CAPITULO 1
ASPECTOS GENERALES:
1.1.- Descripcion del Problema.

En la actualidad existe el servicio de transporte de buses y automoviles, tanto
publicos como privados que realizan su recorrido desde el centro de la ciudad como
de los demas distritos hacia distintos lugares de la comunidad de Tablada la cual
forma parte del distrito N° 12 que pertenecen los barrios de los German Busch,
Miraflores, San Blas, por lo tanto la comunidad de Tablada tiene la necesidad de
comunicarse por medio de otra ruta de acceso a la altura del barrio Luis de Fuentes

para poder tener un mejor desarrollo y un crecimiento econdmico adecuado.

En ese entendido surge el inconveniente de no poder desplazarse en la via actual con
seguridad, rapidez y confort, creando incomodidades que son muy molestos para las
personas que transitan por dicha carretera volviéndola insegura, porque con la rutas
existentes que se cuenta actualmente es insuficiente; el puente a ser emplazado

proporcionara una nueva ruta facilitando el flujo vehicular y peatonal.

Foto N° 1 Satelital Sobre la Quebrada Sagredo Comunidad Tablada-Luis de Fuentes Fuentes
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1.1.1.- Ubicacién Geografica del Proyecto

El area de influencia del proyecto se encuentra en el departamento de Tarija, esta
ubicado al sur de Bolivia y limita al norte con el departamento de Chuquisaca, al
Oeste con el departamento de Potosi, al este con la Republica del Paraguay y al Sur

con la Republica de la Argentina.

El proyecto “Disefio del Puente Sobre la Quebrada Sagredo entre la Comunidad de
Tablada y barrio Luis de Fuentes” lo realizard en el municipio de Cercado del
departamento de Tarija, beneficiando con el proyecto a la comunidad de Tablada, y

a los distritos N° 12-13.

FOTO N° 2 Ubicacion del Proyecto
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FOTO N° 3 Ubicacion del Proyecto dentro del Departamento de Tarija.
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La provincia Cercado es la capital del departamento de Tarija est4d ubicada en la
parte nor-oeste del departamento, geograficamente se encuentra entre los

21°32°45.73” de latitud sur y los 64°44°49.53” de longitud oeste.

1.2.- ANTECEDENTES.

La comunidad de Tablada se encuentra vinculada con el centro de la ciudad por un
camino de acceso de pavimento flexible de aproximadamente 3.5 Km hasta la
Represa de San Jacinto lugar en el cual es frecuentada por turistas debido a su
atractivo Unico, también a las comunidades aledanas por sus atractivos turisticos

que presentan en la estacion de verano.

Los distritos involucrados en el proyecto son el distrito N°12-13, por su crecimiento
poblacional requieren de otras rutas como alternativa para mejorar su calidad de
vida actual, debido a la falta de fluidez y seguridad, ya que tienen serias dificultades
para trasladarse a unidades educativas, centros de salud y principalmente a centros de
comercializacion donde puedan vender sus productos y abastecerse de otros que

requieren para cubrir sus principales necesidades.

Es en ese sentido que el presente proyecto surge de la necesidad que tienen los
pobladores de la comunidad beneficiada de contar con una infraestructura que les

permita integrarse con mayor facilidad al centro urbano.

1.3.- OBJETIVOS

1.3.1.- Objetivo General

Disefar y calcular estructuralmente el “Puente Sobre la Quebrada Sagredo entre
la Comunidad de Tablada - Barrio Luis de Fuentes”, obra que permita salvar este
obstaculo, natural, brindando la transcitabilidad permanente y segura de vehiculos y
peatones durante todo el afio mejorando de esta manera las condiciones de vida y su

desarrollo del Distrito n° 12-13.

1.3.2.- Objetivos Especificos.

Los Objetivos especificos planteados en la siguiente propuesta, son los siguientes:
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v" Contribuir a la cobertura del trafico vehicular por medio de una
nuevo acceso beneficiando especialmente a las personas del distrito
12 (Comunidad Tablada).

v" Contribuir a mejorar los indices de desarrollo humano que se
encuentran en la zona del proyecto.

v Procurar un trafico vehicular durante los 365 dias del afio sin
interrupciones debido al cuadal de crecidas por la quebrada.

v Contribuir a la satisfaccion de los servicios de autotransporte que
se ven limitados por la falta de un acceso a la zona mencionada.

v Disefiar una estructura moderna y cuidar el aspecto estético del
puente, tratandose de un puente emplazado en el drea urbana de la
ciudad de Tarija.

v" Realizar un estudio de alternativas del proyecto, tomando en cuenta
la parte técnica y econdmica para obtener un estructura factible.

v Realizar los estudios béasicos como ser estudio topografico,

hidrolégico e hidraulico, geotécnico e impacto ambiental.

1.4. JUSTIFICACION:

Las razones por las cuales se plantea el proyecto de ingenieria civil son las siguientes:

1.4.1.- Justificacion Académica.

Aplicar conocimientos adquiridos en el disefio de estructuras de hormigén Armado y
Pretensado, los cuales nos permitira realizar el disefio estructural del “Puente
Vehicular Sobre la Quebrada Sagredo entre la Comunidad de Tablada-Barrio Luis de

Fuentes” para optar al grado académico de Licenciatura de Ingenieria Civil.

1.4.2. Justificacion Técnica.

Lo que se desea con el proyecto es mejorar el flujo vehicular inexistente por la falta

de un nuevo acceso debido a la depresion natural del terreno producido por el cauce
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de la quebrada Sagredo que se produce en épocas de lluvias, de esta manera se
propone una nueva ruta transitable durante todo el afo beneficiando a los distritos

antes mencionados.

1.4.3. Justificacion Social-Institucional.

Cooperar con la Sub Gobernacion de la provincia Cercado con el calculo
estructural del puente vehicular Sobre la Quebrada Sagredo, garantizando una mayor
transcitabilidad con seguridad tanto vehicular como peatonal, dando una solucion al
objetivo planteado el cual en tiempo de lluvias la quebrada no presente mayores
inconvenientes al flujo vehicular y peatonal evitando conflictos sociales e

institucionales.

1.4.4. Justificacion Ambiental.

El desarrollo del proyecto pretende evitar y mitigar en tanto y cuanto sea posible los
efectos adversos que se desarrollen en la construccién de una nueva obra civil en
general, haciendo que esta obra minimicé los dafios al medio ambiente, pues por lo
descrito anteriormente, el realizar una nueva estructura provocaria efectos adversos
al medio ambiente, por la gran cantidad de volimenes de escombros que se
desarrollaran por la demolicion de estructuras provisionales, la produccion de agentes

atmosféricos nocivos a la salud durante su ejecucion.

La nueva estructura no tendra mayores reparos para poder actuar con el medio
ambiente por el hecho de que se tomaran todas las medidas para mitigar esta nueva
obra civil e interactuar con el medio que lo rodea, como la obstaculizacion del caudal

en tiempo de crecidas.

1.5. ALCANCE DEL PROYECTO

e Los datos proporcionados por el Instituto Nacional de Estadistica (INE)
del ultimo censo realizado el 2001 se tiene detalles del movimiento
peatonal, vehicular y otros, asi como la poblacion localizada en cada

distrito de nuestro departamento.
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Se determinaran en el cédlculo hidrolégico e hidraulico, las propiedades
basicas de la cuenca, para asi precisar el caudal méximo, y de esta manera
establecer la altura maxima del tirante hidraulico. En la determinacion de
la socavacion se calculard la socavacion general, y local para determinar
la socavacion total y su cota de fundacion.

Se procederd a realizar una evaluacion previa del estado actual del lugar
donde sera objeto de estudio para el emplazamiento del puente, ya que
no se cuenta con equipos para realizar un estudio mas a detalle y ademas
no es de interés en este trabajo como prioridad basica e indispensable.

Se determinard la mejor alternativa técnica y econdmica para el desarrollo
del sistema estructural que mejor convenga a los intereses de la entidad
promotora del proyecto.

En el disefio estructural, tanto de la superestructura como de la
infraestructura de la alternativa a desarrollar el puente, se limitara al
calculo estructural correspondiente, determinando las dimensiones, el
area requerida de armadura tanto a flexiéon y corte de acuerdo a lo que
corresponda en cada caso y segun los planos correspondientes.

Se realizaran las especificaciones técnicas para el proyecto en funciéon a la
eleccion de la alternativa que se decida como la que mas convenga.

Se determinara el presupuesto general y por item de la obra.

1.5.1. Seleccion de Alternativas.

Obtenidos los resultados de la ingenieria basica, tales estudios como el topografico,
de suelos, hidrologico e hidraulico, se generaran alternativas de solucion para un

cruce entre 20 — 25 m de luz sobre la Quebrada Sagredo.
Las alternativas que se exponen se definira a partir del:
» Aspecto Técnico.
» Aspecto Econdémico.

» Costo de Mantenimiento.
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» Metodologia de Construccion.

» Beneficio a los Usuarios, Dafios y Perjuicios.

Se mencionaran propuestas de puentes tanto de hormigdén armado, hormigén

pretensado y puente en arco de hormigén armado con tablero inferior.

1.5.1.- Aspectos Técnicos

Datos de los aspectos técnicos que considera la luz de calculo, aspecto hidraulico:

Alternativa 1: Puente de Vigas continias de Hormigéon Armado simplemente

apoyada.

Esta alternativa consiste en ejecutar un puente con tablero de vigas de hormigén

armado y losa de hormigoén armado de un solo tramo, y dos estribos extremos de

hormigon armado.

Cuadro 1.1 Caracteristicas de la Alternativa 1 (aspecto técnico)

Luz de Calculo

Observaciones

Conclusiones

L=23m

Dos tramo de 11.5 m
cada uno.

2 estribos y una pila
central.
Encausamiento con
Gaviones

Luces factibles para vigas de
hormigén armado

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

Alternativa no recomendable

Fuente: Elaboracion propia

Alternativa 2: Puente de Vigas de Hormigon Pretensado un solo Tramo

Esta alternativa se basa en generar un balance entre el costo de la infraestructura y la

superestructura, tomando en cuenta que el uso del hormigoén pretensado permite

cubrir luces mayores que el hormigdn armado, reduciendo costos.

Esta alternativa se basa en el hecho de que en nuestro proyecto, la luz dptima a

cubrirse con vigas pretensadas de inercia constante es de 23.00 metros, por lo que se

necesitard un tramo soportado por tres vigas longitudinales. La estructura requiere
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estar apoyada sobre dos estribos en los extremos que por la carga que reciben deben

necesariamente ser disefiadas de hormigon armado.

Cuadro 1.2 Caracteristicas de la Alternativa 2 (aspecto técnico)

Luz de Calculo Observaciones Conclusiones

- Luces recomendables hasta
de45m

- Estado hidraulico favorable
debido a la inexistencia de pilas,
la socavacion por contraccion no
es tan grande como la local.

- Se tendrd mayor revancha o
borde libre sin obstruccion de
palizada

- Posible Alternativa

- Un solo tramo

- Menor estrechamiento
del cauce debido a la
ausencia de pilas

- Encausamiento con
Gaviones

L=23m

Fuente: Elaboracion propia
Alternativa 3: Puente en Arco Tablero Inferior un solo tramo

Los arcos son estructuras esbeltas porque con ellas se pretende cubrir luces mucho
mayores de alrededor de los 100 m, los materiales como el hormigén armado,

pretensado se deben hacer un estudio muy cuidadoso de las solicitaciones.

1.5.1.1 Eleccion de la mejor alternativa Aspecto Técnicos.
Observando los anteriores cuadros y la ingenieria basica, se concluye que las mejores

alternativas desde un punto de vista técnico son:
- Puente de Hormigdén Pretensado un sélo tramo de 23 m

De las alternativas mencionadas, se optd por el puente de Hormigén Pretensado de
23 m de longitud ya que se obtuvo un peralte de viga aceptable por tanto un menor

peso, deflexion y fisuraccion.

Ademas, observando la topografia se observa que al estrechar el puente hasta los 23
metros no se reduce mucho el drea hidraulica lo que favorece el no producir

alteraciones hidraulicas en el lecho del rio.
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1.5.2.- Aspectos Economicos.

Hasta ahora ya se determin6 el tipo de puente que es mas conveniente disefiar segin
los aspectos técnicos, aqui se realizardn una comparacion econémica para tener una

mayor justificacion.

Alternativa 1: Puente de Vigas continas de Hormigéon Armado simplemente

apoyada.

Cuadro 1.3 Caracteristicas de la Alternativa 1 (aspecto economico)

Luz de Calculo Observaciones Conclusiones

- VigasTdeh=1.6 m viga
de seccion transversal
constante de 0.5 m

- Volumen de viga igual a ]

L=23m 24.61 m3 infraestructura.

- Dos elementos para la
infraestructura 2 estribos

- Pila central

- Mayor costo en el hormigén
armado en comparacion del
hormigon pretensado, debido a la

Fuente: Elaboracion propia

Alternativa 2: Puente de Viga de Hormigoén Pretensado un solo Tramo

Cuadro 1.4 Caracteristicas de la Alternativa 2 (aspecto técnico)

Luz de Calculo Observaciones Conclusiones
- Vigas Tipo IV =1.27m viga - Luces recomendables para
de seccion transversal hormigon pretensado
constante. - Mayor costo en la superestructura
- Volumen de las viga igual a pero un costo menor en la
L=23m infraestructura debid
11.708 m3 miracstructura aebido a que no
- Dos elementos para la presenta un apila central.

infraestructura 2 estribos.

Fuente: Elaboracion propia

Alternativa 3: Puente en Arco de Hormigén Armado Tablero Inferior 1 tramo

10
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Teoricamente, si se trata de hormigdén armado la solucion de los puentes con
cualquiera de los tipos de arco viene a comportarse como un pretensado natural, lo
que permite aprovechar mejor los materiales, sin embargo su aplicacion no es muy
corriente, debido a que su construccion en si encéarese la obra especialmente en lo que

a encofrado y apuntalamiento se refiere.
1.5.2.1 Resumen General de Volumenes.

Como se menciond antes, para corroborar esta alternativa elegida a continuacion se
muestra una comparacion de precios aproximados con respecto a otros proyectos ya

realizados en base a volimenes aproximados a nivel de pre dimensionamiento

Cuadro 1.5 Comparaciéon de Precios entre las Alternativas 1 - 2

Descripcion Unidad | Cantidad | Precio U. Costo
Parcial
Alt. I/Puente con vigas de Ho Ao M3 24.61 1632.87 40184.931
Viga de 23 m, seccion T, h 1.60 m
fc 210 Kg/em?2
Acero para la viga de Ho Ao Kg 2541.066 11.06 28104.194

Viga de 23 m, seccion T, h 1.60 m
Fy 4200 Kg/cm2

Alt. II/Puente con vigas de Ho Po M3 11.708 2080.57 24360.238

Viga de 23 m, seccion tipo IV, h 1.27
m

fc 350 Kg/em?2

Acero para la viga de Ho Po Kg 1828.883 11.06 20227.449

Viga de 23 m, seccion tipo IV, h 1.27
m

Fy 4200 Kg/cm2

Accesorios para viga Pretensada Pza 6 2311.15 13866.90
Tesado de cables Ml 23 120.82 2778.86
Inyeccion de lechada de Cemento

Ml 23 48.38 1112.74

11
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Alt. III/Puente en arco de Ho Ao M3 22.952 2464.845 56573.122
tablero inferior

Arco de 23 m, con tablero inferior

fc 210 Kg/em?2

Acero para el arco y viga de Ho Ao Kg 4174.0365 11.06 46164.843

Viga de 23 m, con tablero inferior no
se tomara en cuenta péndolas y
accesorios

Fy 4200 Kg/cm2

Fuente: Elaboracion Propia

DISENO FINAL DE INGENIERIA PUENTE VEHICULAR SOBRE EL RiO “CAMACHO”

Univ. RAMOS VARGAS CRISTIAN LUIS- PUENTE DE Ho Ao.

DISENO Y CALCULO ESTRUCTURAL “PUENTE VEHICULAR SOBRE LA QUEBRADA EL MONTE
(LOURDES - TRIGAL)”

Univ. LEO PEREIRA MOGRO — PUENTE DE Ho Po

ESTUDIO A DISENO FINAL "CONSTRUCION PUENTE VEHICULAR EN ARCO TABLERO
INFERIOR SOBRE EL RIO PAJONAL”

EJECUTO. ACHE CONSULTORA

Resumen:

Costo Alt. I/Puente con vigas de | Costo Alt. II/Puente con vigas de | Alt. III/Puente en arco de
Ho Ao. Viga de 23 m, seccion T, | Ho Po. Viga de 23 m, secciéon I, h | Ho Ao tablero inferior

h 1.60 m fc 210 Kg/cm?2 1.27 m fc 350 Kg/cm?2 Arco de 23 m, con tablero
inferior fc 210 Kg/cm2
Bs = 68289.1247 Bs =62346.187 Bs =102737.966

Fuente: Elaboracion Propia
1.5.2.3 Eleccion de la mejor alternativa Aspectos Econdomicos.
Observando los anteriores cuadros y la ingenieria basica, se extrae que las mejores

alternativas desde un punto de vista econdmico son:
- Puente de Hormigén Pretensado un solo tramo de 23 m

De las alternativas mencionadas se opt6 por el puente de Hormigén Pretensado de 23

m de longitud ya que se obtuvo un menor costo en su construccion.
1.5.3.- Costo de Mantenimiento.

Especificamente, el mantenimiento de un puente incluye actividades que van desde su

inspeccion periddica hasta la renovacion de su estructura (ej: pavimento, apoyos,

12
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juntas, e impermeabilizacion), e incluso puede llegar al reforzamiento para garantizar
un buen desempefio. En efecto, uno de los elementos que conforman el
mantenimiento es la inspeccidon continua y rigurosa para generar un programa
efectivo de conservacion, siendo diferente el mantenimiento entre las tres alternativas

propuestas.
1.5.4.- Metodologia de Construccion.

- Alternativa 1:

Este tipo de estructura debe ser confeccionada en su posicion definida en sitio, lo que
significa la construccion de encofrado en toda la longitud del puente que representa
un encarecimiento en el costo de construccion.

- Alternativa 2:

Al tener menor cantidad de infraestructura presenta menor complicacion constructiva
a nivel de fundaciones y elevacion de estribos. En la construccion del tablero ofrece
ventajas constructivas, ya que, las vigas pueden ser hormigonadas en su totalidad en
sitios cercanos al emplazamiento y luego colocarse en posicion por medio de graas y
falsos encofrados para su respectivo tesado; por esa razon es la mejor alternativa
desde el punto de vista constructivo.

- Alternativa 3:

Su procedimiento construccion sobre cimbra se trata del sistema mas frecuente donde
se avanza desde las pilas o estribos, las dovelas se apoyan en una estructura auxiliar
(encofrado) hasta cerrar el arco, esta estructura auxiliar presenta una mayor
complejidad debido a la utilizacion de encofrado en grandes cantidades, teniendo

repercusiones en el costo de la obra.
1.5.5.- Beneficio a los Usuarios, Daiios y Perjuicios.

De las alternativas estudiadas la mdas factible es la 2 la que debe garantizar la
transcitabilidad de la via durante todo el afio de manera segura y eficiente dando
conformidad a los vecinos de los distritos involucrados.

Dentro del area de influencia para el emplazamiento del puente y la construccion de

accesos, no se interfiere en ninguna propiedad privada que tenga problemas de tipo

13
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social, de esta manera se garantiza la ejecucion del puente para cualquier alternativa
tecnologica, siempre que se respete el sitio definido para el emplazamiento.
Se concluye que la mejor alternativa es el disefio de puente pretensado de 23 m de

longitud en un solo tramo.

1.6. SELECCION DE LA MEJOR ALTERNATIVA

Dentro de las tres alternativas realizadas considerando los distintos pardmetros, se
concluye que la mejor alternativa técnico- econémico es la Alternativa 2 (Puente de

Hormigon Pretensado); que tiene un menor costo en construccion.

La seccion transversal del puente serd arquitectonicamente mas elegante, segura,

brindando un confort tanto para el transito vehicular como peatonal.

Se plantea un puente con longitud de 23.60 m., simplemente apoyado con las
siguientes caracteristicas:

* Vigas de hormigén pretensado, simplemente apoyadas de 23.60 m. de longitud, de
seccion I tipo V. (AASHTO).

*Dos diafragmas centrales y uno en cada extremo para todo el puente, los mismos que
tendran una seccion rectangular, conectados al alma de la seccion 1.

* El tablero del puente sera de dos carriles, con un espesor del tablero especificado
por la Norma AASHTO.

* Una acera peatonal que brinde la comodidad de los peatones; con proteccion de una
baranda vehicular, Nivel de Ensayo TL-2 con una elevacion minima especificado por
la norma AASHTO respecto al tablero.

» Barandado conformado de postes de Hormigéon Armado y pasamanos de tubo
galvanizado, los detalles de la baranda peatonal como vehicular se mostraran en los

planos constructivos.

* Estribos extremos de Hormigén Armado, de dimensiones iguales.

14
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CAPITULO II: DESCRIPCION GENERAL DEL AREA O ZONA
DELPROYECTO

2.1 Delimitacién del Area o Zona de Influencia del Proyecto.

Area de influencia del proyecto abarca en su totalidad los distritos N° 12 -13 en la cual se
encuentra ubicada la Comunidad de Tablada, la cual en la actualidad se estd integrando al

Distrito N° 12.

2.2 Poblacion Beneficiaria.

La poblacion beneficiaria estd ubicada en los Distritos N° 12 y 13 que se componen
de los siguientes barrios, German Busch, Miraflores, San Blas, Zona de Senac, Alto
Senac, barrio Luis de Fuentes, Andalucia, Catedral, Méndez Arcos, San Antonio,

Tablada y en menor area de influencia esta la comunidad de Tablada.

Cuadro N° 2.1 Poblacion beneficiaria Distritos N° 12-13

DESCRIPCION DISTRITO POBLACION | HOMBRES MUJERES
German Busch 12 3.637 1.770 1.867
gﬁgigores’ San  Blas, Germén |, 3.355 1.687 1.668
Alto Senac, Tabladita 13 5.256 2.540 2.716
Méndez Arcos, San Antonio 13 5.148 2.511 2.637
Luis de Fuentes, Senac 13 4.552 2.203 2.349
Andalucia 13 4.384 2.063 2.321

Tolomosa

Grande
Tolomosita Sud 180 88 92
San Jacinto Norte 177 93 84
Tolomosa Norte 245 118 127
Tolomosa Oeste 257 121 136
Tolomosa Centro 231 110 121
San Jacinto Sud 210 98 112
Tolomosa Grande 797 395 402
TOTAL hab 28.429 13.796 14.632

Fuente. Instituto Nacional de Estadisticas “INE”

15
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Cuadro N° 2.2 Datos Generales Vivienda

DEPTO TARIJA 2001 6

Categorias Casos % Q:ummado
PROPIA 55518 63.70 | 63.70
ALQUILADA 18282 20.98 |84.67

EN CONTRATO ANTICRETICO 2802 3.21  [87.89

EN CONTRATO MIXTO 317 0.36 | 88.25
CEDIDA POR SERVICIOS 3843 4.41 | 92.66
PRESTADA POR PARIENTES O AMIGOS 5343 6.13 | 98.79

OTRO 1052 1.21 100.00
Total 87157 100.00 | 100.00

Fuente. Instituto Nacional de Estadisticas “INE”

2.3 Situacion Actual.

La falta de rutas alternas de la ciudad a las comunidades, y el crecimiento vehicular
desmesurado ha dado como consecuencia el no poder desplazarse en la via con
seguridad, rapidez y confort, creando esto inconvenientes que son muy molestos para
las personas que transitan por dicha carretera o via urbana y volviéndola insegura,
porque las rutas existentes resultan insuficientes, el puente a ser emplazado

proporcionara una nueva ruta facilitando el flujo vehicular y peatonal.

2.4 Topografia o Relieve Topografico.

La topografia de la zona se presenta y se caracteriza por erosion provocada por la
falta de vegetacion y cultivos de la zona, evidencidndose en todo su recorrido a lo
largo de la quebrada Sagredo. cuya topografia varia de plana a muy escarpada debido

a la erosion que presenta, la cual es muy elevada.

2.5 Geologia.

El material litologico donde se emplazard el puente sobre la “Quebrada Sagredo”
tiene la caracteristica de un cauce meandrico, el suelo de sus orillas es continuamente

erosionado donde es concavo; y es depositado en los puntos en que el borde es
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convexo, esos depdsitos se llaman bancos de arena y consisten generalmente en

particulas arenas y en particulas del tamafio de limos.

Estd constituido por sedimento cuaternario, Gravas con fino en cantidad apreciable

con presencia de gravas GC grava arcillosa, son mezclas de gravas, arena y arcillas.
2.6 Meteorologia.

En el Municipio de Cercado-Tarija presentan varios tipos de climas, determinados
por la orografia, altitud sobre el nivel del mar principalmente. En general, el verano
se caracteriza principalmente por una temperatura y humedad relativa alta y masas de
aire inestables, produciéndose precipitaciones aisladas de alta intensidad y corta
duracion. Por otro lado, el invierno se caracteriza por temperaturas y humedad
relativa generalmente bajas y la ausencia de precipitaciones. El invierno también esta
asociado a la llegada de frentes frios provenientes del sur, llamados "surazos", que
traen consigo masas de aire frio, dando lugar a veces a precipitaciones de muy baja

intensidad pero de larga duracion, principalmente en el Subandino.
2.6.1 Climas

Para caracterizar el clima del municipio (Mapa climatico), se han utilizado los datos
del Servicio Nacional de Meteorologia e Hidrologia (SENAMHI — Tarija), utilizando

el indice climatico de Calda, Lang, se caracteriza los siguientes tipos climaticos.

El 4rea de emplazamiento del puente cuenta con tres estaciones de referencia, la
primera es la del Aeropuerto la cual se toma como estacion patron por ser una de las

mas completa, las siguientes estan ubicadas en el Tejar y Turumayo.

Para la clasificacion climatica se determind, por el método Schaufelberguer quien

establece la union de dos metodologias como la clasificacion de Caldas y Lang.

Para los cuales Caldas establece sus parametros en funcion de la altura y la

temperatura, como se muestra en el siguiente cuadro.
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Cuadro N° 2.3 Rangos de Clasificacion Climatica de Caldas.

Piso térmico Simbolo Rango  de|Temperaturas Variacion de la
alturas . altitud por
O condiciones locales
(m)
. 4
Calido C 0- 1000 T>=24 Limite superior
400
Limite superior + -
Templado T 1001 -2000 [24>T>=17.5 500 Limite inferior +
- 500
Limite superior + -
Fri6 F 2001 -3000 |17.5>T>=12 400 Limite inferior +
- 400
Paramo bajo Pb 3001 -3700 |12>T>=7
Paramo alto Pa 3701 -4200 |T<7

Fuente: Servicio Nacional de Meteorologia e Hidrologia (SENAMHI - Tarija)

De la misma manera se muestra los parametros de clasificacion climatica segun Lang

en el siguiente cuadro:

Cuadro N° 2.4 Rangos de Clasificacion Climatica de Lang

Lang toma

Factor de Lang P/T Clase de clima Simbolo
0a20 Desértico D

20.1 a40 Arido A

40.1 a 60 Semiarido Sa

60.1 a 100 Semihumedo Sh

100.1 a 160 Hamedo H

> 160 Superhumedo SH

Fuente: Servicio Nacional de Meteorologia e Hidrologia (SENAMHI — Tarija)

en cuenta para la clasificacion climatica los datos de precipitacion

promedio anual de las estaciones inmersas en la zona del proyecto.
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> Clima Templado Arido:

La temperatura media anual en es de 17.8 °C, con una maxima de 26 y minima
extrema promedio de -9.5°C y temperatura extrema 39.3 °C respectivamente. Los
dias con helada se registran en los meses de mayo a septiembre en la zona se tiene
una frecuencia media de 24 dias con heladas por afio. La evaporacion media anual es
de 4.06 mm/dia. La humead relativa promedio es de 59%. La direccion del viento
predominante es el Sud con una velocidades promedio de 6.0 Km. /hr con

predominacion SE.
2.6.2 Precipitaciones Anuales y Maximas Diarias.

Dentro de la Quebrada Sagredo existen varias estaciones climatologicas y
pluviométricas, se han tomado las estaciones con mayores afios de registro como

estaciones representativas de la zona.

Teniendo en cuenta un periodo de registro de 47 afios con que cuenta la estacion
meteoroldgica de el Aeropuerto, se tiene una precipitacion media anual de 604.8

mm, de los cuales el mayor porcentaje se contraen en los meses de noviembre a abril.

El mes mas Iluvioso corresponde a enero con un promedio 134.9 mm, mientras que el
afio mas lluvioso del que se tiene registro fue el ano de 2008 con 760.2 mm vy el

menos lluvioso fue el afio de 1998 con una precipitacion media anual 371.1 mm.

Se cuenta con un promedio anual de 67 dias de lluvia, la precipitacion maxima

registrada en 24 horas en el periodo considerado es de 106 mm en octubre de 1966.
La humedad relativa alcanza hasta el 59%.

En los anexos se adjuntan las planillas donde se amplia la informacion de

precipitaciones, temperaturas, etc.
2.7 Suelos de la Zona del Proyecto.

Los suelos presentes en la quebrada Sagredo son de textura limo-arcillosos con un
bajo nivel de material grueso, este material aluvial es producto del acarreo de cause

de la quebrada por las crecidas que se producen en los meses de lluvias.
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2.8 Flora de la Zona del Proyecto.

En la cuenca de la Quebrada Sagredo la vegetacion es de tipo arbdreo, arbustivo y
herbaceo la que se caracteriza por ser muy escasa y dispersa, no permite formar

masas forestales.

Entre las especies nativas de la zona de estudio se mencionara: churqui, tacos, molle,

sauce criollo, etc.

Entre los arbustos y hierbas de porte bajo se tiene la chilca, hediondilla, penca
espinuda, espinillos, sevinga, gramas, etc. La ecologia del area del proyecto no sera
afectada por la construccion de las obras civiles, ya que en la actualidad se cuenta con
una infraestructura que convive con el entorno del lugar, haciendo posible la
interrelacion con la zona y la nueva estructura sin que se vea afectada. Ademas, en el

proyecto esta previsto, la proteccion lateral contra la erosion del rio.
2.9 Fauna de la Zona del Proyecto.

La fauna de la zona en estudio se ha empobrecido paulatinamente con la degradacion
de la vegetacion por la intervencion del hombre, la cual ha originado la escasa
presencia de animales salvajes, encontrandose en la actualidad solo animales

domestico entre ellos los de pastoreo.
2.10 Principales Actividades Economicas de la Poblacion.

La superficie total de la provincia Cercado es de 2078 Km"2, el municipio tiene una
poblacion de 170900 habitantes de los cuales el 88.48 % estd concentrado en la

ciudad de Tarija.

La poblacion esté dividida de la siguiente manera:

Agricultura, Actividad Pecuaria y Pesca de 29.86 %

Vendedores y Comerciantes 19.33 %

Trabajador de la industria E, Construccion e industria Manufacturera 17.96 %
Trabajadores no calificados 11.44 %

Operadores de maquinaria e instaladores 7.07 %
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Profesionales, Cientificos e intelectuales 5.17 %
Técnicos y Profesionales de apoyo 4.32 %

No especificaron 2.87 %

Empleados de Oficina 1.36 %

Directivos 0.62 %

Cuadro N°2. 5 Principales Actividades Economicas de la Poblacion.

Tarija

Ocupacién Total
Agricultura, Ganaderia, Caza y Silvicultura 1997
Pesca 13
Explotacion de Minas y Canteras 63
Industria Manufacturera 5998
Produccion y Distribucion de Energia Eléctrica, Gas y Agua 328
Construccion 5650
Comercio al Por Mayor y al Por Menor,

Reparacion de Vehiculos Automotores, Motocicletas, 12331
Efectos Personales y Enseres Domésticos

Servicio de Hoteles y Restaurantes 2772
Transporte, Almacenamiento y Comunicaciones 3899
Intermediacion Financiera 400
Servicios Inmobiliarios, Empresariales y de Alquiler 2095
Administracion Publica, Defensa y Seguridad Social Obligatoria 2171
Educacion 3096
Servicios Sociales y de Salud 1734
Servicios Comunitarios, Sociales y Personales 2025
Servicio de Hogares Privados que Contratan Servicio Doméstico 3911
Servicio de Organizaciones y Organos Extraterritoriales 2482
Sin Respuesta 63784
Total Hab 114749

Fuente: Principales Actividades Econéomicas de la Poblacién “INE”

La principal actividad econémica del Municipio es la industria vitivinicola. Se
producen vinos y singanis de gran calidad para el consumo nacional y la exportacion.

La ciudad tiene también plantas de procesamiento de derivados lacteos, industrias
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madereras, fabricas de ceramica roja y envasadoras de frutas. La mayoria de estos

productos tienen mercados dentro y fuera de Bolivia.

El 4rea rural del municipio abarca un area extensa, con microrregiones en las cuales
se desarrolla una actividad agricola muy diversificada. Ademads de sus cultivos de vid,
tiene cultivos de pepinillo, ajo y flores para el mercado nacional y para la
exportacion. Tiene hatos de ganado lechero Holstein y granjas avicolas de gran
capacidad productiva. Ademas de las labores agropecuarias, Tarija es sede de habiles

artesanos que fabrican sombreros, cesteria y ceramicas.

Tarija tiene una ventajosa ubicacidn que orienta su actividad productiva hacia la
exportacion, particularmente a la Reptblica Argentina. Su produccion agropecuaria
se ha visto favorecida con la construccion de la represa San Jacinto, que provee de
agua para riego al valle central. San Jacinto también genera electricidad y es un

centro turistico.

2.11 Situacion sin y con Proyecto.

2.11.1 Situacion sin Proyecto.

El proyecto que se analizara esta ubicado en la quebrada Sagredo entre la comunidad

de Tablada y el barrio Luis de Fuentes.

La parte ubicada en el barrio Luis de Fuentes tiene un desarrollo urbano
considerable el que tiende a expandirse y a unirse con la comunidad de Tablada, de
donde surge la necesidad de brindar nuevas rutas alternas a las existentes, dando
una mayor seguridad y confort, este barrio perteneciente al Distrito N° 13 formado

por los barrios de Senac, Tablada, Alto Senac, entre otros.

En la actualidad la comunidad Tablada estd sufriendo un cambio respecto a su
desplazamiento urbano y un crecimiento poblacional, por esta razon esta comunidad
se esta aislando debido a la falta de nuevas rutas alternas, en la actualidad cuenta con

un s6lo acceso que es la carretera a la represa de San Jacinto. Esta es la ruta
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principal en el aspecto turistico debido a que a orillas de la represa se realiza la Feria
Exposicién nacional e internacional, y el atractivo turistico de la comunidad de
Tolomosa y Tolomosita que en el tiempo de verano se convierten en balnearios

turisticos y naturales que albergan a extrafios y propios.

2.11.2.- Flujo Vehicular Actual.

2.11.2.1- Infraestructura Vial y Accesibilidad.

En la actualidad la unica ruta que existe es la carretera hacia el lago San Jacinto que
cuenta con asfaltado flexible en toda su extension, ésta es la unica ruta con la que
cuenta la comunidad de Tablada que se comunica con el centro urbano de la ciudad,

esta carretera tiene una longitud de 7.5 Km que es una ruta accesible y turistica.

En la foto se aprecia que las rutas de acceso a la comunidad de tablada son de tierra y

senderos siendo la mayor parte de las tierras erosionadas.

Comunidad laiTablada

7’ Carretera Pri

,
’ P

Foto N° 2.1 Area de influencia del Proyecto
2.11.2.2.- Parque Automotor y Servicios de Transporte.

A partir del afo 1999 hasta el 2009 el parque automotor ha tenido un crecimiento

significativo que ha dado como resultado un trafico congestionado en sus principales
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avenidas y calles dando lugar a la molestia de transeuntes y peatones por el ruido que

ocasionan Yy los cuellos de botella que se producen en las distintas calles principales.

Los tres medios de transporte mas utilizados en el municipio, segun los datos de las

boletas comunales, son los trufis, los micros y los taxis.
2.12.- Situacion con Proyecto.

El 4rea de influencia del proyecto se verd notablemente mejorada con la construccion
del nuevo acceso y el puente vehicular, por contar con una via rapida, en confort y
seguridad permitiendo asi mejorar los tiempos de recorrido entre la ciudad y la
comunidad de Tablada, de modo que ahorra significativamente el tiempo de

transporte, permitiendo asi llegar mas rapido y de forma segura.

Con el emplazamiento del puente se logrard una mejor transitabilidad y desarrollo
sustancial en el area de influencia del proyecto teniendo nuevas calles y avenidas, los
distritos tendran una comunicacion mas directa a la altura de la comunidad de
Tablada y el barrio Luis de Fuentes teniendo una cooperacidon mutua en su

desplazamiento y crecimiento urbano.
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CAPITULO 3: METODOLOGIA DE LA INGENIERIA DEL PROYECTO
3.1 Planteamiento del Problema.
3.1.1 Ubicacion del Puente

Las alternativas para la ubicacion del puente se consideran desde el punto de vista de
ubicacion geografica (topografia, luces, alteracion del tramo de camino actual) y

funcionamiento hidraulico — estructural.
El tipo de estructura que se disefiara es un Puente de Hormigon Pretensado.

3.1.2 Alternativas de Ubicacion Geografica

Se consideran los siguientes aspectos:

» Se analizaran las condiciones topograficas como ser: Desniveles entre ambas
margenes, seccion transversal de la quebrada Sagredo y su cauce principal,
longitud del puente, construccion de accesos y sistemas de defensivos
requeridos, gaviones.

» Se considerard en qué magnitud es alterado el trazo actual de camino para

unir los distrito involucrados y ofrecer confort a los usuarios.
3.1.3 Alternativa de Tipo de Estructura

Para las siguientes alternativas de la estructura se tomardn en cuenta los siguientes

aspectos:

» La comparacion se realiza tomando en cuenta aspectos técnicos de

funcionamiento Hidraulico — Estructural.

» Plantear una estructura acorde a las exigencias del sitio como las
solicitaciones, de manera de obtener una superestructura balanceada entre la
luz y peralte, ademas que la cantidad de infraestructura se acople

perfectamente a la superestructura.
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3.2 INGENIERIA BASICA DEL PROYECTO.
3.2.1 Terraplén de Accesos al Proyecto

Los accesos posibles al proyecto que se podran desarrollar determinando ademas de
los ya existentes en el lugar, por medio del levantamiento topografico que
proporcionara la informacion de relieve del terreno, permitiendo aplicar los calculos
tanto de corte como de relleno que sea necesario para realizar la construccion de los
nuevos accesos al proyecto en este caso al puente vehicular sobre la quebrada

Sagredo.
3.2.2 Topografia

La topografia se la desarrollard para determinar basicamente el sitio a emplazar el
puente incluyendo las vias de acceso, con curvas de nivel a cada metro si la quebrada
es profunda o mas juntas si el terreno es poco pronunciado. También son necesarias
las secciones transversales en el eje propuesto del camino, asi como el alineamiento
del cauce situado a diferentes distancias aguas arriba y aguas abajo con los niveles de
agua observados. En los planos topograficos se debera contemplar necesariamente el
perfil longitudinal, que se deben dibujar a la escala correspondiente de manera tal que

pueda mostrar la seccion a dibujarse plenamente.
Los planos que se requeriran son basicamente:

o Plano general de localizacion: este debe contener el eje del proyecto y sus
respectivas accesos, con curvas de nivel a intervalos de 1 m y comprendiendo
por lo menos a 100 m a cada lado del puente en direccion longitudinal
(correspondiente al eje de la carretera) y en direccion transversal (la del rio o

quebrada a ser transpuesto).

o Plano de planta y perfil; este deberd abarcar una zona que permita cubrir la

informacioén completa requerida para cada caso.
3.2.3 Geotecnia

Los estudios geotécnicos permiten establecer las caracteristicas fisicas y mecanicas

de los suelos para el disefio de la cimentacion. La exploracion del subsuelo debe
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hacerse en cada uno de los apoyos, utilizando métodos directos y realizando la
respectiva toma de muestras para realizar los ensayos de laboratorio. Las
perforaciones deben realizarse hasta una profundidad minima recomendada superior a

la cota de socavacion, debiéndose realizar en los ejes de los apoyos.

