X8,

P Ac I, I
fop= 134,04 kgicm2 = 13,404 MPa
Afpcr= 541,07 kglem2 = 54,107 MPa

| APd=_ 385 % |

3.5.1.4.3.5.2.3 Relajacion de los Cables.

Afrelajamiem = M * (:sjy - 055}* fp]

40

Donde:
t = tiempo estimado entre el tesado salasferencia (dias).
fpj = tension inicial en el tenddn al fidal tesado (Po/As - perdidas instantaneas).
fpy = tension de fluencia especificadaadelro de pretensado (0,85fpu).
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fpj= 12352,67 kglcm2
foy= 16135,45 kglcm2

t 7 28 365 1095 1460 1825
Afrelajamiento 148,14 188,21 262,45 294,21 302,53 308,98
% 1,05% 1,34% 1,87% 2,09% 2,15% 2,20%
|__APd=_ 220 % _ ]

3.5.1.4.3.6. Fuerza de Pretensado Efectiva.

Tabla 3.21 Pérdidas de Fuerza de Pretensado Inicial.

TIPO DE PERDIDA %
Friccion 7,06
Acortamiento Elastico 2,15

Deslizamiento del Anclaje 2,85
Contraccion del Hormigth 3,56

Fluencia del Hormigén 3,85
Relajacion de los Cableg 2,20
PERDIDA TOTAL 21,67

Fuente: Elaboracion propia.

Debido a que las pérdidas estan alrededor de 2@I%aipr asumido de ~ 80, entonces no
necesario volver a calcular la fuerza de pretensado

VERIFICACION:

I\/IO*ClO +(P0*e0)*ClO _ P

ch < 1252kg/ cm? -14,35 (Cumple)

flO -

I Lo

M, *Cy _ (Po*eO)* Cso _& > —147kg/cm2
A >

-130,54 (Cumple)

I I

£ :_'V'TI* SN Fﬂ*lew)*clw —”:5 >-15&kgicni =-79,88  (Cumple)
M.*C,. (*R*e)*C, n*R
f,, = TI 200 —('7 0 I )*C, - AOO < 299%g/cnf| = 21,02 (Cumple)
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3.5.1.4.4 Requerimiento de Resistencia.

3.5.1.4.4.1 Caélculo de Solicitaciones Mayoradas.

Peso de la Losa

MexTt = 85638 (kg*m)
Vext = 10809 (kg)

Peso de la Capa de Rodadura

Mext = 5154 (kg*m)

VexT = 651 (kg)
Accesorios

Mext = 41234 (kg*m)

VexT = 5205 (kg)
Vigas-

MexTt = 171720 (kg*m)

VExT = 22483 (kg)
Diafragmas

MexTt = 10004 (kg*m)

Vext = 1300 (kg)

Carga Peatonal

Mext = 19553 (kg*m)

VexT = 2468 (kg)
Carga HL 93

Mext = 216516 (kg*m)

Vext = 20917 (kg)

MnT
T

MnT
MnT

MnT
VT

Mt
T

MnT
MnT

MnT
VT

Mt
\INT

91752 (Kg*m)
11581 (kg)

5522 (kg*m)
697 (ko)

44177 (kg*m)
5576 (kg)

171720 (kg*m)
22483 (kg)

10933 (kg*m)
1393 (kg)

20948 (kg*m)
2644 (kg)

205089 (Kg*m)
23009 (kg)
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MOMENTOS Y CORTANTES ULTIMOS:

RESISTENCIA I |\/|U ::|_,25x|\/|DC +:|_15><|\/|DW +1,75x(|\/|LL +|\/|"vI +|\/|PL)

V,, =1,25x Voo +1,5xV,, +1,75%(V,, +V,, +V, )|

Momentos y Cortantes de Disefio:

MexTt = 806596 (kg*m)

i Myr = 802074 (kg*m)
VEXT = 91647 (kg) !

Wt = 97231 (kg)
 (Mu) = 806596 kg'm |
L_._(=_ 97281 kg _ _ |

3.5.1.4.4.2 Disefio por Cortante.

Los esfuerzos de tension diagonal en una viga de hormig@sfpreado sometida a cargas de

servicio, son considerablemente menores que en una vigarehiggdn armado de las mismas
caracteristicas. Esto se debe esencialmente actosek:

1.- La combinacién de esfuerzos longitudinalesatepresion y de esfuerzos cortantes.
2.- La pendiente de los tendones; esta pendiente es tal qdecerun cortante \/por las

fuerzas de preesfuerzo, en direccidon opuesta o la del torgemerado por la carga
contracortante:

V, =P..Ser(0)

Donde:
Pe = Fuerza de pretensado efectiva en la secciinletada.
0 = Pendiente del tenddn en la seccidn considerada.

Para cargas mayoradas y resistencia minoradasaseizgala seguridad si:

¢V z2v| o eV +V )2V,

Donde:
Vu = Fuerza cortante mayorada en la seccion coasider
Vn = Resistencia nominal al cortante calculada mégliav, =V, +V,
Vc = Resistencia nominal al cortante proporcionada por el etmcantes de la
aparicion de fisuras.
Vs = Resistencia nominal al cortante proporcionamfaeprefuerzo de cortante.
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3.5.1.4.4.2.1 Fuerza Cortante que Resiste el Caio.
En elementos preesforzados se presentan dos dpeagidtamientos inclinados:

3.5.1.4.4.2.1.1 Agrietamiento por Cortante por Elxion.

V, = 016/ f.b,.d, +V, +VML > 045/ f b, d| [M_, = (:/_j(m' Ji+f - fd)
2 t

max

Donde:

V4 = Fuerza cortante en la seccién debido a la carga muerta naaday@Cortante
total producido por el peso propio de la vigaceiaficiente de carga, (kg).

V; = Fuerza cortante mayorada en la seccién, debido a cargesdagliexternamente
(fuerza cortante mayorada debida a las cargas muertassysuperpuestas) que
se presentan simulthneamente con Mmax, (kg).

M max = M&ximo momento mayorado en la seccidn debido a las cargasadgs
externamente (maximo momento mayorado debido a las cargatamy vivas
superpuestas), (kg*cm).

M e = Momento que produce fisuracion por flexion en la seccionddeb las cargas
aplicadas externamente, (kg*cm).
| = Momento de inercia de la seccidon con respecto al eje que pasa pentroide
(cnmd).

y: = Distancia desde el eje centroidal de la seccion total arla dltrema en traccion,
sin considerar el refuerzo, (cm).

foe = Esfuerzo de compresion en el concreto debido Unicamentiserda efectiva del
del preesforzado (Después de que han ocurrido todas lasdasrdel
preesforzado) en la fibra extrema de una seccién en la auddfuerzos de
traccion han sido producido por la cargas aplcadas extema, (en vigas
simplemente apoyadas la fibra extrema es la infefiay/cm2).

fq = Esfuerzo debido a la carga muerta (peso propio) no mayoralddilera extrema
de un seccion en la cual el esfuerzo de traccion es produsidcepgas externas
(en vigas simplemente apoyadas la fibra extren@ieferior), (kg/cm2).

d, = Distancia desde la fibora extrema en compresion al centroidke acero
preesforzado, (cm).

d = Distancia desde la fibra extrema en compresion hasta ebtkntdel refuerzo
longitudinal en traccién (cm).

Datos:
I=1_= 35749674 cm4
Yt=C,, = 107,0 cm

__nx|?>0xemx(;200 _nxPO
pe ~ | A, foe= 143,59 kg/cm2

<]

f
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_MOXCZDO
o fy= 51,381 kg/cm2

0

fq

Mge = 40821084 kg*cm

bw= 20,00 cm Ancho del Alma
168 cm
dp = —) d,= 168,00 cm
0,8.h= 128 cm

Vi = 69127 kg
Mmax = 59194575 kg*cm

rec = 2,50 cm Recubrimiento de la armadura de refuerzo

Entonces; Vci; 80211 kg = 65666 kg

3.5.1.4.4.2.1.2 Cortante de Agrietamiento por Ctamte en el Alma

V,, =(098,/7 + 03.f,.)b,.d, +V,

Donde:
foc = Esfuerzo de compresion en el concreto (después de que hem@dadas
las pérdidas de preesforzado) en el centroide de la seaaidavérsal que
resiste las cargas aplicadas externamente, o en la unidalndely el ala
cuando el centroide esta localizado dentro de{la#écm?2).
V= Componente vertical de la fuerza efectiva de preesforzadotracortante),

(k).
Datos:
by= 20,00 cm .= ”:f’ fre= 39,61 kglcm2
d,= 168,00 cm
0(h/2) = 6,53 o v, = P xSerf Vo= 40755 kg
Entonces; T Vci= 139145 kg |
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Como el objetivo del disefio es evitar el agrietamiento diabda resistencia nominal al
cortante proporcionada por el concretq, ¥ supone igual al menor de los valores deyV

Vcw.

3.5.1.4.4.2.2 Resistencia al Cortante Proporcioda por el Acero de Refuerzo.
Datos:

by = 20,00 cm Calculo de la tensidn cortante:
h= 160,00 cm @ = 0,75
recub = 2,50 cm vV
d= 157,50 cm Vo= xbxd
El concreto resiste: Vu = 38,78 kg/cm2
V. < Ve Vc= 2546  kglcm2
bx Ve/l2= 12,73  kglcm2

3.5.1.4.4.2.3 Disefio del Refuerzo para Corte deViga.
El refuerzo por cortante debera calcularse de dowelas siguientes prescripciones:

1. Si Vus 05(¢v9) No se necesita Armadura Transversal

38,78 < 12,73 Necesita armadura transversal.
2. Si |0.5(¢Vc) <Vu < ¢Vc Se requiere armadura minima
12,73 < 38,78 < 22,92

No, se necesita armadura transversal.

3 Si Se necesita armadura por corte

38,78 > 22,92 Se requiere armadura de corte.

4, Si % >106*\fc|  Se necesita armadura por corte con

38,78 > 19,83 Se requiere armadura de corte con Smax = 30 cm.
5. Si h=22+Jfc| ge tiene que cambiar de seccion.

38,78 > 41,16 No!! Sinecesita armadura por corte

Caemos en el cuarto caso se necesita armaduranmron Sax = 30 cm.
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3.5.1.4.4.2.4 Calculo de la Armadura por Corte ela Viga.

Datos:
bw = 20,00 cm Shmax = 30,00 cm
d= 157,50 cm d
fy= 4200  kglcnp Shac =5 Snax= 39,38 cm
fc = 350 kg/cn?
b= 0,75
Vu= 97230,59 kg Avp12mm = 1,13 cne
Vc = 80211,06 kg
s = M S = 27’47 cm
. —0ov)
_Afd_2 , Ay = 100
I/S —_— S > § bW d f c vmin 6 f;/ C
27231,77 < 39287,40 (Cumple) AV min = 0,41 cm?

3.5.1.4.4.3 Armadura de Refuerzo en las Caras teViga (Armadura de Piel).

Si la profundidac efective (de!, de un element de hormigbr noc pretensad o
parcialment pretensad e< mayol que 90C mm, se deber: distribuir uniformement
armadur superficia amba cara de' element er une distanci d/2 mas proxime de
la armadura de traccion por flexion.

En cade¢ care¢ latera el are: de armadur superfcia Ask, er mm2/mn de alura
debera satisfacer la siguiente condicion:

Ay, = 0,001 * (d, — 760)

La maxime separacid de la armadur superficia nc deberi sel mayol que d/6 6
30 cm.

Figura 3.20 Relacion Entre la Armadura y Diferentes Valoresdde,

Fuente: Figura C5.7.3.3.1-1 AASHTO LRFD 2004.
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Datos:
d. = 1450 mm
Ask = 0,69 mm2/mm Ask = 0,069 cm2/cm
Como; di2 = 7250 cm
Ask = 5,00 cm2
Separacion maxima:
d/is = 29,00 cm Qax = 29,00 cm
0] 30,00 cm
Avh = 1,01 cme (2 2 8Bmm)
ow = 20 cm
A, d/5 Spiel = 33,51 cm
Spiel < m S2 = {30 cm
@ (mm) N° Fierros Ag (cm2)
8 10 5,03
10 8 6,28
12 6 6,79

* Colocar 10 barras dg8mm @ 30 cm a cada lado del peralte de la viga. |

3.5.1.4.4.4 Verificacién por Momento Ultimo.

La propiedad mas importante de una estructura es su resistgabido a que la resistencia del
miembro esta relacionada directamente con su seguridadesisiencia de un miembro de
concreto preesforzado no esta automéaticamente aseguwada mitacién de los esfuerzos

bajo cargas de servicio. Si el miembro tuviera que sobracrsgg ocurririan importantes
cambios en su comportamiento por el agrietamiento y debmigeauno o los dos materiales
alcanzaran niveles de esfuerzo dentro del rango inelastites de la falla. El factor de

seguridad solamente puede establecerse calculando ddemesi del miembro, con un

reconocimiento total de estos efectos, y comparando laacgqwg produciria la falla del

miembro con aquella que se espera que actue.

Para cargas mayoradas y resistencias minoradasastiza la seguridad si.

¢M, =M,

Mu= momento mayorado en la seccion.

M = resistencia nominal a la flexion en la seccion.
@ = factor de reduccion de resistencia para flexion.
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Una parte del momento mayorado en la seccién sidepor el acero de pretensado.
Para calcular esta resistencia a la flexion selaade la siguiente manera:

Mu :Mu1+Mu2

Mu1 = Momento que resiste la armadura activa (Acero degfiierzo).
Mu2 = Momento que resiste la armadura pasiva.

Si Mus< Mys1;  No se necesita armadura para resistir la flexion.
Si Mu> Mys;  Se necesita armadura para resistir la flexion.

a) Calculo de ;.

Para calcular el momento que resiste la armadura actives afébemos encontrar la
profundidad del bloque de compresion; lo cual se deteraiasnando como base la expresion
aproximada del ACI para los esfuerzos en el acei®@ falla:

Espesor del Patin; hf = 18,00 cm

b) Esfuerzo en el acero de preesfuerzo en eledm resistencia nominal a la flexion)(f

Se calcula a partir de ecuaciones aproximadas:
; . — yp pp' fpu
Para elementos con tendones adheridos: foe= o 1—F. v
1 c
fou= 18983 kg/cm2 Esfuerzo Ultimo en el acero de pretensado.

Factor que relaciona la profundidad del blogue rectangetpuivalente de esfuerzos de
compresion con la profundidad del eje neur9. (

B1 Para fc (kg/cm2)
0,85 <280

0,80 280 < fc < 350
0,75 350 < fc < 420
0,70 420 < fc <490
0,65 f'c > 490

Factor por tipo de acero de preesforzagp (

Yo Acero

0,55 Barras de alta resistencig
0,40 Torones corrientes

0,28 Torones de baja relajacid

=

=)
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Cuantia del Acero de Pretensagg).(

Datos: Donde:
Ap= 32,57 cm2 Area del acero de pretensado.
b = bef= 147 cm Ancho de la cara de cesipn del elemento.
d,= 168,00 cm Distancia desde la fibra extrema enpresid
al centroide del acero de preesforzado.
Py = A =
bd, | pp= 0,001317]

Entonces;

fs= 18508  kg/cm2

Usando el criterio del ACI:

U
Cc

f
14d.p0,. f”s = 16,38 cm Entonces; & hf
El espesor del patin hf, es mayor que el correspondientédealacdel Cédigo, lo cual indica
gue el eje neutro caera en el patin colocado in situ. En coesela, la viga se puede tratar

como rectangular con un ancho b en el calculo desistencia a la fiexion.

