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PREFACIO

�030 El dise}401ode un puente al igual que otras obras de arte de

la Ingenieria Civil requiere un anélisis detallado en cuanto a

estudios de Anélisis Estructural, Hidrologia, Geologia y

Geotecnia. .

El Analisis Estructural se considera muy importante debido

a que resultados muy lejos de la realidad no sélo disminuyen

�030losfactores de seguridad sino que también incrementan los

costoso innecesariamente, claro esta que no sélo el grado de

anélisis estructural realizado incide en el costo sino que

también los métodos usados para el dise}401o.En el presente en '

forma general se efectuaré una anélisis lineal complementado

con un anélisis bidimensional de la losa; para el dise}401odel

puente de concreto armado y postensado se usaré las

especificaciones de ACI y AASHTO que son normas americanas mas

difundidas en nuestro pais; el objetivo principal sera obtener

El estudio Hidrolegico determinara el caudal de dise}401o

cuyo objetivo seré aquella méxima que se presenta en las

avenidas por existir en esta la méxima velocidad y poder de

socavacién, teniendo en cuenta que no existen registros de esta

naturaleza

El estudio Geolégico y Geotécnico esté ligado con el

comportamiento del suelo siendo mas importante cuando se tiene

estructuras hiperestaticas puesto que un asentamiento

diferencial no previsto en el anélisis estructural erigina



mayores esfuerzos en algunos puntos de la e-structura que

dependiendo de la magnitud llegarian incluso a colapsar la

superestructura del puente, el objetivo principal esté en

determinar la profundidad no erosionable cuando se presenta el

caudal de méxirr�0311aavenida.



ALTERNATIVAS PLANTEADAS

El objetivo del presente trabajo es obtener el titulo

Profesional de Ingeniero Civil presentando un trabajo netamente

académico, es por esta razon que se ha elegido dos alternativas

de dise}401opara un puente cuya luz es de 70.0 metros entre los

cuales se menciona:

a.�024Puente de Concreto Armado continuo en tres tramos, puesto

que los simplemente apoyado son economicos hasta los 25 metros

de luz, en el presente los tramos considerados son 21.5, 27.0 y

21.5 metros.

b.- Puente de Concreto Postensado continuo en dos tramos, la

necesidad de insistir en el Concreto como elemento basico para

la construccién del puente hace que esta se oriente al

postensado que si bien es cierto pudo haberse considerado de un

solo tramo se ha considerado con un apoyo intermedio.

Las alternativas plangeadas se justifican por el relativo

bajo costo del agregado existente en la zona y ademés la fécil

construccién de un falso puente ya que en épocas de estiaje se .

presenta un caudal insignificante que bordea los 2 H9/seq y

dura 8 meses al a}401oy ademés e1 fondo del rio es uniforme.

* Un puente metalico de celosia se usa cuando la construccién

del apoyo intermedio es dificultoso ya sea por el caudal en

estiaje considerable o por una profundidad pronunciada de la

quebrada presentando ventajas de ahorro en el encofrado pero



que los insumos son poco comerciales que probablemente tenclrian

que traerse del extranjero.

* Un puente de construccién mixta también posee el

inconveniente de la vigas metalicas de acuerdo a las

descripciones anteriores ademas de la limitada Vida x}401tily su

conservacién son factores que inciden en el costo final.

Si bien es cierto para cubrir los 70 metros de puente

existe una variedad de soluciones de tal manera que la (mica

forma de definir por una de ellas es efectuando un analisis

comparative de costos, por lo que es necesario seguir

analizando desde estructuras simplemente apoyadas de un solo

tramo, dos tramos y tres tramos hasta los aporticados. '