3.2.4 Propiedades Morfologicas, Relieve y Fisiograficas de la Cuenca
3.2.4.1 Propiedades Fisiograficas de la Cuenca

3.2.4.2 Perimetro Real.

Es la longitud de la linea de parte aguas o linea de las altas cumbre. Se mide mediante

el curvimetro o directamente se obtiene del Software en sistemas digitalizados.
3.2.4.3 Area de la Cuenca.

El area de la cuenca se define como la superficie, en proyeccién horizontal,
delimitada por el parteaguas (véase figura 3.2).

El parteaguas es una linea imaginaria formada por los puntos de mayor nivel
topografico y que separa la cuenca de las cuencas vecinas.

Una cuenca es una zona de la superficie terrestre en donde (si fuera impermeable) las
gotas de lluvia que caen sobre ella tienden a ser drenadas por el sistema de corrientes

hacia un mismo punto de salida.

Corrientes

tributarias . ,<~—=_  Area de la cuenca

a7

Cauce (o : 7 Parteaguas
principal \/ 3
PR ==

Figura 3.2 Area de la Cuenca

3.2.4.4 indice de Compacidad o Indice de Gravelius.

Este estd definido como la relacion entre el perimetro P y el perimetro de un circulo

que contenga la misma area A de la cuenca hidrogréfica:
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K =0.282 i

4

Donde R es el radio del circulo equivalente en area a la cuenca. Por la forma como
fue definido: K31. Obviamente para el caso K = 1, obtenemos una cuenca circular.

La razon para usar la relacion del area equivalente a la ocupada por un circulo es
porque una cuenca circular tiene mayores posibilidades de producir avenidas
superiores dadas su simetria. Sin embargo, este indice de forma ha sido criticado

pues las cuencas en general tienden a tener la forma de pera.
3.2.4.5 Rectangulo Equivalente.

El rectangulo equivalente de una cuenca es un rectangulo que tiene igual superficie,
perimetro, coeficiente de compacidad y distribucion hipsométrica que la cuenca en

cuestion.
3.2.4.6 indice Global.

La pendiente media (Sm): es la relacion entre la altura total del cauce principal (cota

maxima menos cota minima) y la longitud del mismo

Hmax - Hmin
L

Donde: Sm =

H = Desnivel de la cuenca.
L = Longitud del ri6 principal
3.2.4.7 Curva Hipsométrica.

Es la representacion grafica del relieve de una cuenca. Es una curva que indica el
porcentaje de area de la cuenca o bien la superficie de la cuenca en Km2 que existe
por encima de una cota determinada. Puede hallarse con la informacién extraida del
histograma de frecuencias altimétricas. En la Figura 3.2-2 se presenta la curva
hipsométrica correspondiente al histograma de la Figura 3.2-1.

Una curva hipsométrica puede dar algunos datos sobre las caracteristicas

fisiograficas de la cuenca. Por ejemplo, una curva hipsométrica con concavidad hacia

28



http://www.abbyy.com/buy
http://www.abbyy.com/buy

arriba indica una cuenca con valles extensos y cumbres escarpadas y lo contrario

indicaria valles profundos y sabanas planas.

Figura 3.2-1 Histograma de Frecuencia Altimétricas de la Cuenca
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Fuente: NANIA LEONARDO S. La Cuenca y los Procesos Hidrologicos

Figura 3.2-2 Curva Hipsométrica correspondiente al histograma de frecuencias

altimétricas figura con alturas de indicacion madia y mediana.
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Fuente: NANIA LEONARDO S. La Cuenca y los Procesos Hidrologicos
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3.2.4.8 Propiedades Morfologicas de la Cuenca.
Las propiedades morfologicas estdn basicamente definidas por tres pardmetros:

v Densidad de Drenaje
v Relaciéon de Confluencia
v Relacion de Longitud
Pero antes es necesario obtener los datos por medio de planimetria de las longitudes

de todos los rios y sus ordenes.
3.2.4.9 Clasificacion de Rios por Numero de Orden.

Es un nimero que refleja el grado de ramificacion de la red de drenaje. La
clasificacion de los cauces de una cuenca se realiza a través de las siguientes
premisas:

» Los cauces de primer orden son los que no tienen tributarios.

» Los cauces de segundo orden se forman en la union de dos cauces de primer
orden y, en general, los cauces de orden n se forman cuando dos cauces de
orden n-1 se unen.

» Cuando un cauce se une con un cauce de orden mayor, el canal resultante
hacia aguas abajo retiene el mayor de los 6rdenes.

» Elorden de la cuenca es el mismo del su cauce principal a la salida.

En la Figura 2.5 puede verse un ejemplo de esta clasificacion. En relacion al ntimero
de orden de los cauces, Horton (1945) encontrd 3 leyes, llamadas Leyes de Horton: la
ley de los numeros de cauces, la ley de las longitudes de los cauces y la ley de las
areas drenantes a los cauces. Dichas leyes afirman que la relacion de bifurcacion, la
relacion de longitud y la relacion de areas permanecen constantes de un orden a otro

de una cuenca.

Figura 3.2-3 Determinacion del orden de los cauces de 1a cuenca
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3.2.4.10 Densidad de Drenaje (Dd)

La densidad de drenaje se define como la relacion entre la longitud total de los cursos

de agua de la cuenca y su érea total:

D, 2

A

Donde XLi es la longitud de todos los cauces y tributarios de la cuenca. Strahler
(1952) encontr6 en Estados Unidos valores de D desde 0,2 Km/Km2 para cuencas
con drenaje pobre hasta 250 Km/Km2 para cuencas muy bien drenadas.

Tabla 3.2a Densidad de Drenaje

Densidad de drenaje | Valor de D | Textura
Baja 3-14 Grosera
Media 12-16 Media
Alta 30-40 Fina
Muy Alta 200-500 Ultra fina
Fuente:
3.2.4.11 Relacion de Confluencia (Rc).

Se define como la relacion entre el numero Ni de cauces de orden i y el nimero Ni+/
de cauces de orden i+/. Horton encontrd que esta relacion es relativamente constante

de un orden a otro.

N,

1

TN, 41

c

Siendo Ni el numero de cauces de orden i. El valor tedérico minimo para Rc es 2 y
Strahler encontrd un valor tipico entre 3 y 5 en cuencas donde la estructura geoldgica

no distorsione el patrén de drenaje natural.
3.2.4.12 Relacion de Longitud (RI).

Se define como la relacién entre las longitudes promedio de cauces de drdenes

sucesivos.
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Donde Li es la longitud promedio de los cauces de orden i
3.2.5 Precipitaciones.

Es la fuente primaria de agua de la superficie terrestre, y sus mediciones forman el
punto de partida para los estudios concernientes al uso y control del agua, se puede
definir también como toda forma de humedad que origindndose en las nubes, llega
hasta la superficie del suelo. La lluvia maxima en la cuenca sera calculada sobre la
base de datos historicos de lluvias maximas diarias registradas en las estaciones

pluviométricas mas cercanas al area especifica del proyecto.
3.2.6 Analisis de Consistencia o Curva Doble Masica.

El método de las curvas masicas o dobles acumuladas permite estudiar y corregir, en
una estadistica pluviométrica de una estacion, los efectos de un cambio de exposicion
o ubicacion del pluvidmetro o pluvidgrafo, los cambios en las técnicas de observacion

e incluso algunos errores instrumentales o de lectura.

Detectar estos cambios o errores en una estadistica es muy importante, ya que en la
solucion de problemas hidroldgicos interesa asegurarse que los cambios de tendencia
en el tiempo se deban s6lo a causas meteorologicas y no a la manera en que se hacen

las observaciones.

De este modo, se logra también una consistencia en el tiempo del registro

pluviométrico para que pueda ser comparado con el de otra estacion vecina.

El método estd basado en que generalmente los valores acumulados del promedio de
las precipitaciones anuales de varias estaciones contiguas, no se ve afectado por un

cambio en la estacion individual, ya que existe una compensacion entre ellas.

Consecuentemente, el procedimiento consiste en ubicar en el eje de las abscisas la
suma acumulada promedio de un conjunto de estaciones y en el eje de las ordenadas,

la suma acumulada de la estacion en estudio (Figura 3.2-3).
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Figura 3.2-3. Curva masica o doble acumulada de precipitaciones.

Si la resultante es una linea recta, se puede suponer que no ha habido cambios en los
métodos de observacion en la instalacion de la estacion en estudio. Si no es una recta,
el cambio de pendientes se puede asociar a un cambio en el régimen de la estacion
(exposicion, ubicacion, errores instrumentales o cambio de técnicas de observacion).

En este caso el ajuste respectivo se puede lograr a partir de la expresion:

Sa/‘
A\

Pa/‘= Pob

Donde:

Py = precipitacion ajustada

Pos, = precipitacion observada

Saj = pendiente recta periodo mds reciente

Sev = pendiente recta periodo cuando ocurre Py
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3.2.7 Precipitaciones Maximas.

Las lluvias maximas se calculan a través de un modelo matematico y mejor se ajusta
a la ley de Gumbell. Para establecer el computo de las lluvias es necesario determinar

la siguiente informacion previa al calculo:

Sd
— Kd=—7F"—
Ed=X-0.45*Sd 0.557*Ed

VALORES PONDERADOS
Zn:Ep,. *n, iKpl. *n,
i=1

y=R— Kd, ="
S
i=1

n
2
i=l

Ed,=
Donde:

Ed = Moda

X = Media

Sd = Desviacion estandar

Kd = Caracteristica

Ed, = Moda ponderada

Kd, = Caracteristica ponderada
3.2.7.1 Lluvia Maxima Diaria.

La estimacion de lluvias maximas se realizard para un periodo de retorno (T) de 50;

100; 200; 500 anos.

h, = Edp *(1+ Kdp *logT)
Donde:

hg = Altura de lluvia maxima diaria

Edp = Moda ponderada
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Kdp = Caracteristica ponderada
T = periodo de retorno
3.2.7.2 Lluvias Maximas Horarias.

Determinacion de la altura de lluvia maxima horaria para un periodo de retorno “T”
y tiempo de duraciéon “t”. Las lluvias maximas deben ser de corta duracién o sea
deben ser menores a las 24 hrs. para lo cual acudimos a la LEY de GUMBELL

modificada que es definido por la siguiente expresion:

B
hy=Ed *(t) H1+Kd, *log(7)
(04

Donde:

hir = Altura de lluvia maxima horaria

Ed = Moda ponderada

Kd = Caracteristica ponderada

T = Periodo de retorno

htT = Altura de lluvia méxima horaria

t = Es el tiempo de duracion de la lluvia

B = Es una constante que en nuestro medio se adopta generalmente 0.2

a = Equivalente de lluvia diaria que depende de la magnitud de la cuenca:
Para: Ac > 20 [km’]o =12

Ac <20 [km’] a=2
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3.2.7.3 Intensidad Maxima de la Cuenca para Distintos Periodos de Retorno

(mm/hrs.).
tc /
By = Edl, *(—) #[1+ Kd, *logT)|
a
Donde:

himaxt = Altura de lluvia maxima
Tc = Es el tiempo de concentracion
3.2.7.4 Tiempo de Concentracion.

El tiempo de concentracion es el tiempo que tarda en recorrer una gota desde el
punto mas lejano de un extremo de la cuenca hasta llegar al punto de aforo o
desemboque, este tiempo es constante para toda la cuenca

Para calcular el tiempo de concentracion existen varias métodos entre ellos estan las

formulas empiricas que seran aplicadas en el presente estudio.
a) Formula de Alcantarillas

b) Formula de California

¢) Formula de Giandotti

d) Formula de Ventura y Heras

3.2.8 Coeficiente de Escorrentia.

El coeficiente de escurrimiento “C” es la relacion entre los volimenes totales de
escurrimiento superficial y los volimenes de precipitacion durante el periodo de
lluvia. En su determinacion se deben considerar las pérdidas por infiltracion en el
suelo y otros efectos retardadores. La determinacion de este coeficiente C, deberia
hacerse mediante ensayos directos, ante la imposibilidad, su composicién podra

obtenerse de los valores de la tabla, empleando la siguiente férmula:

C= Zci'Ai
A
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Donde:

Ci= Coeficiente de escurrimiento superficial de cada sector
Ai = Area de cada sector en (Ha).

A = Area total de la cuenca de drenaje en (Ha).

3.2.9 Calculo Probabilistico de Avenidas Maximas.

En lo general la determinacion de los caudales méximos de una cuenca (maximas

crecidas) es muy complejo y depende de muchas variables.

Cuando no existe mediciones continuas de caudales en la cuenca del ri6 por falta de
informacién hidrométrica, para el cédlculo de caudales maximos se utilizoron
diferentes métodos relacionados con datos de precipitaciones maximas diarias en

mm, como ser método racional, método de Gumbell y el de Hidrograma Triangular.
3.2.9.1 Método Racional.

La formula racional es posiblemente el modelo mas antiguo de la relacion lluvia
escurrimiento.

Este modelo toma en cuenta, ademas del area de la cuenca, la altura o intensidad de la
precipitacion y es hoy en dia muy utilizado, particularmente en el disefio de drenajes

urbanos.

Figura 3.2-4 Método Racional

El tiempo que transcurre entre el inicio de la lluvia y el establecimiento del gasto de
equilibrio se denomina tiempo de concentracion, y equivale al tiempo, que tarda el

agua en pasar del punto mds alejado hasta la salida de la avenida.
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El tiempo de concentracion se calcula:

ro L
Donde: 3600 *v
Tc = es el tiempo de concentracion en hrs.
L = es la longitud del cauce principal de la cuenca en m.
V' = es la velocidad media del agua en el cauce principal en m/s.
La velocidad media v se estima con las tablas 3.2a y 3.2b.
Otra manera de estimar el tiempo de concentracion es mediante la formula de Kirpich

(Ref. 2):

7. =0.000325 —~c
Donde: S

S = es la pendiente del cauce principal
L = es la longitud del cauce principal de la cuenca en m.

Tc = es el tiempo de concentracion en hrs.

Tabla 3.2b Velocidad media en funcion de la pendiente del terreno

Pendiente del cauce principal % | Velocidad media m/s

1-2 0.6
2-4 0.9
4-6 1.2
6-8 1.5

Fuente: APARICIO M. FRANCISCO J, Fundamentos de Hidrologia Superficial.

Tabla 3.2¢ Velocidad media en funcion de la pendiente del terreno

Velocidad media m/s
Pendiente % | Bosques Pastizales | Canal natural no bien definido
0-3 0.3 0.5 0.3
4-7 0.6 0.9 0.9
8-11 0.9 1.2 1.5
12-15 1.1 1.4 2.4

Fuente: APARICIO M. FRANCISCO J, Fundamentos de Hidrologia Superficial
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En una cuenca no impermeable, s6lo una parte de la lluvia con intensidad i escurre
directamente hasta la salida. Si se acepta que durante la lluvia, o al menos una vez
que se ha establecido el gasto de equilibrio, no cambia la capacidad de infiltracion en

la cuenca, se puede escribir la llamada formula racional:

%70 %
0, ==
Donde:
C = es un coeficiente de escurrimiento, que representa la fraccion de la lluvia que
escurre en forma directa.
Omax = es el gasto maximo posible que puede producirse con una lluvia de
intensidad i en una cuenca de area.
A = Area de la cuenca (Km?)
El coeficiente de escurrimiento C, el coeficiente de escurrimiento toma valores entre
Oy 1y varia apreciablemente de una cuenca a otra y de una tormenta a otra debido a
las condiciones de humedad iniciales. Sin embargo, es comin tomar valores de
representativos de acuerdo con ciertas caracteristicas de las cuencas. Algunos de estos
valores se muestran en la tabla 3.2d, los cuales generalmente son conservadores para

que puedan ser usados para disefo.

Tabla 3.2d Coeficiente de escurrimiento para tipo de drea drenada

Tipo de Area Drenada COEFICIENTE DE
ESCURRIMIENTO

Minimo Maximo

Zonas Comerciales:

Zona comercial 0.7 0.95
Vecindario 0.5 0.7

Zonas Residenciales:

Unifamiliares 0.3 0.5
Multifamiliares, espaciados 0.4 0.6
Multifamiliares, compactos 0.6 0.75
Semi urbanos 0.25 0.4
Casas habitacion 0.5 0.7
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Zonas Industriales:

Espaciado 0.5 0.8
Compacto 0.6 0.9
Cementerio, Parques 0.1 0.25
Campos de Juego 0.2 0.35
Patios de Ferrocarril 0.2 0.4
Zonas Suburbanas 1 0.3
Calles:

Asfaltada 0.7 0.95
Concreto hidraulico 0.7 0.95
Adoquinadas 0.7 0.85
Estacionamientos 0.75 0.95
Techados 0.75 0.95
Praderas:

Suelos arenosos planos (pendiente 0.02 0 menos) 0.05 0.1
Suelos arenosos con pendiente medias (0.02 - 0.07) 0.1 0.15
Suelos arenosos escarpados (0.07 o mas) 0.15 0.2
Suelos arcillosos planos (0.02 o0 menos) 0.13 0.17
Suelos arcillosos con pendientes medias (0.02 - 0.07) |0.18 0.22
Suelos arcillosos escarpados (0.07 o mas) 0.25 0.35

Fuente: APARICIO M. FRANCISCO J, Fundamentos de Hidrologia Superficial
3.2.9.2 Método de Distribucion Gumbell.
La distribucion Gumbell, es una de las distribuciones de valor extremo,es llamada
también Valor Extremo Tipo I, o distribucion doble exponecial, es una funcion
biparamétrica, en cuya deducsion se supone fundamental, que de las observaciones

de las cuales se toma el maximo son muy numerosas, independientes y que se

distribuyen deacuerdo a lo que se denomina una distribucion de tipo exponencial.

(X-u)

—e—~

Donde: F (X ) =e “
a= Es el para'metro de escala

u = Es el para'metro de forma
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3.2.9.3 Método del Hidrograma Triangular.

Este método consiste en evaluar la maxima avenida a partir de las caracteristicas
fisicas propias de la cuenca. Tiene como elementos fundamentales los siguientes

parametros.
» Tiempo de Retardo = duracion de la lluvia neta en horas

TL =0.6 * Tc

» Tiempo de Ocurrencia del Caudal Pico = es el tiempo en horas durante en el

que la Iluvia esta generando escorrentia directa.
D
Tp =" +TL

> Tiempo Base = es el tiempo que transcurre desde el punto de levantamiento

hasta el punto final del escurrimiento directo.

T,=2.67*Tp

» Caudal Pico Unitario = Caudal pico del HU por milimetro de lluvia neta
(m3/s/(m)).

2.08%A%h

Oy T

> Lluvia Neta = es el caudal que transcurre durante tiempo base.

h

neta

=C*h

» Caudal Pico = Es el gasto maximo que se produce por la tormenta. Con

frecuencia es el punto mas importante de un hidrograma para fines de disefio.

Q = qu * hneta

Donde:

TL = Tiempo de retardo
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Tc = Tiempo de concentracion

Tp = Tiempo al pico

Tb = Tiempo base

Qpu = Caudal pico unitario

Hpeta = Lluvia neta

Q, = Caudal pico

3.2.10 Calculo de Caudales y Tirantes en el Eje del Puente.

En base a criterios técnicos, se toma el caudal de crecida con tasa de retorno de 100

afios para el disefo de la seccion hidraulica del puente.

Durante el levantamiento topografico, se determinaran la seccion transversal de

control en el rio del lugar de emplazamiento del puente.

El célculo hidraulico correspondiente reporta los niveles maximos de tirante de agua

en las secciones del rio, como ser:
o N.AM.E.; Nivel de Aguas Maximas Extraordinarias.
o N.A.M.; Nivel de Aguas Maximas.
o N.A.O.; Nivel de Aguas Ordinarias.
o N.A.m.; Nivel de Aguas minimas.

El nivel de aguas maximas extraordinarias NAME es calculado segiin Maning
mediante la utilizacion de la seccion del eje del puente planteado; donde el
coeficiente de Maning se evalud de la expresion desarrollada por la Federal Highway

Administration de los EEUU para rios con lechos de grava.

! 1
n=0.0395 *(d, )s Q="R*75""4
n

Donde:

dso = Didmetro en pies de las particulas de lecho correspondiente al 50% en la curva

granulométrica del suelo.
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n = Coeficiente de Rugosidad

R = Radio Hidraulico

S = Pendiente Hidraulica del Cauce (m/m)
A = Area de la Seccion (m?)

3.2.11 Profundidad de Socavacion.
3.2.111 Método de Lacey.

Un aspecto importante en el disefio de todo tipo de obra hidraulica ubicada en el
lecho de un rio es el fendmeno de la socavacion, por lo general erroneamente
ignorado, normalmente s6lo se hacen célculos de socavacion alrededor de pilas de
puentes y no aguas arriba ni aguas abajo debajo de otras estructuras, existen varios
métodos de célculo, el recomendado por el Programa Nacional de Riego (PRONAR)

es el método de Lacey.

La férmula de Lacey para el calculo de socavacion es expresada ast:
D, =135(g°/ )"

Donde:

Dg = Profundidad de socavacion por debajo de la superficie de agua de la maxima

crecida, en metros.
q. = Caudal unitario en m3/seg/m
f = Factor de Lacey de una muestra representativa del material del lecho

La profundidad de socavacion Dg debe ser ajustada a las condiciones especificas del
tipo de estructura, su ubicacion y el flujo del agua, para esto se anade el factor de

ajuste de socavacion.

Dsa = Ksa*Ds
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Dy, = profundidad de socavacion ajustada, medida desde la superficie del agua de la

maxima crecida, en m.

La profundidad de socavacion por debajo del lecho del rid, puede ser estimada

substrayendo el tirante de agua de la siguiente manera:

d,, =D, —tirante.deagua

El factor de Lacey para rios puede ser estimado mediante la siguiente ecuacion:

s =0.00037°"7 /0"

Donde:s = pendiente longitudinal del ri¢

Q = Caudal del rio en m3/s

De acuerdo a datos experimentales se recomienda asumir los siguientes valores:

Tabla 3.3.1 Valor de Factor de Lacey

Material Valor de f
Rocas masivas (didmetro 70 cm.) 40

Rocas 38
Pedrones y lajas 20
Piedras y lajas 6

Piedras pequefias y gravas gruesas | 4.7

Arenas gruesas 1.52
Arenas medianas 1.3
Limos estandar 1
Limos finos 0.85

Fuente: PRONAR

Asimismo se deberan ajustar estos valores de acuerdo a la ubicacion de la obra, de

acuerdo a los siguientes valores:

* Tramo recto/curva moderadas 1.50
* Angulos rectos/curvas pronunciadas 2.0

* Aguas arriba de las pilas 2.0
* Aguas arriba de deflectores 2.5
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3.2.11.2 Método Propuesto por Belmonte.

El método propuesto por el libro de puentes del Ing. Belmonte G. determina la

socavacion maxima para velocidad y el tirante maximo.

h=K-H-V*
Donde:
h = profundidad de socavacion [m]
K = constante caracteristica del terreno seg.’/m’
V = velocidad de las aguas [m/seg.]

Tabla 3.3.2 Constante K para los Diferentes Materiales

Material K (seg’/m?)
Ripio conglomerado 0.01
Ripio suelto 0.04
Arena 0.06
Fango 0.08

Fuente: Belmonte - Puentes

3.2.11.3 Método de Neill

Este es un método que permite el calculo de la socavacion general del cauce durante
crecientes independientemente de que exista o no un puente. El método propuesto por
Neill a partir del método de Lischtvan-Levediev es el mas usado para el calculo de la

socavacion general incluyendo el efecto de la contraccion de un puente.

Conocido el perfil transversal de la seccion bajo el puente antes del paso de la
avenida, se escogen algunos puntos en cuyas verticales se desea conocer la

profundidad de socavacion.

Uniendo estos puntos se obtiene el perfil de socavacion. Considerando que la
hipotesis del método es que el gasto en cada franja del cauce permanece constante
durante el proceso erosivo, la profundidad de socavacion serd nula en las orillas, por

lo que no se permite estimar ninguna erosion lateral de las margenes.
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PERFIL ANTES DE
LA SOCAVACION

PERFIL DESPUES
DE LA SOCAVACION

Fuente: Juérez Badillo E. y Rico Rodriguez A. (1992).

Figura 3.2.3.1 Seccién transversal de un rio cualquiera.

Aplicando las siguientes ecuaciones se determinara la nueva profundidad del rio

socavado.

Caudal total de la Franja.
L
Q]_.l' = K:’ 57
Donde:
Qj = caudal total de la franja [m3/seg.]

S = pendiente media del lecho [m/m]

Caudal unitario de la Franja.

0,
{}-"j. =
B ;

Donde:

Bj = ancho de la franja [m].

Qj = caudal total de la franja [m3/seg.]
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Profundidad de Socavacion mas Tirante de Agua.

a

P f12R.y o . )
h3 -Lnl 2 J: 1,

Donde:

Qj = caudal total de la franja [m3/seg.]

S = pendiente media del lecho [m/m]

nj = coeficiente de rugosidad de Manning de la franja

Rj = radio hidraulico de la franja [m]

Aj = area de la franja [m2]

qj = caudal unitario de la franja [m3/seg./m]

Bj = ancho de la franja [m]

hcj = socavacion mas tirante de agua [m]

ks = diametro D65 de la granulometria [mm]

g = aceleracion de la gravedad [m/seg2]

D = diametro medio de las particulas del material granular [mm]

3.2.11.4 Método de Lischtvan-Levediev

Como se ha notado, la teoria expuesta por Lischtvan-Levediev, requiere para su
aplicacion de datos que son relativamente faciles de obtener en la naturaleza, permite
determinar, ademas del valor de la socavacion general en cualquier tramo de un rio, el
correspondiente a la socavacion debida a la contraccion en secciones donde se ha

reducido el area hidraulica.

a) El gasto Qd de disefio escogido con una frecuencia determinada y que puede ser

obtenido mediante algin método estadistico

b) El perfil de la seccion durante el estiaje, que es cuando mas comodo resulta

obtenerlo.

c¢) Caracteristicas del material del fondo (yd 6 dm), asi como su distribuciéon en el

subsuelo, para lo cual se requiere hacer sondeos.
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La hipdtesis de la partida y fundamental es que el gasto permanece constante durante
todo el proceso erosivo en cada franja escogida de la seccion. Como el gasto de las
orillas es igual a cero, después de la erosion deberd permanecer asi, por lo que se
excluye la posibilidad de cualquier corrimiento lateral. En la mayoria de las ocasiones
esto se cumple excepto en la parte exterior de las curvas. Al tratarse del célculo bajo

de un puente, los estribos impiden cualquier avance lateral.

Aplicando la siguiente ecuacion, es posible determinar la profundidad de Socavacion

del rio:

1

q; (EJ
Hs = '
0.68*p*p* Dm*®

Donde:

Hs = tirante considerado a cuya profundidad se desea conocer qué valor de la

velocidad de arrastre se requiere para arrastrar y levantar el material, en m.

qj = caudal unitario de la franja [m3/seg./m]
D = diametro medio de las particulas del material granular [mm]
B = coeficiente que depende de la frecuencia con que se repite la avenida que se

estudia.

® = Coeficiente que considera la influencia del sedimento en suspension.
X=Parametro de la formula de arrastre critico

3.2.12 Socavacion en Estribos.

La erosion local ocurre en estribos cuando los estribos obstruyen el flujo. La
obstruccion del flujo forma un vértice horizontal comenzando en el extremo aguas
arriba de los estribos y corriendo a lo largo de la punta del estribo, y formando en

consecuencia un vértice vertical en el extremo aguas abajo del estribo.

El informe de HEC N° 18 recomienda dos ecuaciones para el calculo de la erosion de
estribo de lecho vivo. Cuando la longitud del terraplén mojado (L) dividido por la

profundidad del flujo mas cercano (yl) es mas grande que 25, el informe del HEC N°
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18 sugiere usar la ecuacion de HIRE (Richardson, 1990). Cuando la longitud del
terraplén mojado dividido por la profundidad del flujo mas cercano es menor que o
igual a 25, el informe de HEC N° 18 sugiere usar la ecuacion de Froehlich (Froehlich,

1989).
3.2.12.1 Método de Laursen.

Socavacion en lecho movil

1.7
Loggsdi[ 4 4]
h h|\11.5h

ds = Profundidad de socavacion

Donde:

h = Profundidad media del flujo aguas arriba en el cauce principal
L = Longitud del estribo y accesos al puente que se opone al paso del agua.

3.2.12.2 Método de Liu, Chang y Skinner.

Donde:

ds = Profundidad de socavacion de equilibrio medida desde el nivel medio del lecho

hasta el fondo del hueco de socavacion [m]

h = profundidad media del flujo aguas arriba en el cauce principal [m]

L = longitud del estribo y accesos al puente que se opone al paso del agua [m]
Fr = numero de Froude en la seccion de aguas arriba

Kf = coeficiente de correccion por la forma del estribo

Kf= 1.1 para estribos con pared inclinada hacia cauce

Kf=2.15 para estribos con pared vertical
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3.3 DISENO ESTRUCTURAL DEL PUENTE.

3.3.1 MATERIALES.

3.3.1.1 Hormigon.

La norma AASHTO LRFD 2004 clasifica a los hormigones seglin su resistencia a la

compresion segin lo mostrado en la siguiente tabla:

Tabla 3.3.3 Clasificacion de Hormigones.

A mima \lizima Agregade grueso R“i:r;b[h
contenido : segmn AASHTO
de Mr:i";;::m M43 (ASTMD [ COmETE
"
v Cements 448) 278 diis
=5 Tso
it
Tamatia
S foine abermuras
Egim Kgke cuadradas {mm) s
Generalmente se utiliza para todos los
elementos de las estructuras, excepto
A 362 0.49 25247 28 cuando ofra clase de hommigon resulta
mas adecuada
Se utiliza en zapatas, pedestales, fustes
- . . o de pilotes macizos y mmmos de
B 0 0.58 50a25 17 B !
gravedad.
Se ublliza en secciones
delgadas, tales como barandas armadas
C 390 0.49 1252475 gu, | S de M0 esnedhigpenct cu
rellenc en pisos de empamllado de
ACETO, etC.
352475 Se utiliza cuando se reguieren
23 as. 7y oo - T . 5
: Segim se | resistencias superiores a 28 MPa En &
P 334 0.49 19 304 L especifig | caso del hormugén pretensade se
i ue deberia considerar limitar el tamafo
nominal de los agregados 320 mm.
Se utiliza cuando es necesarie colocar
1 P bajo agna en conpartimentos estancos
5 390 0.58 252475 i S
para obtener un sello impermeable al
agua.
Baja
densi- 334 Segim se especifigue
dad

Fuente: Norma AASHTO LEFD (2004

Como se observa en el cuadro anterior la norma AASHTO LRFD 2004 ya no permite

hormigones tipo A de menos de 28MPa. Sin embargo para nuestro medio se usara un

hormigon de 21 MPa y para estructuras de hormigén pretensado se usan resistencias

que estan entre 28 MPa y 56 MPa, siendo més habituales las comprendidas entre 35 y

48 MPa para hormigones de peso normal y en estructuras especiales se llega a usar

hormigones de hasta 60 a 70 MPa.
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Modulo de elasticidad.

El valor del médulo de elasticidad para un hormigén de una densidad normal es:

Ec = 2.6x10° MPa

3.3.1.2 Acero.

La tension de fluencia nominal debera ser la minima especificada para el grado de
acero seleccionado, excepto que para propdsitos de disefio no se deberan utilizar
tensiones de fluencia superiores a 520 MPa. Aqui se utilizard acero con una fluencia
de 420Mpa o acero de grado 60.

Modulo de Elasticidad.

El moédulo de elasticidad del acero de las armaduras, Es, se debera asumir igual a

2xE?
MPa.
Tabla 3.3.4 Diametros Comerciales.
Diam.  Perim, Peso  Pesopor Soqciones niman o mandd|
nominal nominal nominal barra 12m bbbt it oo toblto
[ 2 3 4 5 (1 7 g 4 10 Filnime
P oo kamo kg mn om
0 1686 0.4 i | DA (.56 0,55 113 14 170 | 1598 20 18 18 240140,

] 451 | 03% M | 050 | 100 | 15 | h | 251 | 301 | 3% M2 | 452 L@ 320 49
10 4 asn 74 are | 157 0 23 | AW 38 471 59 628 | 07T T 4.0 )
13 | 2 338 | 450  SH 619 | 18 a5 | 1018 1A 40 4a)

1 amm o081 2l
16 503 1580 | 134 0 | 402 0 6B | 804 1006 | 1206 1407 | 1608 | 1800 | 20N 640 (4a)

0 6IB | 2470 | 295 4| 628 | 942 | 15T 157 ) BM NS N4 | WA 4 1400 (Ta)

.

25 ¥
EY 010 | 630 | Tad 804 | 1608 M3 | AT 404 ) 4646 N0 A | A3 84 | LM
40 1260 9860 | 1ME3 | 1257 | /A3 TJ0 | 026 62ER | FRd40 E/S6 008 | A2 12566

Fuente: Norma AASHTO LEFD (2004
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3.3.1.3 Acero de Pretensado.

El torén es fabricado con siete alambres, 6 firmemente torcidos alrededor de un

séptimo de didmetro ligeramente mayor. El paso de la espiral de torcido es de 12 a 16

veces el diametro nominal del cable, teniendo una resistencia a la ruptura garantizada

de 17590 kg/cm2 conocido como grado 250K. Existe un acero mas resistente

conocido como grado 270K, con una resistencia minima a la ruptura de 270 Ksi o

18960 Kg/cm2. Para los torones se usa el mismo tipo de alambres relevados de

esfuerzo y estirados en frio que los que se usan para los alambres individuales de

presfuerzo.

Propiedades del acero de pretesado.

Tabla 3.3.5 Propiedades del Acero de Pretesado Noma AASTHO.

. Dimetre Psistencin a la tracesin Tensaim de fluemeaa,
Marerial Grada o Tipo : = X
{mm) S {MPa) S (MPa]
Cables | 1725 MPe {Grado 250) 4,35 154 1725 B5% de ff,. ewcepto 30% de f,, pan
1860 MPa (Grado 270) 0331524 186 cables de by selapcadn
Bt Tipa 1, Lisas 19435 1033 8% de
Tipe 2, Conformadas foals 1135 Blbode

Fuente: Norma AASHTO LEFD (2004)

Restricciones de tesado de los cables.

Tabla 3.3.6 Restriccion de los Esfuerzos del Cable.

Operaciones de tesado

T maccon

J'imacdim

T maccion

Servicio
J racicitm

En transferencia

extremo anclado

extremo no anclado

0.90*fpy
0.7*fpu
0.74*fpu

0.8*fpy
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Fuente: Norma AASHTO LRFD (2004)
Curva esfuerzo-deformacion del acero de pretensado.

Grafico 3.2.5 Curva Esfuerzo Deformacion del Acero de G- 270

AC#p o pieskrasds C-1R00
Grifia gy =, g8 ohdones 1e] - Bajp ialejaion
0, "= T . -
. | ———
.: 7 fe = 1840 1 1
- |
L}
- i !
o .
[ | i .
: L] | &l LY | il o Ty Lt et dal .
20" ¥ i L)
r[l_. ']
LR ET TR e | e TR T LTIV F, ST LT

Fuente: Womma AASHTO LEFD (2004)

3.3.1.4 Norma para el Diseiio de Elementos de Hormigon Armado.

Los “Requisitos de Reglamento para Concreto Estructural (ACI 318-05)” del
American Concrete Institute, proporcionan los requisitos minimos para cualquier
disefio o construccion de concreto estructural.

Este reglamento incluye en un solo documento las reglas para todo concreto usado
con propdsitos estructurales, incluyendo tanto al concreto simple como el concreto
reforzado. El término “concreto estructural” se usa para referirse a todo concreto
simple o reforzado usado con fines estructurales. Esto cubre el espectro de usos
estructurales del concreto desde el concreto simple hasta el concreto con refuerzo no
preesforzado, con acero de preesforzado, o secciones compuestas con perfiles de

acero o tuberias.
3.3.1.5 Analisis y Disefio del Hormigon Armado.
3.3.1.5.1 Analisis y Disefio por Flexion.

Para el disefio por flexion es necesario saber que el tipo de falla deseable es la falla

ductil con el cual la seccion ha desarrollado grandes deformaciones.

El c6digo Norma ACI-318 nos da los siguientes limites de cuantia para el disefio:
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Cuantias maximas:

fb=,Bi*O.85*fC*(6OOO j
£y 6000+ £

[max =0.75*[ b

Donde:

[b = Cuantia balanceada

fc = Resistencia especificada a la compresion del concreto
fy = Resistencia especificada a la fluencia del refuerzo

Bi = Para ' fc entre 18 y 30 MPa, el factor B1 se debe tomar como 0.85.

3.3.1.5.2 Cuantia Minimas.

Se tomara el valor mayor de las siguientes expresiones:

[ min =0.85* Je
fy

14
jmin=—

Y

Disefio por Flexion se deberd hacer cumplir las siguientes condiciones:
Mu <@ Mn

Donde:

Mu = Momento mayorado en la seccion

Mn = Resistencia nominal a flexién en la seccién

@ = factor de reduccion de resistencia

El célculo de la armadura es simple y se lo calcula con las dos siguientes formulas

que resultaron de un andlisis del equilibrio del par de fuerzas internas, con una
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distribucion de compresiones en el hormigéon de forma rectangular. (Método

Simplificado Ref. 8)

2*M
a=d|1- |1- ? 5
0.85* f" . *b*d

0.85* f" *b*a
A =
Iy
Donde:
a = Profundidad del bloque rectangular equivalente de esfuerzos.

d = Distancia desde la fibra extrema en compresion hasta el dendroide del refuerzo

longitudinal en traccion.

b = Ancho de la cara en compresion del elemento.

As = Area de refuerzo longitudinal no preesforzado a traccion.
3.3.1.5.3 Diseifio por Fuerza Cortante.

La fuerza cortante que resiste una viga serd la que proporciona el hormigon y el acero

transversal, es decir:

Vn=Vc+ Vs

Con el mismo criterio anterior para flexion.

Vu <0 Vn

Donde:

Vu = Fuerza cortante mayorada en la seccion.
Vn = Esfuerzo resistente nominal de cortante.
Fuerza Cortante que Resiste el Concreto (Vc).

El codigo ACI sugiere la siguiente expresion simplificada.
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Ve =0.53%.fc*b*d

Donde:
Vc = Resistencia nominal al cortante proporcionada por el concreto.

d = Distancia desde la fibra extrema en compresion hasta el centroide del refuerzo

longitudinal en traccion.
b = Ancho de la cara en compresion del elemento.
Fuerza Cortante que Resiste el Acero (Vs).

_Av*f,*d
S

Vs

Donde:

Av = Area de acero.

S = Espaciamiento de los estribos verticales.

Vs = Resistencia nominal a cortante proporcionada por el refuerzo de cortante.
-si Vu<0 Vc/2;

No necesita ninglin refuerzo transversal.

-si@ *Ve/2<Vu<0 Vg,

Necesita un refuerzo minimo exceptuando losas, vigas con una altura ~ menor a 20

cmy viguetas.

Area de refuerzo minimo.

Ay, =3.5%prS
/

y

S<dn2
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S<60cm

Donde:

AV min = Area minima de refuerzo para cortante con un espaciamiento S.
b = Ancho de la cara en compresion del elemento.

S = Espaciamiento medido centro a centro de unidades tales como refuerzo

longitudinal, refuerzo transversal, tendones de preesfuerzo, alambres, o anclajes, mm.

Hormigén es capaz de resistir fuerzas de tencion diagonal por lo tanto la fuerza de

compresion es resistida parte por el hormigdn y parte por el acero.