Profundidad del bloque de esfuerzo:

a= Ap—fps a= 13,77 cm
085.f'b

La resistencia nominal a la flexion es: g = 0,90

M,, = (p.Ap.fpS.(dp —gj Myy = 87412938 kgrcm
Entonces: No se necesita armadura para resistir la flexion.

A = 14 bd
Segun el Codigo ACI - 318, la armadura minima jegioh es: Smin g e
y

Amin = 11,20 cm2

@ (mm) | N°Fierros | A@ (cm2)
16 6 12,06
20 4 12,57
25 3 14,73
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3.5.1.4.45 Zona de Anclaje.

1.05

0.36 0.32 0,36

0,24

Toos

| bas),

Tendon 3 = 152511,87 kg

0,15

0.36

Tendon 2 = 152511,87 kg

Il

0.36

1,60
41

1.

/
gle)e] |

Tendén 1 = 152511,87 kg

0,70

L 0.70 L

3.5.1.4.45.1 Armmadura en la Seccion del Bloqud. Z (LRFD 5.10.10.1)
La resistencia al desgarramiento por traccion de las zanasclaje pretensadas provista por
la armadura vertical en los extremos de las vigas pretessadal estado limite de servicio se

debera tomar como:

P,= ¢ f A

Donde:
fs = Tension en el acero no mayor quENiga.
As = area total de la armadura vertical ubicada en una dsthfca partir del extremo

de la viga (mm2).
h = altura total del elemento prefaloiwémm).

La resistencia no debera ser menor que 4 por ciento de la flerpretensado en el momento
de la transferencia.

La armadura vertical del extremo debera estar tan cercaxtteh® de la viga como sea

Datos:
fy= 4200  kg/cr? P.=%P, = 4% P,
Po= 457536 kg
h/4= 40 cm Pr= 18301,4 kg
= 0,85
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— Pr
Ag = o+,
As = 5,13 cm?
Adpl2mm = 1,13 CIm?
N° de barras = 4,5 =~ 5
As real = 5,65 cm?

Esta armadura se dispondra en los primeros 40 sdeds extremo de la viga.

3.5.1.4.4.5.2 Armadura en la Seccién del Bloqu& Z
a) Seccion del Bloque 22.

* Para el lado vertical.
Datos: %_ :l; e

ypo = 12,00 cm Ypo
yo= 18,00 cm Lo 0,67
1"0
* Para el lado horizontal. 0.1y
Datos: o i
yo= 12,00 cm Xee — 034 P [ I/g
yo= 3500 cm o v/ 'r

* De tabla se tiene:

b) Calculo de Tensiones del Blogue.

F,, =023* P
P'= 183014,25 kg Fost= 42093,28 kg

c) Calculo de Armadura en la Seccion 22 .

Datos:
fy= 4200,00 kg/crm? -
Asv= 20,04 cne Asv = %
Jv
N© estribos = 18 Ag12mm = 1,13 che
Distancia = 160,00 cm S= 8 cm

'* Colocar estribos de @12mm @ 8_g:m.

Esta armadura se dispondra a partir de los 40 sta baa distancia de 160 cm.
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Donde:
Fost= resultantes de las tracciones en el bloque.
yo = €s la mitad del lado del area de hormigén del leloqu
ypo = es la mitad del lado del area cargada.
Asv = area necesaria de acero en forma de estribos.
P' = fuerza de pretensado mayorada del tendoresedd o equivalente.

Tabla 3.22 Relacion entre la Fuerza de Traccion del Bl
de Anclaje y la Fuerza de Pretensado.

ypo/yo

0,2

0,3

0,4

0,5

0,6

0,7

Fbst/P'

0,23

0,23

0,2

0,17

0,14

0,11

Fuente: Prestressed Concrete Design "M.K. HURST"

3.5.1.4.4.6 Ammaduras Constructivas.

La viga de hormigor pretensad es de gradc total pue: entonce la viga nc necesit la
colaboracié de acerc de refuerzc pare resisti exceso de tensiones sin embarg se debe de
dispone por requerimientc de fisuracior debidc a la retraccior de' hormigor e integridac de
los patines horizontales de la pieza.

El refuerzc que ayud: a mantene la integridac de los patine: horizontale de la pieza var er
concordancia con la disposicion del refuerzo deecor

3.5.1.4.4.6.1 Contribucion del Refuerzo Construen.
® o @

G4

pLEApPp

DESCRIPCION.
1. Armadura activa de la fuerza de pretensado.
2. Ayuda a la fijaciéon de las otras varillas durdateonstruccion.
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3. Se proporcion: pare resisti corte y la tensior diagona al igua que er la construccio
ordinaria de concreto reforzado.

4. Sor de pequefi diametro se proporciona pare controla las grieta: por contracciol
antes de tesar el acero principal y como una gyadeael control del agrietamiento.

5. Aseguran la integridad de las delgadas proyeesiborizontales de los patines.

6. Son de pequefio diametro, se proporcionan para controlagriddas por contraccion
antes de tesar el acero principal y como una gyadeael control del agrietamiento.

7. Armadura de piel para reducir la fisuracion.

8. Armadura por flexién para resistir el momentional

3.5.1.4.4.6.2 Especificaciones del Colocado dAlanadura Activa y Pasiva.
3.5.1.4.4.6.2.1 Minima Separacion de los Tendondss Pretensado.

Tamafio maximo del agregado: g = 2,0 cm

Vainas de Postesado Curvas: LRFD 5.10.3.3.3
d > 38mm, 6 1,33 veces el tamafio maximo del agregassa

d
d= 3,80 cm — T j
d= 266 cm Nl O O _

d= 3,80 cm ) o

Se toma el maximo;

y—

Por construccién asumimos:

3.5.1.4.4.6.3 Anclajes para los Dispositivos deaje.

Los anclajes para los dispositivos de izaje debe estar dshabeb ambos extremos de la viga,
distancia a h/2 del bloque de anclaje en direccion horizgntaertical, la armadura estara
dispuesta de un extremo al otro transversalmente en lagligacubrimiento de estos anclajes
debe cumplir con los requisitos de recubrimientameaduras. (LRFD 5.14.1.2.3)

a) Peso Propio de la Viga.

Datos:
yc= 2400 kg/m3 DGiiga= 1535 kg/m
Ao= 6398 cm2 DGiiga= 46062 kg
L=30 m DCuviga/2 = 23031 kg

Tenemos que encontrar el cortante en la mitad distéancia del bloque de anclaje.

X= 0,8 m Vviga= 22416,84 kg
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b) Calculo de Tensiones del Bloque.
Datos:
T= 31702,20 kg

Fbst =023 T // kk\k

Fbst=  7291,51kg

c) Verificacién a tension admisible.

Datos:
Acero A37 - 24 de 2"
Esfuerzo de fluencia al corte del T°G° es: fy= 2400,00 kg/cm2
Factor de Seguridad segun LRFD: (@) = 0,90 Adimesional
Atubo = 4,51 cm2 Fpse
T=—"-—=0Q=* Oadm
Atubo
1616,74 kg/lcm2 < 2160 kg/lcm2 (Cumple)
* Eltubo de F°G? resiste la fuerza de corte pototas resistente para dispositivo de izado. _|
d) Cdlculo de armadura para distribuir la concentacién de tensiones.
Datos:
fy= 4200,00 kg/lcm? > F,
Asv = T
Avpiomm = 0,79 cn@ Asv = 3,47 chnpe
N©° estribos = 4,42 =~ 5
* Colocar zuncho alrededor del tubo de F°G° de @10m ____|
3.5.1.4.5 Resumen de las Armaduras de la Viga.
\As por Flexion.- Colocar 4 barras dg20mm en la parte inferior. i
| i
|As Transversal.- Colocar barras d¢12mm c/30 cm. !
\ l
AsdePiel- C _0'.%91.1_0.E%E"i‘iE*E@T[“_.@_?’9.2@336}9%&“.‘10.9?_'@93;_!
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3.5.1.5 Diafragma.
Los diafragmas de un puente son vigas altas en relacion &,do lgue permite tratarlas

con gran rigidéz y como estan apoyados en las vigas priesigple son muy largas y
elasticas el apoyo de los diafragmas resultaagasti

3.5.1.5.1 Datos Inicales para el Disefio del Diaffma.

Resistencia del hormigén 'cf= 210 kg/lcm2
Acero estructural fy= 4200 kg/cm2
Peso especifico del hormigdn YHA = 2400 kg/m3
Modulo de elasticidad del acero Es= 2000000 kg/cm2
Modulo de elasticidad del hormigbn armado Ec= 2316&8/cm2
Recubrimiento r= 2,5 cm

Luz de calculo Lec= 30 m

Tamafio maximo del Agregado Grueso: B max-agresado = 2,00 cm

3.5.1.5.2 Predimensionamiento del Diafragma.

Longitud del Tramo, L= 30,00 m
Espac. Entre Diafrag. = 7,50 m
Separacion Vigas, S= 1,90 m
Ancho de Calzada, a= 7,30 m
h diaf = 1,15 m
b= 0,20 m

Sd = 7,50 m

T 1

l %

Diafragma Interior

N
7 & : 7
S=190m S=190m S=190m
’—‘ ’—‘ ’—‘ ’—‘ —F
\W (/ \W (/ \W (/ \W (/ T
[ [ [ [
P P P Pl e
P P P P ‘ hv
I I I I
L L L L
S S S L
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Diafragma Interior

Vigas del Puente

Para el Camion HL - 93 y a manera de hacer comparaciones, cstadat momentos
para los siguientes casos:

a) Momento al centro del Diafragma.
b) Momento maximo definido por el teorema de &arr

c) Momento maximo maximorum definido por el tenaede Courbon.

Los esquemas del camion HL - 93 son los que séadetacontinuacion:

72,50 KN 72,50 KN 17,50 KN

4,30 m 4,30m
Vista Longitudinal

R R R R
1,80 m 1,20 m 1,80 m
3,65m 3,65m L
| Una Faja | Una Faja |

Transversal
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El diafragma es perpendicular al sentido del trafico y enseowmencia es necesario

calcular préviamente las reacciones de las flas de ruedasagrresponden a dos fajas
de trafico.

y 320m 4,30m 4,30m L 320m
d \ d \
72,50 KN 72,50 KN 17,50 KN

7,50m

R |
7,50 m

Reaccion por fila de ruedas sobre el diafragma

Se asumen dos tramos isostaticos que descargarcen B que

| R= 110,90 KN |

3.5.1.5.3 Calculo de Momentos Flectores en el Dé&gma Central.
3.5.1.5.3.1 Momento por Carga Viva en el DiafraganCentral.

Linea de Influencia del momento en x.

Nl W»
|
N R

_E_% P s
4 1

2 2 | | |
S=1,90m -S=095m  -S=0,95m S=1,90m :

a) Para evaluar el momento al medio del diafragma, se tieeexge O con lo que la
ecuacion de la linea de influencia sera:

X= 0,00 m
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S _x_-048
4 10
S x
573 0,95
1 (1+6 x) (3 g )+1 (1+2 x) (S ) 09
— %k — %k —=)x|=%§ — — % — k=] % |=—— =
4 5 2 )Ty 5 2~ 95
‘ 1,80 m ‘ 1,20 m L 1,80 m ‘
110,90 KN 110,90 KN 110,90 KN 110,90 KN
0,95
0,37 0,05
1,20 m
-0,4 -0,48
4L ﬂL ’[L ’[L ’[L
1,90 m 0,95m 0,95m 1,90 m

El momento al centro del diafragma para las des fa¢ trafico valdra:

| M= 152,05 KN*m |

b) Para encontrar el momento maximo segun el teorema de, Bardetermina la

posicibn de los camiones de la siguiente manera: "Cuandoiesentvarias cargas
puntuales, se busca la ubicacion de su resultante para t@goar estas cargas, de
manera que el centro de simetria del tramo quede en medio distdmcia entre la

posicidn de la resultante y la carga mas préoxima a ella, psirakd#ener el momento
maximo en coincidencia con la carga anteriormespeaficada.

Aplicando este teorema al conjunto de las cuatro flas ddasjese tiene el siguiente

esquema: D>T<ﬂ

7” 1,80 m Ty 1,20 m ﬂy 1,80 m TV
, 0,60m,
110,90 KN | 0,30m 110,90 KN 110,90 KN
‘ L
== = \ = _ S
v Diafragma
, |, L, L,
Ed K 7z
1,90 m 1,90 m 1,90 m
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X= 0,30m
S x _
2 10 -0,51
S x
>_X_ 0,80
2 2 8
(1485 s x) 42 (14242 0,93
4*( 5*5)*(2* x) 4*( 5 s) ( ) ’
‘ 1,80 m L 1,20 m 1,80 m L
v v v v
110,90 KN 110,90 KN 110,90 KN 110,90 KN
|
0,3 | 0,93
1,11 m } 0,90 m
%‘
-0,51 44 0,30 m 0,08 -0,51
4L 4L 4L 4L 4L
1,90 m 0,95 m 0,95 m 1,90 m

El momento maximo que se obtiene en este caso sera:

M= 8825 KN'm
| |

Por otra parte, se observa que alguna de las filas de ruesdasmpsectores negativos por
ello es conveniente analizar también para este (ftimo casouca sola faja de trafico,
con lo que se obtiene:

‘ 1,80 m L
110,90 KN 110,90 KN
|
} 0,93
1,11lm 0,11 | 0,90 m
,%‘4 | 73
s
-0,51 0,30 m -0,51
’[L # / # #
1,90 m 0,95m 0,95m 1,90 m

El momento méximo que se obtiene en este caso sera:

| M= 11550 KN*m
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c) Para las dos fajas de trafico, se tiene que el momento hés@mpresenta en
correspondencia con una de las flas de ruedas interioregaodada la simetria en A

0 en B de acuerdo a la siguiente figura:
\

>

110,90 KN 110,9(? KN 110,90 KN 110,90 KN

’[L ﬂJ' ’[J'
1,80 m 1,20 m 1,80 m

®

Reacciones de dos vehiculos sobre el diafragma

Segun Courbon, la distancia X a la cual el momesitmaximo esta dada por:

S d
X=e+d e=c-5
Donde:
d = Distancia de una de las flas de ruedas ine=ial centro de gravedad del
conjunto de filas de ruedas.
Por lo tanto se tiene: d= 0,60 m
e= 0,017 m
Entonces
X= 0,62 m
S x
~1 10" -0,54
S x
575 = 0,64
1 6 x 3 1 2 x S
77 (1 575) Grs—x)+3(1+5+5)(5-x) = 087
L 1,80 m L 1,20 m 1,80 m L
v v v
110,90 KN 110,90 KN 110,90 KN 110,90 KN
\
0,
1,32m s 0,38 | 0,85m,
J—)
-0,54 35 0,62m \%»zK -0,54
L L L L L
i 1,90 m i 095m” 0,95m 1,90 m i
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El momento maximo que se obtiene en este caso sera:

| M= 71,19 KN*m |

Por otra parte, se observa que alguna de las filas de ruesdasmpsectores negativos por

ello es conveniente analizar también para este (ftimo casouca sola faja de trafico,
con lo que se obtiene:

L 1,80 m L
110,90 KN 110,90 KN
|
| 0,87
1,32m , O | 0,85m
1 S —
-0,54 0,62m -0,54
’[L 7 ﬂL ’[L ’[L
1,90 m 0,95 m 0,95 m 1,90 m

Cargando la linea de influencia se tiene:

| M= 111,96 KN*m |

De todos los momentos calculados por carga vieatsailajaremos con el mayor:

__._M= 15205 KN-m__| X= 000 m
(desde el centro)
e

_____ M= 1549946 kg-m _ |

3.5.1.5.3.2 Momento por Peso Propio en el Diafrag Central.

El momento por peso propio se lo calculard en la misma distanta cuél estd ubicado
el momento maximo por carga viva:

b= 20,00 cm . _ .
h= 115,00 cm Dimensiones del Diafragma.