.
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CAPITIJLO I GENERALIDADES

1.1 DESCRIPCION GENERAL

La ubicacién del Puente Ni}401oYucaes es en el Departamento

de Ayacucho, Provinciav de Huamanga, Distrito de Tambillo y

Acosvinchos. �030

En los a}401osde 1993 y 1994 el Fondo Nacional de

Compensacién para el Desarrollo Social financié la ejecucién de

la carretera Muyurina�024Acosvinchosquedando inconcluso en el

tramo Ni}401oYucaes�024Pamparqui,debido a la carencia de un puente

con una 1112 de '70 metros que cruce el Rio Yucaes a fin de dar

continuidad de la carretera pgr la margen derecha del rio.
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Es de entenderse entonces que el trénsito vehicular de

poco tonelaje solo es posible en épocas de estiaje mientras que

en los de precipitacién el transito es nulo por las crecidas

del rio debido a que su cuenca hidrogréfica que bordea los 680

km�031encontréndose mas de 20 afluentes.

E1 diagnostico anterior pretende justificar la ejecucion

del Puente Ni}401oYucaes ya que permanentemente existiré una via

oe comunicacién corta y fluida entre Muyurina y Acosvinchos por

ende los beneficiaries directos serén los caserios que estan al

borde de la carretera mientras que indirectamente todas de

distrito de Acosvinchos y parte del Distrito de Tambillo y

Quinua.

1.2 TOPOGRAFIA

Efectuado el recorrido aguas arriba de la ubicacion del

puente podemos mencionar ique el curso del rio presenta una

explanacion uniforme que varia de 70 metros a 200 metros, el

punto final de la carretera construida muestra una decision

acertada de la ubicacion del puente puesto que continuar por la

margen izquierda presenta una formacion geolégica inestable

propensa a�030erosiones y un costo muy elevado por el talud

empinado de aproximadamente 20 metros por una longitud de 500

metros, mientras que cruzando hacia la margen derecha se

encuentra una zona plana que se va alejando del curso del rio.



Efectuado el recorrido aguas abajo �030dela ubicacion dei

puente se puede menciooar que el curso del rio presenta una

explanacién no uniforme que llega a estrecharse el rio hasta 30

metros, un razonamiento simple indicaria que la ubicacion del

puente deberia ser éste, sin embargo la carretera por la margen

derecha tendria que atravesar 600 metros de laderia empinada de

roca dura que facilmente supera los 30 metros de altura razon

Vsuficiente para descartar dicha alternativa.

La topografia de la ubicacion del puente muestra una

pendiente longitudinal del rio de 2.1% mientras que

transversalmente e1 fondo del rio no presenta mucha variacion y

puede observarse que el tirante de la crecida no supera los 1.5 7

metros.

1.3 MECANICA DE SUELOS

El valor de la capacigad de carga Oltima de un suelo seg}401n

Terzhagui tiene la sigoiente expresion para zapatas corridas

que si se usa en zapatas rectangulares se esta del lado de la

seguridad.

qc = c*Nc + y*Df*Nq +O.5*y*B*Ny

en donde:

qc = Capacidad de carga }401ltimadel suelo.

C = Cohesion del suelo.

y = Peso especifico del suelo,

Df = Profundidad de cimentacion.



B = Ancho de la cimentacién. 4

Nq = tg2(45+¢/2)*e�034�0309�035�031 .

NC = (Nq-l)*ct9<¢)

N7 = 1.80*(Nq�0241)*tg(¢)

¢ = Angulo de friccién interna del suelo.

Para material de grava y arena gruesa se tiene ¢ = 37°

.entonces

Nq = 42.88

Nc = 55.57

Ny = 56.80

Ademés

c = O

7 = 1.50 tn/m3

Df = 2.00 m

B = 3.75 m ,

por lo que se tiene V

qc = O*55.57+1.50*2.Q0*42.88+O.5*1.50*3.75*56.80

qc é O+128.64+l59.75

qc = 288.39 tn/m2 V

qc = 28.8 kg/Cmz

Para efectos de verificacién se usaré 2.5 kg/CH3 o 25 tn/m2 lo

que asegura que por exceso de cargas no se produciré

asentamiento. '
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1 . 4 EIDROLOGIA

La parte hidrolégica para el estudio de un puente

constituye basicamente en determinar el caudal maximo probable

de las crecidas de un curso de agua ya que esto implica

directamente ea el dimensionamiento de los pilares y estribos

ademés por los efectos destructivos que pudiera ocasionar

cuando se toma en cuenta caudales por debajo del real 0 case

�030contrarioun sobredimensionamiento exagerado que llega a

encarecer indebidamente e1 proyecto.