* Pérdidas del Pretensado.
Dentro de las pérdidas de pretensado estdn las perdidas instantdneas que se dan al
inicio del pretesado y las perdidas diferidas que se dan a lo largo del tiempo, estas

pérdidas deben ser calculadas.

* Pérdidas Instantaneas.

- Por friccion, la tension se reduce a lo largo de la longitud del cable, por lo general
los tendones se anclan en un extremo y se estiran mediante los gatos desde el otro.

A medida en que el acero se desliza a través de la vaina, se desarrolla la resistencia
friccionante, con el resultado de que la tension en el extremo anclado es menor que la
tension en el gato.

- Por incrustacion de anclaje, inmediatamente después de la transferencia de fuerzas
se reduce la tension en los cables por el deslizamiento en los anclajes en los
miembros pretensados.

- Por acortamiento eldstico, cuando la fuerza de pretesado se transfiere a un
miembro, existird un acortamiento elastico en el hormigén a medida en que este se
comprime causara una pérdida de tension en los tendones.

* Pérdidas Diferidas.

- Por contraccion, la contraccion por secado del hormigdn provoca una reduccion en
la deformacion del tendon o cable del presfuerzo igual a la deformaciéon por

contraccion del hormigén lo que produce una pérdida de esfuerzo en los cables.
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- Por flujo plastico, el hormigon es sujeto a un esfuerzo de compresion constante,
primero se deformard eldsticamente, y después continuard deformandose en el
tiempo.

- Por relajamiento, los tendones o cables de pretensado se mantienen esforzados
esencialmente con longitud constante durante la vida de un miembro, a pesar de que
existe alguna reduccion de longitud debido al flujo plastico y la contraccion del
hormigon. Existirda una reduccion gradual del esfuerzo en el acero bajo estas
condiciones debido al relajamiento, aun cuando la longitud se mantenga casi
constante.

3.3.4 Sistema de Pretensado.

El sistema de pretensado utilizado para el disefio y construccion del presente proyecto
es el sistema PROTENDE de origen brasilero, utilizado cominmente en nuestro

medio en la construccion de puentes.

A continuacion, se mostraran algunas propiedades del sistema PROTENDE ya que es
¢ste el sistema del que se tomo referencia. Cualquier otra cuestion se puede obtener
del catdlogo de PROTENDE.

* Anclaje.

FIGURA 3.3-1 Anclaje de PROTENTE tipo MTC

0+50

FIGURA 3.3-2 Geometria del anclaje tipo MTC de PROTENDE
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TABLA 3.3.7 Dimensiones de los anclajes de tipo MTC de PROTENDE

L MTC 127 150 10 100 45 00 50 Lap 10

i MTC 12 1B0 100 127 50 00 5D 170 10

! 100 100 127 50 50 50 1BD 10
8 MTC 12,7 10 100 140 50 100 ED 180 10
MTC 12,7 230 100 152 50 ana 50 200 10

10 MTC 12, 240 210 165 58 ana 50 220 10
12 MTC 12,7 240 210 165 L1 150 50 220 12
15 MTC 12, 250 165 197 a0 350 50 ] 12
MTC 12,7 zn 30 216 60 400 50 290 12
22 12 3ED an 229 60 450 ED k] 16
- B 400 3 267 b= E00 i 410 20
2 430 475 78 i £00 7o 430 20

Fuente: Catalogo de PROTENDE

3.3.5 NORMATIVA DE DISENO.
3.3.5.1 Norma para el Disefio de Puente.

El disefio y calidad de su ejecucion debe estar sujeta estrictamente a la normativa para
el disefio de puentes AASHTO LRFD (2004) debido a la falta de una normativa
boliviana.

Las especificaciones de construccion consistentes con estas especificaciones de
disefio se encuentran en las Especificaciones para la Construccion de Puentes

mediante el Método de Factores de Carga y Resistencia de AASHTO.
3.3.6 FILOSOFIA DE DISENO.

Los puentes se deben disefiar considerando los estados limites especificados a fin de
lograr los objetivos de construibilidad, seguridad y serviciabilidad, considerando
debidamente los aspectos relacionados con la inspeccionabilidad, economia y

estética, segun lo especificado en el Articulo 2.5.
3.3.6.1 Factores de Carga y Combinacion de Carga.

Se especifican los requerimientos minimos para las cargas y las fuerzas, los limites de
su aplicacion, los factores de carga y las combinaciones de carga a ser usadas en el
disefio de puentes nuevos, para el disefio del proyecto se tomo en cuenta los

siguientes estados limites:
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RESISTENCIA I — Combinacioén de cargas basica que representa el uso vehicular
normal del puente, sin viento.

ESTADO LIMITE DE EVENTO EXTREMO II- Combinacién de cargas que incluye
carga de hielo, colision de embarcaciones y vehiculos, y ciertos eventos hidraulicos con una
sobrecarga reducida diferente a la que forma parte de la carga de colision de vehiculos, CT.
SERVICIO I — Combinacion de cargas que representa la operacion normal del puente con un
viento de 90 km/h, tomando todas las cargas a sus valores nominales.

En la Tabla 3.3.8 se especifican los factores de carga que se deben aplicar para las diferentes

cargas que componen una combinacion de cargas de disefio.

Tabla 3.3.8 Combinaciones de Cargas y Factores de Carga.

DC
Combmacion de Cargas DD | L Usar solo uno por vez
D | M
EH | CE
EV | BR T
Es | PL CR
Estado Limite EL | LS [W4 | W5 |PL | R SH IG | SE |Ep | JC | cT |V
RE EEI STE}JCL& I(a men_og we | g5 f0] - C100] 050120 | veg | 7
se especifique lo contraric) E !
RESISTENCIATL % (135|100 - - | 100 050120 | yre | e
RESISTENCIAIIT T | - (100140 - [100] 050120 | ye | Ya
RESISTENCIA IV - Yo s ol et
Solo EH, EV, ES, DIV, DC iy | = B = | = |00 0301
RESISTENCIAV Y (135100040 | 10 [ 100 050120 | yre | Ys=
EVENTOEXTREMOI Yo | Yeg [L00] - - | 1,00 £ 2 - 1,00
EVENTO EXTREMO II o | 030100 - - | 1,00 g - 2 - | 1.00 | 1,00 | 1,00
SERVICIOI 100 | 1,001 1,00 | 030 | 1.0 [ 100 | LOOL20 | Vo | Ye=
SERVICIO T 1,00 | 1,30 | 1,00 1,00 | 1,0001,20
SERVICIO I 1,00 | 030 ) 1,00 - - | L00 | LOOML20 | yee | e
SERVICIO IV 100 - (100070 - [100] LOOL20 | - | 10
FATIGA - Salo LL, IM y CE - 0TS

Fuente: Especificaciones AASHTO para el disefio de puentes LRFD - 2004
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Tabla 3.3.9 Factores de Cargas Permanentes, yp

Tipo de carga F actor de C.a'rga
Maximo  [Minimo
DC: Elemento y accesorios 1.25 0.90
DD: Friccion negativa (downdrag) 1.80 0.45
DW: Superficies de rodamiento e instalaciones para servicios publicos 1.50 0.65
EH: Empuje horizontal del suelo
Activo 1.50 0.90
En reposo 1.35 0.90
EL: Tensiones residuales de montaje 1.00 1.00
EV: Empuje Vertical del suelo
Estabilidad global 1.00 N/A
Muros de sostenimiento y estribos 1.35 1.00
Estructura rigida enterrada 1.30 0.90
Marcos rigidos 1.35 0.90
Estructuras flexibles enterradas u otras, excepto alcantarillas metélicas
rectangulares 1.95 0.90
Alcantarillas metlicas rectangulares flexibles 1.50 0.90
ES: Sobrecarga de suelo 1.50 0.75

Fuente: Especificaciones AASHTO para el disefio de puentes LRFD - 2004

Estados limites.-

Toda estructura debe reunir las condiciones adecuadas de seguridad, funcionalidad y

durabilidad, con objeto de que pueda rendir el servicio para el que ha sido proyectada.

Se denominan estados limites aquellas situaciones tales que, al ser rebasadas, colocan

a la estructura fuera de servicio.
Los que se tomardn en cuenta para el diseio del proyecto son los siguientes:

Estado limite de Resistencia 1

1¥[1.25% D +1.25% D, +1.75* LL+1.75* IM+1.75% PI]

Estado Limite de Evento Extremo I1

1#[1.25% D. +125% D, +0.5* LL+0.5% [M+0.5% PL+1*CT]

Estado Limite de Servicio 1

1¥[1* D +1* D), +1* LL+1* IM+1* PI]
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3.3.6.2 Cargas Actuantes Sobre el Puente.

Las cargas, fuerzas y acciones que deben considerar en el disefio estructural de

puentes son:

» Cargas permanentes:

DC = Peso propio de los componentes estructurales y accesorios no

estructurales.

DW = Peso propio de las superficies de rodamiento e instalaciones para

servicio publicos.

EH = Empuje horizontal del suelo

EV = Presion vertical del peso propio del suelo de relleno
Cargas transitorias:

LL = Sobre carga vehicular.

PL = Sobre carga peatonal

IM = Incremento por carga vehicular dindmica.

BR = Fuerza de frenado de los vehiculos.

CT = Fuerza de colision de un vehiculo.

WS = Viento sobre la estructura.

WL = Viento sobre la sobrecarga.

Para propdsito de diseflo, las cargas 6 acciones se definen como los elementos del

entorno que causan esfuerzos y deformaciones en la estructura.

3.3.6.2.1 Cargas Permanentes.

3.3.6.2.2 Peso Propio y Peso Propio de Rodadura.

Consiste en el peso de la estructura (DC) donde la norma recomienda un peso del

hormigén armado de 2392 Kg/m3sin embargo para el proyecto se tomara:

» Hormigén Armado............ 2400 Kg./m’
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3.3.6.2.3 Peso Propio de las Superficies de Rodamiento e Instalaciones de
Servicios.

El peso de la superficie de rodamiento (DW) varia segun el material que lo compone.
En este caso se designarad con una capa de pavimento flexible, de utilizar otro material
la norma da una tabla de densidades recomendada segun el material. (Ver referencia

17 Tabla 3.5.1-1).
> Asfalto........................... 2200 Kg./m’
3.3.6.2.4 Empuje Horizontal y Vertical del Suelo.

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

suelo, y se debera tomar como:

E =4 * y Relleno*h*(h+2h")*C

C = tan’(45°- 6°/2)
Ey = E*sen(0/2)
Ey = E*cos(6/2)

Donde:
E = El empuje segiin Ranking 6 = Angulo de friccion interna del relleno
3.3.6.2.5 Cargas Transitorias.

Las cargas transitorias son las correspondientes a las cargas de servicio. Corresponde

entonces a la carga movil, peatones, cargas hidraulicas, de viento, etc.
3.3.6.2.5.1 Sobrecarga Vehicular de Diseiio.
3.3.6.2.5.2 Requisitos Generales.

La sobrecarga vehicular sobre las calzadas de puentes o estructuras incidentales,

designada como HL-93, debera consistir en una combinacion de:
» Camidn de disefio o tandem de disefio

» Carga de carril de disefio.
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A excepcion de las modificaciones especificadas en el Articulo 3.6.1.3.1, cada carril
de disefio considerado deberd estar ocupado ya sea por el camion de disefio o bien por
el tindem de disefio, en coincidencia con la carga del carril, cuando corresponda.

Se asumird que las cargas ocupan 3000 mm transversalmente dentro de un carril de

diserio.
3.3.6.2.5.3 Camion de Diseiio.

Los pesos y las separaciones entre los ejes y las ruedas del camion de disefio seran
como se especifica en la Figura. Se deberd considerar un incremento por carga
dindmica como se especifica en el Articulo 3.6.2.

A excepcion de lo especificado en los Articulos 3.6.1.3.1 y 3.6.1.4.1, la separacion
entre los dos ejes de 145.000 N se deberd variar entre 4300 y 9000 mm para producir
las solicitaciones extremas.

Se debera considerar un incremento por carga dinamica.

43 o 90 m |

LB m

0.6m General r/Ff"C“‘l:l de Via 3.6 m
0.3m Borde de loso |

Limeanl I
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3.3.6.2.5.4 Tandem de Diseiio.

El tindem de disefio consistird en un par de ejes de 110.000 N con una separacion de
1200 mm.
La separacion transversal de las ruedas se deberd tomar como 1800 mm. Se debera

considerar un incremento por carga dinamica seglin lo especificado en el Art 3.6.2
3.3.6.2.5.4.1 Carga del Carril de Diseiio.

La carga del carril de disefio consistird en una carga de 9,3 N/mm, uniformemente
distribuida en direccion longitudinal.

Transversalmente la carga del carril de disefio se supondra uniformemente distribuida
en un ancho de 3000 mm.

Las solicitaciones debidas a la carga del carril de disefio no estaran sujetas a un

incremento por carga dindmica.
3.3.6.2.5.5 Cargas Peatonales.

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

La sobrecarga de disefio para las barandas para peatones se deberd tomar como w =
0,73 N/mm, tanto transversal como verticalmente, actuando en forma simultanea.
Ademas, cada elemento longitudinal deberda estar disefiado para una carga
concentrada de 890 N, la cual deberd actuar simultaneamente con las cargas
previamente indicadas en cualquier punto y en cualquier direccion en la parte
superior del elemento longitudinal.

Los postes de las barandas para peatones se deberan disefiar para una sobrecarga
concentrada de disefio aplicada transversalmente en el centro de gravedad del
elemento longitudinal suprior o bien, en el caso de las barandas cuya altura total es
mayor que 1500 mm, en un punto ubicado 1500 mm por encima de la superficie
superior de la acera. El valor de la sobrecarga concentrada de disefo para los postes,
PLL, en N, se debera tomar como:

PLL =890+0,73L (13.8.2-1)
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Donde:

L = separacion entre postes (mm)
3.3.6.2.5.6 Incremento por Carga Dinamica.

A menos que los Articulos 3.6.2.2 y 3.6.2.3 permitan lo contrario, los efectos
estaticos del camidn o tandem de disefio, a excepcion de las fuerzas centrifugas y de
frenado, se deberan mayorar aplicando los porcentajes indicados en la Tabla 3.3.10,
incremento por carga dindmica.

El factor a aplicar a la carga estatica se deberd tomar como: (1 + 7M/100).

El incremento por carga dinamica no se aplicard a las cargas peatonales ni a la carga
del carril de disefo.

Tabla 3.3.10 Incremento por carga Dinamica

Componente M
Juntas del tablero - Todos los Estados Limites 75% 75%
Todos los demas componentes

* Estado Limite de fatiga y fractura 15%
* Todos los demas Estados Limites 33%

Fuente: Especificaciones AASHTO para el disefio de puentes LRFD - 2004

3.3.6.2.5.7 Fuerza de Frenado.

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

» 25 % de los pesos por eje del camion de disefio o tdndem de disefio.

» 5 % del camién de disefio mas la carga del carril 6 5 por ciento del tindem de

disefio mas la carga del carril.

La fuerza de frenado se deberd ubicar en todos los carriles de disefio que se
consideran cargados de acuerdo con el Articulo 3.6.1.1.1 y que transportan trafico en
la misma direccion.
Se asumird que estas fuerzas actuan horizontalmente a una distancia de 1800 mm
sobre la superficie de la calzada en cualquiera de las direcciones longitudinales para

provocar solicitaciones extremas. Todos los carriles de disefio deberan estar cargados
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simultdineamente si se prevé que en el futuro el puente puede tener trafico
exclusivamente en una direccion.

Se aplicaran los factores de presencia multiple especificados en el Articulo 3.6.1.1.2.
3.3.6.2.5.8 Fuerza de Colision de un Vehiculo.

No es necesario considerar los requisitos del Articulo 3.6.5.2 en el caso de estructuras
protegidas por:

» Un terraplén;

» Una barrera anti choque estructuralmente independiente, instalada en el
terreno y de 1370 mm de altura, ubicada a 3000 mm o menos del componente
protegido; o

» Una barrera de 1070 mm de altura ubicada a mas de 3000 mm del componente
protegido.

Esta excepcion s6lo se podré aplicar si la barrera es estructural y geométricamente
capaz de sobrevivir el ensayo de impacto para el Nivel de Ensayo 5, segin lo

especificado en la Seccion 13.
3.3.6.3 PROCEDIMIENTO DE DISENO.
3.3.6.3.1 Ancho de Via.

El ancho del puente no debe ser menor que el ancho de la seccidon de la carretera de
acceso, incluyendo las banquinas o cordones, las cunetas y las aceras.

La luz horizontal debajo del puente debe satisfacer los requisitos del Art 2.3.2.2.1.

No se deberia ubicar ninglin objeto sobre o debajo de un puente, a excepcion de una
barrera, a menos de 1200 mm del borde de un carril de circulacion. La cara interna de
la barrera no deberia estar a menos de 600 mm de la cara del objeto o del borde de un

carril de circulacion.
3.3.6.3.2 Baranda para trafico vehicular.

El propdsito principal de las barandas para trafico vehicular debera contener y
corregir la direccion de desplazamiento de los vehiculos desviados que utilizan la

estructura cap. 13.
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3.3.6.3.3 Barandas.

Los puentes deben estar provistos de barandas, para proteccion y seguridad de los
usuarios. Deben considerarse estéticamente para lograr proporcion entre sus
diferentes elementos y armonia en el conjunto de la estructura, a la vez que ofrezcan

resistencia y seguridad.
3.3.6.3.4 Drenaje de la Calzada.

El drenaje transversal de la calzada se asegura por medio del bombeo de la superficie
y el drenaje longitudinal por medio de la pendiente y en caso de rasante horizontal,
por medio de drenes (sumideros) de diametros suficientes y nimero adecuado. En

vias, para vehiculos.
3.3.6.3.5 Ancho Efectivo de la Aleta.

Los anchos de calzada comprendidos entre 6000 y 7200 mm deberan tener dos carriles de
disefio, cada uno de ellos de ancho igual a la mitad del ancho de calzada.

Para el caso de estudio este puente estd ubicado en parte de la zona urbana la cual
debe cumplir con los requisitos especificada en la norma.

La profundidad minima para una viga I con mas tablero segiin norma AASTHO es:

Cuadro N° 3.1 Ancho efectivo de la Aleta

Profundidad minima (incluyende el tablero)
Superestructura 51 se ntulizan elementos de profundidad vaniable, estos valores
se pueden ajustar para considerar los cambios de rigidez
relativa de las secciones de momento positivo ¥ negative.
Material Tipe Trames simples Trames continuoes
Losas con anflaﬂu:a principal 1,2(5 +3000) § +3000 = 165 mm
paralela al trafico 30 30
Hormigén Amado | Vigas T 0,070 L 0,065 L
Vigas cajon 0.060 L 0.035L
Vigas de estructuras peatonales 0,035L 00331
Losas 0,030 L = 165 mm 0,027 L =165 mm
Vigas cajon coladas in siu 0,045 L 0.040L
;2;’;;3" Vigas doble T prefabricadas 0.045L 0.040L
Vigas de estructuras peatonales 0.033 L 0.030L
Vigas cajon adyacentes 0,030 L 0,023 L
Pra:und.ldi:l total de una viga doble 0.040 L 0.032L
T compuesta
Acert Profundidad de la porcion de
S seccion doble T de una viga doble T 0,033 L 0.027L
compuesta
Cerchas 0,100 L 0,100 L

Fuente: Especificaciones AASHTO para el disefio de puentes LRFD - 2004
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Vigas doble T prefabricadas

Donde:
L = Luz de calculo h=0.040%L

h = Profundidad minima para una viga.

3.3.6.3.6 Separacion entre Vigas.

Ley de Momentos:
P=1 P=1
| 06 1.8
I
A B
A A
/ JA\
| 1 |
[ a S | S
fe
Fraccion de carga interna (fi)
Para vigas I de H°P®
£fi=0596:S . 1

Fraccion de carga externa (fe)

Por equilibrio haciendo momentos en el punto B de la figura.

> M, =0 P*(S+a—0.6)+P*(S+a—2.40) = fe*S
2*S+2a-3
e=————
f S
Sib es el ancho de calzada conocido entonces:
b-2*§ 3
b=2*S+2*q —mm— a= > T

Simplificando 3 en 2.
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_O%
2*S+Z(b j S]—3
e=
£ S

2*%S+b-2*§5-3
e= Igualando 4enl.

b-3 _
fe= e bS3=0.596*S

h-3=0596S
s b3
0.596
Se determina el espaciamiento entre vigas.

3.3.6.3.7 Espesor de la Losa.

A menos que el Propietario apruebe una altura menor, la altura de un tablero de
hormigoén, excluyendo cualquier tolerancia para pulido, texturado o superficie

sacrificable deberd ser mayor o igual que 175 mm. Art 9.7.1.1

hf>175cm Norma AASHTO

El espesor de la losa se asumird de acuerdo a la magnitud del proyecto.
3.3.6.3.8 Estados de Cargas.

3.3.6.3.8.1 Estados de Cargas para el Disefio de Losa del Volado para la Carga

Viva.

A menos que se especifique lo contrario, la solicitacion extrema se deberd tomar
como el mayor de los siguientes valores:
» La solicitaciéon debida al tdndem de disefio combinada con la solicitacion
debida a la carga del carril de disefo, o
» La solicitacion debida a un camidn de disefio con la separacion variable entre
ejes como se especifica en el Articulo 3.6.1.2.2 combinada con la solicitacion

debida a la carga del carril de disefio, y
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» Tanto para momento negativo entre puntos de contra flexion bajo una carga
uniforme en todos los tramos como para reaccidbn en pilas interiores
solamente, 90 % de la solicitacion debida a dos camiones de disefio separados
como minimo 15.000 mm entre el eje delantero de un camidn y el eje trasero
del otro, combinada con 90 % de la solicitacion debida a la carga del carril de
disefio. La distancia entre los ejes de 145.000 N de cada camion se deberd
tomar como 4300 mm.

Los ejes que no contribuyen a la solicitacion extrema considerada se deberan
despreciar.

Tanto los carriles de disefio como el ancho cargado de 3000 mm en cada carril se
deberdn ubicar de manera que produzcan solicitaciones extremas. El camiéon o
tandem de disefio se debera ubicar transversalmente de manera que ninguno de los
centros de las cargas de rueda esté a menos de:

* Para el disefio del vuelo del tablero — 300 mm a partir de la cara del cordon o
baranda, y

* Para el disefio de todos los demas componentes — 600 mm a partir del borde del
carril de disefo.

A menos que se especifique lo contrario, las longitudes de los carriles de disefio o de
las partes de los carriles de disefio que contribuyen a la solicitacion extrema bajo

consideracion se deberan cargar con la carga del carril de disefio.

La carga de viva se debe dividir por el ancho de faja equivalente de acuerdo al

4.6.2.1.3 Ancho de las Fajas Equivalentes Interiores.
Fe=1140+0.833-x

Donde:

Fe = ancho de la faja equivalentes interiores.

x = distancia de la carga y el punto de apoyo.

3.3.6.3.8.2 Estados de Cargas para el Diseiio de la Losa Interior.

Para el disefio de la losa interior se debera tomar en cuenta la situacidbn mas

desfavorable que pueda presentarse en la superestructura por las cargas actuantes.
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La norma AASTHO LRFD - 2004 nos indica en su punto 3.6.1.3 Aplicacion de

Sobrecargas Vehiculares de Diseiio, articulo 3.6.1.3.1 Requisitos generales el

camion o tdndem de disefio se debera ubicar transversalmente de manera que ninguno

de los centros de las cargas de rueda esté a menos de, para el disefio de todos los

demas componentes a 600 mm a partir del borde del carril de disefio.

a)

b)

Hipotesis 1: La carga del eje trasero del camion de disefio se coloca a 60 cm. de la
cara del bordillo baranda vehicular; para poder determinar el momento maximo
positivo y negativo. También se puede hacer variar el eje de carga del camion de

disefo en la seccidn transversal a cada 0.1 m de la luz de célculo.

Hipotesis 2: La carga del eje trasero del camion de disefio se coloca a 60 cm. de la
cara del bordillo o baranda vehicular y se adicionara otro eje de carga a 1.20 m,
esto se podra realizar en tanto y cuando sea posible adicionar mas camiones de
disefio separados a 1.20 entre ejes de rueda mientras entre, en la seccidon
transversal del puente. También se puede hacer variar el eje de carga del camion

de disefio a lo largo de la seccion transversal a cada 0.1 m de la luz de célculo.

Hipotesis 3: Para generar los estados de carga mas desfavorables, tanto para los
momentos positivos y negativos, las cargas deben actuar en determinados lugares
de la seccion transversal dando lugar asi a los estados mas desfavorables de

cargas posibles para el disefio de la losa.

Para el momento Negativo: Para determinar el momento maximo negativo para el

disefio de la losa se toma la carga de HL-93 cargado sobre los dos carriles de disefio

para determinar su maximo momento.

Para el momento Positivo: Para determinar el maximo momento positivo para el

disefio de la losa se toma la carga HL-93 sobre un solo carril.

72



http://www.abbyy.com/buy
http://www.abbyy.com/buy

3.3.6.3.9 Diseiio de vigas pretensadas

3.3.6.3.9.1 Diseiio por flexion basado en esfuerzos permisibles

El estado limite de servicio ain es aplicado en el disefio de miembros de hormigén
con tendones de acero que pre comprimen la seccion de tal manera que los esfuerzos
en el hormigon "f" pueden ser determinados de las propiedades de la seccion elastica

no fisurada y la ecuacion familiar:

.P P*E*C_gll'fﬁc
e Ig

Donde "P" es la fuerza de pretensado, Ag es el area de la seccidn transversal, e es la
excentricidad de la fuerza de pretensado, M es el momento debido a cargas aplicadas,
¢ es la distancia del centroide de la seccion a la fibra, I'g es el momento de inercia de

la seccion. Si el miembro es una construccidon compuesta, es necesario separar el

momento debido a las cargas sobre la viga Mg y el momento debido a cargas sobre la

seccion compuesta Mc, porque los valores “c” e “I” son diferentes, esto es,

rP Peexy _Mg=vy _Mc=y

f__ﬂ— Ig T Ig Ic

Donde los signos mas y menos para los esfuerzos en las fibras superior e inferior
deben ser consistentes con la convencion de signos elegida, aqui la traccion es
positiva y la compresion es negativa. Estas distribuciones lineales de esfuerzos

elasticos en el hormigén son mostradas en la siguiente figura.

Figura N° 16 Esfuerzos de flexion en el hormigon

-P/Ag  +Pecy/Ig -Meci/1g -Mcci/Ic -P/Ag+Peci/Ig-Mqci/Ig -Mcci/Ic
C1
1 I A __|—/centroide
(- del hormigén
+ + + =
CZ é
-P/Ag  -Pecy/lg +Meco/lg +Mcc2/Ic -P/Ag-Pec./Ig+Mic/1g +Mcc2/lc
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3.3.6.3.9.2 Esfuerzos permisibles en el hormigon

Los limites de esfuerzos en el hormigdén son dados en las tablas siguientes para dos
etapas de carga: (1) etapa de transferencia de pretensado - inmediatamente después de
la transferencia de los tendones de pretensado al hormigén pero antes de las pérdidas
dependientes del tiempo debidas a la fluencia y retraccion del hormigon, y (2) etapa
de carga de servicio - después de la contribucion de todas las pérdidas de pretensado.
Una zona traccionada pre comprimida es una regiéon que fue comprimida por los
tendones de pretensado pero que ha sido traccionada cuando ha estado sujeta a

momentos debido a cargas muertas y cargas vivas.

Cuadro N° 3.4 Limites para la tension temporaria en el hormigon antes de las

pérdidas
Esfuerzo de Compresion
Componentes Pretensados 0,60 fci
Componentes Postensados 0,60 fci'
Esfuerzos de Traccién
Zona de traccién precomprimida sin armadura adherente N/A

En dreas fuera de la zona de traccién precomprimida y sin armadura auxiliar adherente 25,/ <138MPa

En 4reas con armadura adherente (barras de armadura o acero de pretensado) 0,63y fci
b

suficiente para resistir la fuerza de traccion en el hormigén calculada suponiendo

una seccién no fisurada, cuando la armadura se dimensiona utilizando una tension

de 0,5fy, no mayor que 210 Mpa

Fuente: AASHTO LRFD 2004 [5.9.4.1.1] y fragmento de [Tabla5.9.4.1.2-1]
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Cuadro N° 3.5 Limites para la tension en el hormigon después de las pérdidas

Esfuerzos de compresion

Tensién provocada por la sumatoria de la tension efectiva 0,45 f¢
b

de pretensado y las cargas permanentes

Tension provocada por la sobrecarga y la semisuma de la 0,40 f¢'
tension efectiva de pretensado mas las cargas permanentes

Esfuerzos de traccion
Traccion en la zona de tracciéon precomprimida, suponiendo secciones no fisuradas

Para elementos con tendones de pretensado o armadura adherente 0,504/ f¢'

sujetos a condiciones de corrosién leves o moderadas

Para elementos con tendones de pretensado o armadura adherente 0,25,/ f¢

sujetos a condiciones de corrosién severas

Fuente: AASHTO LRFD 2004 fragmentos de [Tablas 5.9.4.2.1-1y 5.9.4.2.2-1]

3.3.6.3.9.3 Inecuaciones de condicion
3.3.6.3.9.3.1 Etapa Inicial (transferencia)
En ésta etapa, actuan la fuerza de pretensado inicial y el peso propio (dg)
Inecuacion I
Pi Pixeg Mdg

-——+ — = fti
Ag S5lg Slg

Inecuacion 11
Pi Pixeg Mdg

Ag 52g 52g

= foi

3.3.6.3.9.3.2 Etapa Final (servicio)
En ésta etapa ademas de las cargas que actan en la etapa inicial, actua las cargas de
servicio y la fuerza de pretensado efectiva (Pe = R = Pi).

Inecuacion 111

R=Pi R=Pixeg Mdg+Mdl Md2+ML
- — = fes
Ag S51g S51g 51c
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Inecuacion IV
R =P R*Pi*eg+Mdg+Md1+M:i2+ML
Ag 52g 52g 52¢

< fts

3.3.6.3.9.4 Excentricidad limite

Las inecuaciones de condicion que se desarrollaron se utilizan para determinar la
fuerza de pretensado inicial en la seccion de madximo momento. En otros puntos de la
viga, en donde los momentos son mas pequenos, la excentricidad del acero debe
reducirse con el objeto de evitar sobrepasar los esfuerzos limites en el hormigén
cuando la viga se encuentra en estado descargado (etapa inicial). Contrariamente,
existe una excentricidad minima, o limite superior para el centroide del acero tal que
los esfuerzos limites en el hormigdn no se sobrepasen cuando la viga se encuentra en
su estado totalmente cargado (etapa de servicio).

Inecuacion I

- [ N Fi 4 Mdg).&"lg
t' R [N | [——
eg =\ i+ 51,

Inecuacion 11

P Mdg) 52g
Fi

eg = —(fci—FE—E

Inecuacion 111

R+Pi Mdg+ Mdl MciE—I—ML) Sig

= (fes + +
9 (fcs Ag S1g Sic JR=Pi

Inecuacion IV

R=*=Pi Mdg+ Mdl Md2+MLy, 52g
eg = —(fts + - - ) :
Ag 52g 52¢ R = Pi

3.3.6.3.9.5 Verificacion por flexion en estado limite de resistencia
Para secciones (5.7.3.2.3) rectangulares solicitadas a flexion con tendones adherentes
y si la altura del ala comprimida no es menor que c la resistencia de disefio a flexion

Cs!:
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oM, = 6 [A,ufye (4, ~5) + 4.5, (4.~ 3)]
Donde:

a=fic

Apefou T AJ

0,85f.B,b + kA, %
o

0 =

Para las secciones (5.7.3.2.2) con alas (Te) solicitadas a flexion respecto de un eje y
los tendones son adherentes, y si la altura del ala comprimida es menor que c, la

resistencia factorada a la flexion es:

a vk ) a h
oM, = ¢ | A, (d, _E) +A.f, (d, _E) +0,85f. "(b— b,,) By, (E —?)l
Donde:
a=fic

_ Apfpu + Afy = 0850, £, '(b— b,k

0,85f.B,b,, +kA,, {i{’”
o

C

La tension media (5.7.3.1.1) en el acero de pretensado a la resistencia a la flexion fos

tanto para secciones Te como para secciones rectangulares se puede obtener con la

siguiente expresion (para las cuales fpees mayor o igual que 0,5/pu):

C
fos = Fou (1—&{3{—)

ol

Siendo:

fon
k= J —B¥
2(104 f;m)

Donde:

A, = area del acero de pretensado
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f.= resistencia a la traccion especificada del acero de pretensado

f,,~ tension de fluencia del acero de pretensado

A_= érea de la armadura de traccion de acero no pretensado
f.= tension de fluencia de la armadura de traccion
o

b= ancho del ala comprimida
b,.= ancho del alma

h,= altura del ala comprimida de un elemento de seccion Te

d,= distancia entre la fibra extrema comprimida y el baricentro de los tendones de

pretensado

f,s= tension media en el acero de pretensado a la resistencia nominal a la flexion

d.= distancia entre la fibra extrema comprimida y el baricentro de la armadura de
traccion no pretensada

f. = resistencia a la compresion especificada del hormigon a 28 dias, a menos que se
especifique una edad diferente

a= altura del diagrama de tensiones equivalente

3.3.6.3.9.5.1 Armadura maxima

La méaxima cantidad (5.7.3.3.1) de armadura pretensada y no pretensada deberd ser tal

que:
c =042
d, ~— 7
Siendo:
_ Apfpdy  Alfd,
=T AL +ALf,
Donde:

d_= altura efectiva correspondiente entre la fibra extrema comprimida y el baricentro
de la fuerza de traccion en la armadura fraccionada

. . ., c ., .
Sino se satisface la condicion = = 0,42 la seccidn se considera sobre armada.

e
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3.3.6.3.9.5.2 Armadura minima
En cualquier seccion de un elemento flexionado (5.7.3.3.2) la cantidad de armadura
de traccion pretensada y no pretensada deberd ser adecuada para desarrollar una

resistencia a la flexion facturada ¢M,, como minimo igual al menor valor entre:

*1,2 veces el momento de fisuraccion, Mcr, determinado en base a la distribucion
elastica de tensiones y el médulo de rotura, fr, del hormigon, donde Mcr se puede

tomar de la siguiente manera:

5
M., = 5, (fr'_ fcpe} — My, (S_EJ < 5.1,

nc

f.pe= tension de compresion en el hormigén debida exclusivamente a las fuerzas de

pretensado efectivas (una vez que han ocurrido todas las pérdidas) en la fibra extrema
de la seccion en la cual las cargas aplicadas externamente provocan tension de
traccion

M, .= momento total no mayorado debido a la carga permanente que actia sobre la

dne
seccion monolitica 0 no compuesta

5.= modulo seccional para la fibra extrema de la seccion compuesta en la cual las

cargas aplicadas externamente provocan tension de traccion

5,..= modulo seccional para la fibra extrema de la seccion monolitica 0 no compuesta

en la cual las cargas aplicadas externamente provocan tension de traccion
Si las vigas se disefian de manera que la seccidn monolitica 0 no compuesta resista

todas las cargas, en la expresion anterior para calcular Mcrse deberd sustituir 5, por
5.*%1,33 veces el momento mayora do requerido por las combinaciones de cargas para

los estados limites de resistencia.
3.3.6.3.9.6 Diseiio por cortante

La resistencia nominal al corte,Vn se determina como el menor valor entre:
Vn=Vc+Vs+Vp

Vn=0.25=%fc sbw=dv+ Vp
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Siendo:

v Av = fy = dv = (coth + coto)sina
S =
s

Donde:

Vp = Componente de la fuerza de pretensado efectiva.

El angulo de inclinacioén de las tensiones de compresion diagonal se puede asumir
igual a 45°, esto lleva a un disefio conservador dentro de la seguridad ya que en la
practica se espera que en el hormigon pretensado ésta angulo sea mas pequefio.

Por tanto para 6 =45° y a =90° (estribos perpendiculares al eje longitudinal) se tiene:
_AvE fy* dv

s

Vg

El area de refuerzo al corte requerido por calculo sera:
Vu )
=(T—Vc—1.-'pjxs
fyr « dv

La separacion maxima se calcula de manera similar que para hormigén armado con la

A

Vu-OVp

diferencia que la tension de corte se calcula como: v, = ——
N

3.3.6.3.9.6.1 Resistencia del hormigon a cortante

Las fuerzas de cortante son absorbidas por el hormigdn hasta una resistencia limite, el
excedente de la fuerza de cortante es absorbido por el acero de refuerzo transversal.
Para determinar la resistencia al cortante del hormigon en elementos pretensados se

usan las siguientes ecuaciones:

Wi= Mcr .
= 1/7fcbwdp

Vei = 0,054/fc bw = dp + Vd +
Mmax

Vew =03 (JE—F fpc)hw =dp +Vp

En el cual Vc debe ser el menor de Vciy View

Donde:

Vi =Fuerza de cortante mayorada debido a carga muerta sobrepuesta y carga viva
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Mmax =Momento flector mayorada debido a carga muerta sobrepuesta y carga viva
fpc =Esfuerzo de compresion en el hormigdn en el centroide de la seccion.

Vp =Componente vertical de la fuerza de pretensado
Mcr = L. (D,S{E— fpe — fd:]
Yt

Un método simplificado para calcular Ve consiste en usar la siguiente ecuacion:

— Vu = dp
Ve = (D,DS-J fc + SM—j bw = dp

L1

F

Vus=dp
Donde o hose debe tomar mayor que 1.

3.3.6.3.9.7 Pérdidas de pretensado

En elementos postesados se tiene:

AMr =AM p +AF , +AF g, +AF o + Af g + Af s
Donde:

Af, 7= pérdida total

Af g= pérdida por friccion

Af, 4= pérdida por acufiamiento de los anclajes

Af, .= pérdida por acortamiento elastico

Af,szr= pérdida por contraccion

Af,cx= pérdida por fluencia lenta del hormigén

Af .= pérdida por relajacion del acero después de la transferencia

3.3.6.3.9.7.1 Pérdidas Instantaneas

3.3.6.3.9.7.1.1 Acuiiamiento de los anclajes

En construcciones postesadas no todo el esfuerzo desarrollado por la fuerza del gato
es transferido al miembro porque los tendones se deslizan un poco debido al
asentamiento de las cufias en el anclaje. El asentamiento promedio que se asume

sobre la longitud del tendon L es Aa, el cual resulta en una pérdida por acufiamiento

de:

- ﬂ.JL
.ﬂtpﬁ = TEP
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Donde E, es el modulo de elasticidad del tendon de pretensado, El rango de A,varia

de 3mm a 10mm, con un valor frecuentemente asumido de 6mm. Para tendones
largos la pérdida por acufiamiento es relativamente pequefia, pero para tendones
cortos puede llegar a ser significativa.

3.3.6.3.9.7.1.2 Friccion

En construcciones postesadas las pérdidas por friccion en entre los tendones de

pretensados internos y la pared de la vaina segun se estima con la siguiente ecuacion:

-~ _ -~ _|:I{,:_ _:'_;.
Af g = Af, (1 — e Bxtua))
Donde:
Af., = tension en el acero de pretensado en el momento del tesado
x= longitud del tendon de pretensado desde el extremo del gato de tesado hasta

cualquier punto considerado

K=coeficiente de friccion por desviacion de la vaina de pretensado, por longitud de

tendon

u=coeficiente de friccion
a=sumatoria de los valores absolutos de la variacion angular del trazado del acero de

pretensado entre el extremo del gato de tesado, y el punto investigado.

e= base de los logaritmos neperianos

Los valores de K y 1, segin AASHTO LRFD 5.9.5.2.2b se pueden obtener dentro de

los rangos de K y p especificados en la siguiente tabla:

82



http://www.abbyy.com/buy
http://www.abbyy.com/buy

Tabla 3.3.11 Coeficientes de friccion para tendones de postesado

Tipo de acero |Tipo de vaina K (1/mm) rE)

Alambres o |Vaina rigida y semirrigida de metal galvanizado| ¢6x107 | 0,15-0,25

cables Polietileno 6,6x107 0,23
Desviadores de tuberia de acero 6,6x107 0,25
rigida para tendones externos

Barras de alta |Vaina de metal galvanidazo 6,6x107 0,3

resistencia

Fuente: AASHTO LRFD 2004 [Tablas 5.9.5.2.2b-1]

3.3.6.3.9.7.1.3 Acortamiento elastico

En el caso de un miembro postesado, no se produce pérdida por acortamiento elastico
si todos los tendones son tesados simultdneamente. No ocurre pérdida porque el
acortamiento eldstico del hormigén ya se produce en la operacion del tesado. Si los
tendones son tesados secuencialmente esto es uno a la vez, el primer tendon anclado
experimenta la mayor pérdida debido al acortamiento del hormigén. Cada tendon
siguiente experimenta una fraccion de pérdida de pretensado, con el ultimo tendén
anclado sin pérdida.