OGoc= 552,00 kg/m
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gpc = 2 kg/m

CTITTTITT L I ITT L T oI

0,95
0,95m 095m
oM oo M
-0,48 -0,48
4L 4L 4L 4L 4L
1,90 m 0,95 m 0,95 m 1,90 m
Area negativa = 0,45
Area Positiva = 1,90
——————
__Moc= 79971 kgm | X= 000 m

(desde el centro)
RESUMEN DE SOLICITACIONES:

ML = 15499,46 kg*m
MDC = 799,71 kg*m

SOLICITACION DE DISENO:

MU = 1I25MDC + 1I75MLL i ----- '\_/ILl__- __________________ i

Por ser el diafragma una Viga de Gran Canto, debe ser diseadan par de fuerzas:

.
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3.5.1.5.4 Amadura para Resistir Tracciones en @iafragma Central.

nAg

K LLLLLLLLL L

Datos:
recub = 2,50 cm
b= 20,00 cm
d= 11250 cm

k—b—l
Kd)>? Tq 3 Kd
b*(z) —n#*A;*(d—Kd) =0 AS=E Md—Td(d—T)

2
poED” E [ Ma )\ kay=o0 Kd= 2228 cm
]}*( Kd)

2 E, d—=2
3
Mgy
Mgy = 2812369,86 kg*cm Ta=—" d= 26765,66 Kkg.
d-Kd/3= 105,07 cm
fla=@., = 3780,00 kglcm2 As = ;—d As = 7,08 cm2
y

14
Pmin = E Pmin = 0,0033

Amin = Pmin * by *d Amin = 7,50 cm2
@ (mm) |[NC°Fieros| A@ (cm2)
16 2 4,02
20 3 9,42
22 2 7,60
As. Principal.- EQS_%“_"QE?_@_Z?Ln.rﬂ?_“fimﬁgi.ei(t.rE[“_‘).S_‘i‘e_'.d_i"".fr_f{Sl”li-_-J

3.5.1.5.5 Ammadura de Distribucion en el Diafragra Central.
Datos:
d= 11250 cm
by = 20,00 cm
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El area de refuerzo para cortante perpendicular al refudezaraccion por flexion
Av, no debe ser menos de:

A, = 0,0025 b, * S

Donde: S 30,00 cm
Sgg S< 225 cm A= 113 cm2
@ (mm) | N° Fierros [A@ (cm2/m
8 5 2,51
10 2 1,57
25 10 49,09

As. Vertical.- iUsamos @10 mm c/25cm en ambas caras. J

El area de refuerzo para cortante paralelo al refuerzo deidrapor flexion, An, no debe
ser menos de:

A,n = 0,0015 * b, * S

Donde: 'S 30 cm
d
s < o S< 22,5 cm A= 0,68 cm2
@ (mm) N° Fierros |A@ (cm2/m
8 5 2,51
8 2 1,01
25 10 49,09

Y o e e e e e e e e e B e A B A i A i A i i i

As. Horizontal.- lUsamos @ 8 mm c/25cm en ambas caras. ,

3.5.1.5.6 Resumen de la Amadura del Diafragma.

iAs. Principal.- Usamos 2 @20mm en ambos extremos del diafragma
\

|As. Vertical.- Usamos @10 mm c/25cm en ambas caras.
As. Distribucion

/As. Horizontal.-
|As. Distribucion.-

/
!
!
I
|
I
i
Usamos @ 8 mm ¢/25cm en ambas caras. i
|
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3.5.1.6 Deflexiones en Centro Luz - Rotacion ersldextremos.

3.5.1.6.1 Ciiterio para el Célculo de la Deflexit

Para el calculo de la deflexién se debe utiizar la porciémespondiente a la sobrecarga
viva de la Combinacion de Cargas de Servicio |,aceigue:

1+ (LL +IM)
Puesto que la superestructura del puente contempla casb&slares y peatonales, la
maxima deflexiébn permitida es: (LRFD 2.5.2.6.2)
Donde: Avirm= L/1000
L = Longitud del puente.
Datos: i_ALL+IM = 3060 mm = 3,06 cm '

L= 30,60 m

3.5.1.6.2 Deflexiones de Corta Duracion.
3.5.1.6.2.1. Deflexion Inmediatamente Después de la Traséncia debido a la
Fuerza de Pretensado Inicial.

Datos:
Po = 457536 kg Ec*1= 6,4E+12 kg/cm2
eo= 71,28 cm
L= 3060 cm api = W — 27,86 kglcm
Ec = 299102 kg/cm2
lo=21263384 cnm4
L?>*Py*e . x L3
Spi = 8’7*—];*;; =55 cm —6,; = ZZ”*—Ec*I= 0,0052 rad
3.5.1.6.2.2 Deflexion Debido a las Cargas Muenas
Datos:
L= 3060 cm e = 2 L"Z/’CM — 27,69 kglcm
Mbc2 = 44177 kg*m
Miosa= 91752 kg*m 5 . [4
Mbw = 5522 kg*m Scm = 3oz * ";M_*I — 4,97 cm
Mviga= 171720 kg*m ¢
Mdiaf = 10933 kg*m 3
Mcm = 32410336  kg*cm Ocy = em x L7 _ 0,0052rad
24 x E. x|
3.5.1.6.2.3 Deflexion Debido a la Carga de Carde Disefio.
Datos: 8+ Mgy
L= 3060 cm Aeov =—"7 = 8,94 kg/cm
Mecarrii= 10462500 kg*cm 5 4
Sy = ——+ 3V 2 _ 1,60 cm
384 E,*1
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3.5.1.6.2.4 Deflexion Debido al Camidén de Disefio

Datos:
8 x Mcy
L= 3060 cm Qov =—77 = 23,37 kg/cm IncluyeIM
Mcamion: 27347947,33kg*cm c 4
ey * L

Sov=3g* B a1 - 4

3.5.1.6.2.5 Deflexibn Maxima Debido a la Carga VA.
La deflexion se debera tomar como el mayor dedogstes valores:

Smax. = DG * Scami 6n= 2,10 cm

La deflexion debida al 25 5 del camién de disefio considenamtarpente con la carga de
carril de disefio: (LRFD 3.6.1.3.2)

Omax. = (25% Smax.camion) + (Ag * Ocarril ) = 1,851 cm

Omax.camién = 2,10 cm

qey * L?

Ocy = 24+ E. 1 = 0,00194 rad

3.5.1.6.2.6 Deflexion Final en Centro Luz.
87 =8¢y + Sy — 6p; = 1,55 < Sqam = 3,06  (Cumple)
3.5.1.6.2.7 Rotacion Final en los Extremos.
Or = 6cm + Ocv — 6p; = 0,002 rad
3.5.1.6.3 Deflexiones de Larga Duracion.

3.5.1.6.3.1. Deflexiones Debido a la Fuerza deeRrnsado Después de las Pérdidas.
Datos:

Pe = 358366,37 kg A= 5  waxl
el =718 cm 384 EI
e2 =96,97 cm Ad= 0,05 cm
wd = 0,47 kg/cm
| = 3060 cm A 1 Pe*el*lz+5 P, * ey * I2
E= 29910202 kg/cm2 8 E 48 EI
| = 35749673,62 cm4 Ape= 5,97 cm
o(t,to) = 1,70
Api + Dpe
A= —A, — T(p(t, to) + (Apg + Ay) * (1 + (¢, to))
A= 0,07 cm Deflexién producida a los 50 afios.
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3.5.2. Disefio de la Infraestructura.
3.5.2.1. Diseiio del Estribo.
3.5.2.1.1. Dimensionamiento del Estribo “Corte AA".

N  bparapet

€losa |

hviga h parapeto

€neopreno :5 3
el
e2

-
o]

bZJF N

tsup

NIVEL MAX. DE AGUAS

tha Hpant

ha

[—
DT tinf

DIMENSION | CALCULADO | REDONDEADO OBSERVACION
H 8,70 m 8,70 m Dato
h 3,60 m 3,60 m Dato
) | B=0.6H 522 m 8,40 m Criterio
@ | D=0.1H 0,87 m 1,00 m Criterio
tsup 0,30 m 0,50 m Valor minimo
@) | tinf=0.1H 0,87 m 1,00 m Criterio
@ | L=B/3 1,74m 2,80m Criterio
€Elosa 0,20 m 0,20 m Dato
hviga 1,60 m 1,60 m Dato
Eneopreno 0,15 m 0,15 m Dato
hparapeto 1,95 m 1,95 m |&athvigateneopreno
bparapeto 0,20 m 0,20 m Asumido
el 0,20 m 0,20 m Asumido
e2 0,50 m 0,50 m Asumido
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DIMENSION | CALCULADO | REDONDEADO OBSERVACION

bl 0,17 m 0,17 m Asumido

b2 0,17 m 0,17 m Asumido

s° 5,77° 6,00° Calculado

@ | Nminimo 0,25m -- Seguin Norma

N 0,64 m 0,64 m Calculado

ha 2,00 m 2,00 m Dato

tha 0,52 m 0,52 m Calculado
Hpant 7.70 m 7.70 m Calculado

NOTAS:

(1) Predimensionamiento tomado del texto "Prin@gle Ingenieria de Cimentaciones" de Braja M.

Das, pagina 389. “Cuarta edicién”.

(2) La longitud minima de la cajuela N = (200+0.0020.0067H) (1+0.000125s°) en mm, donde

H=0 en puentes de una sola luz. De la Norma "AASHRBD 2004".
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3.5.2.1.2. Definicion de Cargas del Estribo “Coe A-A”".

A. Datos previos.

yeoncreto= 2400 Kg/m3 Reacciones debido a:
ym= 1800 Kg/m3
= 20°

(1 % Impacto= 33,00%

@ q= 1000 Kg/m

BR -———

hBr

hparapeto/2

EQ -—

R(DC,DW,LL,PL)

R(DC)=174289,80 Kg
R(DW)= 2847,00 Kg
R(LL)= 87852,25 Kg

R(PL)= 10800,00 Kg

©)
v . LSh Ee
EV =
\
l E
\ \
\ \
\
\
\ \
| LSv
\ \
\ [
I
| Y |
\
@
o 5 X
WA
B. Peso propio (DC) y del suelo (EV):
CALCULO DE DC
N° VOL. (m3) DC (Kg) X (m) DC*x (Kg*m)
1 8,40 2016,00 4,20 84672,00
2 2,78 6660,00 3,55 23643,00
3 1,26 3030,00 3,13 9494,00
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N° VOL. (m3) DC (Kg) X (m) DC*x (Kg*m)
4 0,04 90,00 3,25 292,50
5 0,04 90,00 3,85 346,50
6 0,17 403,20 3,57 1439,42
7 0,39 936,00 3,89 3641,04
z -- 31369,20 -- 123528,46
CALCULO DE EV
N° VOL. (m3) EV (Kg) X (m) EV*x (Kg*m)
8 0,80 1431,00 3,88 5545,13
9 34,27 61677,00 6,18 380855,48
z -- 63108,00 -- 386400,60
DC= 31369,20 Kg EV= 63108,00 Kg
x= 3,94 m X= 6,12m

C. Peso propio proveniente de la superestructurd@C):

DC= 20350,08 Kg/r
x= 3,47 n

D. Carga muerta proveniente de la superestructurgDW):

DW= 566,82 Kg/n
x= 3,47 n

E. Presion estética del suelo (EH Y EV):
o=q/2= 10°

ym= 1800 Kg/m3
@ Ka= 0,4467

Empuje estéatict
E= 30432,57 Ki
EH= 29970,23 Ki
EV= 5284,56 Ki
y= 2,9Cm

X= 8,40 m

F. Carga viva proveniente de la superestructural{):

11053,72
LL= Kg/m
x= 3,47 m
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G. Carga de impacto (IM):

IM= 3647,73 Kg/m

X=
H. Fuerza de frenado y aceleracion (BR):
BR=5%LL=

(4) her=
y:

3,47 m

853 Kg
1,80 m
10,50 m

I. Sobrecarga peatonal proveniente de la superegttura (PL):

PL= 1524,71 Kg/m
x= 3,47 m
J. Sobrecarga superficial y de trafico (LS):
pH= 446,74 Kg/m
LSH= 3886,66 kg
y= 4,35m
K. Subpresion de agua (WA):
WA= -11888,00 Kg
x= 4,20 m
L. Combinacién de cargas.
LL
IM
ESTADO DC | DW | EH | EV BR WA
PL
LS
RESISTENCIA1 | 1,25| 1,50| 1,50, 1,33 1,75 1,00
RESISTENCIA3 | 1,25| 1,50| 1,50, 1,33 0,00 1,00
RESISTENCIAS5 | 1,25| 1,50| 1,50, 1,33 1,35 1,00
SERVICIO 1 1,00 1,00/ 1,000 1,00 1,00 1,00

NOTAS:

LSv= 4600 Kg
Xx= 6,10 m

@) Incremento de carga viva por efectos dinamicoblara.6.2.1-1 de la norma

"AASHTO LRFD 2004"

(2 q puede ser asumido como la sobrecarga distribigteethiculo de disefio.
(3) Ka obtenido de las ecuaciones propuestas por latderémpujes de Coulomb,

segun de la norma "AASHTO LRFD 2004", Seccldn10.6.2.1

@ Punto de aplicacion de la fuerza de frenado y emelin a 1.8m sobre el

tablero, segun de la norma "AASHTO LRFD 2004"
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3.5.2.1.3. Verificacion de Estabilidad del Estrib “Corte A-A”.
A. Datos previos.

F.S.D.=
F.S.V.=

1,50
2,00

U=
ot=

0,50
2,30

B. Fuerzas y momentos actuantes factorados.

Kg/cm2

FUERZAS ACTUANTES (Kg)

COMBINACION EH LSH BR nzF
RESISTENCIA © | 44955,34| 6801,66 | 967,20 | 52724,20
RESISTENCIA 3 | 44955,34 0,00 0,00 44955,34
RESISTENCIA 5 | 44955,34| 5246,99 | 746,13 | 50948,46
SERVICIO 1 29970,23| 3886,66 | 552,69 | 34409,57

MOMENTOS ACTUANTES (Kg-m)

COMBINACION EH LSH BR nM
RESISTENCIA 1 | 130370,49 29587,22| 10155,60| 170113,30
RESISTENCIA{ |130370,4 0,0C 0,0C 130370,4
RESISTENCIA 5 | 130370,49 22824,42| 7834,32 | 161029,23
SERVICIO 1 86913,66| 16906,98| 5803,20 | 109623,84

C. Fuerzas y momentos resistentes factorados

FUERZAS RESISTENTES (Kg)
COMBINACION DC DW LL IM PL Ev LSv WA nxF
RESISTENCIA 1 | 64649.10 850,23 | 19344,00| 6383,52 | 2668,24 | 92329,96| 8050,00  -11888,00 182387,05
RESISTENCIA ;| 64649.10( 850,23 0,00 0,00 0,00 92329,96| 0,00 |-11888,00 145941,29
RESISTENCIA 5 | 64649.10[ 850,23 | 14922,52 4924,43 | 2058,35 | 92329,96| 6210,00 | -11888,00 174056,59
SERVICIO 1 51719,28| 566,82 | 11053,72| 3647,73 | 1524,71 | 68392,56| 4600,00|-11888,00 129616,81
MOMENTOS RESISTENTES (Kg-m)
COMBINACION DC DW LL IM PL Ev LSv WA nZF
RESISTENCIA 1 |242679,04 2950,31] 67123,69 22150,82 9258,78 581567,72 49105,0Q -49929,59 924905,77
RESISTENCIA 3 | 242679,04 2950,31 0,00 0,00 0,00| 581567,72 0,00| -49929,59 777267,49
RESISTENCIA! |242679,0| 2950,3:| 51781,1:| 17087,7 7142,4¢| 581567,7 | 37881,0! | -49929,5!| 891159,8
SERVICIO 1 194143,24 1966,88 38356,39 12657,61] 5290,73 430790,9q 28060,00 -49929,59 661336,16
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D. Estabilidad al Deslizamiento.