Es por esa razén que numerosos hidrélogos, estadistas y

los ingenieros dedican su profesién al estudio del caudal

méximo, volumen y frecuencia de las crecidas. Si bien es cierto

los puntos comunes en las alternativas de estudio distan

considerablemente mas bien los resultados que se manejan son el

producto de la destreza, el juicio y prevencién de la inversién

juegan un papel importantq.

A continuacién se }401encionanmétodos para calcular caudales

maximos de una crecida.

0 Por medio de férmulas empiricas.

A.�024Método basado en las huellas que dejan las grandes crecidas

histéricas y eleccién de un coeficiente de rugosidad de

Manning.

B.- Métodos y férmulas empiricas que utilizan las

caracteristicas principales de la cuenca.

�024Férmulas que Unicamente usan e1 érea de la cuenca.
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�024 Férmulas que hacen intervenir el régimen pluviométrico de

la cuenca o la intensidad de la lluvia.

0 For medio de métodos estadisticos.

0 For medio del hidrograma unitario.

En el presente se determinaré por métodos estadisticos

para 10 cual es necesario tener registro de caudales de 20 a 30

a}401os.Si bien es cierto la cuenca de Rio Yucaes no cuenta con

dichos registros, estos caudales serén generados teniendo en

cuenta similitud topogréfica y climética del Rio Mantaro con

una extensién de registro que abarca 22 a}401oscuya fuente lo

manejé Electroper}401.

V ;



INFORMACION : CAUDALES (n}401/seg) ' 7

ESTACION : PONGOR DEPARTAMENTO : HUANCAVELICA

CUENCA : RIO MANTARO PROVINCIA. : TAYACAJA

ALTITUD : 1680 Insnm V DISTRITO : COLCABAMBA

AREA DE CUENCA : 27780 km2

LONGITUD ' : 74°37�03023" A

LATITUD : 12°21�03054"

AN0 MAXIMO DIARIO MINIMO DIARIO MEDIA.ANUAL

1963 1343.0 96.0 360.99

1964 1278.0 97.0 228.24

1965 A 1200.0 91.0 220.93

1966 1068.0 95.0 207.82

1967 1272.0 96.0 271.49

1968 1970.0 82.0 ' 244.15

1969 602.0 73.0 179.82

1970 1272.0 95.0 280.00

1971 1817.0 - 91.0 308.66

1972 1247.0 84.0 287.21

1973 1782.0 , 120.0 405.50

1974 1437.0 �030 100.0 308.81

1975 2015.0 98.0 301.25

1976 1562.0 72.0 325.61

1977 1980.0 75.0 197.83

1978 1762.0 35.0 242.36

1979 1262.0 45.0 269.59

1980 864.0 46.0 158.92

1981 1153.0 58.0 348.98

1982 1252.0 45.0 240.46

1983 1270.0 46.0 235.37

1984 1691.0 .49.0 245.35
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INFORMACION : PRECIPITACION PROMEDIOS MENSUALES (mm) Y

CAUDALES (H13/seg)

ESTACION : PONGOR DEPARTAMENTO : HUANCAVELICA

CUENCA : RIO MANTARO PROVINCIA : TAYACAJA

ALTITUD : 1680 msnm DISTRITO : COLCABAMBA

AREA DE CUENCA' : 27780 km�031-

LONGITUD : 74°37�03023�035

LATITUD : 12°21�03054"

MES PRECIPITACION CAUDAL MIN. CAUDAL MAX. CAUDAL MED.