La pérdida de pretensado debido al acortamiento elastico para miembros postesados

con tendones tesados secuencialmente esta dado por:

N-1E

P.
N E_

L

Iﬁ'prs =

Donde:

N =numero de tendones de pretensado idénticos

fegwr= sumatoria de las tensiones del hormigén en el centro de gravedad de los
tendones de pretensado debidas a la fuerza de pretensado después del tesado y al peso

propio del elemento en las secciones de maximo momento

Los valores de f.,,se pueden calcular usando una tension del acero reducida por

debajo del valor inicial en un margen que depende de los efectos del acortamiento

elastico, la relajacion y la friccion.
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Para las estructuras postesadas con tendones adherentes, f.,,s¢ puede tomar en la

seccion central del tramo o, en el caso de construcciones continuas, en la seccion de

maximo momento.

Pi (Pi=e)e Mdg=e

= Ag Ig Ig

3.3.6.3.9.7.2 Pérdidas diferidas

Con las formulas para las pérdidas por fluencia lenta, contraccion y relajacion
presentadas aqui se obtiene valores bastante precisos (AASHTO LRFD 5.9.5.4), para
elementos pretensados y postesados con:

* Longitudes de tramo de no mas de 75 000 mm,

* Hormigon de densidad normal, y

* Resistencia mayor que 24 MPa en el momento del pretensado.

3.3.6.3.9.7.2.1 Contraccion

Para elementos postesados, la pérdida por contraccién se puede estimar con la
siguiente expresion:

Afgz = (93 — 0,85 = H)

Donde:

H = humedad relativa ambiente anual media (porcentaje)

Af,sz= pérdida por contraccion, en Mpa

3.3.6.3.9.7.2.3 Fluencia lenta

La pérdida de pretensado debida a la fluencia lenta se puede tomar como:

Mg =12f , — TAf ;, =0

Donde:

f.,=tension del hormigén en el centro de gravedad del acero de pretensado en el

momento de la transferencia

Af_z,=variacion de la tension en el hormigén en el centro de gravedad del acero de

pretensado debida a las cargas permanentes, a excepcion de la carga que actua en el
momento que se aplica la fuerza de pretensado. Se debe calcula en la misma seccion

para la cual se calcula f_ .,
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Pi  (Pixe)e, Mdg=e,
f st =% g
P Ag Ig Ig

3.3.6.3.9.7.2.4 Relajacion

La pérdida por relajacion después de la transferencia se obtiene con las siguientes
expresiones:

* Para postesado con cables de aliviados de tensiones:

Af gy = 138Mpa — 0,3Af p — 04Af 5, — 0,2(Afgg + Afcx)

» Para postesado con cables de baja relajacion de tensiones:

Af,z, = 0,3{138Mpa — 0,3Af,r — 04Af,z, — 0,2(Afeq + Afycr) )

Donde:

Af y=pérdida por friccion en el punto considerado, en Mpa
Af g.= pérdida por acortamiento elastico, en Mpa
Af,qp= pérdida por contraccion, en Mpa

Af cg= pérdida por fluencia lenta del hormigon, en Mpa

3.3.6.3.10 DISENO DE LOS APARATOS DE APOYO DE NEOPRENO.

Los aparatos de apoyo son elementos que se colocan entre las vigas y la superficie de
apoyo de la caja del estribo o de la pila. Sirven para distribuir las reacciones de las
vigas en areas que den esfuerzos admisibles en la superficie de contacto y para

absorber los movimientos de la estructura debidos a fuerzas longitudinales.

Para el disefio de los aparatos de neopreno se utilizan los siguientes requerimientos de

la AASHTO LRFD:
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En general, el proceso de disefio es el siguiente:
1. Se selecciona el espesor segun el desplazamiento por temperatura.

2. Se dimensiona el area (L y W), de acuerdo a la maxima presion por

compresion.
3. Se calcula la presion con las dimensiones adoptadas y el factor de forma.

4. Se selecciona la dureza del neopreno y se comprueba la deformacion por

compresion.
5. Se comprueba el desplazamiento del apoyo por flexion de la viga.

6. Se calcula la fuerza cortante aplicada a la infraestructura, la cual debe ser

menor al 20% de la reaccion de la carga muerta.

3.3.6.3.11 DIAFRAGMA.

Las vigas transversales, ademas de cumplir la misma funcion que la losa del tablero,
presentan ademas importancia desde el punto de vista constructivo, pues colaboran
rigidizando el puente, de acuerdo a su posicion se pueden identificar vigas
transversales de tramo (VT), las vigas transversales de apoyo intermedio (VAI) y de
apoyo extremo (VAE). Las vigas transversales de tramo pueden estar o no separadas

de la losa del tablero; en el primer caso rigidizan solamente a las vigas longitudinales.

Los diafragmas se disefian como vigas sobre apoyos eldsticos, vigas altas en relacion
a su luz lo que permite tratarlas con gran rigidez y como estan apoyados en las vigas

principales que son muy largas y elasticas el apoyo de los diafragmas resulta elastico.
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3.3.6.3.12 DISENO DE LOS ESTRIBOS.

Los estribos son estructuras de apoyo del dintel, localizados en los extremos del
puente. La funcion de los mismos es transmitir las cargas provenientes de la
superestructura al suelo y contener las tierras localizadas hacia el intradés que son

componentes de los accesos.
Se pueden identificar las siguientes partes:
El alzado o muro frontal, sobre el cual descansa el dintel del puente

La fundacion se encargada de transmitir y distribuir las cargas al suelo de

cimentacion

Los Aleros localizados a ambos lados del muro frontal y cuya funcion es evitar

erosiones en el terraplén de acceso.

El “espaldar” o muro de guarda, que contiene la parte superior del terraplén y

protege los extremos del puente

La losa de transicion localizada entre el estribo y los accesos, su funcidn es evitar la

formacion del resalto entre acceso y puente.
3.3.6.3.13 COMPARACION DE ALTERNATIVAS DE ESTRIBO.

Con el fin de seleccionar el tipo de estribo para el proyecto se presentan dos
alternativas: estribo de hormigdn cicldpeo y estribo de hormigén armado sobre los
cuales se realiza un andlisis técnico y econémico donde se describen sus ventajas y
desventajas y se muestran los costos aproximados de cada uno.

3.3.6.3.13.1 Analisis Economico.

Para el presente proyecto se ha seleccionado el estribo de hormigén armado ya que el
costo es menor frente al hormigon ciclopeo constituyéndose en la alternativa mas

economica en lo que se refiere a volimenes de hormigon.
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ITEM DESCRIPCION UNIDAD | CANT. DIMENSIONES COMP.
LARGO | ANCHO | ALTO | AREA | VOLUMEN | PARCIAL | TOTAL | UNITARI(
8 ESTRIBOS M3
7 1 1 9.80| 0,30| 2,36/ 0,71 6,94 6,94| 6,94
‘R 2 1 9,80 0,03 029 029 029
s 3 1 9.80| 0,61| 554| 3,38 33,12 33,12| 33,12
S 4 1 9,80 1,39 13,57 13,57| 13,57
; 5 1 9,80 0,60 5,88 588| 5,88
6 1 9.80| 1,10| 0,50| 0,55 5,39 539 5,39
j 8 7 1 9,80 0,60 5,88 588 5,88
[' 8 1 9.80| 6,00| 0,50| 3,00 2040| 29,40| 29,40
f@
5 olo . TOTAL 100,47 1655,7
[ )
1 1 9.80| 0,80| 5,54| 443 4343 43,43| 4343
2 1 9.80| 0,50| 7,50| 3,75 36,75| 36,75| 36,75
= W—J 3 1 9.80| 1,80| 7,50 6,75 66,15| 66,15 66,15
i 4 1 9.80| 5,10| 1,00| 5,10 4998| 49,98| 49,98
10
- ______1: % \\
N \
o
P \
®§ o
P
AT
b |
I ®
TOTAL 196,31 877,4
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3.3.6.3.13.2 Analisis Técnico.

Estribo de Gravedad “Hormigon Ciclopeo u Hormigéon Simple”.

Son muros de hormigén en masa en los que la resistencia se consigue por su propio peso,
normalmente carecen de cimiento diferenciado, aunque pueden tenerlo
Ventaja:

» Su ventaja fundamental es que no van armados, con lo cual no aparece en la obra el

doblado de hierro.

» Para alturas inferiores a los 5 m; los estribos pueden ser ejecutados en hormigon

ciclopeo o en mamposteria de piedra.

» Su célculo y verificacion de estabilidad se ejecuta por bandas de un metro de ancho
como si se tratase de muros de contencion para todos los estados de carga incluida
la etapa de construccion.

Desventajas:

» Pueden ser interesantes para alturas moderadas si su longitud no es muy grande,
pues en caso contrario representan una solucion antieconémica frente a los muros de
hormigoén armado.

» Se debe realizar un curado adecuado.

» Son estructuras cuyos volumenes crecen considerablemente a mayor altura.
» Son estructuras rigidas que no resisten esfuerzos de traccion.
Estribo en Voladizo “Hormigon Armado”.
Estan hechos de concreto reforzado y consta de un tallo delgado y una losa de base.
Ventaja:

» Para alturas mayores conviene emplear el hormigén armado que permite
multiplicidad de soluciones desde simple pantallas hasta muros con contrafuertes y

su estabilidad se la controla incluyendo aleros, es decir en todo su conjunto.

» Son muros de contencion de uso mas frecuente, y aunque su campo de aplicacion

depende de los costes de excavacion, hormigoén, acero, encofrado y relleno, se
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puede pensar que constituyen la solucion mas econémica para muros de hasta 10 6
12 m de altura.

» Son estructuras rigidas que pueden soportar pequeiias deformaciones del terreno, ya
que pueden resistir esfuerzos de traccion gracias al refuerzo de acero.

» Para estribos con alturas superiores a 5.5 metros, se recomienda utilizar estribos de
Hormigdén Armado (Alberto Avendafio Ruiz)

Desventajas:

» Requieren de un buen piso de cimentacion son antiecondmicos en alturas muy
grandes y requieren de formales especiales, su poco peso los hace inefectivos en
muchos casos de estabilizacion de deslizamientos de masa grandes de suelo.

» Se debe realizar un curado adecuado.

3.3.6.3.13.3 Eleccion de la Alternativa de Disefio.

Viendo las ventajas y desventajas de los dos tipos de estribos se puede notar que no existe
gran diferencia en la ejecucion, mantenimiento y durabilidad de estas estructuras, para
estribos de mas de 5.5 metros aproximadamente resulta poco aconsejable el uso de estribos
de H°C® ya que al aumentar la altura crece considerablemente su volumen lo cual se

traduce en mayor costo.

De los dos tipos de estribos la mejor alternativa seleccionada y por sus caracteristicas

constructivas es el Estribo en Voladizo “Hormigén Armado”.
Analisis de Hipotesis:

El andlisis de las hipdtesis de las cargas a considerar son bdasicamente dos estados o

hipétesis de cargas:
Combinacion 1. Totalmente construido + rellenos (accesos)
Combinacion 2. Construido + relleno + puente
Y las cargas a tomar en cuenta sera:
a) Acciones Verticales
Peso propio

Relleno
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RCM
RCV max.

b) Empujes ,
Eah+q= [}/S /22 + thih *A

2
Eav+q= [}/S h2+thiv *A4

_ 2y h+3q
3yh+6q
Brazo=h-y
M, =Eh*B
¢) Comprobaciones de estabilidad

v" Al deslizamiento

NV
Cyp = =>2.0
Eah+q—uE, +q
v" Al vuelco
M
Cyy = —R =200
MV
v" Tensiones sobre el terreno
Excentricidad de la resultante:
e, =
B B
e, =——e, =>—
2 6
(Fuera del nucleo : distribucion triangular)
T,=kN/m’
r,=<1250,,

91


http://www.abbyy.com/buy
http://www.abbyy.com/buy

3.3.6.3.11.1 CIMENTACIONES.

Las subestructuras o cimentaciones es aquella parte de la estructura que se coloca
generalmente por debajo de la superficie del terreno y que transmite las cargas al suelo o
roca subyacentes. Todos los suelos se comprimen al someterlos a cargas y causan

asentamientos en la estructura soportada.

Para el presente desarrollo de esta seccion se utilizaran las zapatas combinadas, ya que
permiten en su analisis soportar mas de una columna a la vez o mas. Porque la distancia
entre columnas esta demasiado cerca entre ellas, que las columnas estan tan cerca que las

zapatas se traslapan entre si.

Se aconseja disefar las zapatas combinadas de modo que el centroide del area de la zapata
coincida con la resultante de las cargas de las dos o mds columnas; ésto produce una
presion de contacto uniforme sobre la totalidad del area y evite la tendencia a la inclinacion

de la zapata.

El 4rea de la zapata se determina mediante tanteos, con base en la condicion:

Dmax =9,

Donde:

Qmax = Esfuerzo maximo del terreno
qa = Esfuerzo admisible

Una vez que se determina el drea requerida de la zapata, ésta debe disefiarse para
desarrollar la capacidad necesaria para resistir todos los momentos, cortantes y otras

acciones internas que producen las cargas aplicadas aplicando los factores correspondientes

por la norma AASHTO LRFD — 2004.

A continuacioén se presenta una serie de calculos que se pueden seguir en el disefio de las

zapatas.

1. Calcular el area de la zapata. Para ésto se pueden seguir dos procedimientos:
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2.

3.

a) Suponer un peralte total h de la zapata y calcular la presion que el concreto

de dicha zapata da al suelo (.= y.* h).

b) Suponer un peso de la cimentacion como un porcentaje de la carga P que

transmite la columna y aplicar la férmula:

in
(@)

a

En la que o, es la capacidad de carga admisible de la zapata de cimentacion y P

es el peso total que transmite la columna mas el peso de cimentacion.

Calcular la reaccion neta o, del suelo que serd igual a:

Verificar el peralte efectivo de la zapata, como el momento es normalmente

menor que el necesario para resistir corte, se revisa al corte.

V.= bVCd Valor que debe ser menor que 0.53 -/ f!

Para calcular Vc se tiene que considerar la seccion mas critica a la distancia de d/2

en zapatas cuadradas y rectangulares, y a una distancia d en zapatas continuas.
Calcular el refuerzo necesario por flexion.

Calcular el acero por temperatura. Si el refuerzo por temperatura resulta mayor que

el refuerzo de flexion, debe emplearse el de temperatura.
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CAPITULO IV:

4, DESARROLLO DE LA METODOLOGIA

4.1 Ingenieria Basicadel Proyecto

411 Teraplenesde Accesos al Proyecto.

Para poder determinar |a informacion respecto alos accesos ver Anexo IX planos.
4.1.2 Estudio Topografico.

Para la obtencion del levantamiento topografico se partié de un punto de referencia
BM, se hizo e levantamiento de un &rea aproximada de 60607.817 m? con una
estacion total donde se obtuvo una nube de puntos para luego ser procesados con un
software de computador y plasmados en planos, generando asi latopografia del area

de emplazamiento del puente sobre |a quebrada Sagredo.

El puente estara ubicado sobre la cuota de 1905.5 a nivel de los terraplenes de
acceso a puente, entre las progresivas de 0 + 134.30 y 0 + 157.90, considerando €l
estudio hidraulico con un tirante de N.A.M.E de 2.28 m y una revancha recomendada
de 1.5 m, determinando también la longitud total del puente de 23.60 m

Toda la informacion respecto a la topografia, curvas de nivel, perfiles, secciones

transversales, nivelesy elevacionesVer Anexo |l y Anexo IX (Planos).
4.1.3 Estudio Hidrolégico e Hidréulico.

Después de redlizar un estudio detallado de las caracteristicas de la quebrada Sagredo

se pudo determinar lo siguiente. (Ver Anexo 1)
4.1.3.1 Ubicacion de la Cuenca.

Latitud Sur entre 21°32°45.73”

Latitud Oeste entre 64°41°49.53”

Elevacion 1900 m.s.n.m.

4.1.3.1.1 Caracteristicas Morfologicasdela Cuenca.
- AreadelaCuencaesde A =17.645 Km"2
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- Perimetro Redal dela CuencaP = 16.759 Km

- Lalongitud del rio principal esde Lr =7.064 Km

- Pendiente mediadel rio es de Sm = 0.0031 m/m

- El indice de compacidad o Gravelius del rio y/o quebrada tiene una
tendencia a crecidas lentas y sostenidas, la cuenca es de forma casi redonda a
ovalada-redonda.

- La densidad de drengje es la relacion existente entre longitud de afluentes
sobre € érea total de la cuenca, en nuestro caso la densidad de drenge es
menor, significa que los rios que aportan a cauce principa de la quebrada,
son bajos en relacion a tamafio de la cuenca

4.1.3.1.2 Tiempo de Concentracion dela Cuenca.
El tiempo de concentracion es el tiempo que tarda en recorrer una gota desde el
punto més lejano de un extremo de la cuenca hasta llegar @ punto de aforo o

desemboque, este tiempo es constante para todala cuenca.

Datos:
L= 7.06 Km L=longitud del rio principal (Km)
H= 221 m H = desnivel de la cuenca (m)
J= 0,0031 Tc=tiempo de concentracion (Hrs.)
= 17.645 Km? J = pendiente media dd rio principa en
decimal
A = Areadelacuenca(Km?)
a) Formula de Alcantarillas b) Férmula de California
0.77
12" Tc=0.066*| =
Tc= (0.871* ﬁj ' JI
Tc=1.137 Hrs Tc=1.129 Hrs
¢) Formula de Giandotti d) Formula de Venturasy Heras
To A VA+LETL Tc=o.05*\/g
25.3* J* L J
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Tc=4.900 Hrs Tc=1.187 Hrs

No se tomara en cuenta e tiempo de concentracion por la formula de Giandotti

debido a que presenta una notable diferencia con las deméas M éodos.
Promedio del tiempo de concentracion:
Tc= 1151 hrs.
4.1.3.2 Célculo probabilistico de avenidas maximas.
4.1.3.2.1 Hidrograma triangular.

Este método consiste en evaluar la maxima avenida a partir de las caracteristicas
fisicas propias de la cuenca. Tiene como elementos fundamentales los siguientes

parametros.
Tiempo de Retardo TL = duracién delalluvianetaen horas

Tiempo de Ocurrencia del Caudal Pico Tp = es € tiempo en horas durante en €l

gue lalluvia estd generando escorrentia directa.

Tiempo Base Th = es e tiempo que transcurre desde € punto de levantamiento

hasta el punto final del escurrimiento directo.

Caudal Pico Unitario Qpu = Cauda pico del HU por milimetro de lluvia neta
(m3/s/(m)).

Caudal Pico Q = Es € gasto maximo que se produce por la tormenta. Con

frecuencia es e punto mas importante de un hidrograma para fines de disefio.

TL =0.691 hrs

Tp=1.266 hrs

Tb=3.381 hrs
Qpu = 28.987 m3/seg/m
El caudal para un periodo de retorno de 100 afios seré&:

Q=127.910 m%/seg
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4.1.3.2.2 Mé&odo Racional.

La férmula racional es posiblemente e modelo mas antiguo de la relacién lluvia
escurrimiento. Este modelo toma en cuenta, ademas del area de la cuenca, la altura o
intensidad de la precipitacion y es hoy en dia muy utilizado, particularmente en €

diseio de drengjes urbanos.
Coeficiente de escorrentia

El coeficiente de escurrimiento C, tomavaloresentre Oy 1y varia apreciablemente
de una cuenca a otra y de una tormenta a otra debido a las condiciones de humedad
inicidles. Sin embargo, es comin tomar valores representativos de acuerdo con
ciertas caracteristicas de las cuencas. Algunos de estos valores se muestran en latabla

3.2¢, los cuaes generalmente son conservadores para que puedan ser usados para

disefio.
Tabla 3.2c de coeficientes de escurrimiento paratipo de érea drenada

Praderas:

Suel os arenosos planos (pendiente 0.02 0 menos) 0.05 0.1
Suelos arenosos con pendiente medias (0.02 - 0.07) 0.1 0.15
Suel os arenosos escarpados (0.07 0 més) 0.15 0.2
Suelos arcillosos planos (0.02 0 menos) 0.13 0.17
Suelos arcillosos con pendientes medias (0.02 - 0.07) |0.18 0.22
Suelos arcillosos escarpados (0.07 0 més) 0.25 0.35

De acuerdo a la topografia y vegetacion existente en la zona, ademas ddl tipo de

suelo, se adopt6 un coeficiente de escorrentiade C = 0.35

I max = 86.508 (mm/hr) q.- CHi *A
A =17.645 (Km2) x 36
Periodo de retorno (afios) | Caudales maximos
(m3/seg)
50 136.20
100 148.40
200 160.61
500 176.74
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El cauda paraun periodo de retorno de 100 afios ser&
Q =148.40 m*/seg
4.1.3.2.3 Método de distribucién Gumbell

a= Esé parametro de escala 1
Q=m-a * Ln{— Ln[l— Tﬂ

m= Esel parametro de forma
P = Periodo de retorno
Q = Caudal pico

Se determinard un caudal para un tiempo de retorno de 100 afios como se lo realizé
en los dos anteriores métodos Hidrograma Triangular, método Racional.

T (afos) Q (m3/sg)
20 122.9161
50 134.021
100 142.3426
500 161.5724
1000 169.8396

El cauda paraun periodo de retorno de 100 afios ser&
Q = 142.3426 m*/seg

Resumen general del Caudal méximo para un tiempo de retorno de 100 afios:

. . T
M étodo de Calculo afios Q m3/seg
Hidrograma Triangular 100 127.911
M étodo Racional 100 148.403
Método de D. Gumbell 100 142.343

En resumen se tiene valores diferentes para los tres métodos empleados para la
determinacion de los caudales, pero adopté para el disefio el caudal de 148.40 m*/seg,
por ser e valor mas representativo.
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4.1.3.3 Célculo de caudalesy tirantesen €l g ede puente

Caudal méaximo.- Este caudal se tomd en funcion a caculo hidrolégico logrado
mediante datos de lluvias maximas de diferentes estaciones pluviométricas
proporcionados por el SENAMHI-Tarija

El caudal méaximo es de 148.403 m3/seg para un periodo de retorno de 100 afios.

Para realizar € disefio de un puente vehicular, se rediza € estudio hidrolégico y

topogréfico correspondiente, habiéndose obtenido |0s siguientes resultados.

Caudal Maximo Qmax = 148.403 (m3/seg)
Coeficiente de Rugosidad n = n=0.03 (m)

Talud Z=0

Pendiente Aproximada S=0,0031 m/m

Se calcularan areas aproximadas dividiendo en figuras geométricas conocidas, o por

cualquier método.

00000000 0
— —

|

1900.2
1805.502

=1P05.456
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Cotadel
Punto X (m) Lecho Progresiva| Tirante
m.s.n.m
1 44,87 1900,761 1900,00 0,00
2 47,37 1900,509 1900,50 0,50
3 49,87 1900,256 1901,00 1,00
4 52,37 1900,004 1901,50 1,50
5 54,87 1900,000 1902,00 2,00
6 57,37 1900,000 1902,50 2,50
7 59,87 1900,000 1903,00 3,00
8 62,37 1900,000 1903,50 3,50
9 64,87 1900,116 1904,00 4,00
10 67,37 1900,601 1904,50 4,50
11 67,87 1900,699 1905,00 5,00
Seccion del rio
Seccion del rio

1900,900

1900,800
€ 1900,700 N\
& 1900,600
€ 1900,500 AN
® 1900,400
% 1900,300 \\ /
3 1900,200
2 1900,100 \ J

1900,000 N, el 1 Ed

1899,900

40,00 45,00 50,00 55,00 60,00 65,00 70,00

Progresivas + 0 m

Célculosde Areasy Perimetros.

Al= 7,814 m2
A2 = 11,242 m2
A3 = 12,591 m2
Ad = 13,251 m2
As = 13,911 m2
A6 = 14,572 m2
A7 = 14,782 m2

P1= 20,265m
P2= 5279m
P3= 1,657m
P4= 1,328m
Ps= 1456 m
Ps= 1,180m
P7= 1694m

Calculo deymax selo realiza por la grafica dela curva de descar ga.

El célculo hidréulico se lo realizard en funcion alaférmula de MANNING la cua es
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unadelaférmulas méas empledas en nuestro medio.

o1

n

R2/3sl/2A

_ Aacumulada
R, = —cumada

Pacumulado
Tirante | ; A (acum) Perimetro | P (acum) Q caudal
m | A ) (m) m | RO e
0 0 0 0 0 0
0,5 7,814 7,814 20,265 20,265 0,386 7,729
1 11,242 19,056 5,279 25,544 0,746 29,265
15 12,591 31,647 1,657 27,201 1,163 65,362
2 13,251 44,898 1,328 28,529 1,574 113,417
2,5 13,911 58,809 1,456 29,985 1,961 172,040
3 14,572 73,381 1,180 31,165 2,355 242,486
35 14,782 88,163 1,694 32,859 2,683| 317,833
CURVA DE DESCARGA
e 4
c
7 35 -
8 25 ]
2 —
//v
15
y /'
1 e
05 /
0
0,000 50,000 100,000 150,000 200,000 250,000 300,000 350,000
Q caudal (m3/s)

Delacurva de descarga se obtiene € tirante maximo (ymax )

Ymax = 2,28 m

De acuerdo a la topogréfia del lugar y del caudal, para un periodo de retorno de 100

* aproximadamente

ahos, se obtiene el NAME (nivel de aguas maximas extraordinarias).




4.1.3.4 Célculo dela socavacion general

La socavacion es e fendmeno por € cua e agua a través de la fuerza de una
corriente arrastra las particulas solidas del lecho de un rio. Debido a este fendmeno se
ha producido lafalla de innumerables estructuras de puente, por €llo, debe ser tratado

con mucho cuidado en cada caso particular de emplazamiento de puentes.

41341 MétododelLischtvan — Levediev

Be 1

|

|
Be=23.00 m \ = ' /
A =19.465 m? ‘
Tr =100 anos
Dm=1.25mm

? - PERFIL ANTES OE
" x LA SOCAVACION
J\

Ds
PERFIL DESPUES
DE LA SOCAVACION

FIGURA N° 4.1 SECCION TRANSVERSAL DE UN RiO CUALQUIERA

B =0.9875 Z =0.390
b= 1.398

Determinando la altura de socavacion para diferentes secciones del rio setomaun
promedio laaturade la socavacion de:

Ds=2.9804 m
41342 MéododeNell
Dénde:
2
Dm = 0,001 mm h . Ln 12ng ) 9
_ ¢! o
g = 9.81 m/seg. K, 0.787-./g-D
Ks=0.08 mm

Determinando la altura de socavacion para diferentes secciones del rio se toma un

promedio de la altura de socavacion de;
Ds=122m

Ver anexo |l
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4.1.3.43 Méododelalacey

Dénde;
1
Q = 148.403 m*/seg 92 )3
S=0.031 m/m Ds =1.35- 'l
Be=23.00m
Ksa=2 Dsa = Ksa - Ds
f=27.8
dsa = Dsa -y
Ds=154m
Dsa=3.09 m

Determinando la atura de socavacion para diferentes secciones del rio se toma un

promedio de la altura de socavacion de:
dsa=0.81m
4.1.3.4.4 Método propuesto por Belmonte

Cabe recordar que una de | as causas mas frecuentes de lafalla de los puentes es la
socavacion, por estarazén es de importancia fundamental que la cota de fundacion, se
fije con criterio conservador para quedar salvo de este fenémeno.
Doénde:
o . . 2
V =7.624 m/seg h=k-H-V
K =0.01
H=2280m

Determinando la altura de socavacion para diferentes secciones del rio se toma un

promedio de la atura de socavacion de:

h=3.25m
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L os métodos utilizados para la determinacion de la profundidad de socavacion
general  nos dan como resulta distintas profundidades alo largo de la seccién de

estudio como se muestraen lafigura4.2.

Figura N° 4.2 Socavacion General

1901,000
i

1900,000
£
c
7]
E- 1899,000 —— Lecho Natural
E —sa— Lischtvan-Levediev
<] .
€ 1898,000 Neill
§ —«— Lacey
a

—*— Belmonte
1897,000
1896,000

40,00 45,00 50,00 55,00 60,00 6500 70,00
IProgresivas +0 m

Elaboracion propia
4.1.3.5 Socavacion en estribos

El efecto que causa el fendmeno de la socavacion en |os estribos es diferente al de las
pilas, ya que la forma como la corriente del agua actia en cada uno es también

diferente, con un arrastre lateral en los estribos y un arrastre general en las pilas.
4.1.35.1 Métododel aursen

Socavacion en lecho movil

17
Loozs8s|[ 9 4] 4
h h|\115h
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Dénde;

Estribo Izquierdo Estribo Derecho
L=0.492m L=0.579m
h=228m h=228m
ds=1.611m ds=1.746 m

4.1.35.2 Méododeliu, Changy Skinner

g - K (LJOAFOS?)
TN r

h h
Donde:
Estribo Izquierdo Estribo Derecho
L= 0492m L=0.579m
h=228m h=228m
Fr= 1,644 Fr=1.644
ds= 1.601m ds=1.708 m

El Cuadro 4.1 muestra el resumen de las profundidades de socavacion cal culadas por

los diferentes métodos tanto para la socavacion general como parala socavacion local

(estribos del puente).
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Cuadro 4.1 Socavacion General y Socavacion L ocal

ds"m"
Meétodo de Calculo Socavacion Localizada en
Socavacion General Estribos
Método de Lischtvan - Levediev: 2.980
Método de Neill: 1.222
Método de Lacey: 0.897
M étodo de Belmonte: 1.325
Socavacion Promedio 1.584
M étodo de Laursen
Estribo Izquierdo 1.611
Estribo Derecho 1.746
Socavacion Local Promedio 1.678
Método de Lui, Chang y Skinner
Estribo Izquierdo 1.601
Estribo Derecho 1.708
Socavacion Local Promedio 1.654

Elaboracion propia.
La profundidad de socavacion estara sujeta a dos criterios importantes:

AASHTO. La profundidad de las zapatas se deberd determinar considerando la
naturaleza de los materiales de fundacion y la posibilidad de socavacion. Las zapatas
ubicadas en cruces sobre cursos de agua se deberan fundar como minimo a una
profundidad de 600 mm por debgo de la méxima profundidad de socavacion

anticipada como se especificaen € articulo 2.6.4.4.1

Hugo Belmonte. Una vez estimada la profundidad de socavacion, se puede definir la
cuota de fundacién de las pilas adicionando a valor estimado con la formula anterior

un minimo de 3.00 m.

Tomando en cuentalos criterio delaNorma AASHTO y Puentes de Hugo Belmonte
la cuota de fundacion estara a 3.00 m por debajo del lecho de la quebrada Sagredo,

con una Cuota de Fundacion 1897.00 m.s.n.m.
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414  Geotecnia.

El presente estudio de geotecnia se realiza con € objeto de determinar las
caracteristicas fisico-mecanicas del subsuelo de la Quebrada en la zona de
emplazamiento del proyecto para el disefio de cimentaciones de |la estructura.
4.1.5 Ubicacion.
La zona de ubicacion del presente proyecto se localiza entre € barrio Luis de Fuentes
y la comunidad de Tablada perteneciente al municipio de Cercado de la ciudad de
Tarija
Las excavaciones de los pozos para los ensayos de SPT se redlizaron en €
emplazamiento del puente, e primer pozo se realizo en la orilla de la Quebrada
Sagredo lado barrio Luis de Fuentes en e sitio donde se emplazara uno de los
estribos y e segundo pozo lado de la Comunidad Tablada donde estar4 ubicado €
segundo estribo.
Geotecnia.
Se realizaron ensayos en campo para la determinacion de la capacidad portante y los
datos obtenidos se adjuntan en planillas. Trabgjo que se desarrollé en tres fases:
Trabagjo de Campo, de Laboratorio y Gabinete. También se efectud una inspeccion
ocular de la zona de emplazamiento del proyecto y de los estratos visibles en € pozo
excavado, posteriormente se procedio ala gecucion del ensayo:

- Ensayo de Penetracion Estandar (SPT)

- Tomade muestradirectaala profundidad referida.

- Seobservo lapresencia de nivel fredtico en los dos pozos.

Para la determinacion de la resistencia caracteristica del suelo, se realizé € ensayo de
la capacidad portante (SPT) teniendo como dato la profundidad de socavacion
General y Local (estribos del puente) a cada margen de la quebrada también se tomé
en cuenta & nivel freatico que presentaron en cada uno de |os ensayos.

El ensayo de capacidad portante (SPT) paralas margenes de la quebrada dio como
resultado una resistencia de Pozo 1 -1.410 Kg/cm2 (margen barrio Luis de Fuentes)
Pozo 2 - 2.364 Kg/cm2 (margen Comunidad de Tablada) tomando en cuenta las
modificaciones por nivel fredtico para SPT.
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Segin € ensayo granulométrico, € suelo pertenece a grupo A3 (Arenas de
granulometria graduada y uniforme) segin la clasificacion AASHTO, en su
equivalente del sistema SUCS pertenece a grupo GW, gravas arenosas poco
plasticas.

Para el disefio de la fundacion se trabajé con los dos resultados obtenidos para ver
cud de los dos resultados nos garantiza la resistencia necesaria para la fundacion del

estribo, resistencia de los dos ensayos que es 1.410 — 2.364 kg/cm?. Ver anexo |11,

415 Andlisisy Disefio dela Estructura.
4.1.5.1 Reglamento y Norma Base del Proyecto.

El presente proyecto tiene como base para su disefio y calculo, las especificaciones
AASHTO parad disefio de puentes por el Método LRFD 2004, asi como también las
especificaciones del codigo ACI 318 — 2005 para el disefio de elementos de
Hormigon Armado y Hormigon Pretensado. Debido a que ambos codigos tienen

criterios coherentes y comunes entre si.

4.1.5.2 Geometriadela Estructura

Laformay las caracteristicas geométricas de las partes componentes de la estructura
se definieron tomando en cuenta: caracteristicas particulares de la zona de
emplazamiento, funcionalidad estructuray |las especificaciones de las normas bases

del proyecto.

DETALLE BARANDA PEATONAL, VEHICULAR, ACERA,
Y LOSA

Esc: 1:40

LOSASY DIAFRAGMAS LOSASY DIAFRAGMAS

VIGAS DE H° P° i VIGAS DE Ho P
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4.1.5.3 Longitud.

En funcién de las caracteristicas propias de la zona de emplazamiento, se determiné
gue como longitud del puente vehicular L = 23 m. La estructura estd compuesta de
tres vigas pretensadas de 23 m de longitud simplemente apoyadas, cuya atura de
rasante de la calzada, sera la que determine € tamarfio y la forma de los accesos,

tomando en cuenta criterios de funcionalidad y estética.

4.1.5.4 Ancho de Calzada.

La calzada formada por dos carriles tiene un ancho de 7.20 m, cada carril de 3.60 m.
esta provista de un bombeo del 2% y con barbacanas con separacién cada 3 m para e
desagiie inmediato del agua proveniente de las precipitaciones, de manera gque €l

puente brindara fluidez y comodidad a tréfico vehicular, peatonal y ciclista.

4.1.5.5 Ancho dela Acera. Se adoptara un ancho de acera de 1.20 m porque es €
ancho necesario para que una 0 dos persona pueda circular comodamente, las
recomendaciones del Neufert es de 1150 mm para dos personas que circulan en una

misma direccion o en direcciones contrarias.

i

— 1150 —

4.1.5.6 Accesos.

Los accesos del puente son de mucha importancia, ya que los mismos determinaran la
funcionalidad de la estructura. Se dispuso de accesos que permiten la circulacion de
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vehiculos y peatones a través del puente. Los mismos tienen una pendiente méxima
del 7.023%, con longitudes que estan condicionadas por la atura de rasante de la
calzada del puente.

4.15.7 Baranda Peatonal.

Las Barandas son elementos muy importantes, debido a que es el encargado de
brindar seguridad a las personas que haran uso de puente. El disefio de las
barandas debe darle a puente un aspecto de estética y sobre todo de seguridad.

Las barandas deben ser disefiadas y calculadas en base a lo especificado en el
apartado 13.8 y 13.9 del cddigo AASHTO LRFD 2004 donde se establecen las
especificaciones para sobrecargas de disefio y condiciones geométricas para las

barandas de puentes vehiculares.

Las mismas estan constituidas por los elementos verticales (postes) de hormigén
armado y elementos horizontales (pasa manos) de las barandas, que son pasamanos

de tubo galvanizado.

DETALLE DE LA BARANDA
Esc 1:10

0,15

1,8

1,07

028 _‘ M;a_‘ \_0‘2
6 006 \00 008

0,15

1
it
|
|

o)
4.15.7.1 Materiales
Como € puente vehicular es de hormigdn armado con vigas de Hormigon Pretensado

los materiales a utilizar son hormigon y acero.

La resistencia caracteristica del hormigén serd de f'c=210 kg/cm? para la
superestructura e infraestructura, un fy = 4200 kg/cm? y de 350 Kg/cm?2 para las
vigas pretensadas, para el acero de pretensado fpu = 1860 MPa grado 270.
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4.1.5.7.2 Disefio dela Baranda.
4.1.5.7.2.1 Disefio del pasamano.

Geometriadel Tubo.-

Qsq + Qpp

A= 3,066 cm2
C= 32 cm QR+P
| = 32,691 cm4

Qsq

L= 180 cm f
\&

Cargas actuantes en el barandado.

Cargas permanentes
Peso Propio: Sobrecargas:
Qppropio = 6.00 Kg Qsobrecarga= 0,73 N/mm

Psobrecarga = 890,00 N

R= 189,54K > 2
Q gm QR=/(Qpp+Qsq) +Qsq

MQR = 76,76 kg*m

P
MP= 71,44 kg*m Qr
EREEREEEREEEEEEEEEEE
2.00 -—
Mu = 148,21 kg*m - '™
Esfuerzos: S = M7 < 06> fy fy= 4200 Kg/cm2

1451 Kglem2 < 2520 Kg/lcm2

Para el pasamano se utilizaron tubos de hierro galvanizados de 2" de diametro, de un

espesor de 4 mm con un peso de cada uno de 36 Kg c/tubo de 6 m.
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Por razones de seguridad se disefi6 € primer tramo del pasamanos por ser este € mas
solicitado y se supondra como el emento biapoyado.
4.1.5.7.3 Diseflo del Poste de HCA°

4.1.5.7.3.1 Disefio a flexion del poste.

Cargas actuantesen € poste.
Cargapuntual debido al peso propio=yH°*b*h*e
Sobre carga concentrada= P =890+0.73*L (AASHTO 04)

Segun la normativa AASHTO LRFD 2004 en e capitulo 13 los postes de las
barandas para peatones se deberan disefiar para una sobrecarga concentrada de disefio
aplicada transversalmente en e centro de gravedad del elemento longitudina
superior. El valor de la sobrecarga concentrada de disefio paralos postes, P. ., en N se
deberatomar como P =890+0.73*L

Donde L = separacion entre postes.