COMBINACION UEFV/ZFH
RESISTENCIA 1 1,730 Cumple
RESISTENCIA ¢ 1,623 Cumple
RESISTENCIA 5 1,708 Cumple

SERVICIO ] 1,883 Cumple
E. Estabilidad al Volteo.

COMBINACION IMR/ZMA
RESISTENCIA 1 5,437 Cumple
RESISTENCIA ¢ 5,962 Cumple
RESISTENCIA 5 5,534 Cumple

SERVICIO 1 6,033 Cumple

F. Presiones Sobre el Suelo.

B/2
X e
> H
Y
PUNTA TALON
Umin
Amax
B/6= 1,17 m
COMBINACION X (m) e (m) gmax (Kg/m) gmin (Kg/m)
RESISTENCIA : 4,138 | 0,062 | Cumple | 22667,94 Cumple | 20757,54 Cumple
RESISTENCIA 3 4,433 | 0,233 | Cumple | 20260,32 Cumple | 14487,60 Cumple
RESISTENCIA 5 4,195 | 0,005 | Cumple|20798,15 Cumple | 20643,89 Cumple
SERVICIO 1 4,256 | 0,056 | Cumple | 16053,17 Cumple | 14807,98 Cumple
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3.5.2.1.4. Analisis Estructural del Estribo “Core A-A".

BR<+——

her

hparapeto/2

EQ

Vdparap

A. Calculo del cortante y momento de disefio (ea base de la pantalla)

y= 7,70 m
COMBINACION CORTANTE Vd (Kg) - A"d" DE LA CARA
EH LSH BR EQ nxVd
RESISTENCIA 1 34758,87 5980,77 967,20 0,00 | 41706,84
RESISTENCIA 3 34758,87 0,00 0,00 0,00 | 34758,87
RESISTENCIA 5 34758,87 4613,74 746,13 0,00 | 40118,73
SERVICIO 1 23172,58 3417,58 552,69 0,00 | 27142,85
. MOMENTO M (Kg-m) - MAXIMO
= LSH BR EQ nM
RESISTENCIA : 90384,45 | 23176,46 9188,40 | 0,00 | 122749,31
RESISTENCIA ! 90384,45 0,00 0,00 0,00 | 90384,45
RESISTENCIA 5 90384,45 | 17878,98 7088,20 | 0,00 | 115351,62
SERVICIO 1 60256,30 | 13243,69 5250,52 | 0,00 | 78750,50




CAPITULO 3 - ANALISIS Y DISENODE LA ESTRUCTURA

B. Ubicacion de M/2 para el corte del acero:

y= 5,335m

ty= 0,766 m
Mu= 122749,31 Kg-m
Mu/2= 61416,00 Kg-m

COMBINACION MOMENTO M/2 (Kg-m)
EH LSH BR nE(M/2)
RESISTENCIA 1 43389,15 | 1112588 | 690097 | 61416,00
RESISTENCIA 3 43389,15 0,00 0,00 43389,15
RESISTENCIA 5 43389,15 | 8582,82 | 532361 | 5729558
SERVICIO 1 28926,10 | 6357,65 | 394341 | 39227,16

C. Cdélculo del cortante y momento en la base dearapeto.

COMBINACION CORTANTE Vd parap (Kg) - A"d" DE LA CARA
Ex LSH BR nz\Vvd
RESISTENCIA 1 2144,12 1485,42 967,20 4596,74
RESISTENCIA 3 2144,12 0,00 0,00 2144,12
RESISTENCIA 5 2144,12 1145,90 746,13 4036,15
SERVICIO 1 1429,42 848,81 552,69 2830,91
. MOMENTO M parap (Kg-m) - MAXIMO
EH LSH BR nZMm
RESISTENCIA 1 5796,71 1486,40 3627,00 10910,11
RESISTENCIA 3 5796,71 0,00 0,00 5796,71
RESISTENCIA ! 5796,71 1146,65 2797,97 9741,33
SERVICIO 1 3864,47 849,37 2072,57 6786,41

D. Calculo del cortante y momento en el talén da zapata.

DC, EV, LSv

PUNTA

Umin
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COMBINACION

gcara (Kg/m)

CORTANTE Vd (Kg) - A"d" DE LA CARA

DC LSv EV Q nzVd
RESISTENCIA : 21803,72 -13650,00| -8050,00| -85195,80| 101173,02| -5722,78
RESISTENCIA 3 17648,85 -13650,00 0,00 -85195,80| 86243,38 | -12602,42
RESISTENCIA 5 20728,37 -13650,00| -6210,00| -85195,80| 94472,83 | -10582,97
SERVICIO 1 15489,87 -10920,00| -4600,00| -63108,00| 71760,40 | -6867,60

COMBINACION qeara (Kg/m) MOMENTO M (Kg-m) - MAXIMO

DC LSv EV Q nzM
RESISTENCIA 1 21803,72 -31740,00(-18515,00 -195950,34 236779,00| -9426,34
RESISTENCIA 3 17648,85 -31740,00 0,00 -195950,34 205144,43| -22545,91
RESISTENCIA 5 20728,37 -31740,00(-14283,00 -195950,34 219798,34 | -22175,00
SERVICIO 1 15489,87 -25392,00(-10580,00 -145148,40 167855,94 | -13264,46

E. Célculo del cortante y momento en la punta d& zapata.

) CORTANTE Vd (Kg) - A"d" DE LA CARA
COMBINACION qgcara (Kg/m)
DC Q nxVv
RESISTENCIA : 22031,14 -8250,00 | 61461,25| 53211,25
RESISTENCIA : 18336,08 -8250,00 | 53070,06| 44820,06
RESISTENCIA 5 20746,73 -8250,00 | 57124,22| 48874,22
SERVICIO 1 15638,10 -6600,00 | 43575,50| 36975,50
. MOMENTO M (Kg-m) - MAXIMO
COMBINACION qgcara (Kg/m)
DC Q nxM
RESISTENCIA 1 22031,14 -11760,00 | 89690,42| 77930,42
RESISTENCIA 3 18336,08 -11760,00 | 81934,80| 70174,80
RESISTENCIA 5 20746,73 -11760,00 | 81595,94| 69835,94
SERVICIO 1 15638,10 -9408,00 | 63470,76| 54062,76
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3.5.2.1.5. Disefio Estructural del Estribo “CorteA-A”.
A. Datos previos.

f'c= 210 Kg/cm2 fy= 4200 Kg/cm2
r(pant)= 0,05 m r(zapata)=0,1 m
¢ (Flexién)= 0,90 f (Corte)=0,75
L] —— ASVpar
ASVpar-ext
Ashpar

ASVext

. ﬁASVint/Z

ASVext

|~ ASVint

¥ Lcorte

Aslsup

AstT

N

Aslinf O\ Ast
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B. Disefio de la Pantalla.

VERIFICACION DE CORTANTE
@Vc= 54723,06 Kg

Vu= 41706,84 kg Cumple
ACERO VERTICAL
CARA INTERIOR CARA EXTERIOR
DESC. VALOR DESC. VALOR
Mu 122749,31 Kg-m 16mm 2,01 cm2
d 0,95m Asmin 14,25 cm2
a 8,42 cm N° Aceros 8
As 35,77 cm2 s (Calculado) 13,89 cm
p 0,0038 s (Redond.) 15 cm
Pmin 0,0015 ASVext 16mm@15
25mm 4,91 cm2 Cumple
N° Aceros 8
s (Calculado) 14,18 cm
s (Redond.) 15 cm
ASVint 25mm@15
Ld 0,72 m
Lcorte (calc) 3,09 m
Lcorte (redond) 3,10 m
AsVint/2 25mm@30

ACERO HORIZONTAL

PARTE INFERIOR PARTE SUPERIOR
DESC. VALOR DESC. VALOR
12mm 1,13 cm2 10mm 0,79 cm2
p 0,0020 p 0,0020
Ash 19,00 cm2 Ash 14,32 cm2
Ash/3 6,33 cm2 Ash/3 4,77 cm2
N° Aceros 5 N° Aceros 7
s (Calculado) 20,05 cm s (Calculado 14,88 cm
s (Redond.) 20 cm s (Redond.) 15cm
Ashint 12mm@20 Ashint 10mm@15
16mm 2,01 cm2 12mm 1,13
2*Ash/3 12,67 cm2 2*Ash/3 9,54 cm2
N° Aceros 7 N° Aceros 8
s (Calculado) 15,63 cm s (Calculado 13,31 cm
s (Redond.) 20 cm s (Redond.) 15cm
Ashext 16mm@20 Ashext 12mm@15
RESUMEN: Ashint 12mm,1@5,16@20,r@15

Ashext

16mm,1@5,16@20,r@15
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C. Disefio del Muro Espaldar.

VERIFICACION DE CORTANTE
@Vc= 8640,48 Kg
Vu= 4596,74 kg

ACERO VERTICAL INTERIOR

DESC. VALOR
Mu 1091,11 Kg-m
d 0,15m
a 5,56 cm
As 23,62 cm2
p 0,00157
Pmin 0,0015
20mm 3,14 cm2
N° Aceros 7
s (Calculado) 16,43 cm
s (Redond.) 20 cm
ASVpar 20mm@20

D. Disefio del talon de la zapata
VERIFICACION DE CORTANTE

¢Vc= 54723,06 Kg

Vu= -5722,78 Kg

ACERO LONGITUDINAL

CARA INFERIOR
DESC. VALOR
Mu -9426,34 Kg-m
d 0,90 m
a -0,65 cm
As -2,76 cm2
p -0,0003
Pmin 0,0015
16mm 2,01 cm2
N° Aceros 7
s (Calculado) 14,67 cm
s (Redond.) 15 cm
Aslinf 16mm@15
ACERO TRANSVERSAL
| Ast | 16mm@15 |

Cumple

Cumple ACERO VERTICAL EXTERIOR
| ASVpar-ext | 10mm@15 |

ACERO HORIZONTAL
| Astpar | 10mm@15 |

Cumple
CARA SUPERIOR
DESC. VALOR
16mm 2,01 cm2
Agin 13,50 cm2
N° Aceros 7
s (Calculado 14,67 cm
Usar Asmin s (Redond.) 15cm
Aslsup 16mm@15
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E. Disefio de la Punta de la Zapata.

VERIFICACION DE CORTANTE
@Vc= 54723,06 Kg
Vu= 53211,25 Kg

ACERO LONGITUDINAL

CARA INFERIOR
DESC. VALOR
Mu 77930,4 Kg-m
d 0,90 m
a 5,56 cm
As 23,64 cm2
p 0,0026
Pmin 0,0015
20mm 3,14 cm2
N° Aceros 7
s (Calculado) 15,05 cm
s (Redond.) 15 cm
Aslint 20mm@15

ACERO TRANSVERSAL

| Ast |  16mm@15

Cumple

Usar Asmin

CARA SUPERIOR
DESC. VALOR
16mm 2,01 cm2

Asin 13,50 cm2

N° Aceros 7

s (Calculado) 14,67 ¢
s (Redond.)) 15cm
Aslup 16mm@15

m
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CAPITULO 3 - ANALISIS Y DISENODE LA ESTRUCTURA

3.5.2.2. Disefio de la Seccidn Inicial del Alero.
3.5.2.2.1. Dimensionamiento del Alero “Corte B-B”

tsup

NIVEL MAX. DE AGUAS

tha Hpant
H
ha
=
TR
h L
[B—
DT tinf
B

DIMENSION | CALCULADO | REDONDEADO OBSERVACION

H 8,70 m 8,70 m Dato

h 3,60 m 3,60 m Dato
| B=0.6H 5,22 m 8,40 m Criterio
| D=0.1H 0,87 m 1,00 m Criterio

tsup 0,30 m 0,30 m Valor minimo
(@ | tint=0.1H 0,87 m 1,00 m Criterio
| L=B/3 1,74 m 2,80 m Criterio

s° 5,19° 5,20° Calculado

ha 2,00 m 2,00 m Dato

tha 0,52 m 0,52 m Calculado

Hpant 7,70 m 7,70 m Calculado

NOTAS:

(1) Predimensionamiento tomado del texto "Prinale Ingenieria de Cimentaciones” de Braja M. Pgsa. 389.

166



CAPITULO 3 - ANALISIS Y DISENODE LA ESTRUCTURA

3.5.2.2.2. Definicion de Cargas del Alero “Cort8-B".
A. Datos previos.

1) g= 1000 Kg/m
Yconcreto= 2400 Kg/m3
ym= 1800 Kg/m3

@g= 20°
T T
Y @ T Ee
EV =
e \ b
‘ T E
el -
LSv R
s
o @ - 5 X
T WA !
B. Peso propio (DC) y del suelo (EV):
CALCULO DE DC
N° VOL. (m3) DC (Kg) X (m) DC*x (Kg*m)
1 9,80 2352,00 4,90 115248,00
2 2,31 5544,00 3,85 21344,40
3 2,70 6468,00 3,47 22422,40
Z -- 35532,00 - 159014,80
CALCULO DE EV
N° VOL. (m3) EV (Kg) x (m) EV*x (Kg*m)
4 44,66 80388,00 6,90 554677,20
z -- 80388,00 - 554677,20
DC= 35532,00 Kg EV= 80388,00 Kg
X= 4,48 m X= 6,90m
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CAPITULO 3 - ANALISIS Y DISENODE LA ESTRUCTURA

C. Presion estéatica del suelo (EH Y EV):

d=¢/2= 10°
ym= 1800 Kg/m3
@ Ka= 0,446
Empuje estaticc

E= 30432,57 Ki

EH= 29970,23 Ki

EV= 5284,56 K

y= 2,50m

X= 9,80 m

D. Sobrecarga superficial y de trafico (LS):
pH= 446,74 Kg/m
LSH= 3886,66 Kg LSv= 5800,00 Kg
y= 4,35m x= 6,90 m
E. Subpresion de agua (WA):

WA= -13288,00 Kg
x= 4,90 m

F. Combinacion de cargas.

LL
IM
ESTADO DC DwW EH EV BR WA
PL
LS
RESISTENCIA 1 1,25 1,50 1,50 1,35 1,75 1,00
RESISTENCIA 3 1,25 1,50 1,50 1,35 0,00 1,00
RESISTENCIA 5 1,25 1,50 1,50 1,35 1,35 1,00

SERVICIO 1 1,00 1,00 1,00 1,00 1,00 1,00

NOTAS:
(1)q puede ser asumido como la sobrecarga distrilnigbieehiculo de disefio.
2 Ka obtenido de las ecuaciones propuestas por teatde empujes de Coulomb, segin de
la norma "AASHTO LRFD 2004", Seccidril.10.6.2.1
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CAPITULO 3 - ANALISIS Y DISENODE LA ESTRUCTURA

3.5.2.2.3. Verificacion de Estabilidad del AlerCorte B-B”.
A. Datos previos.

F.S.D.=
F.S.V.=

1,50
2,00

p=
ot=

0,50

2,30 Kg/cm2

B. Fuerzas y momentos actuantes factorados.

FUERZAS ACTUANTES (Kg)

COMBINACION

EH

LSH

nzF

RESISTENCIA 1

44955,34

6801,66

51757,00

RESISTENCIA 3

44955,34

0,00

44955,34

RESISTENCIA 5

44955,34

5246,99

50202,33

SERVICIO 1

29970,23

3886,66

33856,89

MOMENTOS ACTUANTES (Kg-m)

COMBINACION

=

LSH

nzM

RESISTENCIA 1

130370,49

29587,22

159957,70

RESISTENCIA 3

130370,49

0,00

130370,49

RESISTENCIA 5

130370,49

22824,42

153194,91

SERVICIO 1

86913,66

16906,98

103820,64

C. Fuerzas y momentos resistentes factorados

FUERZAS RESISTENTES (Kg)

COMBINACION

DC

Ev

LSv

WA

nzF

RESISTENCIA 1

44415,00

115657,96

10150,00

-13288,00

156934,96

RESISTENCIA 3

44415,00

115657,96

0,00

-13288,00

146784,96

RESISTENCIA 5

44415,00

115657,96

7830,00

-13288,00

154614,96

SERVICIO 1

35532,00

85672,56

5800,00

-13288,00

113716,56

MOMENTOS RESISTENTES (Kg-m)

COMBINACION

DC

Ev

LSv

WA

nZF

RESISTENCIA 1

198768,50

818728,94

70035,00

-65111,19

1022421,24

RESISTENCIA 3

198768,50

818728,94

0,00

-65111,19

952386,26

RESISTENCIA 5

198768,50

818728,94

54027,00

-65111,19

1006413,26

SERVICIO 1

159014,80

606465,88

40020,00

-65111,19

740389,50
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D. Estabilidad al deslizamiento.