ENE 83.6 149.1 V 852.6 346.0

FEB 77.1 130.6 982.9 570.2

MAR 64.9 374.1 1192.8 753.0

ABR 28.2 135.5 978.1 377.0

MAY 8.1 66.2 316.4 181.3

JUN 4.2 61.7 183.0 119.3

JUL 4.5 67.6 171.2 112.5

AGO 7.8 �030 46.7 154.6 103.4

SET 19.0 64.4 189.0 112.3 _

OCT 28.7 63.9 372.91 143.2

NOV 35.5 99.1 607.1 171.8

DIC 45.3 83.4 390.4 230.2

TOTAL 406.9

Para generar los caudales en la cuenca del Rio Yucaes es

necesario contar con los mismos parémetros de la cuenca del Rio

Mantaro que originan el caudal, siendo los més importantes:



ANO PRECIPITACION PROMEDIO ANUAL

ESTACION ESTACION ESTACION ESTACION ESTACION

LURICOCHA �030HUANTA QUINUA HUAMANGA S.P. CACHI

1964 574.5 456.0 684.1 458.5

1965 529.4 396.9 531.9 550.5

1966 634.1 501.3 691.6 519.3 511.0

1967 411.8 754.6 1449.8 689.9 821.0

1968 384.2 714.9 1067.3 573.4 578.1

1969 312.2 468.4 716.0 471.3 318.2

1970 340.8 417.3 844.3 607.6 677.4

1971 469.1 486.1 761.4 645.0 528.2

1972 386.2 486.1 761.3 549.9 657.5

1973 666.2 603.8 1192.8 665.9 544.0

1974 353.5 629.9 1130.2 604.0 874.2

1975 426.5 470.2 720.2 470.8 539.6

1976 494.2 532.1 879.3 567.2 860.6

MEDIA 460.2 532.1 879.3 628.2 567.2

ALTITUD 2580 2628 3275 3188 2761

Efectuando una correlacién de precipitacién promedio anual

2

y la altitud de la estacién se tiene una regresién lineal cuya

expresién es la siguiente. �030

P = -639.1+.4339*y

r = 0.8739

Donde

P = Precipitacién en las estaciones.

y = Altitud de las estaciones.

r = Coeficiente de correlacién.

Para una altitud de 2535 msnm se tiene:



érea de la cuenca, precipitacién promedio anual y coeficient:

de escorrentiak

Haciendo uso de la Carta Nacional de escala 1/100000 cuyas

léminas son Ayacucho 27�024}401,San Miguel 27�024oy Huanta 26�024}401,se

tiene una cuegca alargada cuya extensién es 680 kmz, cuya

altitud en el punto de interés es 2535 msnm, con una cota

méxima de la cuenca de 4393 msnm, habiéndose determinado una

Valtitud media de la cuenca en 3520 msnm.

Para determinar la precipitacién en el punto de interés es

necesario disponer estaciones de registro cercanas cuyo cuadro

se muestra.



P = �024639.1+.4339*2535 10

P = 460.9 mm

RELACION DE CUENCAS EINTRE. EL RIO YUCAES Y RIO MANTARO

Teniendo e}401cuenta las variables directas para evaluar las

crecidas se puede estimar la siguiente relacién.

QYUCAES CvucAEs* Pyuc1u:s*AYucAr:s

4 QMANTARO�030CMAN'1'ARo*PMANTAno*1'\MAm'ARo

Teniendo en cuenta que la cuenca de Rio Yucaes es una Sub-

cuenca del Rio Mantaro en el presente considerare el valor de

CymAm y Cmmnmo iguales entonces se tendré la siguiente

expresién.