Datos: Seccidon Transver sal

PL=890+73*L

Materidles y H°A° = 2400 Kg/m3 -

0,22
[ 0,12];

Resistencias f'cH°A° = 210 Kg/cm2

0,2

k

0,2

f'y= 4200 Kg/cm

0,2

0,2
L
1,01

@2'=1200Kgm 1,06
h= 107m
b= 015m |
L= 200m R |
0,1
t— ‘
hp= 1,01m

Propiedades de la Seccion:
Esquema de carga del Poste
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Area=0,1824 m2
X = 2287cm
Y= 44,322cm

Cargas.

Cargas permanentes

Para halar los momentos maximos por carga muerta y viva se hace sumatoria de

momentos en el punto A.

QR=
189,54 Kg/m

Peso Propio:

Pposte = 65,648 Kg

Mposte = 150,112 Kg*cm
Sobre Cargas:

Psobrecarga= 890+0.73*L =
Psobrecarga= 239,551 Kg
Msobrecarga = 24158,767 kg*cm

El disefio del poste combinado estara sujeto a efecto mas desfavorable provocado por
los estados, estado limite de Evento Extremo |1 y Estado de Resistencial.

4.15.7.3.2 Momento ultimo.

Mu=10* (1.25* DC +1.75* PL) Estado limite de Resistencia
Mu=10* (1.25* DC+050* PL +1.0* CT) Estado limite de Evento de

Extremo 1

Mu= 39838.86 kg*cm
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Mu= 11516.56 kg*cm
Setomara el estado deresistencial

4.1.5.7.3.3 Analisispor flexion.

Datos:
Ec= 251835 kg/cm2
Es= 2E+0.6 kg/cm2
= 0,9 enflexion
r(recubrimiento) = 2,50 cm
h(ancho del poste) = 20,00 cm
d(canto ttil) = 17,50 cm
b= 15,00 cm
f'c= 210 Kg/lcm2
fy= 4200 Kg/cm?2
h= 107,00 cm
a=d|1- - 2N
f .0.85. fc.bd?
a= 1,04 cm 0,0104 m

Armadurade Refuer zo.-

As— 0.85* f'c*b*a As= 0,66 cm2
fy
Cuantiay armadura de refuerzo méxima.
r =072 f c. 0.003
" 0003+ 00212
Es
— * * h*
As,, =0.75* 1, *b*d 4,169 om2
Cuantiay armaduras de refuerzo minimas:
14 *h* ~ *h*
As.. = E b*d = 0.0033* b* d 0,003
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0,88 cm2

14
ASy, == *b*d =
fy
usar: As= 0,662 cm2

Como la armadura necesaria es menor que la armaduraminima, entonces diseflamos con
Asmin constructivamente se usa 4 ® 10 mm.

Amin= 0,88 Asnec = 0,662 Asmax = 4,169 cm2
As = 2010 mm 1,57 cm?2 menor ala maxima
D= 10 mm A= 0,79 cm2

Usar 2 Barrasde 10mm

Mu = 39838.858 kg*cm
Pmin = 0.003

Pnec = 0.002

Pmax = 0.016

Amin = 0.875 cm?2
Asmax = 4.169 cm2
Asnec = 0.619 cm2

A%\doi = 0.875 cm2

Detallede armadura aflexion.

0,17

012 @ 10 mm
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4.1.5.7.3.4 Analisis por corte.

Cortante ultimo.
VPL = 239,551 kg

Vu=10* (1.25*DC+1.75* PL)
Vu=10* (0.5* PL +1.0* CT)

Vu= 419,22 kg
Vu= 119,78 kg

Andlisispor Corte:

Vc=053*,/fc*b*d

Vc= 1681,362 kg
Ac= 0,202 cm2
. C
S VuUu<—
2
Vi
EC <wu<Vc

Estado limite de Resistencial
Estado limite de Evento de Extremo |1

Setomara e estado de
Resistenciall

_(u—f *ve)*s
0.85* fy*d

El coeficiente @ para corte vale 0,85

No necesita armadura

Necesita armadura minimo

No necesita armadura de corte pero se debe colocar una armadura minima.

Adoptamos:
Smax = 10,00 cm

Armaduraminima:

As. _350bw*s Asmin =
_ A/,min AV:
A=5

D= 0.281 mm

0,125 cm2
0,063 cm2 Para unapierna
Asumimos barras de
0,281 mm diametro de 6 mm



@ = 6 mm AQD = 0283 cm?
Usar 1 Barrasde 6mm ¢/ 10cm

Andlisispor corte:

Seccion

Vu= 419.22 kg

Vc= 1681.362 kg

Caso 1l Vu<Vc/2 No requiere armadura de corte

Caso 2 Vu>0.75Vc  Requiere armadura de corte

Caso 3 Vc/2<Vu < Ve Requiere armadura minima

Casn 1l No requiere armadura de corte
Amin= 0.125 cm2
Varillas = 1@6mmc/10cm

Detalle de armadura a corte.

®10mm

o 02 @ 6 mm c/10 cm
=

0,22

0,2

L 02 0%(1,12}

1,01

0,2

oss @6 mmc/10 cm

1 i

0,5

0,4

0,2

0,17

012

0,1

| — 022 @10 mm
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4.15.8 DiseiodelaVereda de HC°A°

4.1.5.8.1 Disefio aflexion dela vereda.

Cargas actuantes sobre la vereda.

Carga distribuida debido a peso propio de la

vereda, del poste y de los pasamanos

Cargas permanentes

a) Peso propio

Ancho delaacera1.20 m

Tubo de 2" galvanizado de 6 Kg/m
Pl= 12 Kgm

P2= 12  Kg/m

P3= 65.648 Kg/m

P4= 432 kg/m

MDC = 38516.550 Kg*cm

02 022

.02

0,4

012

12

PA‘

| 1,09

| 1,19

| 112

Esquema de car gas por peso propio

Para el célculo de momentos por cargaviva hay una hipétesis

1 Con la sobrecarga peatonal

El grado de conservadurismo de este articulo refleja la naturalezaimpredecible de la

carga peatonal, que cobra importancia cuando se transforma en una carga primaria.

Caso de disefio 1 sobre carga peatonal.

Carga distribuida debido a la carga viva peatonal (seccion 3 AASHTO 04) 3.6*10-

3SMPA

=360 kg/m2y carga puntual sobre poste de hormigon armado.

118



dl= 116 cm

2\ 0.73KN/mm*L+890N

d2= 110 cm
P= 2247 kg/m

P4A= 360 kg/m

1,16

Momento por sobrecarga peatonal.
360 Kg/m

0,5

MPL = 47842 kg*cm/m

VYV VVV

0,1

012
0,15

11
\ 1,09

4.1.5.8.2 Momento ultimo.

El momento dltimo de disefio resultard el més desfavorable detodoslos estados de
disefio, con su correspondiente estado de consideracion.

Para |los casos de disefios 1 y 2 se aplicara € estado limite correspondientes a Evento

extremo Il y Resistencia |
Casodedisefio 1
Estado limite de Evento extremo 11

Mu=125DC+0.5*LL + 0.5*IM + 0.5*PL + 1*CT

Estado limite de Resistencia |
Mu=1.2*DC+ 1.75*LL + 1.75*IM + 1.75*PL
MU = 72930 Kg*cm

MU = 134890 Kg*cm

119



Debo elegir e momento méximo mas desfavorable gque se presenta en las diferentes

hipétesis de cargas
MU = 134890 Kg*cm

4.1.5.8.3 Analisispor flexion.

Datos:
r(recubrimiento) = 250cm
h(Alturadelalosa) = 15,00 cm
d(canto ttil) = 12,50 cm
b 100,00 cm
f'c= 210 Kg/cm2
2Mu
a=d|1- [1- 5
f.0.85.fcbd
a= 0,69 cm
Armaduraprincipal .- i
0.85* f'’c*b*a
As =
fy = 4200 Kg/cm2 fy
As= 2,94 cm2

Cuantiay armadura de refuerzo maxima.

f'c 0.003
r,=0,72 : fy = 0,0212
¥ 0003+ Y
Es
AS. =0.75*r *b*d = 19853cm2
Cuantiay armaduras de refuerzo minimas:
14* * * h*
As.,,=—*b*d =0.0033* b*d = 0,0033
As.. = Eatt b*d = 4,167 cm2
fy
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usar: As= 2,936 .cm2
Cdalculo delaarmadura.
Amin = 4,167 Asnec = 2,936 Asmax = 19,853
As = 3012mm 452 cm?2 menor alamaxima
&= 12 mm Ad= 1,13cm?2

Usar Barrasde 12mm c/ 25cm

Andlisis por flexion

Seccién

Mu = 134890,637 Kg*cm
Pmin = 0,003

Pnec = 0,002

Pmax = 0,016

Amin= 4,167 cm?2
Amax = 19,853 cm2
Asnec = 2,936 cm2
Aadop = 2,936 cm2
Varillas= @ 12 mm c/25 cm

cm2
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Detalle de armadura a flexion.

01 @ 10 mm

oy 02 @ 6 mm ¢/10 cm

0,22

0,2

L 02 | 0&,12}

1,01

0,2

03 @ 12 mm c/25 cm

04 @ 10 mm c/40 cm

0,5

0,4

12

012

0,1

4.15.8.4 Armaduradedistribucion.

Refuerzo por contraccion o temperatura recomendado por el codigo esigua a (ACI-
7.12).

La cuantia de refuerzo de retraccién y temperatura debe ser al menosigual alos
valores dados a continuacién, pero no menos que 0.0014:

(@) En losas donde se empleen barras corrugadas Grado 300 0 350.........ccccceeeeereennnne
0.0020

(b) En losas donde se empleen barras corrugadas o refuerzo el ectro soldado de

alambre Grado 420...........cccoooeveieninneee e 0.0018
(c) En losas donde se utilice refuerzo de unaresistencia a la fluencia mayor que 420
M Pa, medida a una deformacién unitariade 0.35%...................... 0.0018*4200/fy

Armadurade Distribucién

Lc= 1,2 m
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At =0.0018 *h*t 42]((;/0]20.0014 *ht
Ap = 1,97 cm?2
10 mm Ad= 0,79cm2

Usar Barrasde 10mm ¢/ 40cm

Seccién
= 100,000 cm
= 12,500 cm
Ap = 0.0018* b* d* (4200/fy)
Ap = 1,967 cm2
Varillas= Usar Barrasde 10mm c/ 40cm

4159 Disefio dela Baranda Vehicular.

El proposito principal de la baranda, debe ser capaz de contener y re direccionar a

vehiculo; e vehiculo no deberia penetrar, pasar por debajo o sobrepasar la instalacion

aunque una deflexion lateral controlada del elemento ensayado es aceptable.

4.1.5.9.1 Nivel de ensayo:

El nivel de ensayo considerado es TL-2 Nivel de Ensayo Dos. Generamente

aceptable para las zonas de trabajo y la mayor parte de las calles locales y colectoras

en las cuales las condiciones del sitio de emplazamiento son favorables; también

donde se anticipa la presencia de un pequefio nimero de vehiculos pesados y las

vel ocidades permitidas son reducidas.

4.1.5.9.2 Caracteristicas de disefio de la bar anda.

Nivel de seguridad TL-2

Ft= 120.00 KN
FIl= 40.00KN
Fv= 20.00KN
Lt= 122m



Lv= 550m

Hmin =

051 m

Caracteristicas de los materiales.

fy= 4200 Kg/cm2
f'’c= 210Kg/cm2

Caracteristicas geométricas.

bs= 0.15
h= 0.685
a= 90
B= 55
y= 84
hi= 0.075
hm= 0.18
hic= 0.05
Armaduras.
Rec = 0.025
N° Ahm =
@h= 10
@v3 =12
@va = 16
Svc= 0.25
Sve= 0.15

m

m

(o]

3 3 3 ©

N

mm

mm

mm

m

m

espesor carpeta de rodamiento

Recubrimiento de la armadura
barras c/cara

Diametro barras horizontales

Diametro barras vertical posicion 3

Diametro barras verticales posicion 4
Separacion barras vertical zona central
Separacion barras vertical zona extremay juntas

Parametros geomeétricos deducidos.

hs= 0.43
bss= 0.175
bii= 0.3
bi= 03
bic= 0.3
d= 63.7°

m

3 3 3 3

o

altura parapeto superior

ancho en seccion ss

ancho en seccion ii

ancho en interfaz con tablero

ancho alaaltura de la carpeta de rodamiento

angulo de laarmaduravertical en posicion 3
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bs

hmin

Ih ah1

e~

Caracteristicas de la baranda vehicular.

4.1.5.9.3 Seccion central
4.1.5.9.4 Mecanismo deroturainferior

Armadura horizontal- Momento de por unidad de longitud respecto a ge

vertical Mw cantidad de barras por cara.

4 @ 10 mm ¢/20 @ 10 mm 0.79 cm2
Ash = 3.1416 cm2/cara
*
Alturadel bloque de H° comprimido. a= As—fy
0.85* f'c*b
a= 00103m
Posicion d (cm) As (cm2) Mn (Kg*cm) KNm
ahli 29 0.79 94513.11 9.45
ah2i 17.89 0.79 57650.13 577
ahmi 14.5 157 92216.85 9.22
absi 12.3 0.79 39102.51 3.91
Mn carainterna 28.35 KN*m
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ahle 26.5 0.79 86218.11 8.62

ah2e 15.39 0.79 49355.13 4.94

ahme 14.5 157 92216.85 9.22

ahse 12.3 0.79 39102.51 391

Mn cara externa 26.69 KN*m

Participando Mw int en dos lineas de roturaMni/h Mw interna= 41.384
KN*m/m

Participando Mw ext en un alinea de rotura Mne/h Mw externa = 38.962
KN*m/m

(2 My M)
v 3

Mw = 40.577 KN*m/m

Armadura Vertical - Momento por unidad de longitud respecto a ge horizontal - Mc

Zonasuperior (despreciando aporte de av3 en esta zona)

4 @ 12 mm c/25 @12 mm 1.13cm?2

Asv = 452 cm2/carainterior

As* fy
Alturadel blogue de H° comprimido. &= 0.85* f'c*b
a= 0.0102m
Mn Mn
Posicion dss (cm) ds(cm) dprom (cm) As(cm2/m) | (Kg*m/m) | (KN*m/m)
av4 17.47 12.3 14.885 4,52 | 272940.683 27.294
Mc superior = 27.294
Zonainferior
Andlisis paraun metro lineal de la baranda vehicular.
4 @ 12 mm c/25 @12 mm 1.13cm2
4 @ 10 mm c/25 @ 10 mm 0.79 cm2

Asv = 7.68 cm2/carainterior
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Alturadel blogue de H° comprimido. As* fy
a=————~=
a= 00172m 0.85* f'c*b
Mn Mn
Posicion dss (cm) ds(cm) dprom (cm) As(cm2/m) | (Kg*rm/m) | (KN*m/m)
av3 34.25 17.47 25.86 3.16| 331767.352 33.177
av4 255 17.47 21.485 4.52 | 391498.301 39.150
Mc inferior = 72.327

Célculo de Mc en una seccion central (armadura vertical)

cinf

_ hs* M g + (hi + hm)* M

MC
h

Mc= 44.058 KN*m/m

Célculodelalongitud critica del patrén delalineaderotura.

L =Lt+\/(Ltj2+8*H*(Mb+Mw)

=2 2 Me

Lc= 2567m

Célculodelaresistenciatransversal total dela baranda (N).

2 M, * L2
e |

J*[S*Mb+8*MW+

Rw= 330.192KN > Ft

330192.322 N > 120000.000 N Cumple

Verificacion al corte en lainterfaz baranda - tablero.

Vd =-/Ft? + FI?

Vd= 126.491 KN
VR =@*Vn

Se dispondra de armadura de corte acada 0.25 m
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10 @12 mm c/25 @12 mm 1.13cm?2

AsA'= 1160 cm2 é&readearmadurade corte disponibleen Lc

Vi, =q*V, =0.6* Av* fy
8*Vn = 29237.608 Kg
VR= 286.821KN > Vd

286.821 KN > 126.491 KN Cumple

4.1.5.9.5 M ecanismo derotura superior.

Armadura Horizontal - Momento respecto al ge vertical -Mw cantidad de

barras por cara.
3 @ 10 mm c/20 @10 mm 0.79 cm2

Ash = 2.3562 cm2/cara

o comprimi As* Ty
Alturadel bloque de H° comprimido.a=—————7—
0.85* f'c*b
a= 0.0123m 1.2307 cm
Posicion d (cm) As (cm2) Mn (Kg*cm) KNm
ahmi 14.5 1.57 92216.85 9.22
absi 12.3 0.79 39102.51 391
Mn carainterna 13.13 KN*m
ahme 14.5 157 92216.85 9.22
ahse 12.3 0.79 39102.51 391
Mn caraexterna 13.13 KN*m
participando Mw int en dos lineas de rotura Mni/h MW interna = 30.539 KN*m/m
participando Mw ext en un alinea de rotura Mne/h MW externa = 30.539 KN*m/m
v (2 My M)
v 3

Mw = 30.539 KN*m/m
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Armadura Vertical - Momento por unidad de longitud respecto a gje horizontal - Mc

Zona superior (despreciando aporte de av3 en esta zona)

4 @ 12 mm c/25 @12 mm 1.13cm2
Asv = 452 cm2/carainterior
.. As* fy

Alturadel blogue de H° comprimido.a=————~"—

a P 0.85* f'c*b
a= 0.0102 m 1.015187166

Mn Mn
Posicion dss (cm) ds(cm) dprom (cm) As(cm2/m) | (Kg*rm/m) | (KN*m/m)
avd 19.9 13.7 16.8 4.52 | 309295.043 30.930
Mc superior = 30.930

Calculo de Mc en una seccién central (armadura vertical)

_ hs*Mgpe+ (hi + hm)* M
° h
Mc= 30.93 KN*m/m

cinf

Calculo delalongitud critica del patrén delalineaderotura.

L :Lt_,_\/(Lt)z_,_S*H*(MbJFMW)

T2 L2 Me

Lc= 1.964m
Calculo delaresistenciatransversal total de labaranda (N).
R, :(2* LCZ— L j*(8* M, +8* MW+MC|_TLij
Rw= 282502KN > Ft
282501.650 N > 120000.000 N Cumple

4.1.5.9.6 Fuerza para el caso dedisefio 3 del voladizo del tablero:

Mw = 44.058 KN*m/m M omento resistente armadura vertical

T= 83.872KN/m Traccién hacia fuera del voladizo
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Detalle de Armadur a;

0.5 61 4 @ 10 mm ¢/20 cm

0,43

& 10 mm c/25 cm

3 53 @ 12 mm ¢/25 cm

52 3@ 10 mm

4.1.5.10 Disefio dela Losa Exterior
4.1.5.10.1 Predimensionamiento de la losa y separacién delasvigas

4.1.5.10.2 Definicién del canto total y del canto Gtil delalosa
Seguin la tabla 2.5.2.6.3-1 de la seccion 2 de la Normativa AASHTO LRFD 2004

nos recomienda las profundidades minimas para diferentes tipos de losas (ver anexo
IV-A).

Excluyendo cualquier tolerancia para pulido, texturado o superficie sacrificable
debera ser: Norma AASHTO = 17.5cm

Seguin la tabla para losas de Hormigén Armado, tipo losas con armadura principal

perpendicular a tréfico se utiliza lasiguiente formula:

S+3000 ;1 5rmm

Dénde;

S = separacion entre vigas.
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4.1.5.10.3 Calculo de Separacién entre Vigas" S".

Considerando € Concepto de” Fraccion de Carga Internay Externa”

P

SNy
fe/

Por simetriay trabajo igual setiene que fe = fi, de donde:

fi =0.596* S

fe* S=1*(3)+1*(1.20)
4.2

fe= g r——— (2
fi =0.596* S............. (3
Igualando:

fi = fe

0.596* S= [4'2j
S

0.596* S* = 4.20........(4)
S | 4.20
0.596
S=  2.655m Remplazando en (1)

7.90=2*S+2*a

7.90-2*S

a=-—"——_~—=
2

a= 1200 m

Resolviendo la Ecuacion 4 y sustituyendo en 1.
S= 2655 m seadopta 270 m

a= 1200 m seadopta 120 m
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S=2700 mm

Entonces:

hf=

Adoptamos una altura de losa de:

190

hf adop=

mm.

200

mm.

Recubrimiento parala L osa:

El recubrimiento sera de 25 mm seguin lo prescrito en el punto 5.12.3 de la secciéon 5
delanormativaAASHTO LRFD 2004 (ver tabla’5.12.3-1 anexos IV-A).

Fondo de L osas hormigonadas en situ mm.

Hasta barras N° 36

BarrasN° 43y N° 57

25

50

4.1.5.10.4 Anélisis de carga muerta.

0,22

0,2

0,2

0,4

0,12

0,14

0,69

0,15

0,18
0,07

0,3

L P4‘
£y
%71,1
di= 212.20 cm
d2= 223.20 cm
d3= 215.36 cm
d4 = 163.02 cm

P1=
P2 =

P4

12 Kg
12Kg
65.65 Kg
432.00Kg
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ds= 92.16 cm P5 = 331.20Kg
dé = 51.10 cm P6 = 490.56Kg
dr= 24.10 cm P7 = 12.07 Kg

Momento por carga muerta:

MDC = 145378.305 Kg*cm/m
MDW = 290.931 Kg*cm/m

4.1.5.10.5 Andlisisdelacargaviva

Caso de Disefio 1 Sobre Carga Peatonal:

0,22

0,15

0,2

< 360 Kg/m °
pCY =
Pl= 73Kg/m d1-2=99.32 cm
P2= 89.00Kg d3=163.02cm
P3= 360.00Kg

Momento por sobre carga peatonal:

MPL = 92314.768  kg*cm

Caso de Disefio 2 Camion de Disefio:

Segun € art. 4.6.2.1.3 el ancho de distribucién de lacargaes:
Fe =1140+0,833*X

Dénde;
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X = Distanciaen metros delacargaa punto de apoyo
F =1140 + 0,833*422 = 1140 mm

Fe = 1.14m114

0,15

7250 Kg

0,69

di= 42.20 cm
Pv=7250.00Kg
Momento por cargadelarueda:

MLL = 268377.193 kg*cm
MIM = 88564.474  kg*cm
Caso de Disefio 3 Fuerza transversal y longitudinal:

Mw = 44.058 KN*m/m Momento resistente armadura vertical

T= 83.872KN/m Traccion haciafueradd voladizo

Mw = 449113.054 kg*cm
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T= 8549635 kg

dT = 20.00cm

0,15

0,69

Momento por fuerzatransversal y longitudinal.
Mw = 449113.054 kg*cm
MT = 170992.690 kg*cm

Caso de Diseflo 4 Fuerza vertical:

Fv = 20000.000 N Fuerzavertical descendente
Fv= 2038.736 kg dv= 104.00cm
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Fv

0,15

0

0,69

03 || ‘ D |

Momento por fuerza vertical.
Mv = 212028.5423 kg*cm
4.1.5.10.6 Momento ultimo.

El momento ultimo de disefio resulta € més desfavorable de todos los estados de
disefio, con sus correspondientes estado de consideracion para los casos de disefios 1

se aplica el estado limite correspondientes a Evento extremo |1 y Resistencia l
Estado limite de Resistencia |

Mu=125*DC+15* DW + 1.75*LL + 1.75*IM + 1.75*PL

Estado limite de Evento extremo ||

MU =125*DC+ 15* DW + 0.5*LL + 0.5* IM + 0.5*PL + 1*CT

MU = 343637,45 Kg*cm

MU = 228316,72 Kg*cm

Paralos casos de disefios 2 se aplica de igual manera:

MU = 502745,10 Kg*cm
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MU = 362893,76  Kg*cm
Paralos casos de disefios 3 se aplica de igual manera:
MU = 320631,49 Kg*cm
MU = 794996,16  Kg*cm
Paralos casos de disefios 4 se aplica de igual manera:
MU = 343710,18 Kg*cm
MU = 394187,88 Kg*cm

De todos los estados de cargas posibles que se pueden presentar en € sistema

estructural toma el que genere la mayor solicitacion.
MU = 794996,162 Kg*cm

4.1.5.10.7 Andlisis por flexion.

Datos:

Es= 2E+0.6 kg/cm2
r(recubrimiento) = 2,50 cm
h(Alturadelalosa) = 20,00 cm

d(canto util) = 17,50 cm

b 100,00 cm

fc= 210 Kg/lcm2
fy= 4200 Kg/lcm2

a—dl1- 1 2Mu
f.0.85.fchd?

a= 3,10cm

Armaduraprincipal .-
0.85* f'’c*b*a

fy
As= 13,187 cm2

fy = 4200 Kg/cem2 As =

Cuantiay armadura de refuerzo maxima.
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f'c 0.003

Y 0003+ ¥
Es

As _ =075*r *b*d 27.794cm2

=0,0212

r, =072

Cuantiay armaduras de refuerzo minimas:;

mim

As .. = %* b*d =0.0033*b*d = 0,003

5,833 cm2
usar: Asmin= 13,187 cm2
constructivamente se usa:
Amin= 5,833 Asnec = 13,187 Asmax = 27,794 cm2
Asnec = 6 ®16mm 10,053 cm2 asumimos Asnec
= 16 mm A= 201cm2 @
Usar Barras de 16mmc/16cm

Seccioén

Mu = 794996,162

a= 3,103 cm

Pmin = 0,0033

Pnec = 0,0075

Pmax = 0,0159

Amin= 5,833 cm2

Asnec = 13,187 cm2

Amax = 27,794 cm2

Aadop = 13,187 cm2

Varillas= @ 16 mm ¢/16 cm
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4.1.5.10.8 Armadura de distribucién.
Refuerzo por contraccion o temperatura recomendado por el codigo esigual a:

La cuantia de refuerzo de retraccion y temperatura debe ser a menos igua a los
valores dados a continuacién, pero no menos que 0.0014:

(@) En losas donde se empleen barras corrugadas Grado 300 0 350.................... 0.0020
(b) En losas donde se empleen barras corrugadas o refuerzo electro soldado de
alambre Grado 420...........cccoeevenininenenenee 0.0018

(c) En losas donde se utilice refuerzo de unaresistencia ala fluencia mayor que

420 MPa, medida a una deformacion unitariade 0.35%............... 0.0018* 4200/fy

Armaduradedistribucion:

Lc= 0,60 m
1.22
Ahistr = % Adist = 1,58 < 0,67
JLc Se adopta= 0,67
As= 8,835 cm2
D= 10 mm A= 0,79cm2

Usar 11 Barrasde 10mmc/9cm

Armadurapor Temperatura:
A, =0018*b*d  Amin= 315 cm2

&= 10 mm A= 0,79cm?2

Usar Barrasde 10mmc/20cm

Seccién
= 100.00 cm
= 17.50 cm
AD = 0.0018* b* d* (4200/fy)
AD = 3.1500 cm?2
Varillas = @ 10 mm ¢/20 cm
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4.1.5.11 Disefio dela Losalnterior.
4.1.5.11.1 Predimensionamiento de la losa y separacion delasvigas

S

LOSA HPA° 7.2x0.20m CAPA DERODADURA

2,5

2,7

Esquema delosainterior.

4.1.5.11.2 Cargas actuantes sobrelalosa interior.
Cargadistribuida debido a peso propio de lalosa
Cargadistribuida debido ala capa de rodadura.

Cargas puntuales debido a camién tipo HL-93 de 7250 Kg estas cargas actuan de

manera que generen maximos momentos positivos y negativos
4.1.5.11.3 Disefio aflexion delalosainterior:

Debemos encontrar 10s méximos momentos positivos y negativos que actlan en la

seccion transversal delalosa
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Anchodefajaparalalosainterior.

La losa, tanto interior como exterior se disefia por metro de ancho para facilitar €l

analisis Ancho de fgja para Momento positivo (M+) de lalosa Interior:
E=660+055*S S=  2700.00 mm

E= 2145.00 mm

E= 2145 m

Ancho de fgja para Momento negativo (M-) de lalosa Interior:
E=1220+0.25* S S=  2700.00 mm

E= 1895 mm

E= 1895 m

4.1.5.11.4 Calculo de los momentos actuantes sobre la losa.
4.1.5.11.5 Anélisisde cargas muertas:

Cargas puntuales sobre el voladizo debido a la carga muerta del barandado, acera 'y

baranda vehicular.

PL = 23  Kg
P2 =23 Kg
P3 = 65.65 Kg
P4 = 432.00Kg

Carga puntual que actuia sobre el voladizo es:
Pextr = 521.6 kg

Para determinar |os momentos se carga lalosa como una viga contintia de dos tramos
en e programa SAP 2000 v11.0.4

Losa:

Q1DC= 480.00 Kg/m
Capa de Rodadura:

Q2DW = 110.00 Kg/m
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Cargando la seccién transversal con las Pextr, Q1DC, Q2DW se obtiene €l siguiente

resultado segun el programa SAP 2000 v11.0.4
Momentos por carga muerta:

MDCmax (+)= 205,59 Kg-m

MDCmax (-)= -1410,10 Kg-m
Reacciones en los apoyos:

RA = 261041 Kg

RB = 424,47 Kg

RC = 2610,41 Kg

4.1.5.11.6 Andlisispor cargaviva:

Para determinar |os momentos se carga lalosa como una viga continda de dos tramos

en el programa SAP 2000 v11.0.4 con las siguientes cargas.

Se hace actuar las cargas en e programa Sap-2000, haciendo variar las ruedas del

camioén acada 10 cm sobre lalosa obteniendo de estaforma el momento maximo.

Se cargard la losa con dos hipétesis para hallar en momento maximo positivo y

negativo.

Camion de disefio.

Seccién transversal del puente, variacion del camién de disefio para generar

momentos (+) momento a 0.30 m de la baranda vehicular.

P = 7250.00 Kg
P/IE(+) = 3379.95Kg
P/E (+) P/E (+)

090m 090m | 18m

»d
<« L] »

A
\ 4

A

JAN /\

0.90m 2.70 m

o[>

»nd »d
Ll L]

v
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MLLmax (+) = 1802.64 kg*m

MIM (+) = 594.87 kg*m Incremento por carga
dindmica

Generando el estado mas desfavorable para calcular |os momentos maximos
negativos:

Camion de disefio.

Seccién transversal del puente, variacion del camion de disefio.

P= 7250.00 Kg

PIE(-) = 3825.86Kg

P/E () P/E () P/E() P/E ()
0.30 0.90m 1.8m 0.60 0.60 18m 0.30 0.90m

> —
< v

v

[
»

\ 4
A
A 4

o o
l v

A
v

& o
l v

JAN /\ JAN

0.90m 2.70 m 2.70 m L 090m _

»
Ll | »

A\ 4
A

MLLmax (-) =-2295.51 kg*m
MIM (-) = -757.52 kg*m Incremento por carga dinamica
Tandem de disefio.

Generando e estado mas desfavorable para calcular los momentos maximos

positivos.
P= 5500,00 Kg
PIE (+) = 2564,10 Kg
P/E (+) P/E (+)
1.8m

0.90 m 0.90 m

A
\ 4

/A JAN /\

090m _ 2.70m 2.70m . 0.90m

P »d
< Ll ]

v
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MLLmax (+) = 1367,52 kg*m

MIM (+) = 451,28 kg*m Incremento por carga dinamica
Tandem de disefio.

Generando e estado mas desfavorable para calcular los momentos maximos
negativos:

P= 5500,00 Kg

P/E (-) = 2902,37 Kg

P/E() P/E () P/E() P/E()

0.30 0.90m 1.8m 0.60 0.60 1.8 m 0.30 0.90m

<& —
< v

/\ /\ /\
:0.90 m 2.70 m 2.70 m =2

»d »d
Ll | Ll |

A 4
v

»
»

\ 4
\ 4
A

& o
< v

A

v

MLLmax (-) =-1741,42 kg*m
MIM (-) = -574,67 kg*m Incremento por carga dinamica
Cargadel carril dedisefio.

Generando e estado mas desfavorable para calcular los momentos maximos

positivos.

MPLmax (+) = 210.03 kg*m
MPLmMax (-) =-175.62 kg*m
4.1.5.11.7 Momento ultimo.

El momento ultimo de disefio resultara € mas desfavorable de todos los estados de

disefio, con su correspondiente estado de consideracion

Para los casos de Disefios 1 se aplicara € estado limite correspondientes a Servicio |

y Resistencial
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Camioén de Disefio + Carga de carril de disefio para momentos positivos
Estado limite de Servicio |
Mu=1*DC+1*DW+1*LL+1*IM+1*PL

Estado limite de Resistencia |

MU=125* DC+1.75* LL+1.75* IM + 1.75* PL

MU = 281312,24  Kg*cm

MU = 482017,14 Kg*cm

Camion de Disefio + Carga de carril de disefio para momentos Negativo:
MU = -463875,83 Kg*cm

MU = -741277,70 Kg*cm

Tandem de Disefio + Carga de carril de disefio para momentos Positivo:
MU = 223441,28 Kg*cm

MU = 380742,96 Kg*cm

Tandem de Disefio + Carga de carril de disefio para momentos Negativos:
MU = -390181,49 Kg*cm

MU = -612312,60 Kg*cm

De las diferentes hipétesis de cargas producidas se tomaran las que generan mayor
solicitacién, produciendo € estado de carga mas desfavorable.

MU (#+)=  482017,14 Kg*cm Positivo
MU ()=  741277,70 Kg*cm Negativo

4.1.5.11.8 Andlisis por flexion para armadura positiva.

Datos:

r(recubrimiento) = 2,50cm
h(Alturadelalosa) = 20,00 cm
d(canto til) = 17,50 cm
b 100,00 cm
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f'c=

210 Kg/cm2

2Mu
a=d|1- [1- 5
f .0.85.fc.bd
a= 1,81 cm 0,01807912
Armaduraprincipal.-
fy= 4200 Kglcm2 ag L 085" feb*a
fy
As= 7,7cm2
Armadura minima.-
0.25* ,/f'c*b*a
As,, = fy Asmin = 1,50952 cm?2
&= 12 mm Af= 1,13cm?2
Usar Barrasde 12mmc/14cm
Verificacion dela cuantia:
Cuantia M ecénica:
As
r= prq 000582 > 0,0018 Cumple
0,00582 <r max=0.75*rb Cumple
fc 6000
pp=0,0213 rb=0.85*b1* *
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Mu = 482017.14
a= 1.108 cm
Pmin= 0.0033
Pnec = 0.0044
Pmax = 0.0159
Amin= 1510 cm2
Asnec = 7.684 cm2
Amax = 27.891 cm2
Aadop = 7684 cm2

4.1.5.11.9 Armaduradedistribucion:

Armadura de distribucion:

Lc= 2,800m
Ab _ 1.22 Adistri = 0,73 <0,67
istri ™ JLe Se adopta 0,67 %
As= 5,148 cm2
= 10 mm A= 0,79 cm?2

Usar Barrasde 10mmc/14 cm

b= 100.00 cm
d= 17.50 cm
AD = 1.22/(LcM1/2)

AD = 5.148 cm2
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4.1.5.11.10 Analisis por flexion para armadura negativa.

Datos:

r (recubrimiento) = 2,50 cm
h (Alturadelalosa) = 20,00 cm
d (canto util) = 17,50 cm
b= 100,00 cm
f'c= 210 Kg/lcm2

a=d. 1—J1 2Mu

f .0.85.fcbd?
a= 2,87 cm 0,02872451
Armaduraprincipal .-
* ‘A% *
fy = 4200 Kg/cm?2 As:0'85 f'c*b*a
fy
As= 12,21 cm?2

Armadura minima.-

0.25*,/f’c*b*a
As,, = Yy = Asmin= 0,248 cm2

= 12 mm A= 1,13cm2
12

Usar Barrasdel1l2mm c/ 10cm

Verificacion de la cuantia:

Cuantia M ecénica:

r = AS 0,00698 > 0,0018 Cumple
b*d
rb=0.85*b1* fc, 6000 0,00608 <Tr max=0.75*rb Cumple
fy 6000+ fy
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pp=0,0213

Pma=  0,0159
Seccién
Mu = 741277.702 Kg*cm
a= 2.872 cm
Pmin= 0.0033
Pnec = 0.0070
Pmax = 0.0159
Amin = 0.248 cm?2
Asnec = 12.208 cm2
Amax = 27.891 cm2
Aadop = 12.208 cm2
Varillas = @ 12 mm ¢/10 cm

4.15.11.11 Armadura dedistribucion:

Armaduradedistribucion:

1.22 Lc= 2,800 m
Avisri = N 0,73 <0,67
c Se adopta 0,67
As= 8,179 cm2
&= 12 mm Ad= 1,13cm?2
Usar Barrasde12mm ¢/ 14 cm
Seccion
= 100.00 cm
= 17.50 cm
AD = 1.22/(LcM1/2)
AD = 8.1739 cm2
Varillas= 7@ 12 mm c/14 cm
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Tanto los carriles de disefio como e ancho cargado de 3000 mm en cada carril se
deberan ubicar de manera que produzcan solicitaciones extremas. El camion o
tandem de disefio se debera ubicar transversalmente de manera que ninguno de los

centros de | as cargas de rueda esté a menos de:

» Para e disefio del vuelo del tablero — 300 mm a partir de la cara del cordon o

baranda, y

» Para e disefio de todos los deméas componentes — 600 mm a partir del borde del

carril de disefio.
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4.1.5.12 Disefio delasVigasde Hormigon Pretensado.

4.1.5.12.1 Dimensionamiento dela seccion

Datos previos.

Viga simplemente apoyada:
Luz delaviga:

L= 2360m

[

&8

L L

*Seccion transversal delaviga

Setratade 3 vigas como se muestraen lafigural.l

, a=0%, s=27

s=27

La seccién AASHTO recomendada para claros de 70 a 100 pies, eslaseccion Tipo V.

(A. H. Nilson. pé&g. 565).

1,6

<
0,25

0,13

‘ 0,18

0,84

‘ 02 ‘ 0,25 ‘
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En base a esto es que se adoptaron |las siguientes dimensiones

* Espesor de |os patines:

1. El espesor del patin superior no debera ser menor de 15 cm

2. El espesor del patin inferior no debera ser menor de 14 cm.

En base a |los espaciamientos minimos necesarios y recubrimientos requeridos, debe

ser por |o menos una vaina de separacion entre |os cables segiin norma.

El diametro delavaina, segun el sistema de pretensado elegido (Protende), esigual a

7 cm.

Por lo tanto espesores adoptados:

No se eligieron patines mas delgados porque patines delgados en compresion
siempre presentan el peligro del pandeo cuando son cargados y son vulnerables a

romperse durante las operaciones de ereccion de |os elementos percol ados.

*Base de |os patines:
Base del patin superior:

Se adoptaB1= 107.00 cm
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Base del patin inferior:
Seadopta B2= 70.00 cm
* Ancho del ama

El espesor minimo del ama se determina frecuentemente por |os espacios minimos
requeridos por los cables de pretensado y por |os requisitos de recubrimiento para el

acero exterior.

Segun Arthur H. Nilson normalmente un ancho minimo de 6 pulg, debe ser

considerado como minimo practico. (pag. 166)

Considerando las 6 pulg, nos determina un ancho igua a 15,24 cm.

Por lo que se adopt6 un ancho igual:
bw = 20 cm.

Sabiendo gue un cable es &l que pasa por € ama se necesita:

0,07

o de

0,28

f— "
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4,1.5.12.2 Caracteristicas de la Seccion.

Propiedades Geométricas Tiempo " 0"

Datos.-
Longitud delaViga

® Torones =
y HOAO
y Asfalto

1,07

0,13

™
‘ 0,18

4

0,84

0,25

0,25

0,2

0,1

En tiempo “0”

A0 = 6739.000 cm?
C10= 75.756 cm
C20= 84.244 cm
10= 22382238522 c¢m*
e0= 74.244 cm

2300.00 cm
1/2" pulg
2400.00 Kg/m3
2200.00 Kg/m3
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Propiedades Geométricas Tiempo " «"

Datos.-

Longitud dela Viga= 2300.00 cm
@ Torones = 1/2" pulg
y HPAC = 2400.00 Kg/m3
n= 0.775

be =209.00 cm

N
hf=20.00 cm

) 0,7
En tiempo * oo"
A= 10919.000 cm?
C1l o= 59.996 cm
C2 o = 120.004 cm
| 0= 39347360.688 cm*
eoo = 110.004 cm

4.1.5.12.3 Anélisisde Cargas Transver salmente.

La carga muerta constituida por postes, pasamanos, aceras, baranda vehicular, carpeta

derodaduray losas se las distribuye entre las tres vigas:
4.1.5.12.3.1 Andlisisde carga muerta.