COMBINACION UZFV/ZFH
RESISTENCIA ! 1,516 Cumple
RESISTENCIA 3 1,633 Cumple
RESISTENCIA ! 1,540 Cumple
SERVICIO 1 1,679 Cumple
E. Estabilidad al volteo.
COMBINACION ZMR/ZMA
RESISTENCIA : 6,392 Cumple
RESISTENCIA 3 7,305 Cumple
RESISTENCIA' ! 6,569 Cumple
SERVICIO 1 7,131 Cumple
F. Presiones sobre el suelo.
B/2
X i e
>H
PUNTA TALON
Amin
Amax
B/6= 1,25 m
COMBINACION x (m) e (m) gmax (Kg/m) gmin (Kg/m)
RESISTENCIA 1 5496 | 0,596|Cumple| 21853,98| ok |10173,56 Cumple
RESISTENCIA 3 5,600 | 0,700| Cumple| 21398,47| ok! | 8557,64| Cumple
RESISTENCIA ! 5,518 | 0,618| Cumple| 21749,86| ok! | 9804,21| Cumple
SERVICIO 1 5,598 | 0,698| Cumple| 16561,52| ok! | 6645,94| Cumple
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CAPITULO 3 - ANALISIS Y DISENODE LA ESTRUCTURA

3.5.2.2.4. Analisis Estructural del Alero “CorteB-B".

[T
:: j Vdparap Mparap
v
ELSH Ee
[ M/2
ty 1
E ,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,, vd
M
D.F.C. D.M.F.

A. Caélculo del cortante y momento de disefio (ea base de la pantalla)

y= 7,70 m
COMBINACION CORTANTE Vd (Kg) - A"d" DE LA CARA
EH LSH nzVvd
RESISTENCIA 1 34758,87 5980,77 40739,64
RESISTENCIA 3 34758,87 0,00 34758,87
RESISTENCIA 5 34758,87 | 4613,74 | 39372,61
SERVICIO 1 23172,58 | 3417,58 | 26590,16
COMBINACION MOMENTO M (Kg-m) - MAXIMO
EH LSH nZM
RESISTENCIA 1 90384,45 | 23176,46| 113560,90
RESISTENCIA 3 90384,45 0,00 90384,45
RESISTENCIA 5 90384,45 | 17878,98| 108263,43
SERVICIO 1 60256,30 | 13243,69| 73499,99
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B. Ubicacion de M/2 para el corte del acero:

y:

ty=
Mu=
Mu/2=

5,445 m
0,795 m
113560,90

Kg-m

56786,25 Kg-m

MOMENTO M/2 ( Kg-m)

COMBINACION
EH LSH nX(M/2)
RESISTENCIA : 45196,83| 11589,41 56786,25
RESISTENCIA 3 45196,83 0,00 45196,83
RESISTENCIA 5 45196,83] 8940,40 54137,24
SERVICIO 1 30131,22| 6622,52 36753,74

C. Calculo del cortante y momento en el talon da zapata.

DC, EV, LSv

PUNTA

Umin

COMBINACION qcara (Kg/m) CORTANTE Vd (Kg) - A"d" DE LA CARA
DC LSv EV Q nxvd
RESISTENCIA : 17086,46 -17250,00 -10150,00| -108523,80| 111953,77 | -23970,03
RESISTENCIA 3 16157,32 -17250,00 0,00 -108523,80) 107972,90 | -17800,90
RESISTENCIA 5 16874,09 -17250,00 -7830,00 | -108523,80| 111043,86 | -22559,94
SERVICIO 1 12514,35 -13800,00 -5800,00 | -80388,00 83593,12 -16394,88
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CAPITULO 3 - ANALISIS Y DISENODE LA ESTRUCTURA

COMBINACION qeara (Kg/m) BEMELNOIMI ER AV
DC LSv EV Q nM
RESISTENCIA 1 17086,46 -50460,00 -29435,00| -314719,02| 340854,05 -53759,97
RESISTENCIA : 16157,32 -50460,00 0,00 -314719,02| 330536,91 -34642,11
RESISTENCIA 5 16874,09 -50460,00 -22707,00| -314719,02| 338495,85 -49390,17
SERVICIO 1 12514,35 -40368,00 -16820,00| -233125,20| 255873,63 -34439,57
D. Calculo del cortante y momento en la punta de zapata.
) CORTANTE Vd (Kg) - A"d" DE LA CARA
COMBINACION gcara (Kg/m)
DC Q nzvV
RESISTENCIA 1 18278,34 -8850,00 59195,17 50345,17
RESISTENCIA 3 17467,61 -8850,00 57327,47 48477,47
RESISTENCIA 5 18093,03 -8850,00 58768,27 49918,27
SERVICIO 1 13526,14 -7080,00 44379,30 37299,30
x MOMENTO M (Kg-m) - MAXIMO
COMBINACION gcara (Kg/m)
DC Q nzM
RESISTENCIA : 18278,34 -13500,00 103706,36 | 90206,36
RESISTENCIA ! 17467,61 -13500,00 102189,43| 88689,43
RESISTENCIA ! 18093,03 -13500,00 103359,64 | 89859,64
SERVICIO 1 13526,14 -10800,00 79079,92 68279,92
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3.5.2.2.5. Disefio Estructural del Alero “Corte BB".
A. Datos previos.

f'c= 210 Kg/icm2 fy= 4200 Kg/cm2
r(pant)= 0,05 nr r(zapata): 0,1 rr
¢ (Flexion)= 0,90 f (Corte)=0,75

——— Ashint

] ﬁASVint/Z

: Van ASVint

Lcorte

Aslsup
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CAPITULO 3 - ANALISIS Y DISENODE LA ESTRUCTURA

B. Disefio de la pantalla.

VERIFICACION DE CORTANTE

@Vc= 54723,06 Kg

Vu= 40739,64 Kg Cumple
ACERO VERTICAL
CARA INTERIOR CARA EXTERIOR
DESC. VALOR DESC. VALOR
Mu 113560,90 Kg-m 16mm 2,01 cm2
d 0,95 m Asin 14,25 cm?2
7,76 cm N° Aceros 8
As 32,97 cm2 s (Calculado) 13,89 cm
p 0,0035 s (Redond.) 15 cm
p min 0,0015 ASVext 16mm@15
25mm 4,91 cm2 Cumple
N° Aceros 7
s (Calculado) 15,00 cm
s (Redond.) 15 cm
ASVint 25mm@15
Ld 0,72 m
Lcorte (calc) 2,98 m
Lcorte (redond) 3,00 m
Asvint/2 25mm@30
ACERO HORIZONTAL
PARTE INFERIOR PARTE SUPERIOR
DESC. VALOR DESC. VALOR
12mm 1,13 cm2 10mm 0,79 cm2
p 0,0020 p 0,0020
Ash 19,00 cm2 Ash 14,90 cm2
Ash/3 6,33 cm2 Ash/3 4,97 cm2
N° Aceros 5 N° Aceros 7
s (Calculado) 20,00 cm s (Calculado) 14,30 cm
s (Redond.) 20 cm s (Redond.) 15 cm
Ashint 12mm@20 Ashint 10mm@15
16mm 2,01 cm2 12mm 1,13
2*Ash/3 12,67 cm2 2*Ash/3 9,93 cm2
N° Aceros 7 N° Aceros 8
s (Calculado) 15,03 cm s (Calculado) 12,79 cn
s (Redond.) 15cm s (Redond.) 15cm
Ashext 16mm@15 Ashext 12mm@15
RESUMEN: Ashint 12mm,1@5,15@20,r@15
Ashext 16mm,1@5,20@15,r@15
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C. Disefio del talon de la zapata.

VERIFICACION DE CORTANTE
@Vc= 54723,06 Kg

Vu= -16394,88 Kg Cumple
ACERO LONGITUDINAL
CARA INFERIOR
DESC. VALOR
Mu -34439,57 Kg-m
d 0,90 m
a -2,35cm
As -9,99 cm2
p -0,0011
P min 0,0015
16mm 2,01 cm2 Usar Asmin
N° Aceros 7
s (Calculado) 14,67 cm
s (Redond.) 15cm
Aslinf 16mm@15
ACERO TRANSVERSAL
| Ast |  16mm@15 |

D. Disefio de la punta de la zapata.

VERIFICACION DE CORTANTE
@Vc= 54723,06 Kg

Vu= 5034517 Kg Cumple
ACERO LONGITUDINAL
CARA INFERIOR
DESC. VALOR
Mu 90206,36 Kg-m
d 0,90 m
a 6,47 cm
As 27,50 cm2
p 0,0031
P min 0,0015
20mm 3,14 cm2 Usar Asmin
N° Aceros 7
s (Calculado) 14,11 cm
s (Redond.) 15 cm
Aslinf 20mm@15
ACERO TRANSVERSAL
Ast |  16mm@15 |

CARA SUPERIOR
DESC. VALOR
16mm 2,01 cm2
ASmin 13,50 cm2
N° Aceros 7
s (Calculado) 14,67 cm
s (Redond.) 15cm
Aslsup 16mm@15

CARA SUPERIOR
DESC. VALOR
16mm 2,01 cm2
ASmin 13,50 cm2
N° Aceros 7
s (Calculado) 14,67 cm
s (Redond.) 15cm
Aslsup 16mm@15
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CAPITULO 3 - ANALISIS Y DISENODE LA ESTRUCTURA

3.5.2.3. Disefio de la Seccioén Final del Alero “@e C-C”.
3.5.2.3.1. Dimensionamiento del Alero “Corte C-C”

tsup

NIVEL MAX.DE AGUAS

tha H pant
H
ha
e
ERECECCEC S|
h L
[S—
D tint
B
DIMENSION | CALCULADO | REDONDEADO OBSERVACION
H 6,90 m 6,90 m Dato
h 3,60 m 3,60 m Dato
1 | B=0.6H 4,14 m 7,90 m Criterio
| D=0.1H 0,69 m 0,80 m Criterio
tsup 0,30 m 0,30 m Valor minimo
(@ | tinf=0.1H 0,69 m 0,60 m Criterio
| L=B/3 1,38 m 2,60 m Criterio
s° 2,82° 2,90° Calculado
ha 2,00 m 2,00 m Dato
tha 0,26 m 0,26 m Calculado
Hpant 6,10 m 6,10 m Calculado
NOTAS:

(1) Predimensionamiento tomado del texto "Prinale Ingenieria de Cimentaciones" de Braja M. pasa. 389.
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CAPITULO 3 - ANALISIS Y DISENODE LA ESTRUCTURA

3.5.2.3.2.
A. Datos previos.

Definicion de Cargas del Alero “Cort€-C”.

Yeoncreto= 2400 Kg/m3
ym= 1800 Kg/m3

¢= 20°

ERENNENEN

1) g= 1000 Kg/m

LSH Ee
EV
DC l
l E
LSv
PP T
X
T W A
B. Peso propio (DC) y del suelo (EV):

CALCULO DE DC
Ne VOL. (m3) DC (Kg) X (m) DC*x (Kg*m)
1 6,32 15168,00 4,90 59913,60
2 1,83 4392,00 3,85 13395,60
3 0,92 2196,00 3,47 6148,80
2 - 21756,00 - 79458,00

CALCULO DE EV
N° VOL. (m3) EV (Kg) X (m) EV*x (Kg*m)
4 44,66 51606,00 6,90 286413,30
2 -- 51606,00 - 286413,30

DC= 21756,00 Kg 51606,00 Kg
x= 3,65m 555m
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C. Presion estéatica del suelo (EH Y EV):

o=¢/2= 10°
ym= 1800 Kg/m3
@ Ka= 0,446"
Empuje estaticc

E= 19142,48 Ki

EH= 18851,66 Ki

EV= 3324,06 K

y= 2,50 m

X= 7,90 m

D. Sobrecarga superficial y de trafico (LS):
pH= 446,74 Kg/m
LSH= 3082,53 Kg LSv= 4700,00 Kg
y= 3,45m x= 5,55m
E. Subpresion de agua (WA):

WA= -8394,44 Kg
x= 3,95 m

F. Combinacion de cargas.

LL
IM
ESTADO DC DwW EH EV BR WA
PL
LS
RESISTENCIA 1 1,25 1,50 1,50 1,35 1,75 1,00
RESISTENCIA 3 1,25 1,50 1,50 1,35 0,00 1,00
RESISTENCIA 5 1,25 1,50 1,50 1,35 1,35 1,00
SERVICIO 1 1,00 1,00 1,00 1,00 1,00 1,00

NOTAS:
(1) q puede ser asumido como la sobrecarga distrilnlgtieehiculo de disefio.
2 Ka obtenido de las ecuaciones propuestas por leatde empujes de Coulomb, segin de
la norma "AASHTO LRFD 2004", Seccidl.10.6.2.1
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3.5.2.3.3. Verificacion de Estabilidad del Aler6Corte C-C”.
A. Datos previos.

F.S.D.= 1,50 p= 0,50
F.S.V.= 2,00 ot= 2,30 Kg/cm2

B. Fuerzas y momentos actuantes factorados.

FUERZAS ACTUANTES (Kg)

COMBINACION EH LSH nzF

RESISTENCIA 1 | 28277,50| 5394,42 | 33671,92

RESISTENCIA 3 | 28277,50 0,00 28277,50

RESISTENCIAS | 28277,50| 4161,41 | 32438,91

SERVICIO 1 18851,66 | 3082,53 | 21934,19

MOMENTOS ACTUANTES (Kg-m)

COMBINACION EH LSH nM

RESISTENCIA 1 | 65038,24 | 18610,75| 83648,99

RESISTENCIA 3 | 65038,24 0,00 65038,24

RESISTENCIAS5 | 65038,24 | 14356,86| 79395,10

SERVICIO 1 43358,83 | 10634,71| 53993,54

C. Fuerzas y momentos resistentes factorados

FUERZAS RESISTENTES (K

IN—

COMBINACION DC Ev LSv WA nZF

RESISTENCIA1 | 27195,00 | 7415558 | 8225,00 | -8394,44 | 101181,13

RESISTENCIA3 | 27195,00 | 74155,58 0,00 -8394,44 | 92956,13

RESISTENCIAS | 27195,00 | 74155,58 | 6345,00 | -8394,44 | 99301,13

SERVICIO 1 21756,00 | 54930,06 | 4700,00 | -8394,44 | 72991,61

MOMENTOS RESISTENTES (Kg-m)

COMBINACION DC Ev LSv WA nZF

RESISTENCIA 1| 99322,50 | 422109,02| 45648,75| -33158,05| 533922,22

RESISTENCIA 3 | 99322,50 | 422109,02| 0,00 -33158,05| 488273,47

RESISTENCIA5 | 99322,50 | 422109,02| 35214,75| -33158,05| 523488,22

SERVICIO 1 79458,00 | 312673,35| 26085,00| -33158,05| 385058,30
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Estabilidad al deslizamiento.