P yucmzs *AxucAEs

QYUCAES = �034"�034�034"""'"*QMANTAno

PMAN1"ARo*AMAN1'Ar<o

En donde P}401mmg = 460.9 mm

AYUCAES = 680 km2

Pwwwmo = 406.9 mm

Ammo = 27780 km2

Entonces Qnmms = 0.027727*Qwwmmo

Es necesario mencionar que Cnmms < CmmTNm debido a las

ubicaciones con respecto a su altitud de las cuencas, entonces

la suposicién de considerarlos iguales origina caudales mayores

que consideraré como margen de seguridad toda vez que el

interés es determinar los caudales de méxima avenida.



CAUDALES GENERADOS PARA CUENCA NINO YUCAES H

ANO MAXIMO DIARIO MINIMO DIARIO MEDIA ANUAL

1963 37.2 2.66 10.0

1964 35.4 2.69 6.3

1965 33.3 2.52 6.1

1966 29.6 2.63 5.8

1967 35.3 2.66 7.5

.1968 54.6 2.27 6.8

1969 16.7 2.02 5.0

1970 ' 35.3 2.63 7.8

1971 50.4 2.52 8.6

1972 34.6 2.33 8.0

1973 49.4 3.33 11.2

1974 39.8 2.77 8.6

1975 55.9 2.71 8.4

1976 43.3 I 1.99 9.0

1977 54.9 ; 2.08 5.5

1978 48.9 0.97 6.7 .

1979 35.0 1.25 7.5

1980 24.0 1.28 4.4

1981 32.0 1.61 9.7

1982 34.7 1.25 6.7

1983 35.2 1.28 7.4

1984 46.9 '1.36 6.8

0 Los parémetros de la serie de caudales méximos son:
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Media x = 39.2

Desviacién estandar s = 10.2

- Los parametros de la Distribucién Gumbel son:

Parémetro de escala u = 0.78*s

u = 8.0

Parémetro de posicién u = x�024O.45*s

' p.= 34.6

Es importante mencionar que con fecha setiembre de 1996 se

ha aforado el caudal en el eje del puente arrojando un valor

que bordea los 2 HP/seg siendo concordante con los valores de

caudales minimos diarios que proporciona la correlacién de

cuencas.

Con la finalidad de determinar la validez de la

consistencia se procedera a efectuar una prueba de ajuste de

los datos obtenidos y asi poder determinar el caudal méximo de

dise}401opara un periodo de retorno dado.



PRUEBA DE BONDAD DE AJUSTE SMIRNOV-KOLMOGOROV '3

n Q=x P(x)=m/(n+1) z=(x-u)/u F(z) A=/F(z)�024P(x)/

01 16.7 0.0135 ~2.2375 0.0000 0.0435

02 24.0 0.0870 �0241.3250 0.0232 0.0638

03 29.6 0.1304 �0240.6250 0.1544 0.0240

34 32.0 0.1739 �0240.3250 0.2506 0.0767

05 33.3 0.2174 �0240.1625 0.3084 0.0910

36 34.6 0.2609 0.0000 0.3679 0.1070

07 34.7 0.3043 0.0125 0.3725 0.0682

38 35.0 0.3478 0.0500 0.3863 0.0385

39 35.2 0.3913 0.0750 0.3955 0.0042

10 35.3 0.4348 0.0875 0.4000 0.0348

11 35.3 0.4782 0.0875 0.4000 0.0782

12 35.4 0.5217 0.1000 0.4046 0.1171

13 37.2 0.5652 0.3250 0.4855 0.0797

14 39.8 0.6087 0.6500 0,5933 0.0154

15 43.3 0.6522 1.0875 0.7139 0.0617

16 46.9 0.6957 1.5375 0.8066 0.1109

17 48.9 0.7391 177875 0.8458 0.1067

18 49.4 0.7826 ;1.8500 0.8545 0.0719

19 50.4 0.8261 1.9750 0.8704 0.0443 -

20 54.6 0.8696 2.5000 0.9212 0.0516

21 54.9 0.9130 2.5375 0.9240 0.0110

22 55.9 0.9565 2.6625 0.9326 0.0239

I E1 valor de Am�034= 0.1171

I El valor de A0 critico para un nivel de significacién de 0.05

o 95% de probabilidad es:

A0: 0.282 -
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I Criterio de decisién: AW < A, se concluye que los datos de

caudales se ajustan a una distribucién Gumbel con un nivel

de significacién de 5% o una probabilidad del 95%.