Postes y pasamanos:

Pposte = 65,65 Kg Mpp = 73,72 Kg-m

Ppasamanos= 24,00 Kg M ppasamanos = 26,40 Kg-m
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Aceras:

Pacera = 432,00 Kg Macera = 259,20 Kg-m
Baranda Vehicular:

Pbaranda = 331,20 Kg

Peso Propio dela L osa:

Plosa = 480,00 Kg/m

Peso Propio de la Capa de Rodadura:

PRodadura= 110,00 Kg/m

Reacciones en |os apoyos.

Ra= 261041 Kg/m

Rb= 424,47 Kg/m

Rc= 2610,41 Kg/m

CAlculo de momentos flector es.

Momento debido al peso propio delaviga.
*Lacargadistribuida para el peso propio delaviga ser&
PP1 Viga= 1617,36 Kg/m

PP2 VigaTransicion = 1212,00 Kg/m

M ppviga= 114247,00 Kg-m en centro luz
M ppviga= 11217554 Kg-m camion tipo
M ppviga= 112527,88 Kg-m tandem

Momento debido ala carga del tablero.

Para el andlisis de cargas se contempla un andisis de la viga externa e interna por
individual, puesto que los esfuerzos producidos en ellas son diferentes; al fina se

disefia la viga que se encuentre en una situacion mas desfavorable:
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Viga externa.

Mpp tablero =172613,62 Kg-m
Mpp tablero =171927,57 Kg-m
Mpp tablero =172496,15 Kg-m
Vigainterna.

M pp tablero = 28068,23 Kg-m
Mpp tablero = 27956,67 Kg-m
Mpp tablero = 28049,12 Kg-m

4.1.5.12.3.2 Andlisis por cargaviva.

en centro luz
camion tipo

tandem

en centro luz
camion tipo

tandem

Para encontrar el maximo momento producido por las cargas actuantes en la viga se

recurrira a teorema de Barre, que permite ubicar las cargas de manera que generen €l

méaximo momento flector.

Los factores de distribucion serén cal culados segun establece normativa en la seccion

4.6.2.2.2 como sigue a continuacion:

4.1.5.12.3.2.1 Deter minacion del factor dedistribucion.

Andlisis paravigasinteriores.

Para un carril de disefio cargado se estipula seguin la norma usar la siguiente formula:

a) Ecuacion

0.4 S 0.3

=005+ (5) () (r2)

Es =29876 MPa

Ep =23142 MPa

N E; (viga) B
——ED (losa) = 1.291

Ec=0.043*g°*[fc
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Kg=n*(l + A*eg?) = 92881394.37 cm4

| = 22382238,522 cm4
eg= 85,76 cm
A= 6739,000 cm?2

0.1
KQ —
[L*IS?,J =1.176

S: separacion entre vigas 2700 cm

L: longitud delaviga 23000 cm

ts = profundidad de lalosa de hormigdn 200 mm

g = 0573

b) Ley de momentos:

Pr P=

1,80 m

g = 0667
Usar e menor: g
Doscarriles cargados:

a) Ecuacion

MI .
= 0,075 —(
g 2900.

g"" = 0.809

b) Ley de momentos

)0 ()

0.573

0.1

1,80 m

g = 0889
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Usar € menor:

Gobiernadoscarrilescargados. g’ = 0.890

Andlisispara vigas Exteriores [Tabla 4.6.2.2.2d-1]

Para un carril de disefio cargado se estipula segun la norma usar la siguiente formula:
a) Ley de momentos

Px Pr

1,80m

i [

g°F = 0.797

Doscarriles cargados:
a) Ecuacion

e=077+ -2 _ 1199

2800

de = distancia entre el alma exterior y el borde interior de un cordon o barrera para €l

trafico (mm)
de=1200 mm

g"E  =eeg’ =0.969
b) Ley de momentos

0,25m 0,60 m

Pr Pr P= Pr

1,80 m 1.80m

O []

g% = 0805

Gobierna dos carriles cargados: gf = 0.805
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Momento por Carga Viva.

Para hallar e maximo momento por carga viva se deben hacer las combinaciones ya

sea camion + carril o tandem +carril, trabagjando con la que resulte mayor.

Camion de Disefio.

145 KN ! 145KN
E 35 KN
4.3 m I [43m
< et e E—
0.725 &% il
A \ B
/\ ci D O
P 11.5m i 11.5m g
CL

RA = 172,821 KN
RB = 152,179 KN

Como se puede observar a simple vista el maximo momento flector en la viga no se
encuentra en e centro de la misma, sino a 11.225 m desde € apoyo izquierdo, por
tanto a esta seccion se la denomina seccién 1 para fines de célculo de esfuerzos.

A continuacion se analiza el comportamiento de estos efectos en las vigas externa e
interna correspondiente afectandose |os esfuerzos por sus respectivos coeficientes de

fraccion de carga.

Célculo del Mmax en Centro Luz.

Moo =Rs* [; —aj—ss* (43)=

Mmax LL = 1469,06 KN*m 149751,5291 Kg-m centro luz

Calculo del Mmax en € Punto D (0.725 m del Centro Luz).

M, . =R* [;j —35(43+a)-145 a=

160



Mmax D =  1489,23 KN*m 151807,5915 Kg-m camioén tipo

Viga externa.
M camion= 120549,981 Kg-m centro luz
M camion= 122205,111 Kg-m camion tipo

Momento por efecto dinamico (considerado como el 33% de la carga viva)

M camién= 39781,49369 Kg-m centro luz
M camion= 40327,68669 Kg-m camion tipo
Vigainterna.

M camién= 121129,165 Kg-m centro luz
M camién= 122792,248 Kg-m camion tipo

Momento por efecto dinamico (considerado como el 33% de la cargaviva)
M camion= 39972,625 Kg-m centro luz

M camién= 40521,442 Kg-m camion tipo

Tandem de Disefio.

110 KN :110 KN
09 104
A : B
/\ ¢! D O;
P 11.5m i 11.5m R
CL

Calculando setiene:
RA = 112,870 KN
RB = 107,130 KN

Calculo del Mmax en centro luz.
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Mmax LL = 1199,00 KN*m 122222,222 Kg-m

Calculo del Mmax en € punto D (0.725 m del centro luz).

M, o = RB*[;j—llo*a=

Mmax D=  1199,86 KN*m 122309,977 Kg-m
Viga externa.

M tandem= 98388,889 Kg-m centro luz

M tandem = 98459,531 Kg-m tandem tipo

Momento por efecto dinamico (considerado como el 33% de la carga viva)

M tandem = 32468,33333 Kg-m centro luz
M tandem = 32491,64526 Kg-m tandem tipo
Vigainterna.

M tandem= 98861,600 Kg-m centro luz
M tandem = 98932,582 Kg-m tandem tipo

Momento por efecto dinamico (considerado como el 33% de la carga viva)

M tandem= 32624,328 Kg-m centro luz

M tandem = 32647,752 Kg-m tandem tipo
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4.1.5.12.3.3 Maximo momento por lacargadecarril.

Pcarril = 948,012 Kg/m
i 948,012Kg/m
kdided : :
Ci O
P 11.5m e 11.5m R
tL
RA = 10902,141 Kg
RB = 10902,141 Kg
Momento debido alacargade carril.
Mcarril = 62287,294  Kg-m en centro luz
Mcarril = 62438,144 Kg-m camion tipo
Mcarril = 62644,633 Kg-m tandem tipo

Andlisis del momento de disefio para el camién de disefio.

Md =M ppviga+ M pp tablero + M camién + M imp. camion + M c. carril

Viga externa.

Md = 509074,051 Kg-m

en centro luz
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Md = 509479,381

Vigainterna.

Md= 365704,304

Md= 365884,043 Kg-m

Andlisis del momento de disefio para el tandem de disefio.

Md =M ppviga+ M pp tablero + M tandem + M imp. tandem + M c. carril

Viga externa.
Md = 480005,129
Md = 478619,841
Vigainterna.
Md= 336088,443
Md = 334801,973

4.1.5.12.4 Momento total.

Delo anterior podemos ver que la carga HL-93 esta conformada por el camion de

Kg-m

Kg-m

Kg-m

Kg-m

camion tipo

en centro luz

camion tipo

en centro luz

tandem tipo

en centro luz

tandem tipo

disefio més lacargade carril por ser esta combinacion laque ocasiona |os efectos

mas desfavorables. Por tanto € momento de disefio se esta produciendo en laviga

externay tiene un valor de:
MTmax = MDC +MLL

MTmax = 509479,381

Kg-m
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4.1.5.12.5 Andlisisde Esfuerzosen t=0y t=co

Lafuerza de pretensado es cal culada con | as siguientes inecuaciones:

Tiempoinicial:
t=0

Mo*C1l Po*e*Cl Po -
fl=- + -—<0.8/f'ci
Icg Icg A

t=0
fo— 4 MO"C2_Poe*C2_Po, 44
. e . Icg Icg A
Tiempo infinito:

* * A%
(__M*C,_hPR*e Cl—h%z—OASfc

1
I I

M;*C, hP*e*C, hP

f,= —°2<1.60,/ fc
I | A

Donde:
Mo =Momento debido al peso propio delaviga

MTmax = Momento total debido atodas las cargas vivasy muertas

Cl =Distanciadel centroide de la seccién alas fibras superiores de la seccion.

C2  =Distanciadel centroide de laseccion alasfibrasinferiores de la seccion

e = Excentricidad méaxima correspondiente ala distanciaen el lugar de maximo momento flector.
Po = Fuerza de pretensado inicial

lcg = Inerciadelaseccién en d centro de gravedad de lapieza

n = Coeficiente de pérdidas de pretensado

A = Areade la seccion.

f'c  =Resistenciadel H° el diadel tesado (245 Kg/cm2).

Suponiendo que setesard alos 7-14 dias después del hormigonado.

fc = Resistencia caracteristicadel H® alos 28 dias
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4.15.12.5.1 Célculo dela Fuerza de Pretensado.

Tiemp
T=0
A

lo=
Clo=
C20=

€0

Mo =

fici=

o Inicial.

6739
22382238.52
75.756

84.244

74.244
11424699.552

245

Z1= 295451.4146
Z2 = 265683.6992

Po<

f10=

Po

IN

f20=

Tiempo Final.

T=o0
A=
[co=
Cloo=
C200=
goo=

Mt =

fi'c=

Z1=

10919
39347360.69
59.996
120.004
110.004
50947938.141

350
0.8
655829.22

cm2
cm4
cm
cm
cm

kg*cm

kg/cm?2

PARA HORMIGON A LOS 7 DIAS

(08 [tci )*C'1 Mo

Po >

a*[ !

—e0
cl* A j

497479.939 kg

12.5220

Po<

12.5220

(-0.6* fci )*L+ Mo
c2

a*(
c2

444099.322 kg

cm2
cm4
cm
cm
cm

kg*cm

kg/cm?2

-147

>=

-147

A
*A

0.00 ok

0.00 ok

PARA HORMIGON EN TIEMPO INFINITO

Po >

—0.45* fc* 1 Ms
cl

b*[

|
cl* A

)
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Z2= 327884.7045
Po >

f100=
Po >

f200=

-1310187,518 kg

-157.5 >= -157.5
|
(L6 [fc)— +Ms
Po> I c2
b* +€0

c2* A
367176,273 kg

29.93325909 <= 29.93325909

0.00 ok

0.00 ok
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TIEMPOT=0

q:

Clo=
C2o0=

*[I\/Io—(l:l* (—o.wM)j

1617.36 kg/m 19084.848

23.6 cm

245 kg/cm2

6739 cm?2

22382238.52 cmé

374388 kg

ay s+

75.756 cm cd*A a*Po

84.244 cm
N2 X Mo(x) e(x)
1 0 0 53.724
2 1 1827616.8| 58.605
3 2 3493497.6| 63.055
4 3 4997642.4| 67.073
5 4 6340051.2| 70.658
6 5 7520724 73.812
7 6 8539660.8| 76.534
8 7 9396861.6| 78.823
9 8 10092326 80.681
10 9 10626055 82.106
11 10 10998048 83.100
12 11 11208305 83.662
13 11.8 11260060 83.800
14 12 11208305 83.662
15 13 10998048 83.100
16 14 10626055 82.106
17 15 10092326 80.681
18 16 9396861.6| 78.823
19 17 8539660.8| 76.534
20 18 7520724 73.812
21 19 6340051.2| 70.658
22 20 4997642.4| 67.073
23 21 3493497.6| 63.055
24 22 1827616.8| 58.605
25 23 0 53.724
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o

Mo+|—*(0.6* f’ci)j— !
c2

~a*Po c2* A

N2 X Mo(x) e(x)

1 0 0 64.894
2 1 1827616.8 69.775
3 2 3493497.6 74.225
4 3 4997642.4 78.242
5 4 6340051.2 81.828
6 5 7520724 84.982
7 6 8539660.8 87.703
8 7 9396861.6 89.993
9 8 10092326 91.850
10 9 10626055 93.276
11 10 10998048 94.270
12 11 11208305 94.831
13 11.8 11260060 94.970
14 12 11208305 94.831
15 13 10998048 94.270
16 14 10626055 93.276
17 15 10092326 91.850
18 16 9396861.6 89.993
19 17 8539660.8 87.703
20 18 7520724 84.982
21 19 6340051.2 81.828
22 20 4997642.4 78.242
23 21 3493497.6 74.225
24 22 1827616.8 69.775
25 23 0 64.894
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TIEMPO T =00

q =
L=
fic=
A=
lo=
Po=

Clo=
C2o0=

7232.136 Kg/m

23.6 cm

350 kg/cm2

10919 cm?2

39347360.69 cm4

374388 kg

60.00 om €y = TA'E *1Po* (MS_(Izl* (0.45* fc))

120.00 cm
Ne X Mt(x) e(x)
1 0 0 -284.810
2 1 8165266.6 | -257.548
3 2 15607943 | -232.699
4 3 22328030 | -210.262
5 4 28325526 | -190.238
6 5 33600433 | -172.626
7 6 38152750 | -157.427
8 7 41982477 | -144.640
9 8 45089614 | -134.266
10 9 47474160 | -126.304
11 10 49136117 | -120.755
12 11 50075484 | -117.619
13 11.8 50306713 | -116.847
14 12 50075484 | -117.619
15 13 49136117 | -120.755
16 14 47474160 | -126.304
17 15 45089614 | -134.266
18 16 41982477 | -144.640
19 17 38152750 | -157.427
20 18 33600433 | -172.626
21 19 28325526 | -190.238
22 20 22328030 | -210.262
23 21 15607943 | -232.699
24 22 8165266.6 | -257.548
25 23 0 -284.810
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1 | |
> * Ms+—*|-05*./fc)|—
e b*Po[ c2 ( )) c2* A

Ne X Mo(x) e(x)
1 0 0 -62.798
2 1 8165267 -35.536
3 2 15607943 | -10.686
4 3 22328030 11.751
5 4 28325526 31.775
6 5 33600433 49.387
7 6 38152750 64.586
8 7 41982477 77.373
9 8 45089614 87.747
10 9 47474160 95.708
11 10 49136117 | 101.257
12 11 50075484 | 104.393
13 11.8 50306713 | 105.165
14 12 50075484 | 104.393
15 13 49136117 | 101.257
16 14 47474160 95.708
17 15 45089614 87.747
18 16 41982477 77.373
19 17 38152750 64.586
20 18 33600433 49.387
21 19 28325526 31.775
22 20 22328030 11.751
23 21 15607943 | -10.686
24 22 8165267 -35.536
25 23 0 -62.798
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COORDENADASDESDE LA FIBRA INFERIOR DE LA VIGA

Ne X Y1 Y2 Y3 Y4

1 0 30.520 19.350 404.814 182.802
2 1 25.638 14.469 377.552 155.539
3 2 21.189 10.019 352.702 130.690
4 3 17.171 6.002 330.266 108.253
5 4 13.586 2.416 310.241 88.229
6 5 10.432 -0.738 292.629 70.617
7 6 7.710 -3.459 277.430 55.418
8 7 5.421 -5.749 264.644 42.631
9 8 3.563 -7.607 254.269 32.257
10 9 2.138 -9.032 246.308 24.295
11 10 1.144 -10.026 240.759 18.747
12 11 0.582 -10.587 237.623 15.610
13 11.8 0.444 -10.726 236.851 14.838
14 12 0.582 -10.587 237.623 15.610
15 13 1.144 -10.026 240.759 18.747
16 14 2.138 -9.032 246.308 24.295
17 15 3.563 -7.607 254.269 32.257
18 16 5.421 -5.749 264.644 42.631
19 17 7.710 -3.459 277.430 55.418
20 18 10.432 -0.738 292.629 70.617
21 19 13.586 2.416 310.241 88.229
22 20 17.171 6.002 330.266 108.253
23 21 21.189 10.019 352.702 130.690
24 22 25.638 14.469 377.552 155.539
25 23 30.520 19.350 404.814 182.802
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| EXCENTRICIDAD A LO LARGO DE LA VIGA

\‘\

4.1.5.12.6 Verificacion dela Fuerza de Pretensado.
Teniendo en cuenta que se usaran torones con las siguientes caracteristicas :

Diémetro = D= 05"
Area= Aac= 09871 cm2
Limite de Rotura= fpu= 18983  kg/cm?

Segun criterio el esfuerzo méximo atraccion a que se sometera el acero
ese 74 % del esfuerzo limite de ruptura

0.max= 0,74*fpu 14047.42 kg/lcm?
Para el disefio se asume que en esta viga entraran 3 vainas de 9 torones cada uno

Entonces se tendra que el areatotal del acero de pretensado sera:
Aac= (3*9)* Atorén Aac= 26.6517 cn?

como: o0=Po/Aac Po=0g*Aac
asi tenemos que lafuerza de pretensado efectivo sera:

n

Po= 374387.62 Kg 374.39 Tn

verificando que lafuerza de pretensado inicia se encuentre entre
el rango impuesto por lasecuaciones1y 2:
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EC.4 Po

367176,273 < 374387.62 Kg <

4.1.5.12.7 Trayectoria del cable

EC.2

444099.322 CUMPLE ok.

Para encontrar la ecuacién de la parabola se la aproxima a partir de las gréficas de

tendenciaen e computador a partir de 3 puntos

Excentricidad constructiva Y centro = 0.10 m
y=K+BxC
X Y
P1 0 1.05
P2 11.8 0.10
P3 23.6 1.05
0.10 = 139.24 A + 11.8 B + C
1.05 = 556.96 A + 23.6 B +C
Solucién
= 0.006822752
= -0.1610
= 1.0500
y = 0.00682275 x 2 + -0.16102 X + 1.050
Ecuacion de la curva parabolica del TENDON 1
y=A+BxC
X Y
P1 0 1.39
P2 11.8 0.10
P3 23.6 1.39
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139 | = 0 A + 0 B +C
0.10 = 139.24 A+ 11.8 B +C
1.39 = 556.96 A + 23.6 B +C
Solucién
= 0.0093
= 0.2186
= 1.3900
y= 0.0093 + -0.21864 «x + 1.390
Ecuacion de la curva parabdlica del TENDON 3
y=A+BxC
X Y
P1 0 0.71
P2 11.8 0.10
P3 23.6 0.71
071 | = 0 A+ 0 B +C
0.10 = 139.24 A+ 11.8 B +C
0.71 = 556.96 A + 23.6 B +C
Solucién
= 0.0044
= 0.1034
= 0.7100
y= 0.0044 + -0.10339 «x + 0.710
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Trayectoria delos Cables.

0.00 1.390 1.050 0.710

3.75 0.700 0.542 0.384

7.50 0.271 0.226 0.181

11.25 0.103 0.102 0.101

15.00 0.195 0.170 0.145

18.75 0.548 0.430 0.312

22.50 1.161 0.881 0.602

23.60 1.390 1.050 0.710
1,60

ayectoria de los les
1,40
1,20 Y
1,00
/
0,80 \ )4
/|
0,60 N 4
0,40
N 7 A
N L1
0,20 SIS
|

0,00 '

00 20 40 60 80 100 12,0 140 16,0 180 20,0 22,0
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4.7.4 Estimacion delas Pérdidasde Pretensado.
Datos de disefio:

Cl=Ys= 0,758 m Py = 374387,62 Kg
C2=Yi= 0,842 m Ppj = 374387,62 Kg
Ac= 0,674 m? App = 26,65 cm?
Ap= 26,652 cnm? Op= 14047,42 Kg/cm?
| = 0,224 m*
k= 0,00066 1/m
M= 0,2

Replanteo de los Cables a cada 1/4 de laluz parala pérdida Verticales av

X Y1 al Y2 a2 Y3 a3
0 tendon 1 0,2186 Cable 0,1610 tendon 3 0,1034
59 0,700 0,1093 0,542 0,0805 0,384 0,0517
11,8 0,103 0,0000 0,102 0,0000 0,101 0,0000
17,7 0,548 0,1093 0,430 0,0805 0,312 0,0517
23,6 1,390 0,2186 1,050 0,1610 0,710 0,1034
o = estavariable esta dada en radianes con respecto ala horizontal
Replanteo de los Cables a cada 1/4 de laluz parala pérdida horizontales ah
X Y1 ol Y2 02 Y3 03
0 tendon 1 0,0237 Cable 0,0237 tendon 3 0,0237
59 0,275 0,0119 0,275 0,0119 0,275 0,0119
11,8 0,210 0,0000 0,210 0,0000 0,210 0,0000
17,7 0,259 0,0119 0,259 0,0119 0,259 0,0119
23,6 0,350 0,0237 0,350 0,0237 0,350 0,0237

o = estavariable esta dada en radianes con respecto ala horizontal

Para los tendones curvados en tres dimensiones, la variacion angular tridimensional total a se debera obtener

sumando vectorialmente la variacion angular vertical total, av, més la variacion angular horizontal total, ah.

Si los desarrollos del tenddn en elevacion y planta son parabdlicos o circulares, a se puede calcular
como:

o= 1."(_}.’{; + (}.’I'{
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X ol 02 a3

0 0,2199 0,1628 0,1061

59 0,1100 0,0814 | 0,0530
11,8 0,0000 0,0000 | 0,0000
17,7 0,1100 0,0814 | 0,0530
23,6 0,2199 0,1628 0,1061

X Tendonl Cable | Tendon3 |verificarsi:  k*x +p*a < 0.3

59 0,1100 0,0814 | 0,0530 X Tendonl Cable |Tendon3
11,8 0,2199 0,1628 0,1061 59 0,0259 0,0202 0,0145
17,7 0,3299 0,2441 0,1591 11,8 0,0518 0,0403 0,0290
23,6 0,4399 0,3255 0,2122 17,7 0,0777 0,0605 0,0435

23,6 0,1035 0,0807 0,0580

4.7.4.2 Pérdida por Fricciéon.

Mg = fylL=e75)

Hallamos los AfpF esfuerzos estan en unidades de (Kg/cm?) para cada tramo en los diferentes
cables:

X Tenddn 1 Cable Tendédn 3
59 | 358,976206 280,49262 | 202,2427
11,8| 708,778919 555,38448 | 401,57369
17,7| 1049,64256 824,78743 | 598,03488
23,6 | 1381,79557 1088,8111 | 791,66759

Determinamos el % de | os esfuerzos fina es después de |a pérdida por friccion en cada tramos en los
diferentes cables:

X Perdidas por Friccion en %

59 2,56% 2,00% 1,44%
11,8 5,05% 3,95% 2,86%
17,7 7,47% 5,87% 4,26%
23,6 9,84% 7,75% 5,64%
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4.1.5.12.8.2 Pérdida por Deslizamiento de Cufias.

AX
Dénde: ATS ares | s
Ax = hundimiento de los anclajes
Ax = 0.6 cm Vaor de deslizamiento recomendado paraanclges TP
I'= 1180 cm Longitud de un extremo a g e de simetriadelaviga
1= 2360 cm Longitud delaViga
Es= 1950000 kg/cm? Mdédulo de elasticidad del acero de presfuerzo
Por o tanto, reemplazando
AfS, e = 4957627 kglcm? =  3.53%

Célculo de lalongitud que afecta el desplazamiento de Cufias

PO-Px_ A2 (_ AI*Es
S L/2 X 4* [Po — Px]

Entonces obtenemos: x= -0.851904 cm.

4.1.5.12.8.3 Pérdida por Acortamiento Elastico del Concreto.

En los elementos postensados, a excepcion de los sistemas de |osa, |a pérdida por acortamiento
el &stico se puede tomar como:

Doénde:
N-1, Ep,
PES™ = oo
2N Eci

N = nimero de tendones de pretensado idénticos

fcgp = sumatoria de las tensiones del hormigdn en el centro de gravedad de los tendones
de pretensado debidas ala fuerza de pretensado después del tesado y a peso propio del
elemento en | as secciones de maximo momento (M Pa)

Seguin las recomendaciones que se tiene se afirma gue un hormigon es tesado cuando alcanza entre
el 70 - 80 % de su esfuerzo caracteristicos F'ck

Las normas inglesas dicen que & Hormigon para ser tesado tenga como minimo un F'ck de
245 kg/cm?
Seasumequed H° tiened 70 % de su F'ck, que se obtiene alos 7 dias de su hormigonado
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Pi = 336948.86 Kag.

Mo = 114247.00 Kg*m
Ep= 1950000.00 kg/cm?
Ec= 237917.633 kg/cm?
= 3 numero de tendones
Lc= 236 m.
e= 0.742 m.
r2= 0.332 m2

A = 0.9 Pi = tension en el acero de pretensado inmediatamente antes de latransfer. como
seesp. enlaNorma AASHTO LFRD-2004 en laTabla5.9.3-1

Pi Pi*eZ_Mo*e

fogp=—F | 680244.31 kg/m? = 68.024431 kg/cm?
_ N_l* Ep*
PN Eci
Af pES:
18584533 kglem? =  1.32%

4.1.5.12.8.4 Pérdida por Fluencia Lenta del Hormigon.

M =120 £ ~70% Af , >0

fcgp = tension del hormigdn en el centro de gravedad del acero de pretensado en €l
momento de la transferencia

Afcdp = variacién de latension en el hormigdn en el centro de gravedad del acero de
pretensado debida alas cargas permanentes, a excepcion de la cargaque actiaen e
momento que se aplicalafuerza de pretensado. Los valores de Afcdp se deberian calcula

Ker = 16 para elementos postensados
Es= 1950000.00 kg/cm?

Ec= 284365.961 kg/cm?

Mcds = Momento debido a cargas permanentes
e= 0.7424 m. excentricidad
lg= 0.2238 m*. Inercia
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feds=
fcir =

Tensién debido a cargas permanentes
Tension debido acargasiniciaes

fcgp =
Afcdp =

68.024 Kg/cm2
47.025 Kg/lcm2

AfpCR =

SH=82*10°*K E,* (1— 0.06* \Q* (100-RH)

440.093 Kg/cm?2

4.1.5.12.8.5 Pérdida por Contraccion del Hormigon.

Af iz =(93—0.85* H)MP
H = humedad relativa ambiente anual media (porcentgje)

3.13%

H= 80 En Tarija
AfpSR = 25 Mpa = 254.929 Kg/lcm2 1.81%
4.15.12.8.6 Pérdida por Relajacion delos Cables.
f
Af gy = P0ORA0) 1 T gt
40 f,
t = tiempo estimado entre el tesado y latransferencia (dias)
fpj =tensioninicia en & tendon a final del tesado
fpy = tension de fluencia especificada del acero de pretensado
fpj = 12814.526
foy= 17082000 CnTanja
t= 7 28 365 730 1095 1460 1825
AfpR1 = 142.71 181.32 252.83 27214 | 28343 291.44 297.65
AfpR1 = 1.02% 1.29% 1.80% 1.94% 2.02% 2.07% 2.12%
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4.1.5.12.8.7 Total Pérdidas.

Friccion 7.75%

Acufiamiento 3.53%
Acortamiento Elastico 1.32%
Fluencia Lenta 3.13%
Contraccion del Hormigdn 1.81%

Relgjacion de los Cables 1.94%
Pérdidas de Pretensado = 19.49%

Se asume laNorma AASHTO como la méas recomendada para puentes, por ello se afirma que cumple el
20 % asumido principal mente.
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4.15.12.9 Verificacion delos Esfuer zos en la Seccion.

Ent=0
Datos:
A=
lo=
Clo=
C20=
eo=
Mo =
fici=
Po=

Ec. 1

Ec. 2

Ent=c0
Datos.

loo=
Cloo=
C200=
€00=
Mt =
f'c=

Po=

Ec. 3

Ec. 4

6739
22382238.52
75.756

84.244
74.244
11424699.552
245
374387.6236

PO _
A

0.144198472
Po

a

a*—+a
A

117.1749117

10919
39347360.69
59.996
120.004
110.004
50947938,141
35

0.8
374387.6236

p = £
A
54,8774664
p 0
A
-27,46940964

—b*

+b*

cm2
cm4
cm

cm

cm
kg*cm
Mpa
kg.

* a* *
axorerel, MOI °L < 080% [foi

I
>= -12.37436867 ok cumple
Po*e*cl Mo*cl .
* I - >-0.6* fci
<= 147 ok cumple

cm2
cmd
cm

cm

cm
kg*cm
Mpa

kg.

Po* e* Cl+ Mt* cl
I
<= 157.5 ok cumple
Po*e*c2 Mt*c2
I - <1l.6*./fc
>= -29.58039892 ok cumple

>-0.45* fc
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4.1.5.12.10 Verificaciony Disefioen Estado Limitede Resistencia.

be =209.00 cm

4.15.12.10.1 Andlisisa flexion. T R
fe= 350 Kg/cm2 =
B1= 0.85 o 9
bw = 20 cm .

b= 209 cm & g )

hf = 20 cm S . 3
dp= 166.5 cm g °

fpu = 18983 Kg/cm2 o2 5517omn
fpy = 17084.7 Kg/cm2 KRN -
Ap= 26.6517 cm2 =
fyk = 4200 Kglem2 = £ 0.0 G- P
fyk = N
ds= 177 cm - -

4.1.5.12.10.1 Combinacion de car gas.

DC=peso propio de los componentes estructurales y accesorios no estructurales
L L=Sobrecarga vehicular

Combinaciones de cargay factores de carga paralaresistencial

Resistencia l

peso propio de los componentes
DC= 268961,48 Kg*m estructurales y

accesorios no estructurales
LL = 234539,89 Kg*m sobrecarga vehicular
Mu=125*DC +1.5* DW + 1.75*LL + 1.75*PL

Mu = 746646,66 Kg*m

Tensién en el acero de pretensado Adherente

K = 2% [1.04 - fpyj
fpu

K= 0.28
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Dimensiones Nominaes:

DIAMETRO DE SECCION PERIMETRO AREA CANTIDAD| AsA's
BARRA
Pulg mm (mm2) (mm) (cm2) (cm2)
- 6 28.00 18.80 0.28 - -

- 8 50.00 25.10 0.50 - -
3/8" 10 71.00 29.90 0.71 7 4.97
- 12 113.00 37.70 1.13 - -

1/2" 12.7 129.00 39.90 1.29 - -
5/8" 16 199.00 49.90 1.99 8 15.92
3/4" 20 284.00 59.80 2.84 - -
1" 25 510.00 79.80 5.10 - -
13/8" 26 1006.00 112.50 10.06 - -

para comportamiento de seccion T

o Aps* fpus As* fy- As* fy—0.85* b1* f'c* (b—bw)* hf

0.85* fc* b1* b+ K * Asp* fdp”
p

c= 68369 cm no cumple

para comportamiento de seccion rectangular:

Aps* fpu+ As* fy — A's* fy
0.85* fc*bl*b+K*Asp*fdpu
p

c= 10278 cm ok cumple
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donde:

Aps = &eade acero de pretensado (mm2)

fpu = resistencia alatraccion especificada del acero de pretensado (M Pa)
fpy = tension de fluencia del acero de pretensado (M Pa)

As = areade laarmadura de traccion de acero no pretensado (mmz2)

A's = area de la armadura de compresién (mm?2)

fy = tension de fluencia de la armadura de traccién (M Pa)

f'y = tension de fluencia de la armadura de compresién (M Pa)

b = ancho del ala comprimida (mm)

bw = ancho del ama (mm)

hf = altura del ala comprimida

(mm)

dp = distancia entre la fibra extrema comprimiday €l baricentro de los tendones de pretensado
(mm)

¢ = distanciaentre e ge neutro y la cara comprimida (mm)

B1 = factor parae diagrama de tensiones, especificado en el Articulo 5.7.2.2

c= 10.28cm <20.00 cm (Si cumple Seccion rectangular)
a=pl*c a= 8.74cm
foo=fo, *(1—kCJ
dp
fos = 18654.91

Mn= Aps* fpe* (dp—Z) T As* fy* (ds— a/ZJ _ Ks* fy (d’s—gj +0.85* f* (b—bw)bL* hf * [: -B

8316547
3 Kg*cm

IN

746646,66 Kg*m 748489.2563 Kg*m ok cumple

Si laprofundidad efectiva, de, de un elemento de hormigon no pretensado o parcia mente
pretensado es mayor gue 900 mm, se debera distribuir uniformemente armadura superficia
en ambas caras del elemento en una distancia d/2 mas préxima de la armadura de traccion
por flexion.

En cada caralatera € &reade armadura superficial Ask, en mm2/mm de altura, debera
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satisfacer la siguiente condicion:

A+Ax
> 000 (d.— 760 < -3 ¥
A (d,—760) 1200

donde:
Aps = &eadel acero de pretensado (mm2)
As = &rea de la armadura de traccion (mmz2)

Sin embargo, no es necesario que el areatotal de armadura superficial longitudina (por cara)
sea mayor que un cuarto de laarmadura de traccion por flexion requerida As +
Aps.
La méaxima separacion de la armadura superficial no debera ser mayor que d/6 6 300 mm.
Esta armadura se puede incluir en los cllculos de resistencia s seredizaun andlisis de
compatibilidad de deformaciones para determinar |as tensiones en las barras o alambres
Individuales.

Ask = 0.04 < 3.548

Ask = 0.11 mm2 10.643 cm2 ok cumple

constructivamente se usa 8 @ 10 mm

10.6
Asnec = cm2
Asnec= @10 mm 10.996 cm2
D= 10 mm AD = 1.42cm2

Usar 8 Barrasde 10mm c/ 20cm
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4,15.12.11 Andlisisde Cortante Maximo.
4.15.12.11.1 Disefio por corte.

4.1512.11.2 Carga muerta:
*Célculo de cortante max. Producido en la viga debido ala carga muerta del peso propio de la estructura.

*L h
o=

Ppropio = 2123.044 Kg/m
Lc= 23 m
hviga = 16 m

\ DC propio = 22716.566 Kg

*Cortante debido al peso propio de los diafragmas.
VDCDiafrag = 647.3952 Kg
*Cortante debido al peso propio delavigade H® P°
VDCviga = 21142.8384 Kg
Cortante Total debido ala carga muerta:
VTOTAL =VDC +VDC diaf. + VDC viga. =

VTOTAL = 44506.799 Kg
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4.1.5.12.11.2.1 Fraccion de carga para cortante en viga Interior [Tabla 4.6.2.2.3a-1]

Un carril cargado:

Pr Pr
q ,

Ley de momentos g*' = 0667

Dos carriles cargados:

R R
1,80 m 1,80m

Ley de momentos M1 — 0.889

Gobiernados carriles g’ = cargados: 0.889

Fraccion de carga para cortante en viga Exterior [Tabla 4.6.2.2.3b-1]
Un carril cargado:

0,25m 0,60 m

Pr Pr
1,80m
[ []
Ley de momentos g’ = 0797
Dos carriles cargados:
0,25m 0,60m 120m
Pr Pr Pr Pr
1.80m 180m
[ []

Ley demomentos  gM& = 0.805
Gabierna dos carriles cargados:

Parafinesde disefio se adopta g% = 0.805 (paracortante)
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4.15.12.11.3 Cargaviva:

Por la Cargadel camiéon HL-93

145 KN 145 KN
35KN

h/2=0.8] 43m 4.3 m

<& [
< »

A 4

A g »

A

<
<

<

11.5m 11.5m

4
A

o -—-—-
—

Por la Carga dd Tandem HL-93.

Calculamos lalineadeinfluencia parareaccion en A

11.5m

11.5m

A
\ 4
A
y

-
—

VLL tandem = 0.966*110 + 0.915*110

VLL tandem = 206.91 KN

VLL tandem = 21091.74312 Kg

El cortante critico lo multiplicamos por la fraccion de carga =0.805

VLL tandem = 16978.85321 Kg
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Las maximas solicitaciones por corte se produce cuando hacemos actuar € camion HL-93

4.15.12.11.4 Cortantepor lacargadecarril.

—

%E

/93 Nimm = 948.012 Kg/m

Lacargade carril para distribuirla sobre la viga debemos antes multiplicarla por lafraccion de

carga (0.805)
VLL carril
= 763.15 Kg/m
q*L h
V = * =
LLcarril 2 q 2
VLL carril
= 8165.703 Kg

Cortante por camion y carril:

VLL camién + carril = 30717.192 Kg
VIM camién + carril = 10136.6732 Kg
VLL camién + carril = 40853.865 Kg

4.15.12.11.5 Célculo del cortantetotal:

Combinacion de cargas

DC=peso propio de los componentes estructurales y accesorios no estructurales
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LL=Sobrecarga vehicular
IM=incremento por carga vehicular dindmica

Combinaciones de cargay factores de carga paralaresistencial
Resistencia |

Vu=125*DC +15* DW + 1.75*LL + 1L.75*IM + 1.75*PL

VU = 127127.763 Kg

4.15.12.11.6 Célculo dela armadura de corte;

“ﬂnh\/m ax

{ TR Lhi2,

A T T
h/2 “‘*-x-..‘_ﬂ__%
Vm;;‘"‘“x

Vu <fVn

Vu <f (Vc+Vs)

Donde:

Vu = Cortante tltimo o maximo producido a h/2 de los apoyos
Vn = Cortante nominal

o = coeficiente de minoracion de resistencia = 0,85 segin ACI

Para una distancia a h/2 desde | os apoyos.

Célculo del Cortante producido por las cargas.

h
o e (1)
h= 1.80m Alturatotal de la seccién compuesta.
L= 23.00m
Vu = 127127.763 Kg
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Célculo ddl cortante queresiste al concreto:

Resistencia nominal cuando se produce agrietamiento por Cortey Flexion

Vci=0159 | fc* bw dp+Vd+Ver

Doénde:

Vd = Cortante en la seccién estudiada debido a peso propio de laviga solamente
Vcr = Cortante en la seccion estudiada debido ala carga muerta + cargaviva

Datos:

bw = 20.00 cm
dp = 153.00 cm
Vd= 21142.84 Kg

Ecuacion de Ver

V
Ver = —B*L _* Mcre
D+L

Ecuacién parael célculo de Mcr:

Mcr@éz *(L591-* | fc-+ fpe- fd)

Datos

= 6739.00 cm2

= 2300.00 cm MO = 1608464.5 Kg*cm

= 2238223852 cm4 VD = 44506.8 kg
C2= 84.24 cm VL = 28014.3 kg

= 90.00 cm MD = 2133871.5 kg*cm
e= 113.38 cm ML = 1031090.7 Kg*cm
fie= 350.00 kg/lcm2
Ecuacion del centroide de los cables

y= 0.006822752 x?2 + -0.16102 X + 1.050
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S x= h/i2 = 0.9
Entonces y = 113.4
Por lotanto : e=y

e= 113.4

Fuerza de Pretensado final

Pf=n*Pi

Pf = 299510.0989 Kg

Fuerza de Pretensado final

A= 6739 cm?
S2 = 265683.6992 cni
e= 113.381 cm
Pf Pf*e
fpe=—— ———
A

fpe= 172.2609971 kg/cm?

m
cm

cm

Pi= 374387.62
n= 0.8

Setoma el valor absoluto

Esfuerzo en lafibrainferior debido al peso propio

mo=  1608464.5 Kgcm
c2= 84.2439 cm
| = 223822385 cm4

mo * c2
|

fd =

fp= 6.054057984 Kg/cm?