COMBINACION UEFV/ZFH
RESISTENCIA : 1,522 Cumple
RESISTENCIA 3 1,644 Cumple
RESISTENCIA 5 1,531 Cumple
SERVICIO 1 1,664 Cumple
Estabilidad al volteo.
COMBINACION IMR/ZMA
RESISTENCIA 1 6,383 Cumple
RESISTENCIA 3 7,507 Cumple
RESISTENCIA 5 6,593 Cumple
SERVICIO 1 7,132 Cumple
Presiones sobre el suelo.
B/2
X i e
>H
PUNTA TALON
Amin
Omax
B/6= 1,25 m
COMBINACION X (m) e (m) gmax (Kg/m) gmin (Kg/m)
RESISTENCIA : 4,450 | 0,500| Cumple| 17673,09| ok! | 7942,39| Cumple
RESISTENCIA 3 4,553 | 0,603|Cumple| 17155,98| ok! | 6377,22| Cumple
RESISTENCIA 5 4,472 | 0,522|Cumple| 17554,89| ok! | 7584,64|Cumple
SERVICIO 1 4,536 | 0,586| Cumple| 13349,16| ok! | 5129,73|Cumple
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3.5.2.3.4. Andlisis Estructural del Alero “CorteC-C".

LTI T
D | Vdparap M parap
v
ELSH Ee
. : o M/2
- E
E fo | Vd
s M
f
D.F.C. D.M.F.

A. Caélculo del cortante y momento de disefio (ea base de la pantalla)

y= 6,10 m
COMBINACION CORTANTE Vd (Kg) - A"d" DE LA CARA
EH LSH nzVvd
RESISTENCIA 1 21739,70 | 4729,89 | 26469,59
RESISTENCIA 3 21739,70 0,00 21739,70
RESISTENCIA 5 21739,70 | 3648,77 | 25388,47
SERVICIO 1 14493,13 | 2702,79 | 17195,93
COMBINACION MOMENTO M (Kg-m) - MAXIMO
EH LSH nM
RESISTENCIA 1 44937,72 | 14545,39| 59483,11
RESISTENCIA 3 44937,72 0,00 44937,72
RESISTENCIA 5 44937,72 | 11220,73| 56158,45
SERVICIO 1 29958,48 | 8311,65| 38270,13
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B. Ubicacion de M/2 para el corte del acero:

y= 4,315m
ty= 0,512 m
Mu= 59483,11 Kg-m
Mu/2= 29764,29 Kg-m
COMBINACION MOMENTO M/2 ( Kg-m)
EH LSH nZ(M/2)
RESISTENCIA : 22486,04| 7278,25 29764,29
RESISTENCIA 3 22486,04| 0,00 22486,04
RESISTENCIA 5 22486,04| 5614,65 28100,69
SERVICIO 1 14990,69| 4159,00 19149,70

C. Calculo del cortante y momento en el talon da zapata.

DC, EV, LSv

PUNTA

Amin

COMBINACION qcara (Kg/m) CORTANTE Vd (Kg) - A"d" DE LA CARA
DC LSv EV Q nzVvVd
RESISTENCIA 1 13731,54 -11160,00 -8225,00 | -69668,10 73015,76 -16037,34
RESISTENCIA 3 12789,90 -11160,00 0,00 -69668,10 69624,16 -11203,94
RESISTENCIA 5 13516,31 -11160,00 -6345,00 | -69668,10 72240,54 -14932,56
SERVICIO 1 10019,77 -8928,00| -4700,00| -51606,00 54332,76 -10901,24
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RESISTENCIA 1 13731,54 -26508,00 -19328,75| -163720,04| 180687,80 | -28868,99
RESISTENCIA 3 12789,90 -26508,00 0,00 -163720,04| 173413,31 | -16814,72
RESISTENCIA 5 13516,31 -26508,00 -14910,75| -163720,04| 179025,06 | -26113,73
SERVICIO 1 10019,77 -21206,40 -11045,00| -121274,10| 135183,77 | -18341,73

D. Calculo del cortante y momento en la punta de zapata.

RESISTENCIA 1 14470,58 -6120,00 40983,18 | 34863,18
RESISTENCIA 3 13608,54 -6120,00 39224,76 | 33104,76
RESISTENCIA ! 14273,54 -6120,00 40581,25 | 34461,25
SERVICIO 1 10644,03 -4896,00 30591,32 | 25695,32
RESISTENCIA : 14470,58 -8112,00 63343,20 | 55231,20
RESISTENCIA 3 13608,54 -8112,00 61983,98 | 53871,98
RESISTENCIA ! 14273,54 -8112,00 63032,52 | 54920,52
SERVICIO 1 10644,03 -6489,60 48167,94 | 41678,34
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3.5.2.3.5. Disefio Estructural del Alero “Corte G=".
A. Datos previos.

fc= 210 Kg/cm2 fy= 4200 Kg/cm2
r(pant)= 0,05 m r(zapata)=0,1 m
¢ (Flexién)= 0,90 f (Corte)=0,75

Ashint
of
Ashex ] ﬁASVint/Z
Ashar
Asvext
I AsVint
I Lcorte
Ast w Aslsup
. . . . . . « = o) (&) e
Aslint \ Ast
B. Disefio de la pantalla.
VERIFICACION DE CORTANTE
@Vc= 3168,18 Kg
Vu= 2646,96 Kg Cumple
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ACERO VERTICAL

CARA INTERIOR CARA EXTERIOR
DESC. VALOR DESC. VALOR
Mu 5948,31 Kg-m 16mm 2,01 cm2
d 0,55 m ABiin 8,25 cm2
7,20 cm N° Aceros 5
As 30,62 cm?2 s (Calculado) 24,00 cm
p 0,0056 s (Redond.) 25cm
P min 0,0015 ASVext 16mm@25
25mm 4,91 cm2 Cumple
N° Aceros 7
s (Calculado) 16,56 cm
s (Redond.) 20 cm
AsVint 25mm@20
Ld 0,72 m
Lcorte (calc) 2,50 m
Lcorte (redond) 2,50 m
Asvint/2 25mm@40
ACERO HORIZONTAL
PARTE INFERIOR PARTE SUPERIOR
DESC. VALOR DESC. VALOR
12mm 1,13 cm2 10mm 0,79 cm2
p 0,0020 p 0,0020
Ash 11,00 cm2 Ash 9,24 cm2
Ash/3 3,67 cm2 Ash/3 3,08 cm2
N° Aceros 3 N° Aceros 5
s (Calculado) 34,64 cm s (Calculado) 23,04 cn
s (Redond.) 35 cm s (Redond.) 25cm
Ashint 12mm@35 Ashint 10mm@25
16mm 2,01 cm2 12mm 1,13
2*Ash/3 7,33 cm2 2*Ash/3 6,16 cm?2
N° Aceros 4 N° Aceros 5
s (Calculado) 27,00 cm s (Calculado) 20,81 cn
s (Redond.) 30 cm s (Redond.) 25cm
Ashext 16mm@30 Ashext 12mm@25
RESUMEN: Ashint 12mm,1@5,8@35,r@25
Ashext 16mm,1@5,9@30,r@25
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C. Disefio del talon de la zapata.

VERIFICACION DE CORTANTE

@Vc= 4320,24 Kg
Vu= -1090,12 Kg Cumple
ACERO LONGITUDINAL
CARA INFERIOR
DESC. VALOR
Mu -1681,47 Kg-m
d 0,70 m
a -1,48 cm
As -6,29 cm2
p -0,009
P min 0,0015
16mm 2,01 cm2 Usar Asmin
N° Aceros 6
s (Calculado) 18,86 cm
s (Redond.) 20cm
Aslinf 16mm@20
ACERO TRANSVERSAL
| Ast | 16mm@20 |

CARA SUPERIOR
DESC. VALOR
16mm 2,01 cm2
ASmin 10,50 cm2
N° Aceros 6
s (Calculado) 18,86 cm
s (Redond.) 20 cm
Aslsup 16mm@20

D. Disefio de la punta de la zapata.

VERIFICACION DE CORTANTE

@Vc= 4320,24 Kg
Vu= 3486,32 Kg Cumple
ACERO LONGITUDINAL
CARA INFERIOR
DESC. VALOR
Mu 5523,12 Kg-m
d 0,70 m
a 5,10 cm
As 21,66 cm2
p 0,0031
P min 0,0015
20mm 3,14 cm2 Usar Asmin
N° Aceros 6
s (Calculado) 17,91 cm
s (Redond.) 20 cm
Aslinf 20mm@20
ACERO TRANSVERSAL
| Ast |  16mm@20 |

CARA SUPERIOR
DESC. VALOR
16mm 2,01 cm2
ASmin 10,50 cm2
N° Aceros 6
s (Calculado) 18,86 cm
s (Redond.) 20 cm
Aslsup 16mm@20
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3.5.3 Aparatos de Apoyo.
3.5.3.1 Apoyo de Neopreno.
A. Geometria:

Figura 3.21 Deformaciéon Horizontal del Conjunto y Rotacidnuma Placa de Neopre

B. Datos de entrada:

| Fatiga maxima admisible en compresion para el Newpr ~ Bn,m= 10 MPa |
: Modulo de elasticidad transversal.- = 0,90 MPa :
: Modulo de elasticidad He.- E = 285000,00 kg/lcm2 :
: Longitud del Puente.- L= 30,6 m :
I Fuerza de Frenado.- Fi= 1813 kg. I
: Placa Cuadrada.- = 0,50 :
LT T T T T T T T Dimensiones de la Placa-  a= 26,60 cm |
| _._._b= _._2264cm _ |
| : = 25,00 cm !
| .o BT 22500cm | ,
I Espesor Total de la Almohadilla (Calculado).- _h___ . 36cm
: Adoptado.lr ______ = _____9,_6_Cln_____=
: Espesor unitario de las placz%s_.-_ __e= _1_,2_0_C_m_ _ _]
: Numero deplacas.- — n= . \?2 0_0 ______ _:
: NGmero de placasli.; _____ = 300 I
: Espesorde las placas deacéro.-  s= _J:QO_YDI’D 1
I Tension admisible de las planchas de acero.- Oagm~ __ 140,00 MPa _ _ |
: Reaccion por Peso Propio de la Superestructura.- Rpc = 44222,62(9 :
: Reacciéon por Peso Accesorios de la Superestructura. Rpw = 736,28kg :
: Reaccién por Carga Viva de la Superestructura.- R = 25802,13(9 :
e e TOTALELS)- ___N= _7076103kg ___ |
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Espesor Unitario del Neopreno.-

12<2 <22
e

Fatiga Maxima Admisible.-

a
Bn < 0,6 x—<132MPa

!Por distorsion se deben cumplir las siguientefdiinines:

0,70 (Retraccion, Deformacion lenta, etc(Cumple)

<

1,20 (Frenado, Viento, etc.)

(Cumple)

El Coeficiente de rozamiento entre la cara degla yila superficie de neopreno

debe ser tal que:

Resistencia admisible de las planchas de acero.-

D. Disefio:

1.- Area de tanteo.-

N

Az
ﬂnm

Ba < Oadm

A> 708 cm2

Un primer valor de la menor dimension estara damto p

a=vA= 26,60 cm

2.- Espesor unitario del neopreno.- |15 & _ 55

e

12 < 20,83 < 22

3.- Fatiga maxima admisible.-
Solamente trabaja al 60%.

(Cumple)

(Cumple)

a
Br <06 *Z < 13,2 MPa
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BNn<

12,50

< 13,2 MPa

(Cumple)

4.- Area requerida.-

N
Areqzi=

n

A req= 566,09 cm2

Conlo gue ya es posible determinar la otra dibart la placa:

b= Areq _
a

22,64 cm

5.- Fatiga media en el aparato de apoyo.-

Bm = il 113,22 kglcm2

_a*b Bm:

6.- Célculo de la distorsign-

A
a*b*G
Por distorsion se deben cumplir las siguientetadiinines:

#:

0,7 Rad (Retraccion, Deformacion lenta, etc.)
1,2 Rad (Frenado, Viento, etc.)

H = Fuerza Horizontal.
G = Mobdulo de elasticidad transversal del neopreno, que vatiz €,8 y 1,0 MPa.

Cargas instantaneas:

1.- Fuerza de frenado: Fi= 1812,50 kg.
Fl * T A -
N 1 0,012m
= G*xa=xh

2.- Cargas por influencias lentas:
Se tomara la deformacion total por influencias el valor méxide las siguientes
relaciones:

%* 5, = 0,0054
A2 =41 A= 0,0058
= *4; = 0,0058
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Fy = M F= 906,25 kg.
Fi= 1812,50 kg Por Cargas Instantaneas.
F= 906,25 kg Por Influencias lentas.
d=A+47, = 0,017 m Deformacion maxima.
a) Distorsion por influencias lentas:
py=—"H = 0,161(Cumple)
a*b*G
b) Distorsion por cargas instantaneas:
py=—H "= 0,322(Cumple)
a*b*G
7.- Espesor del aparato de apoyo.- d= 0,017 m
d
h=— h= 3,6 cm
Y7
8.- El nimero de placas sera:
n= h n= 3,00
e
9.- Rotacién de la placa.-
e 3
= il Q= 0,0046 rad.
0=33= (a) « B,
Maxima rotacion para todo el apoyo: Q*n = 0,0137 rad.

10.- El Coeficiente de rozamiento entre la cara de la vigasyjeerficie de neopreno debe
ser tal que:

u=

==

<04 W= 0,0384 < 0,40 (Cumple)

11.- Verificacion de la deformacién vertical debpeeno (Compresibiidad).

Se aplica la ley de Hooke: Ap= Bm * h

n

oo (1]
E, = Mddulo elastico del Neopretr n =9 e
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@ = 0,50 Placa Cuadrada.- nE 1990,95 kg/cm2
Ap = 0,20 cm.

La fatiga de las placas de 1 mm de espesor de quenean intercaladas en la goma es:

B.=075%*p pa=  1018,96 kg/cm2
S
Se debe cumplir que: Ba< 6agm (£ 140 MPa) (Cumple)
Tension admisible ygm = 140,00 MPa = 1427,12 kg/cm?2.

3.5.3.2. Dado de Apoyo.
A. Geometria:

Figura 3.22 Geometria del Dado de Apoyo.

Acy  Ac i !

ay [ | T

- o T— o o
|
| b | | -
1L a 4
B. Predimensionamiento:
Dado.- Neopreno.-
a= 40,00 cm b= 25,00 cm
b= 40,00 cm a= 25,00 cm
fy= 4200,00 kg/cm2
fc= 210,00 kg/cm2
Ac1 = 625 cm2 Acy = ay * by

Ac= 1600 cm2 Ac—axb

C. Carga de la superestructura:
Peso por Viga: Rpc = 44222,62 kg.
Row = 736,28 kg.
R = 25802,13 kg.

Total: N = 70761,03 Kkg.
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D. Esfuerzo dltimo de la superestructura:

Nd = 1’25RDC + 1’50RDW + 1’75RLL Nd = 101536 kg.