I

IAUDAL DE DISENO PARA UN PERIODO DE RETORNO DE 5 ANOS

"(Q=q) = P(QSq) = 1-1/T

�030(Q=q)= 1-l/5

�034(Q=q)= 0.80 = F(z) _

7(2) = EXP(-EXP(-2))

1 = 1.4999

2 = p + Z*G.

2= 34.6 + 1.4999*8.0

2= 46.6 m3/seg

IAUDALES MAXIMOS PARA DIFERENTES PERIODOS DE RETORNO .

TR = 5 a}401os _ i Q = 46.6 H13/seg

TR = 10 a}401os Q = 52.6 m3/seg .

TR = 20 a}401os Q = 58.4 m3/seg

TR = 50 a}401os Q = 65.8 m3/seg .

TR = 100 a}401os Q = 71.4 m3/seg

TR = 500 a}401os Q = 84.3 m3/seg



De la seccién transversal del rio puede obtenerse 1;:

siguientes parémetros geométricos.

Tirante (m) Area (m2) Perimetro (m) Radio Hidréulico (m)

0.00 0.00 4.0 0.00

0.50 5.80 11.0 0.34

1.00 11.30 26.0 0.43

1.50 28.40 48.0 0.59

2.00 56.80 70.0 0.81

De acuerdo a la expresién de Darcy�024Weisbachse tiene

v = 2*1og(14.84*f*R/ks)*V(8*g*I)

v = velocidad del caudal (m/s)

f = coeficiente de forma de la seccién

R = radio Hidréulico (mm)

ks: rugosidad del lecho (mm)

g = gravedad

I = pendiente I I

Para el tirante de 1.50 m se tiene _

f = 0.52

R = 590 mm

K$= 300 mm

g = 9.81 m/s2

I = 0.021

entonces

v = 3.03 m/s .

Q = 88.1 H9/s > Q de 500 a}401osde retorno.



1.5 SOCAVACION '6

En el libro de Mecénica de Suelos (III) de los autores

Juérez Badillo y Rico Rodriguez en el APENDICE III SOCAVACION

en la pagina 383, 384 y 385 se menciona lo siguiente:

B-1 METODO PARA SUELOS GRANULARES SIN COHESION

La expresién propuesta por Yaroslavtziev fue obtenida al

parecer de la observacién directa en varies puentes de la Unién

Soviética y es

S.,=Kg*KV(e+KH)v2/2g~3Oc1

en que

So: Profundidad de socavacién, en m

Kg = Coeficiente que depende, en general, de la forma de la

nariz de la pila y del éngulo de incidencia entre la corriente

y el eje de la misma. Se encuentra en la fig. A�024III.7(a, b y

c). ,

Kv= Coeficiente definigo por la expresién: I

log Kv = 0.28 3V(v2/gbl) el cual puede encontrarse también .

en la gréfica de la fig. A�024III.8

v = Velocidad media de la corriente aguas arriba de la pila

después de producirse la erosién general, en m/s

g = 9.81 m/S2

b1= Proyeccién de un plane perpendicular a la corriente, de la

seccién de la pila. Cuando el éngulo de incidencia vale 0°, bl

es igual al ancho de la pila



e = Coeficiente de correccién, cuyo valor depende del sitio ;;

donde estan colocadas las pilas; vale 0.6 si se encuentra en el

cauce principal y 1.0 para las construidas en el cauce" de

avenidas.