Setoma el valor absoluto

Kg
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CélculodeMcre

Mcre:I—* (1.591* -/ f’c+ fpe— fd)

c2
Mcre= 52066519.03 Kg*cm
CalculodeVer
V
Var = —P*L % Mcre
M D+ L

Ver = 1193037.832 Kg

CélculodeVai

Vci=0159" | f'c* bwk dp+Vd+Ver

Va = 1223283 Kg

Resistencia Nominal cuando se produce Agrietamiento en el alma

Vews= (0928 [ f'c+03* fpd* bwk d + Vi

Dénde:

Pf = 299510.099 kg 44.444
fpc = Pf/ =

A= 6739.000 cm2 P A

bw = 20.000 cm

dp= 153.000 cm

L = 2300.000 cm

X = 0.900 cm

CélculodeVp

kg/cm?2
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Derivando la ecuacion del cable

y= 0.006822752 x2 + -0.16102 X + 1.050
dy/dx = 2*(0.0068*x)-0.16102
Si X = 09 m
tga= 0.173297903 rad a= 9.83159 °©
Pf=299510.0989 Kg
Vp=sena Ff Vp'= 51142.19748 Kg
Reemplazando valores setiene:
Vew = 145067.6078 Kg

Para determinar Vn setoma el menor deVciy Vew :

Vi
Veow

1223283 Kg
145067.6 Kg

Se adopta €l menor
Vn = 145067.608 Kg
Reduciendo €l cortante nominal

Seguin lo calculado setiene:

Conlo que se verifica

Requiere calculo de armadura

Vszﬂ—VC

Vs= 4494.465988 Kg

(Cortante que resiste €l concreto)

dVn =

Vu =

127127.8

0,85* Vn =

127127.8 kg

Vu <fVn

IN

123307.5 kg

123307.5
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Donde:

Vs -
Av = 378
fy -dp

Av = Armadura de corte
fy = Acero derefuerzo
dp= Canto atil mayor al 80% de ladturatotal
S= Espaciamiento de estribos
Asumiendo: S= 40 cm

dp= 153.00 cm

fy = 4200 Kg/cm2
Entonces |la armadura de corte es:

Av = 0.280 cm2

Si e Cortante Ultimo se encuentra entre lamitad y € entero del cortante admisible
tan solo sera necesario Reforzamiento Minimo

El reforzamiento minimo se calculara con:

Av . =3.50 b, S
f y
Donde:
Avmin = Refuerzo minimo por corte
S = Separacion adoptada de estribos
fy = Resistencia alafluenciadd acero de refuerzo

También se podra calcular la armadura minima con:

- At [do
™ " 80f,dp | bw

Si larelacion del esfuerzo efectivo sobre el esfuerzo ultimo es mayor a 0.40
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Donde;

Avmin = Refuerzo minimo por corte
fpu= Esfuerzo ultimo del acero de tesado
dp = Canto util mayor al 80% de ladturatotal
S = Separacion adoptada de estribos
Donde.
fpu= 18900.00 Kg/cm2
fy = 4200.00 Kg/cm?2 Acero comercial
Ap= 26.65 cm2 &rea de acero preesforzado
dp= 08* h
dp= 144.00 cm
bw = 20.00 cm
h= 180.00 cm
S= 35.00 cm adoptado
Av min= 0.9777 cm2
Cadapierna Avmin= 0.489 cm2 S Av * fy * dp
 \Wu
. —-\Vc
Av = 2 Av min = f
Entonces considerar Av
f (mm) 6 8 10 12
A (cm2) 0.283 0.503 0.785 1.13
N° barras 1.727 0.972 0.623 0.433
N° barras 3 2 1 1
espaciamiento = 028100785 ~ ~~, 3500 cm
Asnec = 0.785 cm2
Asnec = 14010 mm 10.996 cm2
= 10 mm A@= 157cm2

Usar 1 Barrasde 10mm c/ 35cm
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4.1.5.13 Disefio dela Zona de Anclaje.

4.1.5.13.1 MétododeTirantesy Bielas.

Para zonas de anclgje en los extremos de una componente o elemento, la dimension transversal
puede ser tomada como la profundidad y ancho de la seccion

Lba= 160 cm
Se adoptara como longitud del blogue de anclgje igual a su aturade la seccion.

Esfuerzos admisibles en lazona de anclgje.

Esfuerzo de contacto en € concreto cuando actUalafuerzainicial de preesfuerzo Pi
Datos
Placa de anclgje

bo= 24.00 cm Altura de laplaca Protende MTC
ao= 24.00 cm Base de la placa Protende MTC
b= 34.00 cm Altura de Envolvente de la placa
a= 70.00 cm Base de Envolvente de la placa
fy = 4200.00 Kg/cm2 Esfuerzo admisible en tensién Acero
f'yd = 3652.17 Kg/cm2 Limite de fluencia As de disefio
Fuerza de pretensado

| = 374387.6236 Kg inicial

= 160 cm Alturatotal delaviga

= 3 NUmero de Placas
of = 16

4.1.5.13.2 Determinacion dela armadura necesaria.

~ 025*Nd, (a—ao)

Asa
fyd a
Ay 025" Nd, (b—Dbo)
fyd b
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Fuerza de Pretensado para una solo anclaje.

Pi - Pe
Nplacas
Pi = 124795.875 Kg
Nd = Pi *sf
Nd = 199673.3993 Kg
A 025* Nd, (a-a0) 8.982 cm2
fyd a
Ay 025" N, (b-bo) 4 090 cm2
fyd b
Se dispone armaduratransversal:
Asa= 26.946 cm?2
Se dispone armadura longitudinal:
Asb = 12.060 cm?2
DIAMETRO DE BARRA SECCION |PERIMETRO| AREA CANTIDAD | AsA's
Pulg mm (mm2) (mm) (cm2) (cm2)
- 6 28.00 18.80 0.28 4 1.12
- 8 50.00 25.10 0.50 4 2
3/8" 10 71.00 29.90 0.71 4 2.84
- 12 113.00 37.70 1.13 4 4.52
12" 12.7 129.00 39.90 1.29 4 5.16
5/8" 16 199.00 49.90 1.99 4 7.96
3/4" 20 284.00 59.80 2.84 4 11.36
1" 25 510.00 79.80 5.10 4 20.4
13/8" 26 1006.00 112.50 10.06 4 40.24
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Se dispone armaduratransversal:
Asnec = 26.95 cm2
= 12 mm Ad = 2.26 cm2
Usar 12 Barrasde 12mm c/ 13cm
Se dispone armadura longitudinal:
Asnec = 12.06 cm2
= 10 mm A= 1.42cm2

Usar 9 Barrasde 10mm ¢/ 17cm
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4.1.5.14 Dimensionamiento de Vigas Diafragmas

fc=  210.0 Kg/lcm2

resistencia especificada ala compresion del concreto

fy= 4200.0 Kg/cm2 resistencia especificada a lafluenciadel refuerzo

r= 2.50 cm recubrimiento minimo
Lc= 2360.00 cm Luz decélculo
yH°= " 2400.0 Kg/cm2 Peso especifico del hormigon

4.1.5.14.1 Predimensionamiento

Las vigas transversales o diafragmas son estructuras rigidas, no existiendo rotacién en

sus apoyos pero si deformaciones debido alos asentamientos.

*Para que e diafragma responda como una viga de gran atura sus dimensiones son:

L] Vi
2,7 - 2,7
* Separacion de diafragmas
Datos.
L= 23 m.
Esp.= 7.67 m.
N° Diaf.= 4

Anchoy AlturadelaViga Diafragma.

bd= 0.20m Ancho del diafragma.
hd= 140m  Altodel diafragma

Poropio=  672.00 Kg/m
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Mpc = 34445 Kg'm

Voc= 113400 Kg

4.1.5.14.2 Sobrecarga vehicular:

Secacula lareaccion delafilade ruedas que actiaen el diafragma central.
Se asumen dos tramos i sostéticos que provocan unareaccion "R".
*CéculodeR

P= 14500.00 Kg
R1= 16092.731 Kg
R2 = 6370.926 Kg
R= 22463.657 Kg

Se Multiplicapor lacargade carril 0.7085.

R= 15915.501 Kg

Célculo del momento maximo por carga viva:
Ahora se calculalos efectos de la carga viva que serén:

Seguin Courbon, la distancia X alacua € momento es maximo esta dada por:

, 03 18 1.2 18 03

s=27 L s=27
i

N~

»
£

(1/3)* (1+(3x/29))* (X))
W3)*(sX) PQ\

V X, N(-ﬂe)*(srx))
7 L

L s=27 L s=2
7 i

£
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Donde:
x=e+d

e=(s/6)-(d/2)

C= 2.7 m.
d(1,2/2)= 0.6 m.
e= 015 m
x= 075 m
Remplazando:
(-1/6)*(sx)= -0.325
(1/3)*(sx)= 0.65
(1/3)* (1+(3x/29))* (sx)= 0.921
P P P P
,0.45 18 1.2 1.8 0.15,
! ‘/ 0.921 Y
3
e
yl 075 y4 | .0.325
, 09 | 18 L 2.19 , 051
/ 7 7 7 7
yl= -0.162
y2= 0.488
y3= 0.921
y4= -0.222
* CélculodeMLL:
MLL=  16321.346 Kg'm ViL= 15631.685 Kg
Mim = 5386.044 Kg*m Vim= 5158456 Kg

4.15.14.3 Momento ultimo.

Estado limite de Resistencia |

Mu=125* DC +1.75* PL
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Estado limite de Servicio ||

Mu=1*DC+133*LL +133IM

Mu = 2899292 kg*cm
Mu = 2856406 kg*cm

4.1.5.14.4 Andlisis por flexion.

|

Entre estos dos estados se
elige € maésdesfavorable

El &rea de acero determinada de esta manera debe proporcionarse usando varillas de

diametro pequefio, ademas las varillas deben distribuirse sobre una atura de

0.15 a0.20h a partir de la carainferior delaviga.

Analisis por flexion.

Datos:

r(recubrimiento) = 2,50 cm
h(ancho del diafragma) = 140,00 cm
d(canto util) = 137,50 cm

b= 20,00 cm
f'c= 210 Kg/cm2
fy= 4200 Kg/cm2
h= 140,00 cm
L= 270,00 cm
Ln= 250,00 cm
Para aplicar e disefio por flexion se debe cumplir:

1 para 1<L/h<2 z=02*(L+2*h)
2 para L/h<1 z=06*L
1< 1,929 <2

Entonces € brazo z ser&

zZ= 110,00 cm
Armadura de Refuerzo.-
Mr
As =
fy* z
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As= 6,276 cm2

El area de acero determinada de esta manera debe proporcionarse usando varillas de
didametro pequefio, ademas las varillas deben distribuirse sobre una aturade 0.15 a 0.20h
apartir delacarainferior delaviga.
As= 6,276 cm2
g = 12 mm AQ = 1,13cm2

Usar 6 Barrasded 12 mm

Seccién
Mu = 2899292 Kg*cm
= 270.00 cm
In= 250.00 cm
= 140.00 cm
zZ= 110.00 cm
As= Mu/(fy* z)
As= 6.276 cm2
Varillas 6@ 12 mm

El refuerzo por flexién debe distribuirse en unafranjaigual

y=025*h-0.05* L 21,50 cm
y<0.2*h 28,00 cm
Se adopta & menor 22,00 cm

La armadura del cordon superior es suficiente que sea igual a 1/3 de la inferior por
que la traccion superior por flexion es absorbida primordiamente por la armadura
transversal de lalosade tablero (13.4.3 Leonhardit)

As= 2,092 cm2
D= 12 mm AD = 1,13cm2

Usar 2Barrasded 12 mm
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Mu = 2899292 Kg*cm
= 270.00 cm
In= 250.00 cm
= 140.00 cm
zZ= 110.00 cm
A's= 1/3*As
A's= 2.092 cm?2
Varillas 2@ 12mm
4.1.5.14.5 Disefio por corte:
Vu=125*DC+175* PL
Vu=125*DC+175*LL +1.751M
Vu= 1418 kg Entre estos dos estados se
Vu= 37800 kg elige & més desfavorable
Armadurade corte
La seccion critica para el corte medida desde la cara del apoyo debe tomarse como
z=0.15* Ln
zZ= 37.50cm
Vu=<fVn
entonces:
Vn=Vc+Vs
Vn = % = 44470,880 Kg
In/h= 1,786

Vn=<21*/fc*bw*d S Ln/2<2
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44470,88 < 83687,701 Kg

Laresistenciaa corte proporcionado por € hormigdn se toma como:

*
Ve = {3.5— 25* M“d} {0.5* Jfer176rw M d} bw* d

Vu* Mu
pero:
35-25* MU | 55
Vu*d
2,105 < 2,5 cumple
rw= AS _
bw* d 0,002282
Vc= 46121,224 Kg

Pero no debe ser mayor que

1.6* \/ﬁ *bw*d = 63762,058 Kg cumple
Setoma Vc=
Vc= 63762,058 Kg
Vs=Vn-Vc
Vs= -19291,178 Kg No requiere armadura de corte

Refuerzo vertical minimo en el alma

Av2>0.0015* bw * s s<d/5645cm

S= 27,50 cm 0 45,00 cm
Se asume una separacién de 25,00 cm

Av = 0,75 cm2
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o= 10 mm AD = 0,79 cm2

Usar 1 barrasde @ 10 mm ¢/25 cm

Refuerzo horizontal minimo en & alma

Av>0.0025* bw * s s<d/3645cm
s= 27,50 cm 0 45,00 cm
Se asume una separacion de 20,00 cm
Av = 1,00 cm2
= 10 mm A = 1,58 cm2

Usar 1 barrasde @ 10 mm ¢/20 cm

Vu= 37800 Kg
= 270.00 cm

In= 250.00 cm
= 140.00 cm

z= 37.50 cm

Av = No requiere armadura de corte

Refuerzo vertical minimo en & ama

Av = > 0.0015*bw*s s<d/3045cm

Refuerzo horizontal minimo en €l

ama

Av = > 0.0025*bw*s s<d/3045cm
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4.1.5.15 Disefio delos Apoyos de Neopreno.
4.1.5.15.1 Cargas:

Fuerza de Frenado: BR

Lafuerza de frenado se deberdtomar como el mayor de
los siguientes valores:

* 25 por ciento de los pesos por eje del camion de disefio
0 tdndem de disefio, o

* 5 por ciento del camion de disefio mas la carga del
carril 6 5 por ciento del tdndem de disefio mas la carga

del carril
BR= 3696.47 kg Camion de disefio
BR= 2804.22 kg Téndem de disefio
Camion de disefio mas la
BR= 1411.00 kg cargadel carril
Tandem de disefio més la
BR= 594.42 kg cargadel carril

Carga de accesorios

Pp = 2610,414 Kg/m
Reacciones:

Ra = 30019,76 Kg
RB = 30019,76 Kg

Carga delosdiafragmas:

Pp = 672,00 Kg/m
Reacciones:

Ra = 7728,00 Kg
RB = 7728,00 Kg

Carga del peso propio delaviga:

Pp = 1617,360 Kg/m
Reacciones:

Ra = 18599,64 Kg
RB = 18599,64 Kg
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Camion de disefio:

35KN  3567,788 Kg
145 KN 14780,836 Kg

145 KN 145 KN
35 KN
4300 mm 4300 mm

4& 23000 mm 4&

RA RB
Reacciones:
Ra = 4097.416 Kg
RB = 29032.044 Kg
Reaccioén total:
Ra = 60444,816 Kg
RB = 85379,443 Kg
Datos:

ge

N = 85379,4 Kg

b= 035 m - de
4.1.5.15.2 Predimensionamiento.-

N
b, = K <10MPa

A= Superficie tedrica de contacto entre placas (m2)
N = Cargamaximaen estado de servicio

bnm =
b - Fetiga méxima admisible en compresién para el neopreno (Mpa)
nm
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10 Mpa= 10000000 N/m2

A= l _ 0,0838 m2
b nm
b, =
Fatiga de trabajo en compresion para el neopreno (Mpa)
a= Dimension menor del neopreno y en € sentido paraelo al trafico
b= Dimension mayor del neopreno y en € sentido transversa a tréfico
e= Espesor de unade las placas que constituyen el neopreno, como ser
0.8; 1.0; 1.2;1,5 cm en casos especialesde 0.5y 2.0 cm
Un valor tentativo a:ﬂ:
serdde: 029 m

Conocido "a" se adopta un espesor "€" de modo que satisfaga la condicion.

e=

12<8 2
0.015 m e

1.5 cm
12 < 19.29 < 22

Se establece la fatiga méxima admisible con la siguiente expresion:

b, <0.6* 2 <13.2MPa

e
b, =
11.58 < 13.2 Mpa cumple!!
El arearequerida ser&
_N_ ooz m2
Aqu - -
b,
Laotradimensién de la placa sera: A
b=—""= 025 m
a
Pero debemos cuidar que se cumpla:
a= 025 m as<b b= 035 m
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Lafatigamediadel aparato de apoyo ser&

b, = N -
" a*b 9.572 Mpa < 12 Mpa cumple!!
Tomando G = 0.9 MPa secacula
* La
distorsion _ H 004 B
jpor m= *h* % -
) a*b*G 03303509
fluencia
lenta:
H 002

" a*b*G 03303509

* Ladistorsion por cargas instantaneas:

0.508 < 0.7

0.254 < 12

H = Fuerzahorizontd
G = Moddulo de elasticidad transversal del neopreno (0.8; 1.0) MPa
m= Distorsidn debida alaretraccién, deformacion lenta, frenado, viento etc

Se estima una deformacion horizontal transmitida por la superestructura de:
d= 003 m

Ahora se determinalaatura™ h" delas placas de neopreno:

e d 0039 m

El nimero de placas ser&
n:D _ 263 = 4 placas
Se adoptan 4 placas de 15 om

Totalizando una altura de: h= 006 m

En estas condiciones, larotacion de laplacaes:

e 3
Q=33 —|*p,
a
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Q= 0.00825 rad
Siendo larotacion maxima paratodo el apoyo de: n*Q

n* Q= 0.03301 rad

Lafriccion entre neopreno y viga es.

H= 3696.47 kg fuerza horizonta
N= 85379,44 kg fuerzavertical
m = (H) <04
N
u= 0.04 cumple!!

Lafatiga en las placas de 1 mm de acero que van intercaladas en lagoma es:

b,=075**p_
S

Ba= 10768 < 140 Mpa cumple!!

4.1.5.15.3 Calculo dela armadura de los dados de apoyo.

Datos:

N= 85379443 kg 03* N* 2~ %
a= 40 cm Asa = a
8= 25 cm fy
fy= 4200 kg/cm? Asa= 2,286 cm’

Asp 6mm= 085 cm’ (para 3 barras)

N°=capas 2,690 = 3
espaciamiento= 10cm

Colocar 1 capade 5 barras $6mm ¢/10cm y 3 capas de 3 barras $6mmc/10cm

Disponer en capas en las dos direcciones. Ver planos
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Dados.- VISTA EN PLANTA

0.35 | |

B
P~ — < Asumimos:
0.25 A= 35 cm
X A = 45 cm

4.1.5.16 Disefio de Estribo de HCA°

L os estribos serén analizados en dos estados. el primero trabajando solo sin € puente
como muro de contencién y la segunda considerando € puente.

El Predimensionamiento selo realiza seguin € libro de BrgjaM. Das, descrito en la
Pagina 447.

C, a
hm
hc
i
H
I
hb
B
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4.15.16.1 Geometria del Estribo:

Dimension | Calculado| Redondeado Observacion Partedel estribo
H 8.492 8.5 Dato Altura de zapata
h socavacién 3 3 Dato Altura de socavacion
h tirante 2.192 2.192 Dato Alturadetirante
B=(0,4H -
0,7H) 595 6 Criterio Base de la zapata
hb=(0,1H) 0.85 1.00 Criterio Altura de zapata
elosa 0.2 0.2 Dato Espesor losa
hviga 16 16 Dato Alturaviga
€ Neopreno 0.06 0.06 Dato Espesor neopreno
h dado 0.1 0.1 Dato Alturadado
hm 1.96 1.96 elosa+hvigat+eneop+hdado | Altura de murete
n=(0,15H-
0,25H) 2.13 25 Criterio Longitud de puntera

Basedela
a=(04-06)m 0.6 0.6 Criterio superestructura
hc=0,4m 0.4 0.4 Dato Altura de coronamiento
I=(1/8-1/12)H 1.0625 11 Criterio Ancho de elevacion
Angulo segn

i=(dngulo 60°) 0.17 0.2 Dato L eonhardt
C=(min. 0,3m) 0.3 0.3 Dato Ancho de murete
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Esquema del Estribo

0,3 0,6
Datos.
= 850 m <
hb= 1.00 m 8
= 6.00 m B )
yH°= 2400.00 Kg/m® .
Ysueo= 1800.00 Kg/m®* | |4 J o 2 — — — — — - o
Osuelo™ 2.364 Kg/cmz
Scalzada— 7.20 m g_ ~ e 110
=1 m
fc= 210.00 kg/cm? "
fy= 4200.00 Kg/cm?
: y=2.28m
6.70 m
hf=3.00m
24 25 |
| .
B < 44 2y 4 k\ y
< g A P 4 .
) 4 < < pal 0]
o < , 4 5 2 a P < al ;]
6
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CARGA | FA(KQ) Xa(m) M A

P, 1411.2 3.2 4515.8

P, 72.0 3.2 230.4

P; 7977.6 27| 21140.6

P, 3324.0 33| 10859.5

Ps 1440.0 4.4 6336.0

Ps 1320.0 31 4026.0

P; 1500.0 17 2500.1

Ps 7200.0 3.0/ 21600.0

>Wp 24244.8 >Mp 71208.438

*Peso del Suelo Sobrela Estructura
CARGA Fa(KQ) Xa(m) M a
Py 972.0 35 3426.3
Pio 54.0 3.3 178.2
Py 2964.0 34| 10176.3
P> 32400.0 48| 155520.0
P13 1080.0 52 5616.0
>Wr 37470 >Mr 174916.8
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P1

P11
P12

P4

P13 PG

P7

A

4.1.5.16.2 Andlisis decargas.
4.1.5.16.3 Fuerzas, brazosy momentos.

Momento de estabilidad
*Peso Propio Estribo
Vpcestr=2Wp=
M pcestr=xMP=

24244.8 Kg
71208.438 Kg-m
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*Peso Relleno sobre Estribo

Veyrell=EWr= 37470.0
Meyrel=zMr= 174916.801
*Peso Carga Muerta de la Stper-estructura
Vpc= 49324.0
Brazo= 2.8
Mpc= 138107.202
*Peso Sobrecarga Vehicular
V= 29032.0
Brazo= 2.8
My = 81289.7228
*Empujedel Suelo
o= 10 °
7= 40 °
Vauelo= 1800 Kg/m®
= 85 M Ka — L= senf
= 06 M 1+ senf
Donde:
o= Inclinacién del empuje detierras
o= Angulo defriccién internade latierra
Ka= Coeficiente de presion activa
Ysuelo™ Peso especifico del suelo

= Alturadel azado
= Relleno adicional

1

EH==.9., -Ka-H-(H +2-h)

2

V., =EH - sema

Kg
Kg-m

Kg
m
Kg-m

Kg
m
Kg-m

Ka= 0.217

16135.3 Kg

2801.9 Kg
6.0 m
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Megnl=
H., =EH -cosa Hen=
,-H H+3-I -
3 H+2-K Megy2=
*Fuerza de Frenado
Se toma el 5% de |a sobrecarga vehicular
h’'= 1.2 m Hgr=
Brazo=
Donde: Mgr=
h”"= Alturade accién de la fuerza de frenado sobre la capa de rodadura

ESTADO | (Estribo solo sometido al empuje detierras)

Ev

VE\/ rell

=

*Comprobacion de la Estabilidad
Estribo solo sometido al empuje detierras

Momento de estabilidad

>Me=
>Me=M.estr+ M, rell + M, 1

16811.2 Kg.m
15890.2 Kg

30 m
47807.2 Kg.m

1451.6 Kg
9.7 m

14080.5 Kg.m

262936.5 Kg.m
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Fuerzas verticales o de estabilidad

64516.7
Fe=Vcestr +V, rel + Vg, >Fe= Kg
Momento de vuelco
Kg.
47807.2
SMv=M_,2 >Mv= m
Fuerza de vuelco
15890.2
>Fv=H_, 2Fv= Kg
Seguridad al volcamiento F SV - >Me >
>Mv
FS= 55 > 2 Cumple!!
Seguridad al dedlizamiento
>Fv
C= 0.6
FS= 244 > 2 Cumple!!
4,15.16.4 Célculodelos esfuerzosen € terreno defundacion.
Con esfuerzo admisible del terreno
B= 6 m Osuelo™ 2.364  Kglem?
E—E— >Me—>Mv E= 033 m
2 >Fe
Verificacion del tercio centra
B_ 200 m
3
T
E <% Cumple!!
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Esfuerzos en € terreno de fundacion

. = 7156.2 Kg/m?
QZZFe_[1i6 Ejsqadm % o
B B 0= 143493 Kg/m?
Q= 0.72 Kglcm?
Qo= 143  Kg/em?
o

}s125-s adm 125 s 4, = 2955 Cumple!!

az

ESTADO Il (Estribo con puente sometido al empuje detierrasy cargas vivas)

BR

V DC sup-est

VLL veh

Ev

VEV rell

DCest

=

*Compraobacion dela Estabilidad
Estribo con puente sometido al empuje detierrasy cargas vivas
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Momento de estabilidad

>Me = M .estr + Mg, rell + M, + M. supest + M, veh

Fuerzas verticales o de estabilidad

>Me=

XFe =V cestr +V, rell +Vg,; +Vc sup est +V,, veh

Momento de vuelco

SMv=M_,2+ Mg

Fuerza de vuelco

SFv=H, + Hgr
Seguridad al volamiento
FS=

Seguridad al dedlizamiento

FS=

4,15.16.5 Céalculo delosesfuerzosen € terreno de fundacion.

Con esfuerzo admisible ddl terreno

B= 6 m

_ B 2Me—-x>2Mv

E

2 >Fe

4823334 Kgm

2Fe= 142872.7 Kg
>Mv= 61887.69 Kg.m
2Fv= 17341.82 Kg
Fsv==Me_,
>Mv
7794 > 2 Cumple!!
Fsp_=>FeC_,
>Fv
4,943 > 2 Cumple!!
Osyeo— 2.364 K g/cm2

E= 0.0572009 m
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Verificacion del tercio centra

Ez 2 m
3
E<B Cumplel!!
3
Esfuerzos en € terreno de fundacion
o= 25174.2
>Fe 6-E = 22450.0
== . |1+—— |< 02
q B [ B j qadm
0i= 2,52
0= 2.25
d. <125
=125°S aum 1.25-5 .am = 296 Cumple!!
d.
Bi= 2.0 m
B,= 3.2 m
(g, —a,) B, 0s= 234  Kglem?
gs; =
B
(9, —q,)- B, = 239  Kg/em?
d, = B

Kg/m?
Kg/m?

K g/lem?
K g/lem?
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4.1.5.16.6 Disefilo de Armaduras— Cuerpo dd Estribo.
Andlisis adiferentes profundidades
4.15.16.6.1 Seccion |

Resistencia | (Ymax=1,5)

Momentosy cortantesa H.= 196 m
Debido aempuje detierras
Brazo z= 0.777 m
Mep2= 927.94 Kg-m
Hen= 1193.66 Kg

Debido afuerza de frenado

Brazo h"+H1= 3.16 m
Hgr= 1451.60 Kg
Mgr= 4587.06 Kg-m

Momento y cortante ultimo

Mu=15-M,2+175 My, Mu= 941926 Kg-m
Vu=15-H., 2+175 H,, Vu= 433080  Kg

4.1.5.16.6.2 Disefio a flexion

Mu= 9419,26 Kg.m

f'c= 210 Kg/em?

fy= 4200 Kg/em?

h= 30 cm

b= 100 cm

r= 25 cm

o= 16 mm

Donde:

Mu= Momento ultimo

f'c= Resistencia caracteristica del hormigon

fy= Resistencia caracteristicadel Acero
= Alturadd espaldar

b= Ancho del espaldar

r= Recubrimiento minimo

b= Diametro del acero (adoptado)
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Altura d=h-r _f_ d= 26,70 cm

Altura de compresiones

Mu
— * _ _ * _
a=d {1 \/1 2.6144 o b* d? a= 2295 cm
Armadura necesaria

0.85* f'c*b*a
As = fy Ass 9752 cm?

Armadura minima
Asmin=r min*b*d Asmin= 4,005 cm?

Donde:
pmin= Cuantiaminima (0,0015) para un acero fy=4200 K g/cm?

Armadura maxima

Es= 2050000 Kg/cm?

&c= 0,003

Dénde:

Es= Madulo de elasticidad del acero
&c= Deformacion del hormigon
Cuantia balanceada

f’c, xc
r b = 072* —%* fy r b = 0,021
XC+—
Es

Cuantia maxima

r max =0.75*rb r max =

Céculo de Armadura maxima

Asmax =r max* b*d Asméx.= 42836 cm?

Asmin < Asnec < Asmax

Como la armadura necesaria esta entre laminimay la méxima se disefia con la
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necesaria.

Asnec= 9,752 cm?

NUmero de hierros
N°hierros:F N° Hierros= 4,85

4 N° Hierros= 5
Finalmente usar:

16 mm c/ 20

Seccién |
Mu = 9419.26 Kg*m
a= 2.295 cm
Pmin = 0.0033
Pnec= 0.0037
Pmax = 0.0160
Asmin = 4.005 cm2
Asnec = 9.752 cm?2
Asmax = 42.836 cm?2
Adop = 9.752 cm2
Varillas= @ 16 mm ¢/20 cm

Verificacion por Corte

4330,80034 Kg
30 cm
100 cm
27 cm

2400 kg/m?
210 kg/cm?
4200 kg/cm?

Cortante ultimo
Alturadd espaldar
Ancho del espaldar
Altura dtil

cm
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yH°= Peso especifico del hormigon
Esfuerzo cortante unitario

W
f*b*d vu= 1,802 kg/m?

vu

Resistencia del hormigon al corte

Vc=0.52,/f'c*b*d Vc= 20119,83 kg

Esfuerzo cortante del concreto unitario

Vc

VC =
b*d

ve= 7,536  kgm?

< *
vt *ve 1802 < 6405

Tedricamente la pieza no requiere armadura de corte

4.1.5.16.6.3 Armadura transversal. (Distribucion)

La fundacién se encuentra muy por debajo del nivel del terreno y, en efecto, no se
someterd a los extremos de temperatura, es por esto que son menores |os requisitos de

acero para el control de grietas en direccion perpendicular al refuerzo principal.

d= 26,7 cm

b= 100 cm

o= 10 mm
Asmin = 0.0015* b* d Asmin.= 4005 cm’
ASsiq, = 50%Asmin ASyiq = 20025 cm?
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NuUmero de hierros

N°hierros = 2 N° Hierros= 2,55
4 N° Hierros=
Finalmente usar:
3 f 10 mm
Seccién |
Mu = 26.70 Kg*m
= 0.000 cm
= 1.4000
Asmin = 0.0015*b*d
Asdistr = 0.5*Asmin
Asmin = 4.005 cm2
Asdistr = 2.003 cm2
Adop = 2.003 cm2
Varillas = @ 10 mm ¢/30 cm
4.1.5.16.7 Seccion |1
Resistencia | (Ymax=1,5)
Momentosy cortantes a H,= 256 m
Debido aempuje detierras
Brazo z= 0.990 m
Mgy2= 1835.626 Kg
Hen= 1855.098 Kg-m
Debido afuerza de frenado
Brazo h"+H2= 3.76 m
Hgr= 1451.60 Kg
Mggr= 5458.024 Kg-m
Momento y cortante Gltimo
Mu=15-M_,2+175 Mg,
Vu=15-H_,2+175 Hg, Mu= 1230498 Kg-m

Vu=

5322.95

Kg
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4.1.5.16.7.1 Disefio a flexiéon

Mu=
f'c=

Altura
atil

12304,98 Kg-m
210 Kg/em?

4200 Kg/em?
60 cm
100 cm
25 cm
16 mm

Momento ultimo

Resistencia caracteristica del hormigon
Resistencia caracteristica del Acero
Alturadela seccion

Ancho dela seccién

Recubrimiento minimo

Diametro del acero (adoptado)

deh_r_L d&= 5670
2

Alturade compresiones

a=d* [1— \/1— 2.6144*

Mu
f'ctrbrd? | &= 1367

Armaduranecesaria

0.85% f'c* b*
As= fyc 2 As 5811

Armadura minima

Donde:
pmin=

Asmin=r min*b*d Asmin= 8,51

cm

cm

cm

cm?

Cuantia minima (0,0015) para un acero fy=4200 K g/cm?

Armadura maxima

Es=

&c=

2050000 Kg/cm?
0,003
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Donde;
Es= Médulo de elasticidad del acero

&c= Deformacion del hormigon
Cuantia balanceada
f'c XC
rb=0.72* —* fy rb= 0,021
XC+ —
Es

Cuantia maxima

r max =0.75*rb r max = 0.016

Calculo de Armadura maxima
Asmax =r max*b*d Asméx= 90,967 cm?
Asmin < Asnec < Asmax

Como la armadura necesaria no esta entre laminimay la méxima se disefiara con la
minima

Asmin= 8505 cm?
NUmero de hierros
N°hierros:—2 N° Hierros= 423
- o H —
4 N° Hierros= 4

Finalmente usar:

4 f 16 mm c/ 20 cm
Seccién I
Mu = 12304.98 Kg*m
a= 1.367 cm
Pmin = 0.0033
Pnec= 0.0010
Pmax = 0.0160
Asmin = 8.505 cm2
Asnec = 5.811 cm2
Asmax = 90.967 cm2
Adop = 8.505 cm?2
Varillas= @ 16 mm ¢/20 cm
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Verificacién por Corte

Vu=  5322,950947 Kg

h= 60 cm
b= 100 cm
d= 57 cm
yHe= 2400 kg/m®
fc= 210 kg/em?
fy = 4200 kg/cm?
Dénde:
Vu= Cortante tltimo
= Alturadela seccién
b= Ancho delaseccion
= Altura Gtil

yH®=  Peso especifico del hormigon
Esfuerzo cortante unitario

W
f*b*d
Resistencia del hormigon al corte

vu

vu= 1,043

Vc = 0.521/ f'c*b*d Vc= 42726,38
Esfuer zo cortante del concreto unitario
Ve —
VC = ve= 7,536
b*d

w<f*vc 1043 < 6,405
Tedricamente, la pieza no requiere armadura de corte

4.1.5.16.7.2 Armadura transversal. (Distribucion)

kg/m?

kg

kg/m?

La fundacién se encuentra muy por debajo del nivel del terreno y, en efecto, no se

someterd a los extremos de temperatura, es por esto que son menores |os requisitos de

acero para el control de grietas en direccion perpendicular al refuerzo principal.
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d= 57 cm
b= 100 cm
o= 10 mm
Asmin =0.0015*b*d Asmin= 8,505 cm?
As,i, = 50%Asmin
NuUmero de hierros
Nehierros = 2 N° Hierros= 5,41
4 .
N° Hierros= 6
Finalmente usar:
6 f 10 mm c/ 15
Seccién [
Mu = 12304.98 Kg*m
= 56.700 cm
= 100.0000
Asmin = 0.0015*b*d
Asdistr = 0.5*Asmin
Asmin = 8.505 cm2
Asdistr = 4,253 cm2
Adop = 4.253 cm?2
Varillas= @ 10 mm ¢/15cm
4,15.16.8 Seccion |11
Resistencia | (Ymax=1,5)
Momentosy cortantes a Hs= 75 m
Debido aempuje detierras
Brazo z= 2.672 m
Megn2= 33606.5 Kg
Hew= 12575.34 Kg-m
Debido afuerza de frenado
Brazo 1,2+H3= 10.17 m
Hgr= 1451.60 Kg

cm
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Mgr= 14766.3 Kg-m

Momento y cortante Ultimo

Mu=15 M, 2+175-M 45 Mu=

76250.77 Kg-m

Vu=15-H.,2+175-H, Vu= 21403.31 Kg
4.1.5.16.8.1 Disefio a flexion
Disefio a flexion
Mu= 76250,77 Kg-m
f'c= 210 Kg/em?
fy= 4200 Kg/em?
h= 110 cm
b= 100 cm
r= 2,5 cm
b= 25 mm
Donde:
Mu= Momento ultimo
f'c= Resistencia caracteristica del hormigon
fy= Resistencia caracteristicadel Acero

= Alturadela zapata
b= Ancho de la zapata

= Recubrimiento minimo

= Diametro del acero (adoptado)
Altura
atil

dehor_L d= 10625 cm
2

Altura de compresiones

a=d*|1- |1-2.6144* & a= 4565 cm

f'c*b*d?
Armadura necesaria
0.85* f'c*b*a
As = Ass 19403 com?
fy
Armadura minima
Asmin=r min*b*d Asmin= 15,938 cm?
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Donde:

pmin= Cuantia minima (0,0015) para un acero fy=4200 K g/cm?

Armadura maxima

Es= 2050000 Kg/cm?
&c= 0,003
Dénde:
Es= Madulo de elasticidad del acero
&c= Deformacion del hormigon
Cuantia balanceada
f'c XC
rb=0.72* —* rb=
wer Y 0,021
Es

Cuantia maxima

r max =0.75*rb r max = 0,016

Céculo de Armadura maxima

Ay — 2
Asmax = r max* b* d Asmax.= 170,462 cm

Asmin < Asnec < As max

Como la armadura necesaria esta entre laminimay la méxima se disefia con la
necesaria
Asnec= 19,403 cm?

NuUmero de hierros

Nehierros = ——— _
pr- N° Hierros= 3,95
4
N° Hierros= 4
Finalmente usar:
4 f 25 mm c/20 cm
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Seccion [

Mu = 76250.77 Kg*m
a= 4.565 cm
Pmin = 0.0033

Pnec= 0.0018

Pmax = 0.0160

Asmin = 15.938 cm?2
Asnec = 19.403 cm?2
Asmax = 170.462 cm2
Adop = 15.938 cm?2
Varillas= @ 25 mm ¢/20 cm

Verificacién por Corte

Vu= 21403,30707 Kg
h= 110 cm
b= 100 cm
d= 108 cm
yHe= 2400 kg/m®
fc= 210 kg/em?
fy = 4200 kg/cm?
Donde:
Vu= Cortante ultimo

= Alturadela zapata
b= Ancho de la zapata

= Altura ttil

yH°= Peso especifico del hormigdon
Esfuerzo cortante unitario

W
f*b*d

Resistencia del hormigon al corte

vu vu= 2,212

Vc=0.52,/f'c*b*d Vc= 81006,80

Esfuerzo Cortante del concreto
unitario

VC = ve= 7,536

b*d

kg/m?

kg

kg/m?
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w<f*ve 2212 < 6,405

Tedricamente la pieza no requiere armadura de corte
4.1.5.16.8.2 Armadura transversal. (Distribucion)

La fundacién se encuentra muy por debajo del nivel del terreno y, en efecto, no se

someterd a los extremos de temperatura, es por esto que son menores |os requisitos de

acero para el control de grietas en direccion perpendicular al refuerzo principal.

d= 108 cm
b= 100 cm
o= 16 mm

Asmin = 0.0015* b* d Asmin= 16,125 cm?
As,., =50%Asmin Asigr= 8063 cm’
Numero de hierros
Nhierros = "pfZ  NoHiemos= 4,01
4
N° Hierros= 4
Finalmente usar:
4 f 16 mm c/ 20 cm
Seccién I
Mu = 76250.77 Kg*m
= 107.500 cm
= 100.0000
Asmin = 0.0015*b*d
Asdistr = 0.5*Asmin
Asmin = 16.125 cm2
Asdistr = 8.063 cm?2
Adop = 8.063 cm2
Varillas = @ 16 mm ¢/20 cm
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4.1.5.16.9 Disefio de Armaduras - Cimentacion.