E. Tension debida a la compresion localizada:

, ,AC ,
Ny = Ac1 * fea * A—>3'3*AC1*fcd
c1

Ny = 189000 * 389812,5
i Nu= 389813kg. |
Debe cumplirse que: Nqg = Ny

101536 < 389813  (Cumple)

F. Comprobacion de la necesidad de armadura:
Una comprobacioén, del lado de la seguridad es la siguieatsufone extendida la tension
de contacto, sucesivamente, a todo el ancho & eebobtiene:

En direccién a: o —ossN*@=a)| oymax= 20,04  kglcm2
ct.max — YU, az = b1
En direccién b: ot max = 0,5 w octmax= 20,04  kglcm2

De acuerdo con EHE debe cumplirse:

1 1 f. = Resistencia a la traccion directa del
O—ct.méxsz*ftzz*(lis fc) t

Hormigon.
octmax= 10,87 > 20,04 (No Cumple)
Se Necesita Armadura Transversal.
G. Amadura transversal.
En la direccién a: 0,25+ Ny * (%) As= 252 cm2

Ag =

fyd
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En la direccion b: A = 0,25 % Ny * (b bbl) As= 252 cm2
* fyd
@ (mm) | N° Fierros [A@ (cm2/m
8 10 5,03
8 9 4,52 En direccion a.
8 9 4,52 En direccion b.

Figura 3.23 Tracciones Bajo una Carga Concentrada y Disjoosite la Armadura en el Dadp.

N
Compresion

ore  elddillr/ s
e

T

o

Traccion

e

En direccién a.

Minima separacion de la Armadura: Shin 2 3,80 cm
a
S i6 t i =—— = 444 cm
eparacion entre fleTT'OS NoFierros
En direccion b.
Minima separacion de la Armadura: Sin 2 3,80 cm
S 6 t ] =————= 444 cm
eparacion entre fleTT‘OS NoFierros
As (Direccion a).- Usar 3@ 8 mm por capa (3 capas).
As (Direccion b).- Usar 3@ 8 mm por capa (3 capas).
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CAPITULO 4
PLAN DE EJECUCION Y PRESUPUESTO DE LA OBRA.

4.1 METODO CONSTRUCTIVO.
4.1.1 Generalidades.

El presente trabajo sintetiza uno de los distim@$odos y sistemas constructivos que se

aplican en la actualidad Bolivia a la construccitinpuentes de hormigén, en particular

utilizando elementos de hormigon prefabricados.

El método constructivo se denomina “lanzamientodneo de vigas”, consiste en levantar

las vigas en forma vertical por medio de una grgtéhsu posicion final sobre los estribos

si tener desviaciones geométricas.

4.1.2 Planeacion Integral.

La construccion debe realizarse en época de estigje los meses de abril a septiembre.
Por ningln motivo se debera interrumpir la librewacion de los vehiculos.

La zona debe estar perfectamente sefializada pameemraer la construccion, velando
siempre la seguridad del peaton.

La instalacion de faenas debe ser ubicada de mangaaizada, de tal forma que no

impida u obstruya el acceso de la maquinaria @rldg trabajo.

Se debe realizar la limpieza del lugar, cortes @dema, delimitacion de la zona y
replanteo de los accesos y del emplazamiento té@sademas si desea el contratista,

una verificacién de la capacidad portante del sdelfundacién del proyecto.

Se debe garantizar la seguridad del personal dierég proporcionando guantes, cascos,
etc.

Antes de comenzar cualquier actividad de constbncse deben obtener y revisar los
diferentes documentos y planos que sean necesiriasite las diferentes etapas de

construccion.

Elaborar una lista de todo el equipo y herramisetaccionados de lo que es necesario

tener en obra, y elaborando un plan de inspecciosesverificar las actividades.

195



CAPITULO 4 - PLAN DE EJECUCION Y PRESUPUESTO DE DBRA

4.1.3 Hormigonado In Situ.

Las vigas que componen la estructura seran falagcaa el sitio, es decir armadas y

hormigonadas en la zona de faenas, se deberawiofsitama de las vigas sobre una base
nivelada de hormigon armado de 10 a 30 cm, sobrmidotes y calzas de madera

inferiores y laterales evitando el contacto coteekno.

En las cuatro vigas postensadas de 30.6 m de lmhgit.60 m de altura, estaran dispuestas
las vainas formando la linea parabdlica definidaledisefio; éstas alojaran los cables de

pretensado, conformado por 11 torones de 7 hismgados de 0.5 pulgadas cada uno.

Ademas de la armadura activa, se dispondran tedaddmas armaduras de disefio, en la
mitad de la altura de la viga, a la mitad de lsadisia del bloque de anclaje se colocara un
tubo de fierro galvanizado de 2" de diametro, m®vde un zuncho alrededor de él; el tubo
alojara los dispositivos de izaje y la armaduraadelaje distribuira la concentracion de

tensiones en la viga en el momento del izado.

Se encofraran las vigas para su posterior hormamréste debe hacerse de forma continua
para obtener una estructura monolitica y debender tena resistencia caracteristica a los
28 dias de 350 kg/cm?2.

Figura 4.1 Disposicion de las Armaduras de Disefio.

= T
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f

\ -*",., '7-/
e S e

Y
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> T
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Figura 4.2 Encofrado de Vigas.

Paralelamente a este item se puede proceder ad&rumeion de los estribos empezando
por la excavacion, si es necesario con agotamidiggando al nivel de fundacién
compactar el terreno y colocar una capa de no mdro8.05 m de hormigdn pobre,
empezar a proceder la disposicion de las armadenasfrar las mismas para proceder al

hormigonado en forma constante.

El estribo soporta el empuje del terraplén adyacanrdl; el terraplén debe ser conformado
por el terreno excavado, compactado hasta fornsgpdadientes indicadas de los accesos

propuestos.
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4.1.4 Tesado de Cables.

Después de colocar los cables se procede a teresid;viga requiere de tres tendones
postensados totalizando 33 torones, la fuerzaagdia@a los cables es de 500 toneladas; en

esta etapa de construccion la faena estara a dargs gatos hidraulicos.

g 0% |
% e

18 52000 |
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Después de aplicarse la tension de trabajo atasdairas activas, se anclan a la estructura
en sus dos extremos. El sistema “adherente”, seneekl interior de las vainas con un
mortero de alta resistencia a presion, de manerdagarmadura queda adherida al concreto
formando una seccion monolitica, a su vez el modsegura la proteccion del acero frente
a la corrosion.

Figura 4.6 Inyeccién de Lechada de Cemento.

4.1.5 Montaje de las Vigas.

Antes del montaje se debe verificar el alcance méxile la pluma de la gria para su
correcta ubicacion en el lugar de trabajo. Lasvgmempezaran a manipular una vez que
estén construidos los estribos, con bancos limgdogle se colocaran apoyos de neopreno

compuesto sobre dados de apoyo para el asietds digjas.

Figura 4.7 Apoyos de Neopreno Compuesto.
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En el momento del montaje el ingeniero o contratdgbera utilizar toda su ingenieria e
imaginacion (dependiendo al lugar de trabajo) pariar dificultades, se amarra una
cuerda en la viga para controlar de mejor manerangvimiento, se levanta
cuidadosamente una cierta altura para hacerle renesones finales, el izado y colocado
de las vigas debe realizarse cuidadosamente, miehem ser golpeadas, para ello se puede
proveer un apuntalamiento provisional con encofsagerdidos o bien construir torres
metélicas temporales que cumplan el mismo el relogerte.

Figura 4.8 Lanzamiento de Vigas.

4.1.6 Diafragmas y Tableros Emparrillados.

Posteriormente, se ubican los sistemas de empdo#l] que constituyen el tipo mas
corriente en la construccion de tableros: una s#giesigas longitudinales prefabricadas
(principales) vinculadas transversalmente con osa hormigonada in situ, superior o por
franjas laterales a las cabezas de las vigas.

Figura 4.9 Sistema de Emparrillados.

Tl T
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Figura 4.10 Tablero Hormigonado In Situ.

Se sabe que la disposicion de vigas transversaled gamo constituyen elementos de
considerable rigidez, concentra las cargas a traeedas mismas y por lo tanto sus
armaduras y consecuentemente sus empalmes. Searéolobarras en espera que
sobresalgan de las vigas principales prefabricagasgue complican la construccion y

transporte de las mismas.

Figura 4.11 Armaduras de Espera para las Vigas Transversales.

Las aceras seran encofradas también como partdablglro para tener una mezcla
homogénea del hormigon; esperar el fraguado dehigén del tablero y de los diafragmas,
después se procedera a la construccion del bammesgetando detalles de los planos, este
barandado puede ser proyectado 4 m mas de la udngiél puente con las mismas

caracteristicas u otras dependiendo del contrgistavelar la seguridad del peatén.
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Finalmente, colocar la capa de rodado obedeciemdasknte de proyecto de los accesos
con un bombeo del 2%, no olvidar en la construcég@njuntas de dilatacion entre el

espaldar del estribo y la losa, los pasos de ladesdgua potable, conexiones eléctricas,
drenaje de la calzada cercana al puente, proveantatillas de alivio en las partes méas
bajas de las curvas verticales y los detalles dalsg de transito que den restriccion de la

velocidad del proyecto y direccion del flujo veHau

4.2 ESPECIFICACIONES TECNICAS.

Se presentan especificaciones técnicas en formeraljeen base al método constructivo
elegido, las cuales muestran los requisitos minigoesse tendran que cumplir para llevar a
cabo la construccion del puente vehicular, aderahs mencionar que se deben aplicar las
normas estructurales y de hormigongstas especificaciones se detallan en el ANEXO
B.1.

4.3 PRESUPUESTO DEL PROYECTO.

4.3.1 Computos Métricos.

’ ’ N° DIMENSIONES CANTIDADES
N° DESCRIPCION DEL ITEM UNIDAD

PARTES LARGO ANCHO ALTO PARCIAL TOTAL

M1. OBRAS PRELIMINARES
1 [INSTALACION DE FAENAS

Campamento - Depésiko 1 glb 1,00
TOTAL glb 1,00
2 |MOVILIZACION Y DESMOVILIZACION DE EQUIPO
Empresa - Campamento 1 gly 1,04
TOTAL glb 1,00
3 |LETRERO DE OBRA
Letrero en la calle Ju nhn 1 pzs 1,00
TOTAL pza 1,00
4 [LIMPIEZA Y DESBROCE
Area del proyectp 1 52,00 12,00 m2) 624,00
TOTAL m2 624,00
5 |REPLANTEO Y TRAZADO GLOBAL
Emplazamiento de la odra 1 glb 1,00
TOTAL glb 1,00
6 |EXCAVACION CON RETROEXCAVADORA
Seccién de los acces|os 1 V= 111849 m3 111§,49
TOTAL m3 1.118,49
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EXCAVACION CON AGOTAMIENTO Y ENTIBADO

Terreno de fundacign

1

V=

319,5

m3

319,97

TOTAL

m3

319,57

ESTUDIO DE SUELOS

Suelo de fundaci§

=}

glb

1,00

TOTAL

glb

1,00

HORMIGON PARA NIVELACION fc = 110 kg/cm2

Base de estribgs

2

A=

199,3

0,14

39,46

TOTAL

m3

39,86

M2.

INFRAES TRUCTURA

10

HORMIGON P/ESTRIBOS fc =210 kg/cm?2

Cuerpo de estribds

2

116,7

233,44

Aleros

4

83,29

m3

333,15

Dados de apoy

[=]

8

0,0142

m3|

0,11

TOTAL

m3

566,70

11

ACERO DE REFUERZO P/ESTRIBOS fy = 4200 kg/cm2

Estribog

1

17249,1

kg

17249,12

Aleros

1

23479,4

kg

2347947

TOTAL

kg

4

0.728,59

12

DRENAJE DEESTRIBOS - BARBACANAS PVC DE 4"

Estribos y aleros

1

13,28

ml

13,29

TOTAL

ml

13,28

13

APOYOS DE NEOPRENO COMPUESTO

Para las vigas

8

2,50

2,50

0,36

dm3

18,0

TOTAL

dm3

18,00

. SUPERESTRUCTURA

14

HORMIGON P/VIGAS TIPO | CON f'c = 350 kg/cm2

Vigas |

4

V=

20,97

m3

83,86

TOTAL

m3

83,86

15

CABLE DE PRETENSADO GRADO 270 D =1/2"

Cable N° 1

4

30,31

mi

121,25

Cable N° 2

4

30,36

mi

121,42

Cable N° 3

4

30,43

mi

121,74

TOTAL

ml

364,41

16

INYECCION DE LECHADA DE CEMENTO

En las vainas de las vigas

4

91,1p

364,41

TOTAL

ml

364,41

17

TESADO DE CABLE

Tesado de cab||e

91,10

mi

=

364,4

TOTAL

ml

364,41

18

ACCESORIO P/ANCLAJE DE PRETENSADO

NUmero de accesoritl)s

12

juego

12,00

TOTAL

juego

12,00
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19 [LANZAMIENTO DE VIGAS

Numero de vigas 4 viga 4,00
TOTAL viga 4,00
20 |HORMIGON P/SUPERES TRUCTURA CON f'c =210 kg/cm2
Postes del barandafo 17 A = 0,19 0,2p n3 0,45
Pasamanos supernor 2 30,6 0,12 0,1p m3 0,88
Aceras 2 A= 0,22 30,60 m3 0,44
Losa 1 30,6 7,84 0,18 m3 43,18
Diafragmas 5 V= 1,63 m3 8,17
TOTAL m3 53,33
21 |ACERO DE REFUERZO P/SUPERESTRUCTURA fy= 4200 kg/cm2
Barandado losa y diafragnjas 1 P4 745684 Ko 7456,84
Vigas de HoAP 1 P= 6633,6[L kg 6633,61
TOTAL kg 14.090,4%
22 |DRENAJE DE CALZADA - BARBACANAS PVC DE4"
N° Barbacanas /losa 32 0,40 mi 12,8p
TOTAL ml 12,80
23 |TUBOS DE FIERRO GALVANIZADO D =2"-1"
D =2"/P.I. barandado 4 30,60 ml 122,40
D =1" /Espa.barandado 300 0,48 m 144,00
D = 2" Anclaje de izaje 2 0,95 ml 1,90
TOTAL ml 268,30
24 [JUNTA DE DILATACION
Junta de dilatacidn 2 7,84 ml 15,68
TOTAL mi 15,68

M4. TRABAJOS FINALES
25 [RELLENO Y COMPACTADO C/MAQUINA

Seccién de los accesjos 1 V= 559,24 mB 55924
TOTAL m3 559,24
26 |LIMPIEZA GENERAL
Area afectadh 1 A= 624,0( m2 624,00
TOTAL m2 624,00

4.3.2 Precios Unitarios.

Los precios unitarios se los desarrollaron por stem donde se utilizaron precios actuales
de materiales, mano de obra y maquinaria, en lalesse consideraron en el formato 2009
del documento base de contratacion de obras.

Se presentan las tablas de precios unitarios onsjt ademas los precios unitarios
elementales en el ANEXO B.2.
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4.3.3 Presupuesto por Médulos.

A) Mdédulo: (M0O1) - TRABAJOS PRELIMINARES.