Kh = Coeficiente que toma en cuenta la profundidad de la

corriente, definido por la expresién :

log Kg = O.l7�0240.35H/b1y que puede encontrarse ademés con

ayuda de la curva de la fig. A�024III.9

H = Tirante de la corriente frente a la pila. Este valor es el

obtenido al presentarse una avenida después de aplicar lo

expuesto en los parrafos alusivos a la estimacién de la

socavacién en general ,

d = Diémetro en m de las particulas més gruesas que forman el

fondo y esta representado aproximadamente por el d�034de la

curva granulometrica, Esto es porque al formarse el embudo

producido por la erosiéq se realiza una seleccién de los

materiales y queda unicamente los mas grandes. En caso de que

la distribucién del material no sea uniforme en las capas mas '

profundas, al conocer las curvas granulométricas de los

estratos a los cuales se supone puede llegar a la erosién, se

tomaré como diametro representative al d�034mayor de todos

ellos. Cuando el material del fondo tiene un diémetro menor de

0.5cm Yaroslavtziev recomienda no considerar el segundo término

de la férmula. Si un estrato de boleos sobreyace a uno de arena

fina, por ejemplo, y la profundidad de socavacién llega a esta
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iltima, al calcular el dm de ella debera tomarse en cuenta que

el boleo no arrastrado se mezcla con la arena, produciendo un

1uevo material.

El valor del angulo de incidencia ¢ entre la corriente y

.

.as pilas es tomado en cuenta en el valor de bl, tal y como

>uede observarse en la fig. A-III.7, el cual, a su vez,

.nterviene en la evaluacién de Kg y KV. Ademés ¢ afecta

iirectamente al valor del coeficiente K1, como se observa en

esas mismas figuras, excepto en las pilas rectangulares y

:ircu1ares.

Yaroslavtziev hace hincapié en que, en vista de que el

zsviajamiento de la corriente influye considerablemente en la

zrosién, puede resultar que para un caudal de agua menor, pero

1ue incida con el angulo ¢ maximo, la erosién local llegue a

zer mayor que para las condiciones de gasto maximo con el ¢

1

xenor. �030

Yaroslavtziev advierte que su férmula puede conducir a �030

zrrores en los Casos en que la relacién H/bl sea menor que 2 y

.a pila esté inclinada respecto a la corriente y a}401adetambién

lue los valores obtenidos en esas condiciones son menores que

.os que realmente se presentan. Previene asimismo, sobre la

>osibilidad de que ocurra depésitos frente a las pilas o

arosiones negativas, en el caso de que las velocidades sean muy

>ajas. '



De acuerdo a las condiciones del presente se tiene: I9

0 kf = 12.4

o log kv = �024O.28*3\/(V2/gbl)

v = 3.0% m/s

g = 9.81 m/s2

b1=�0300.75 m

�031entonceskv = 0.703

t e = 1.0

I log kh = 0.17-0.35*H/b1

H = 1.50 m

b1= 0.75 m

entonces kh = 0.30

0 V2/2g = 0.47 m

0 du = 0.15 m

3., = l2.4*0.703*(1.0+0.3)*O.47�02430*0.15

S0 = 5.21-4.50 ' 3

S0 = 0.71 m en el peor de los casos se cimentaré a 2.0 m
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CAPITULO II CARACTERISTICAS DE DISEFIO

2.1 CARACTERISTICAS DE LA VIA

De acuerdo a las Normas Peruanas de Carretera, la

carretera Muyurina �024 Acosvinchos esté clasificada como de

sistema vecinal y trocha carrosable, llegando a medir el ancho

del pavimento 3.0 metros que incluyendo las bermas tiene un

total de 4.5 metros a 6.0 metros en algunos casos.

De las consideraciones antes mencionadas el trénsito es

considerado de una sola via por lo que el n}401merode vias del

puente debe ser }401nica.

Seg}401nla AASHTO, el ancho de carril que ocupa un camién de

dise}401oes 3.05 metros, consideréndose 3.60 metros el ancho de

dise}401ode una via de tréfico. En el presente consideraré el



ancho de la via en el puente 4.00 metros debido a 1: longitfé

del puente.