Para €l disefio de cimiento se debe analizar €l grupo de cargas que generen mayores
esfuerzos a suelo de cimentacion tanto parala zarpa delantera como parala zarpa
trasera

Las tensiones utilizadas para e célculo de armaduras serda € ESTADO |l por ser €
mas desfavorable.

4.1.5.16.9.1 Zarpa delantera (Punta)

24 25

m_[: DC TALON DC PUNTA
[S)

ki ARRTARNNARR
q2 q3

a4 q1

Resistencia | (Ymax=1,5)
M omentosy cortantes Punto 4

L,= 2.5 m

*Debido a peso propio (Punta)

MpcPunta= 5000 Kg-m
VpcPunta= 3405.0 Kg A unadistancia“d" del apoyo

*Debido al esfuerzo del suelo

M,= 63423.00 Kg-m
\r= 31458.6185 Kg A unadistancia“d" del apoyo

239



Momento y cortante ultimo

Mu=15-M, -125-M .. Punta Mu= 88884 Kg-m
Vu=15-V, -125-V_.Punta Vu= 42931.678 Kg

4.1.5.16.9.2 Disefio a flexion

Mu= 88884,49 Kg-m
f'c= 210 Kg/em?
fy= 4200 Kg/em?
= 100 cm
b= 100 cm
= 7,5 cm
= 25 mm
Donde
Mu= Momento ultimo
f'c= Resistencia caracteristica del hormigon
fy= Resistencia caracteristica del Acero
= Alturadela zapata
b= Ancho de la zapata
= Recubrimiento minimo
b= Diametro del acero (adoptado)
Altura
atil
dehr- d= 9125 cm
Altura de compresiones
Mu
a=d*|1- [1-26144* ————— | a= 6,279 cm
f'’c*b*d
Armadura necesaria
ps 089" ferbra As 266877 cm’

fy

Armadura minima

Asmin=r min*b*d Asmin= 13,6875 cm?
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Donde:

pmin=

Armadura maxima

Es= 2050000 Kg/cm?
&c= 0,003
Donde;
Es= Médulo de elasticidad del acero
&c= Deformacion del hormigon
Cuantia balanceada
f'c XC
rb=0.72* —* fy rb=
XC+—
Es
Cuantia maxima
r max =0.75*rb r max =

Calculo de Armadura maxima

Asmax =r max*b*d
Asmin < Asnec < As max

Asmax.=

Cuantia minima (0,0015) para un acero fy=4200 K g/cm?

0,021

0,016

146,397 cm?

Como la armadura necesaria esta entre laminimay la méxima se disefia con la

necesaria.
Asnec=
NUmero de hierros
. Asnhec
N®hierros = pf 2 N° Hierros=
4 .
N° Hierros=
Finalmente usar:
5 f 25

mm

26,688 cm?
5,44
5
c/ 20 cm
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Seccion

Mu = 88884.49 Kg*m
= 6.279 cm
Pmin = 0.0033
Pnec= 0.0029
Pmax = 0.0160
Asmin = 13.688 cm2
Asnec = 26.688 cm?2
Asmax = 146.397 cm?2
Adop = 13.688 cm2
Varillas= @ 25 mm ¢/20 cm
Verificacién por corte
Vu= 42931,67775 Kg
h= 100 cm
b= 100 cm
d= 91 cm
yHe= 2400 kg/m®
fc= 210 kg/cm?
fy = 4200 kg/cm?
Donde:
Vu= Cortante ultimo
= Alturadela zapata
b= Ancho de la zapata
= Altura util
yH°= Peso especifico del hormigdn

Esfuerzo cortante unitario

Vu

VU =
f *b*d

Resistencia del hormigon al corte

Vc=0.52,/f'c*b*d

vu= 5228 kg/m?

Vc= 6876158 kg
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Esfuerzo cortante ddl concreto
unitario

ve= 7,536 kg/m®

< *
wsfrve  gog < 6.405

Tedricamente la pieza no requiere armadura de corte

4.1.5.16.9.3 Armadura transversal. (Distribucion)

La fundacién se encuentra muy por debajo del nivel del terreno y, en efecto, no se
debe someterse a los extremos de temperatura, es por esto que son menores los

requisitos de acero para € control de grietas en direccion perpendicular a refuerzo

principal.

d= 91 cm

b= 100 cm

o= 16 mm
Asmin = 0.0015* b* d Asmin= 13,6875 cm®
Asyg, =50%Asmin Asie= 684375 cm?

NUmero de hierros

N°hierros = > N° Hierros= 3,40
4 N° Hierros= 4
Finalmente usar:
4 f 16 mm c/ 25 cm
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Seccion 1

Mu = 88884.49 Kg*m
= 91.250 cm
= 100.0000

Asmin = 0.0015*b*d

Asdistr = 0.5*Asmin

Asmin = 13.688 cm2

Asdistr = 6.844 cm2

Adop = 6.844 cm2

Varillas = @ 16 mm ¢/25 cm

4.1.5.16.10 Zarpa Trasera (Talon)

24 25

1

DC TALON DC PUNTA

0.5
1
w
S

q2 3
q A
q ql

Resistencia | (Ymax=1,5)
Momentosy cortantes Punto3

B,= 2.4 m

Debido a peso propio (Taldn)

MpcTaon= 4608 Kg-m

VpcTaon= 3418.164 Kg A unadistancia“d" del apoyo

Debido al empuje detierras
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Mg/= 40608.0 Kg-m
Vev= 19116.3 Kg A unadistancia“d" del apoyo

Debido al esfuerzo del suelo

M= 65527.85859 Kg-m
Vs= 34641.62139 Kg-m A unadistancia“d" del apoyo

Momento y cortante Ultimo

Mu=15-M, -125-M . Talon-135- M,
Mu= 37710.988 Kg-m
Vu=15-V, -125-V . Talon-135-V,,

Vu= 21882.787 Kg

4.1.5.16.10.1 Disefio a flexiéon

Mu= 37710,99 Kg-m
f'e= 210 Kg/em?
fy= 4200 Kg/em?
= 100 cm
b= 100 cm
r= 7,5 cm
o= 25 mm
Donde:
Mu= Momento ultimo
f'c= Resistencia caracteristica del hormigon
fy= Resistencia caracteristicadel Acero
= Alturadela zapata
b= Ancho de la zapata
r= Recubrimiento minimo
= Diametro del acero (adoptado)
Altura
atil

dehor_L d= 91,25 cm
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Altura de compresiones

a=d*|1- [1-26144x M | a= 2610 cm
f'c*b* d?
Armadura necesaria
fy
Armadura minima
Asmin=r min*b*d Asmin= 13,688 cm?
Dénde:
pmin= Cuantia minima (0,0015) para un acero fy=4200 K g/cm®

Armadura maxima

2050000 Kg/cm?
0,003

Es=
&c=
Doénde:

Modulo de elasticidad del acero
Deformacion del hormigon

Es=

&c=
Cuantia balanceada
XC

fy

Es

fb=0.72%1 Cx

XC+

Cuantia maxima
r max =0.75*rb I max =

Calculo de Armadura maxima

Asmax = r max*b*d Asmax.=

Asmin < Asnec < Asmax

0,021

0,016

146,397 cm?

Como la armadura necesaria esta entre la minimay la méxima se disefiara con la

necesaria
Asnec=

13688 cm?
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NuUmero de hierros

N° hierros = AS”SC N° Hierros= 2,79
pf~

4 N©° Hierros= 5
Finalmente usar:

5 f 25 mm
Seccién 11
Mu = 37710.99 Kg*m
a= 2.610 cm
Pmin = 0.0033
Pnec= 0.0012
Pmax = 0.0000
Asmin = 13.688 cm?2
Asnec = 11.092 cm2
Asmax = 0.000 cm?2
Adop = 13.688 cm2
Varillas

= @ 25 mm c/20 cm

Verificacién por corte

Vu= 21882,78687 Kg

h= 100 cm
b= 100 cm
d= 91 cm
yHe= 2400 kg/m®
fc= 210 kg/cm?
fy = 4200 kg/cm?
Donde:

Vu= Cortante tltimo

h= Alturadela zapata
b= Ancho de la zapata

d= Altura ttil

yH®=  Peso especifico del hormigon

c/ 20

cm
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Esfuerzo Cortante unitario

Vu
f *b*d vu= 2665  kg/m?

VU =

Resistencia del hormigon al corte
Vc=0.52,/f'c*b*d Vc= 6876158 kg

Esfuerzo Cortante del concreto unitar'\%

Ve=1xg Vve= 7536 kgm?

vu <f *vc
2665 < 6,405
Tebricamente la pieza no requiere armadura de corte

4.1.5.16.10.2 Armadura transversal. (Distribuciéon)

La fundacién se encuentra muy por debajo del nivel del terreno y, en efecto, no se
someterd a los extremos de temperatura, es por esto que son menores los

requisitos de acero para € control de grietas en direccion perpendicular a refuerzo

principal.

d= 91 cm
b= 100 cm
o= 16 mm

Asmin=0.0015*b*d  Asmin= 13,6875 cm?

ASDiStr = 50%AS m| n Asdistr: 6,84375 Cm2

NUmero de hierros

N°hierros = Asn;ac N° Hierros= 3,40
pr-
4 N° Hierros= 4
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Finalmente usar:

4 16 mm c/25 cm
Seccién 1
Mu = 37710,99 Kgm
d= 91,250 cm
b= 100,00 cm
Asmin = 0.0015*b*d
Asdigtr = 0.5* Asmin
Asmin = 13,688 cm2
Asdistr = 6,844 cm2
Adop = 6,844 cm?2
Varillas = @ 16 mm c/25 cm

4.15.17 Diseilo del Alero de HCA®°

Esquema del Alero

Datos:

H= 8,5
hb= 1,00
B= 6,00
yH°= 2400
Ysuelo™ 1800
Osuelo™ 2,364
Bcalzada™ 78
fc= 210
fy= 4200

3

Kg/m®
Kg/m®
Kg/em?

kg/cm?
Kg/cm?

S
05 05
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4,15.17.1 Disefio delas Aletas.

Alturade estribo 850 m Alturade Zapata 1,00 m
Altura de elevacion 750 m Talud derelleno 112:1
Capa de Rodadura
Altura de Elevacion )«9/00
E C
Asumir unalongitud dedaDC = 6,35
DE= DC*Cos (45°)= 4,49 m
D'O= 6,76 m
D'O>DE cumple !
Longitud de ala asumida es correcta
Alturade ha= 4,51
ada
Adoptar: ha= 5,00
B DO frr
co
4.1.5.17.2 Geometria del estribo.
Determinacion de cargas 'y efectos
*Peso propio estructura de HCA°
CARGA Fa(KQ) Xa(m) M a
Py 6228,0 165 10276,2
P, 9342,0 1,80, 16815,6
Ps 1200,0 3,70 4440,0
P, 1440,0 2,10 3024,0
Ps 900,0 1,00 900,0
Ps 5640,0 2,35| 132540
>Wp 24750,0| 2Mp 48709,8
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*Peso del suelo sobrelaestructura

P; 7006,5 2,40 16815,6
Ps 31140,0 3,70| 115218,0
Py 900,0 4,03 3630,0

2Wr 39046,5| 2ZMr 135663,6

P8

8.5.00




4.1.5.17.3 Andlisisde Cargas
Fuer zas, brazosy momentos
Momento de estabilidad

Peso propio estribo

VDCe$r=ZWp=
Mpcestr=xM p=

Peso Relleno sobre estribo

VEVre”:ZWF=
Mgyrell=sMr=

Empujedel suelo

24750 Kg
48709,8 Kg-m

39046,5 Kg
135663,6 Kg-m

o= 10°

= 40 °

Ysuelo™ 1800 Kg/ I’T]3
— 85 m Ka = 1- senf
= 06 m 1+ senf

Donde:

o= Inclinacién del empuje detierras

o= Angulo de friccion internade latierra

Ka= Coeficiente de presion activa

Ysuelo™ Peso eSpeCifICO del suelo

= Alturadel azado
= Relleno adicional

1

EH =" 0ano " Ka" H *(H +2%h)

Vg, = EH * sena

Hg, = EH * cosa

H,H+3*h
Z=—"%—x —
3 H+2*h

Ka=

Ven=
Brazo=
M EH 1=

0,217

16135,3 Kg

2801,9 Kg
47 m
13168,8 Kg-m

15890,2 Kg

30 m
47807,2 Kg-m
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ESTADO | (Alero sblo sometido al empuje detierras)

Comprobacion de la estabilidad
Estribo solo sometido al empuje de tierras

Momento de estabilidad

D Me=Mgcestr + Mg, rell + M1

Fuerzas verticales o de estabilidad

D Fe=Vpeestr +Vg,rell + Vg,

Momento de vuelco

> Mv=M,?2
Fuerza de vuelco

> Fv=Hq,

Seguridad al volcamiento

F.SV =

[

Mv

> 2

2Me=

2Fe=

2Mv=

2Fv=

197542,2 Kg.m

66598,4 Kg

47807,2 Kg.m

15890,2 Kg
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FS= 4,132 > 2 Cumple!!

Seguridad al deslizamiento z Fe*C
FSD==—

> Fv

FS= 2,515 > 2 Cumple!!

> 2

4.15.17.4 Célculo delos esfuerzos en € terreno de fundacion:

Con esfuerzo admisible del terreno
B= 4,7 m Ogao= 2364 Kglem?

E:E—zMe_zMV E= 010 m
2 > Fv

Verificacion del tercio central

B
—= 1567
3 m

E<E oK!!
3

Esfuerzos en € terreno de fundacion
= 16009,0 Kg/m?

q- ZBFG* [1¢ 6’:) < gadm G= 123307 Kgn?

q= 160  Kgem?
g= 123 Kgcm?

1
%} <1.25%S 1.25%s = 2,955  oK!!
— ql+q2 q
q:q 2q 1417  9=<Sam oKl
B.= 2 m
B,= 3,2 m

3= BT Bl - 138960 kgm?

4 (q2+ q%)* B2
q4= B J4= 14835,1 Kg/m2
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4.1.5.17.5 Diseflo de armaduras - Cuerpo del alero.

Andlisis adiferentes profundidades

4.1.5.17.5.1 Seccién |
Resistencia | (Ymax=1,5)

Momentosy cortantesa
Debido aempuje detierras
Brazo z=

M EH2:

Hen=

Momento y cortante Gltimo
Mu=15*M,2
Vu=15*H_,2

4.15.17.5.2 Disefio aflexiéon

1,077 m
2338,468 Kg
2171,65 Kg-m

Mu= 507,70 Kg-m

Vu= 3257,47Kg

Mu= 3507,70 Kg-m
f'e= 210 Kglem?
fy= 4200 Kg/em?
= 60 cm
b= 100 cm
r= 5 cm
o= 16 mm
Donde:
Mu= Momento ultimo
f'c= Resistencia caracteristica del hormigon
fy= Resistencia caracteristicadel Acero
= Alturadela zapata
b= Ancho de la zapata
r= Recubrimiento minimo
= Diametro del acero (adoptado)
Altura util

d=

hop f d= 54,20

cm
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Altura de compresiones

Mu
— * _ _ * _
a=d {1 \/1 2.6144 Forbr d? a= 040 c¢m
Armadura necesaria
0.85* f'’c*b*a
As= Ass 172 cm?
fy
Armadura minima
Asmin=r min*b*d Asmin= 813 sz
Dénde:
pmin= cuantia minima (0,0015) para un acero fy=4200 K g/cm®
Armadura maxima
Es= 2050000 Kg/cm?
&c= 0,003
Donde:
Es= modul o de elasticidad del acero
&c= deformacion del hormigon
Cuantia balanceada
f'c XC
rb=0.72* —* N rb= o021
XC+ —
. Es
Cuantiaméxima
r max =0.75*rb rmax= 0,016
Calculo de Armadura maxima
Asmax =r max*b*d Asmax.= 86,96 cm?
Asmin < Asnec < Asmax
Como la armadura necesaria esta entre la
minimay la maxima se disefiara con la
necesaria
Asmin= 8,130 cm?
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NUmero de hierros

NChierros = ——— N° Hierro=
p 2
4 N° Hierro=
Finalmente usar:
4 f 16

4.1.5.17.5.3 Verificacion por corte
Vu= 3257,47443 Kg
h= 60 cm
b= 100 cm
d= 54 cm
yHe= 2400 kg/m®
fc= 210 kg/cm?
fy = 4200 kg/cm?
Donde:
Vu= Cortante ultimo

= Alturadela zapata
b= Ancho de la zapata

= Altura ttil
yH°=  Peso especifico del hormigon
Esfuer zo cortante unitario

w=_ vu= 0,67 kg/m’
f*b*d

Resistencia del hormigon al corte
Ve=052/fcrbxd VC= 408425 kg

Esfuer zo cortante del concreto unitario

Ve

VC = ve= 754 kg/m?
b*d g
vu <f *vc
0,668 < 6,405

Tedricamente, la pieza no requiere armadura de corte

4,0

mm

c/25 cm
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4.1.5.17.5.4 Armaduratransversal. (dedistribucion)

d= 54 cm
b= 100 cm
o= 10 mm

Asmin =0.0015*b*d Asmin=

As,, =50%Asmin ASyiqr=

NUmero de hierros

. Asnec
N°hierros = 2 N° Hierros=

N° Hierros=
Finalmente usar:
6 f 10
4.1.5.17.6 Seccion ||
Resistencia | (Ymax=1,5)
Momentosy cortantesa H,=
Debido aempuje detierras
Brazo z= 2672 m
Mgy2= 33606,5 Kg
Hen= 12575,34 Kg-m
Momento y cortante Gltimo
Mu=15*M,2 MU=
Vu =15* HEH2 Vu=

4.15.17.6.1 Disefio a flexion

Mu= 50409,75 Kg-m

8,13

4,065

5,18

6

mm

7,5

50409,8
18863,0

cm

cm?

c/ 17

Kg-m
Kg

cm
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f'c= 210 Kg/em?

fy= 4200 Kg/em?
= 120 cm
b= 100 cm
r= 5 cm
o= 25 mm
Donde:
Mu= Momento ultimo
f'c= Resistencia caracteristica del hormigon
fy= Resistencia caracteristicadel Acero
= Alturadela zapata
b= Ancho de la zapata
Recubrimiento
r= minimo
= Diametro del acero (adoptado)
Altura
atil f

d=h—r—§ d= 113,75 cm

Alturade compresiones

a= d*{l— \/l— 2.6144*% a= 2,793 cm
Armadura necesaria
As— 0.85* f'c*b*a
fy Ass 11,870 cm?
Armaduraminima
Asmin=r min*b*d Asmin= 17,06 cm?

Donde:
pmin=  cuantiaminima (0,0015) para un acero fy=4200 K g/cm?

Armadura maxima

Es= 2050000 Kg/cm?

&= 0,003

Donde:

Es= maodulo de elasticidad del acero
&c= deformacion del hormigon
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Cuantia balanceada

f'c XC
rb=0.72* —* rb=
fy 0,021
XC+ —
Es
Cuantia maxima
r max =0.75*rb rmax= g6
Calculo de Armadura maxima
Asmax =r max*b*d Asmax.= 18249 cm?

Asmin £ Asnec < Asmax

Como la armadura necesaria esta entre la minima y la méaxima se disefia con la necesaria.

Asnec= 17,063 cm?2
NUmero de hierros
. Asnec
Nehierros = ———
pf° N° Hierros= 3,48
4
N° Hierros= 4
Finalmente usar:
4 f 25 mm c/ 25 cm

4.1.5.17.6.2 Verificacion por corte.

Vu= 18863,0032 Kg

= 120 cm
b= 100 cm
d= 114 cm
yHe= 2400 kg/m?®
fc= 210 kg/cm?
fy = 4200 kg/cm?
Donde:
Vu= Cortante ultimo

= Alturadela zapata
b= Ancho de la zapata
d= Altura ttil
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yH°= Peso especifico del hormigon

Esfuerzo cortante unitario

Vu

VU =
f *b*d

Resistencia del hormigon al corte

Vc=052,/f'c*b*d

Esfuerzo cortante del
concreto unitario
Vc

VC =
b*d

vu <f *vc

1,843 <
Tedricamente, la pieza no requiere armadura de corte

4.1.5.17.6.3 Armaduratransversal. (de distribucién)

vu= 1,843 kg/m?

Vc= 85716,5 kg

ve= 7,536 kg/m?

6,405

d= 114 ¢m
b= 100 cm
o= 16 mm
Asmin = 0.0015* b* d Asmin= 17,06 cm?
- 2
ASDistr =50%Asmin Asdistr— 8,53 cm

NuUmero de hierros

Asnec
pf 2

4

N°hierros =

N° Hierros= 4,24

N° Hierros= 5

Finalmente usar:

16 mm c/ 20

cm
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4.1.5.17.7 Disefio de Armaduras - Cimentacion.

Para el disefio de cimiento se debe analizar e grupo de cargas que generen mayores
esfuerzos a suelo de cimentacion tanto para la zarpa delantera como para la zarpa
trasera

Las tensiones utilizadas para € cdlculo de armaduras sera el ESTADO | por ser €
mas desfavorable.

4.15.17.7.1 Zarpa deantera(Punta)

1,66 1,73
by DC TALON DC PUNTA 7
S| 3 4
4,25
a a3 q4 q1

Resistencia | (Ymax=1,5)
Momentosy cortantes Punto 4
L= 15 m
Debido a peso propio (Punta)
MpcPunta= 1800 Kg-m
VpcPunta= 1602,0 Kg A unadistancia“d” del apoyo
Debido a esfuerzo del suelo
M= 17569,92 Kg-m
\r= 8812,44 Kg A unadistancia“d” del apoyo

Momento y cortante Gltimo
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Mu =1.5* M, —1.25* M ,.Punta

Vu =1.5*V, -1.25*V, .Punta
4.15.17.7.2 Disefio aflexion.
Mu= 24104,88 Kg-m
f'e= 210 Kglem?
fy= 4200 Kglem?
= 100 cm
b= 100 cm
r= 75 cm
o= 20 mm
Dénde:
Mu= Momento ultimo
f'c= Resistencia caracteristica del hormigon
fy= Resistencia caracteristicadel Acero
= Alturadela zapata
b= Ancho de la zapata
r= Recubrimiento minimo
= Diametro del acero (adoptado)
Altura
atil f
d=h-r—— d=
2
Altura de compresiones
M
a=d*|1- [1-26144*— 0 | &=
f'’c*b*d
Armaduranecesaria
0.85* f'c*b*a
As= As=
Armadura minima fy

Mu=
Vu=

91,50

1,65

7,03

24104,88 Kg-m
11216,16 Kg

cm

cm

cm
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Asmin=r min*b*d As min=
Donde:

pmin=

Armadura maxima

Es= 2050000 Kg/cm?
&c= 0,003
Donde;
Es= modul o de elasticidad del acero
&c= deformacion del hormigon
Cuantia balanceada
rb=072% 1 Cx chy (b
XC+ —
Es
Cuantia maxima
r max=0.75*rb r max =
Céculo de Armadura maxima
Asmax =r max*b*d o
Asmax.=

Asmin < Asnec < Asmax

13,73 cm?

cuantia minima (0,0015) para un acero fy=4200 K g/cm?

0,021

0,016

146,80 cm?

Como la armadura necesaria esta entre laminimay la maxima se disefiara con la

necesaria

Asnec= 13,73 sz
NUmero de hierros

o hi —
Nehierros pf 2 N° Hierros= 4,37
4

N° Hierros= 5

Finalmente usar:
5 f 20 mm c/ 20 cm
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4.1.5.17.7.3 Verificacion por corte

Vu= 11216,1645 Kg
h= 100 cm
b= 100 cm
d= 92 cm
yHe= 2400 kg/m®
fc= 210 kg/lem?
fy = 4200 kg/cm?
Dénde:
Vu= Cortante tltimo
= Alturadela zapata
b= Ancho de la zapata
= Altura atil

yH°= Peso especifico del hormigon
Esfuerzo Cortante unitario

Vu

Resistencia del hormigon al corte

Vc=052fc*b*d  Vvc= 689500 kg

Esfuerzo cortante del concreto unitario

VC = ve 2
“b*d ve= 7,536 kg/m
vu <f *vc
1,362 < 6,405

Tedricamente, la pieza no requiere armadura de corte

4.1.5.17.7.4 Armaduratransversal. (de distribucion)

d= 92 cm
b= 100 cm
o= 12 mm
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Asmin =0.0015* b*d Asmin= 13,725 cnv’

Asyq =50%Asmin - pg. = 6,8625 cm?

NuUmero de hierros

NO hierros = Asnec N° Hierros= 6
pf?
4 N° Hierros= 6
Finalmente usar:
6 f 12 mm ¢/ 20
4.15.17.75 Zarpa Trasera (Talén)
1,66 1,73
DC TALON DC PUNTA

0,51

3 4

4,25

LTI T T T

q4

q3

Resistencia | (Ymax=1,5)

Momentosy cortantes Punto 3

L= 2 m
Debido a peso propio (Talén)
MpcTaoén= 3200 Kg-m

q1
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VpcTaon= 1655,168 Kg
Debido al empuje detierras

Mey= 32340,0 Kg-m
Vey= 16205,1 Kg

Debido al esfuerzo del suelo

Ms= 25704,927 Kg-m
V= 13839,4883 Kg-m

Momento y cortante Gltimo

Mu =1.5* M, -1.25* M, Talon—1.35* M,

Vu =15*V, —~1.25*V_ Talon—1.35*V,,

4.15.17.7.6 Disefo aflexion.

Mu= 9101,61 Kg-m
f'e= 210 Kglem?
fy= 4200 Kg/cm?
h= 100 cm
b= 100 cm
r= 75 cm
o= 20 mm
Donde:
Mu= Momento ultimo
f'c= Resistencia caracteristica del hormigon
fy= Resistencia caracteristicadel Acero
= Alturadela zapata
b= Ancho de la zapata
Recubrimiento
r= minimo
= Diametro del acero (adoptado)

A unadistancia“d” del apoyo

A unadistancia“d” del apoyo

A unadistancia“d” del apoyo

Mu=

Vu=

9101,6 Kg-m

56174 Kg
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Altura

atil d=h_r_=
2 d= 915 cm
Altura de compresiones
Mu
a= d*|:1—\/1— 26144*W a= 0,6 cm
Armaduranecesaria
0.85* f'’c*b*a
As= Ass 26 cm?
fy
Armadura minima
Asmin=r min*b*d Asmin= 137 cm?
Dénde:
pmin=  cuantiaminima (0,0015) para un acero fy=4200 K g/cm?

Armadura maxima

2050000 Kg/cm?
0,003

Es=

&c=

Donde:

maodulo de elasticidad del acero
deformacion del hormigon

Es=
&c=
Cuantia balanceada

XC
fy

Es

b= 072+ Cx

XC+
Cuantia maxima

r max =0.75*rb I max =

0,021

0,016
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Calculo de Armadura maxima

Asmax =r max* b*d Asméx.= 146,80 cm?
Asmin < Asnec < Asmax

Como la armadura necesaria no esta entre laminimay lamaxima se disefiara con

laminima
Asmin= 13,725 cm?
NuUmero de hierros
N"hierros=—AsniaC N® Hierros= 431
4 N° Hierros= 5
Finalmente usar:
5 f 20 mm c/ 20

4.1.5.17.7.7 Verificacion por corte

Vu= 5617,41356 Kg
= 100 cm
b= 100 cm
d= 92 cm
yHe= 2400 kg/m?®
kg/cm
fc= 210 2
kg/cm
fy = 4200 2
Donde:
Vu= Cortante ultimo
= Alturadela zapata
b= Ancho de la zapata
= Altura ttil
yH°= Peso especifico del hormigon

Esfuerzo Cortante unitario

Vu

VU = —
f *pb*d vu=

0,682

cm

kg/m?

269



Resistencia del hormigon al corte
Ve=052,/f'c*b*d  vc= 68950,0 kg

Esfuerzo cortante del concreto unitario
_ Ve
Ve = b*d ve= 7,536 kg/m2
vu<f *vc
0,682 < 6,405

Tedricamente la pieza no requiere armadura de corte

4.1.5.17.7.8 Armaduratransversal. (de distribucién)

d= 92 cm

b= 100 cm

o= 12 mm
Asmin = 0.0015* b* d Asmin= 13,73 cm?
As,ig, =50%Asmin Asig= 6,86 cm?

NUmero de hierros

N hierros — Ashec N° Hierros= 6
pf
4 N° Hierros= 6
Finalmente usar:
6 f 12 mm c/ 20

cm

270



4.1.5.18 Proteccion Muro Gavion.

Datos:
a= 100 m
= 1,00 m
= 100 m
Y roca = 2800,00 Kg/cm3
Y suelo = 1800,00 Kg/cm3
Oadmisible = 2,00 Kg/cm2
D= 30,00
H= 3m
Ba= 3m
Ka= 0,33
p= tang @
Pe = 1,593 m

Estos tipos de muro se analizan por Volcamiento y Deslizamiento.
Lalongitud de 3 metros en la base es suficiente para el chequeo por volcamiento y deslizamiento.

EmpujeActivo:

Ea

Cdalculo del Empuje Activo:

Ea=1/2*ssudlo* H?Ka
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Ea= 2673 Kg
Momento por V ol camiento:
Mva = 2673 Kg*m
Momento Estabilizante:

Se estabiliza con el peso de los blogquesy €l peso de cada cufia de suelo sobre cada blogue.

Se calcula el peso total de los bloques, se multiplica por €l 80% " (roca= 2800 Kg./m3),como existe
unarelacion de vacios del 20 % entrerocay roca, € cual se rellenan con material granular.

n
Entonces: WT = Z Wi
=1

WT = 13440 Kg

Factor de Seguridad al Volcamiento

1,5
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ME= 20160 Kg*m
MV = 2673 Kg*m
FSV = 7.542 > 2 ok

Factor de Seguridad al Deslizamiento:

N = 13440 Kg
n* N
FS, = >15
Ea
FSv= 2.901 > 15 ok

Punto de Aplicacion de LaNorma:
x*12780 Kg =ME - Mv

X= 1301 m
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Calculo de la Excentricidad:

B B
= —-X< —
2 6
e= 0.199 < 0.500 No hay tracciones
*
s1=— N «[14 078
Agavion B
2.00
ol= 0.63kg/lcm2 < kg/cm2
2.00
02 = 0.27 kg/lcm2 < kg/cm2

Si fuera dado negativo, hay tracciones, entonces e empuje activo (Ed) tiende avolcar € muro.
Dimensionamiento de la Plataf orma de Formaci én:

Deben ser verificado:

S= Espesor

L= Largo

Lanecesidad de un filtro entre €l terreno y el colchén Reno

LalargoL :
Laverificacidn, en funcién de la méxima erosion prevista, debe ser

L>15-20Pe

donde Pe = méxima erosion
prevista

L= 170m > 1.69m
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El espesor S:

Laverificacién, en funcién de lavelocidad de la corriente y de las dimensiones de las piedras de
relleno, eslamisma de |os revestimientos de cauces.

S= 0.20m

4.1.6 Especificaciones Técnicas.

Se desarrollan especificaciones técnicas de forma genera, las cuales muestran los
requisitos minimos que se tendran que cumplir, ademas mencionar que se deben
aplicar las normas correspondientes tanto de hormigones como las estructurales. (Ver
anexo V)

4.1.7 Precios Unitarios.

Los precios unitarios se lo desarrollan por items en donde se utilizan precios actuales
de materiales, mano de obray maquinaria. (Ver anexo IV - V1)

A . Materiaes.

B. Mano de Obra.

Cargas Sociales, 55% a 71.18% de lamano de Obra.

Impuestos IVA 14.94% de lamano de Obra + Cargas Sociales.

C. Equipo, Maguinariay Herramientas.

Herramientas menores 5% del total de lamano de Obra con cargas Sociaese IVA
D. Gastos Generales y Administrativos 10% de A+B+C

E. Utilidades 10% de A+B+C+D.

F. Impuestos IT 3.09% DE A+B+C+D+E.

G. Total precio Unitario A+B+C+D+E+F.

4.1.8 Presupuesto.

El presupuesto necesario para poder construir este proyecto sera de 1787468.20 Bs

(Ver anexo V1)
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4.1.9 Ficha Ambiental.
Se especificara e impacto ambiental en la zona donde se emplazara e puente en la
cual se tratara de minimizar los dafios ambientales que se pueda ocasionar por este

proyecto. (Ver anexo VII)

4.1.10Plan de Ejecucién del Proyectoy Cronograma.
Seguin e cronograma y planeacion mostrada se estimé un tiempo de gecucién de la
obrade 265 dias habiles. (Ver anexo VIII)

4.1.11Planos.
Se detallara las dimensiones, armaduras, longitudes y cuotas del resultado del estudio

del proyecto. (Ver anexo 1X)
4.1.12Reporte Fotogr &fico.

Se detallarala ubicacion del lugar de emplazamiento del puente, ensayo de SPT y sus

caracteristicas de la zona
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CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES.

Después de concluir con el presente trabajo y puesto en consideracion el proyecto
titulado “DISENO DEL PUENTE SOBRE LA QUEBRADA SAGREDO ENTRE
LA COMUNIDAD DE TABLADA - BARRIO LUIS DE FUENTES” se llego6 a

las siguientes conclusiones y recomendaciones descriptas a continuacion.
4.2.1 CONCLUSIONES:

» En el estudio de suelos se ha encontrado que la capacidad portante del suelo es
pequefia debido al material que presenta la zona en estudio, este material
formado por arenas bien graduadas, arenas con gravas, arenas con pocos
finos o sin finos, debido a este material utilizamos la capacidad portante del
pozo 2 de 2.3 Kg/cm2 para el diseno de los estribos correspondientes. (ver

anexo III).

» En el estudio hidrologico el maximo caudal por el método racional es de
148.403 m’/s este fue el caudal considerado para la determinaciéon de la
seccion del emplazamiento del puente, en una observacion visual al lugar de
emplazamiento y con mediciones se pudo constatar que la altura alcanzada
sobre el lecho de la quebrada tiene relacion al tirante determinado en los

calculos de 2.28 m. (ver fotos en reporte fotografico)

» El levantamiento topografico se realizd con el apoyo del laboratorio de
topografia que facilitd el equipo topografico de una estacion total y miras,
con el cual se obtuvo un levantamiento detallado de la zona de emplazamiento
del proyecto cumpliendo los requerimientos que exigen para la realizacion

topografica en el emplazamiento de un puente.

» Observando las caracteristicas de resistencia del suelo se defini6 que las
fundaciones de los estribos seran superficiales, no siendo necesario una

fundacion profunda.
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» Existen cargas que no se consideraron en el proyecto, por diferentes razones

justificables tales como carga de sismo debido que en nuestro medio la
presencia de sismos es pequeiia y carga de viento por presentar una estructura

pequefia en la cual el viento no tendria mucha influencia.

En el estudio de la baranda vehicular la norma provee criterios para
seleccionar el nivel de ensayo, que debe brindar seguridad tanto a los peatones
como los ocupantes de un vehiculo, utilizando para nuestro disefio el nivel de

ensayo 2 determinado para area urbana.

» Para poder conseguir una situacion mas desfavorable en cuanto a estabilidad

del estribo se despreciaron algunas cargas que favorecian a la estabilidad de la
estructura como ser, las cargas hidrostaticas del lado del lecho del rio, ya que
¢éstas cualesquiera sea su magnitud son fuerzas estabilizantes, de la misma
manera tampoco se tomd en cuenta la fuerza del empuje pasivo del suelo ya

que su presencia es variable debido a la socavacion.
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4.2.2 RECOMENDACIONES:

>

Para el estribo lado izquierdo (margen barrio Luis de Fuentes) se recomienda
disefiar la fundacion a una profundidad minima de 3 metros, sobre el
horizonte de un suelo mejorado gravo arenosos saturado; para obtener este
resultado la capa superior de la fundacion debe retirarse y remplazarse con
mejor material sobre el cual pueda construirse un cimentacion estructural,
considerando una capacidad portante minima de 2.3 Kg/cm2, esto solamente
desde el punto de vista geotécnico. Por otra parte se debe considerar la
profundidad de socavacion y la velocidad de las corrientes del rio (Quebrada
Sagredo).

Es recomendable que en toda la estructura de H°A® y en especial en la viga de
H°P° se disponga de probetas testigo para verificar la resistencia del hormigon
y dicha dosificacion.

Importante cuando se trate de terminar la resistencia real u otras cualidades
del hormigdén en obra las probetas deben conservarse en las condiciones tan

proximas como sea posible a las de la estructura en cuestion.

Se recomienda que los encofrados no deben ser desmontados hasta que el
concreto se haya endurecido lo suficiente, de tal manera que pueda sostener su
propio peso en forma segura, asi como las cargas adicionales a las que esté

sometida la estructura durante el periodo de construccion.

Se recomienda tener en cuenta la topografia del lugar de emplazamiento del
puente, ya que para tener una mejor visualizacion del lugar se debe tener una
lectura de hasta 100 m aguas arriba y 100 m aguas abajo del eje de
emplazamiento del puente para tener un conocimiento detallado de toda la

zona de estudio del proyecto.

En cuanto a la colocacion de la armaduras deben colocarse limpias, exentas de
oxido no adherido (se admite 6xido que queda después de cepillar las barras
con cepillo de alambre), asi como libres de pintura grasa, hielo, o cualquier
otra sustancia perjudicial.
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Tener en cuenta todos los célculos de la superestructura para evitar los
redimensionamientos que afecten el comportamiento de la estructura y sus

componentes, dando como resultado un mayor costo presupuestario.

Se recomienda verificar las vainas que deberan estar libres de agua y residuos
antes de la instalacion del acero. Asimismo, deberan estar rigidamente
apoyadas mediante elementos adecuados enlazados al acero de refuerzo, para

prevenir el desplazamiento durante la colocacion del concreto.

El tesado se realizard mediante gatos hidraulicas que produzcan las fuerzas
mostradas en los planos, se deberd tener cuidado con la manipulacion del

equipo, debido a su peso.

Se recomienda que durante el tesado de los tendones, no se permita que mas
de un alambre en cualquier torén se rompa y ademas que los alambres rotos

no excedan el 2 % del area total del acero de presfuerzo en el elemento.

La transferencia de la fuerza pretensora al concreto no serd aplicada hasta que
el concreto haya alcanzado la resistencia especificada 245 Kg/cm?2

suponiendo que se tesard de 7-14 dias después del hormigonado.

Se debe tener especial cuidado en el movimiento y traslado de elementos
prefabricados, de manera que se eviten dafios que puedan disminuir la vida

util del elemento estructural.

Se recomienda la construccion de la viga completa en una pista a orillas del
margen derecho del rio, para que una vez adquirida la resistencia de disefio,

pueda ser lanzada hasta su posicion final por medio de gruas.

Se recomienda que para la ejecucion del proyecto se disponga de un estudio

de suelos con mas precision o sondeos
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REPORTE FOTOGRAFICO
FOTOGRAFIAS DEL LUGAR QUEBRADA SAGREDO (PROV. CERCADO — TARIJA)

Fotografia 2 Vista de la Quebrada Sagredo (Lugar donde se emplazara el puente)
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Fotografia 3 Lecho de Quebrada Sagredo Luz de Calculo

Fotografia 4 Altura del Tirante maximo N.A.M.E por observacion.

284


http://www.abbyy.com/buy
http://www.abbyy.com/buy

Fotografia 6 Operario de laboratorio de Suelos Manipulando el Equipo SPT.
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