N°|DESCRIPCION UND. | CANT. UNIT. |PARCIAL (Bs)
1 [INSTALACION DE FAENAS glb 1,00 8.988,29 8.988,29
2 |MOVILIZACION Y DESMOVILIZACION DE EQUIPO glb 1,00 1.54,22 1.544,22
3 [LETRERO DE OBRA pza 1,00 1.057,36 1.057,36
4 |LIMPIEZA'Y DESBROCE m? 624,00 10,22 6.377,28
5 |[REPLANTEO Y TRAZADO GLOBAL glb 1,00 1.196,94 1.196,94
6 |EXCAVACION CON RETROEXCAVADORA m?3 1.118,49 51,21 57.287
7 |JEXCAVACION CON AGOTAMIENTO Y ENTIBADO m? 319,57 180,94 57.823,00
8 |[ESTUDIO DE SUELOS glb 1,00 5.833,57 5.833,57
9 |HORMIGON PARA NIVELACION fc = 110 kg/cm2 m3 39,86 6217 25.162,42
TOTAL PRESUPUESTO: 165.260,9:

Son: Ciento Sesenta y Cinco Mil Doscientos Sesamed5/100 Bolivianos

B) Mddulo: (M02) - INFRAESTRUCTURA.

N°|DESCRIPCION UND. | CANT. UNIT. |PARCIAL (Bs)

10|HORMIGON P/ESTRIBOS CON fc = 210 kg/cm?2 m 566,70 2B83 1.093.634,64

11|ACERO DE REFUERZO P/ESTRIBOS fy = 4200 kg/cnj2 kp 28,59 15,76 641.882,58

12|DRENAJE DE ESTRIBOS - BARBACANAS PVC DE 4/ m 13,28 39, 655,37

13|APOYOS DE NEOPRENO COMPUESTO dmB 18,04 391,24 7.042,3
TOTAL PRESUPUESTO: 1.743.214,9

Son: Un Millon(es) Setecientos Cuarenta y TresMiscientos Catorce con 93/100 Bolivianos

Modulo: (M03) - SUPERESTRUCTURA.

DESCRIPCION UND. CANT. UNIT. |PARCIAL (Bs)
HORMIGON P/VIGAS TIPO | CON fc= 350 kg/cm?2 m3| 20,971 .929,83 40.468,54
CABLE DE PRETENSADO GRADO 270 d=1/2" m 364,41 31,67 54D,86
INYECCION DE LECHADA DE CEMENTO m 364,41 16,79 6.118,44
TESADO DE CABLE m 364,41 100,86 36.754,39
ACCESORIO P/ANCLAJE DE PRETENSADO juedo 12,0( 3.027,B2 36.327,84
LANZAMIENTO DE VIGAS viga 4,00 631,37 2.525,48
HORMIGON P/SUPEREST. CON fc = 210 kg/cm2 m 53,3B 29,83 102.917,83
ACERO DE REFUERZO P/SUPERESTRUCTURA kg 14.090,45 15,76 222.065,49
DRENAJE DE CALZADA - BARBACANAS PVC DE 4" m 12,80 4953 631,68
TUBO DE FIERRO GALVANIZADO D = 2" - 1" m 268,30 196,10| 52.613,63
JUNTA DE DILATACION m 15,68 727,70 11.410,34
TOTAL PRESUPUESTO: 523.374,5

Son: Quinientos Veintitres Mil Trescientos Setgn@uatro con 52/100 Bolivianos
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D) Modulo: (M04) - TRABAJOS FINALES

N° DESCRIPCION UND. | CANT. UNIT. |PARCIAL (Bs)

25|RELLENO Y COMPACTADO C/MAQUINA m3 1.151,92 396,20 4508,70

26 [LIMPIEZA GENERAL m?2 624,00 10,22 6.377,28
TOTAL PRESUPUESTO: 462.767,9

Son: Cuatrocientos Sesenta y Dos Mil Setecientos Ses8igteycon 98/100 Bolivianos

4.3.4 Presupuesto General.

El presupuesto necesario para poder construiregitpwvehicular 6 de Agosto Il es de:

N° DESCRIPCION PARCIAL (Bs)
> |MO1 - TRABAJOS PRELIMINARES 165.260,95
> |MO2 - INFRAESTRUCTURA 1.743.214,93
> |MO3 - SUPERESTRUCTURA 523.374,52
> |M04 - TRABAJOS FINALES 462.767,9
TOTAL PRESUPUESTO:] 2.894.618,3

Son: Dos Millon(es) Ochocientos Noventa y Cuatib3éiscientos Dieciocho con 38/100 Bolivianos.

4.5 CRONOGRAMA Y ESTRATEGIA DE EJECUCION DE LA OB RA.

Se desarroll6 una programacion mediante el métetiaidgrama de Gantt, se planeo la

ejecucién del proyecto organizando los frentesateafo por actividades.

Segun el cronograma y planeacion mostrado a catidn se estimé un tiempo de

ejecucién de la obra de:

|| 180 dias calendari
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CONCLUSIONESY RECOMENDACIONES.

1. CONCLUSONES.

Obtenidos los resultados de la ingenieria basiestudio topografico, geotécnico,
hidrolégico e hidraulico, etc.) y realizando uneseion de alternativas, (técnicas y
econdmicas) podemos determinar que un puente ds dig hormigdn pretensado de
30 m, es la estructura adecuada y factible pdryat de emplazamiento.

Se ha determinado que es conveniente técnicamieioi@ar en cuenta el disefio de un
puente de un solo tramo ya que no existe demasiesigo de que el puente colapse

por socavacion en comparacion con un puente degilaal.

Se realiz0 el disefio estructural del “Puente Vdaict de Agosto 11" en el Distrito 8
de la ciudad de Tarija, aplicando la normativa garantes AASHTO LRFD 2004; el
disefio de todos los componentes del puente: tatdehmrmigdn armado, con vigas de
hormigdn post-tesadas apoyadas en estribos de d@rndrmado, con una luz de
calculo de 30 m.

El puente tiene un ancho de calzada de 7.3, 4 \@gparadas a 1.9 m y los bordes

externos de 0.8 m, el puente sera de dos vias solaisentido.

Este disefio es una alternativa mas de solucion apréribuye a una mejor
planificacion vial, es decir la construccion deloygcto dara lugar a mejores
condiciones de transitabilidad del flujo vehicugarla zona, descongestionara el trafico
de las calles Junin, Santa Cruz y 14 de Junicarm¥it asi accidentes de transito en la

Zona.

Se realiz6 un levantamiento topografico a detadleddea de influencia del proyecto,
con 227 puntos sobre el lecho de la quebrada EltdMpara 100 m aguas arriba y

aguas abajo.

Se emplazo el puente sobre la continuacion della t4 de Junio conectando los
barrios “San José” y “Salamanca”, con un anguloegeiaje de 21° respecto a la
guebrada El Monte, el puente presenta esviaje cespda quebrada, pero no sobre sus

apoyos, también se pudo observar la presenciards de proteccion de las margenes
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de la quebrada (aguas abajo presencia de muramtencion y aguas arriba presencia

de gaviones).

Se elabor6 un estudio de suelos donde se detequianda capacidad portante de 2.98
kg/cm2, para ello se elaboraron ensayos de SPTosmozos de prueba donde se
realizaron ensayos complementarios de laborateomo este estudio no abarco la
profundidad deseada debajo el nivel de socava@bdoubl es importante nuestros
resultados estaran para fines comparativos costetlie geotécnico realizado por la
empresa de Ingenieria y Servicios INSEPE el cuaiméenda una capacidad portante
de 2.5 Kg/cm2.

Observando las buenas caracteristicas de ressteleti suelo se definid que las
fundaciones de los estribos seran de tipo supaldii no siendo necesario una

fundacion profunda.

Se determin6d segun el estudio hidrolégico e hiiraugue el tirante maximo de

crecida es de 2.0 m por el método de la huella meaxi

Presenta una socavacién maxima de 3.00 m, adoptadguicio de acuerdo a las

caracteristicas de la zona y una relacion ensedavacion general y local.

Segun el aforo de trafico realizado en la interigecde las calles 14 de Junio y Santa
Cruz se determiné que el vehiculo tipo es un camgi@mde, suelen pasar flotas y

vehiculos de alto tonelaje, lo cual valida el usdadcarga HL-93 de la normativa.

Se disefid un barandado peatonal de 1.10 m de ,attonapasamanos superior de
hormigon armado, la parte inferior compuesto pa rejilla de fierro galvanizado de
2" de diametro y separadores de 1” espaciados badan, dejando un espaciamiento
superior de 19 cm, inferior de 14 cm, ademas quistancia entre postes es de 2.0 m
y éste resiste una fuerza de choque de 45KN, culopleequisitos del seccién 13 de
norma AASHTO.

Se disefio la acera para el trafico peatonal coangho de 1.20 m con una altura de
0.15 m, con una altura respecto a la calzada derd.@ltura de bordillo) para evitar el

descarrilamiento de vehiculos y para resistir weazia de choque de 7,5 KN.
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Se disefio el tablero de hormigon armado de los@&emaon una altura de 0.18 m tiene
un ancho de calzada de 7.3 m, con bombeo del 2%ergeun ancho efectivo exterior

de 1.90 m y un ancho efectivo interior de 1.75 m.

Se hizo el disefio de las vigas de hormigon pretenspo V de recomendada por la
AASHTO, con una altura de 1.60 m, patin superiot @em, patin inferior de 0.70 m,
ancho de alma de 0.20 m, con resistencia cardatargel hormigon de 350 kg/cm2,
con acero de pretensado G270, con una longitudhdiaja de 1.60 m, longitud de
transicion de 0.40 m, teniendo en cada viga 3 gaileadiametro 0.5”, cada una tiene
11 torones, teniendo una fuerza de pretensadoalindg aproximadamente 500

toneladas.

Se disefiaron aparatos de apoyo de neopreno compuige8i25 x0.25 x 0.036 m, sobre

dados de apoyo de 0.40 x 0.40 m.
Se disefaron diafragmas con altura de 1.15 m camcimo de 0.20 m.

Se disefiaron estribos con aleros a 45° de horndagéado, con fundacion directa al
nivel de la profundidad de socavacion mas una hade 0.6 m, con una altura total
de estribo de 8.70 m, con un ancho de fundacior8.dé m, cumpliendo con la

capacidad portante del suelo y verificados al vwgldeslizamiento.

El presupuesto de la obra es de 2.894.618,38&8&s.un tiempo de ejecucion de 180

dias calendario.

Se realizaron los planos estructurales con la ayelasoftware AutoCad que se
exponen los siguientes detalles: Topografia, erapi&nto de la obra, ubicacion de
los accesos, vistas en planta y perfiles longiwlds y cortes transversales de los
accesos, planos a detalle de las armaduras de léodsstructura mas detalles

constructivos.

Para poder conseguir una estabilidad mas segural eisefio de estribos, no se
consideraron las cargas hidrostaticas del laddedblo de la quebrada, tampoco las
cargas de viento ni el gradiente térmico, por meerteanucha relevancia en el disefio

estructural.
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El proyecto responde favorablemente a los critemesgioambientales, puesto la obra
no tiene efectos desfavorables en las condiciombéeatales, en razén que el lugar de
emplazamiento posee un curso de agua significativggosee vegetacion que pueda

ser afectada en gran sentido y el movimiento deaesera de bajos volumenes.

En el proyecto esta previsto combinar eficientemdats condiciones naturales y
humanas existentes, de manera posteriores ressltadonomicos y financieros

justifiquen la inversion a ser efectuada.

Actualmente el puente propuesto esta en etaparggraocion, el Gobierno Municipal
de la Ciudad de Tarija y la Provincia Cercado pesion de los vecinos del barrio 6 de
Agosto toma la decision de licitar el Disefio Edincal del “Puente Vehicular 6 de

Agosto 11" a cargo del Ing. Ariel Aguirre.

De acuerdo con la informacién del Gobierno Munitlpa proyectos presentados por
los estudiantes de la Universidad Auténoma JuammélliSaracho se utilizan con fines
comparativos con los disefios licitados. Esto delidpe los proyectos deben estar

respaldados por la firma de un consultor.

El método constructivo adoptado por la empresa tamtera es distinto al del
proyecto, la construccién por segmentos de la pigdaensada fue adoptada por las
siguientes razones:

1. Porque no tienen la maquinaria necesaria pararla cabo el lanzamiento de toda
la viga en conjunto.

2. La empresa realiza cambios en los proyectos desuttoria, haciendo
modificaciones a los mismos de acuerdo a las fidsithles de construccion de la
misma; definen con que materiales y herramientasitan para llevar a cabo la
construccion de la obra.

3. Por la facilidad de construccién y por el egpae trabajo es reducido en la zona

del proyecto.

En el proyecto se adjunta un resumen del métodstreamivo adoptado actualmente
por la empresa constructora; ademas del disefiasdeespectivas llaves de corte de

cada viga segmentada.
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2. RECOMENDACIONES.

» Cabe recalcar que la normativa AASHTO LRFD 2004esda Unica normativa para
puentes, el proyecto queda abierto si se desea ladgena mejora o redisefar

utilizando otra normativa.

e Se recomienda que en la ejecucion del proyectozeeatl replanteo de todas las

alineaciones presentadas en el proyecto.

* Se recomienda tomar como valor del esfuerzo adimidiél terreno 2.30 kg/cm2 para

cualquier redisefio que se realice sobre este puente

» Se recomienda fundar los estribos debajo del mhéetimo de socavacion para ir de

lado de la seguridad.

 Es recomendable que se disefien apoyos de neopepuestos ya que estos apoyos
no son del todo fijos ni del todo moviles, y ékaxe que funcionen como fijos con
relacion a las deformaciones horizontales y comovile® con respecto a las

deformaciones restantes a que esta sometida letess:.

 Es recomendable disefiar defensivos con gavionapigomes cercanos a los puentes

para evitar fendmeno de la socavacién local eibestr
* Se recomienda tener un control de calidad intersivia ejecucion de la obra.

» Se recomienda tratar de no afectar demasiado leta@gn existente en la zona del

proyecto ya que esta estabiliza los taludes adyesana quebrada.
* Se recomienda que este proyecto sea perfeccionadotm ingeniero antes de su
aplicacion.

» Se recomienda que para el disefio de las fundacsamizsmejor la mejor opcién es un
equipo interdisciplinario formado por ingenierostresturales, hidraulicos y

geotécnicos.

» Serecomienda que para proximos estudios sobrskde este proyecto el ingeniero a
cargo el ingeniero a cargo use su juicio de ingénipara definir limitaciones en

conocimientos existentes.
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Tomando en cuenta que la norma AASHTO LRFD 2004etierigen norteamericano
algunas de sus exigencias y recomendaciones nooseodan muy bien en nuestro
medio; el disefiador se apoya en otras bibliografiagiliares; se recomienda
comprobar si la bibliografia auxiliar tenga parsoteen la filosofia de disefio y que en
cierto momento se tome criterios razonables derdoua experiencias en otros

estudios.

Se sabe que para la construccion de un puentes tdde estudios de la ingenieria
basica deberian ser realizados por un ingeniero comocimientos y experiencia
necesaria para adoptar juicios practicos respesgtalcince de los estudios a realizar e
interpretacion de resultados, recomendando asfad¢ valorizar este proyecto ya que
esta realizado por un estudiante.

Se recomienda a la Universidad que en la asignatardundaciones incluya la
ensefianza de un estudio basico de disefio de maresrdencion y estribos para

promover el interés acerca de estos temas entlodiases.

Se recomienda a la Universidad que en la mencifructsras de la carrera de
Ingenieria Civil se prolongue el tiempo asignadoaa materias de Hormigén
Pretensado y Puentes, abarcando mas estas asagnadurgque forman parte de una de

las ramas més grandes e importantes de la ingeigii

Considerando los criterios anteriores que demues#rdactibilidad del proyecicse
recomienda al Gobierno Municipal de Tarija y lavPnoia Cercado tomar la decision
de ejecutar este proyecto, ya que responde fawnaite a la demanda de disefio del
mutuo acuerdo y que ademas tiene una nueva altexmk solucion al emplazamiento
del puente y disposicion de los accesos.
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