2.2 NORMA PARA 1:-Isrz}401oDE PUENTES

En el pars no existen normas para el dise}401ode puentes,

razon por la cual se vienen adoptando la del Reglamento

Americano AASHTO debido a la simplicidad de sus formulas y

.expresiones, ademés nuestras técnicas de construccién y

Reglamento Nacional de Construcciones son basados en las normas

del ACI puesto que el Reglamento Francés exige un anélisis

bidimensional.

2.3 SOBRECARGA DE Dxsz}401o

El Reglamento AASHTO editado en el a}401o1996 reconoce como

carga de dise}401oaquella denominada HS20 é H20�024S16con una carga

total de 36 toneladas americanas distribuidas en tres ejes

consideréndose 4 ton. en el eje delantero y 16 ton. en cada uno

de los ejes posteriores, la distancia entre el eje delantero y

Segundo eje es de 4.27 metros mientras que en los ejes

posteriores la distancia varia de 4.27 metros a 9.14 metros, la

distancia transversal entre los ejes de rueda es de 1.83 metros

ocupando un ancho de 3.05 metros y ademés el ancho de contacto

de las llantas con el pavimento es un recténgulo de 50 cm por

10 cm. �030
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Para simular el trénsito de varios vehiculos sobre el

puente se debe analizar el puente considerandp una carga

distribuida cuyo valor es de 952 tn/ml actuando en un ancho de

3.05 metros ademas de una carga concentrada cuyo valor para

evaluar momentoa flectores es 8165 kg. y 11794 kg. para evaluar

fuerzas cortantes.

Hablar de 36 toneladas americanas es decir de 32.67

toneladas métricas siendo dichas cargas propuestas en el a}401ode

1944, es evidente aceptar que luego de mas de medio siglo esta

sobrecarga de dise}401odebe modificarse. Sin embargo a la fecha

en el ndsmo Norteamérica se estén dise}401andopuentes con una

sobrecarga HS25 con las mismas caracteristicas geométricas de

la sobrecarga HS20 salvo incrementadas las cargas en un 25%

haciendo un total de 40.84 toneladas métricas, del mismo modo

el Ministerio de Transportes en la actualidad exige el dise}401o

de puentes en nuestro pais,con una sobrecarga HS25. En nuestra

red vial existen camionas que circulan con mayor carga que el

HS25 llegando a asemejarse a la sobrecarga francesa de dise}401o I

cuyo carga total es de 60 toneladas métricas repartidas en seis

ejes, es por esta razén que en el presente consideraré como

sobrecarga de dise}401oaquella denominada HS30 equivalente al

150% de las cargas del HS20, es decir que la carga total de

dise}401oseré de 49 toneladas métricas repartida en tres ejes

anteriormente descritos. _
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Existen varios métodos desde los més simples en lo que es

necesario usar una simple calculadora hasta los més complejos

en los que se requiere un ordenador. Puede clasificarse en:

A.- METODOS EM1;IRICOS O APROXIMADOS

Entre los més destacados figure el Reglamento Americano

AASHTO en la que se detalla diferentes férmulas, tablas y

�030coeficientes.

B.- METODOS CLASICOS

Para el célculo de losa o tablero se hace un anélisis

bidimensional entre ellos podemos mencionar el Método de

Pigeaud, el Método de Westergaard y otros como las

publicaciones de Pucher, Rusch y ébacos de Homberg.

Para e1 anélisis longitudinai se tiene el Método de

Courbon, el Método de Guyon�024Massonety ébacos de Cusens y Pama.

C.�024METODOS MODERNOS ;

Para el uso de es}401osmétodos es imprescindible el uso de

un ordenador entre los cuales podemos mencionar, el Método de �030

la Losa Ortotropa, el Método del Emparrillado plano, el Método

de la Lémina Plagada, el Método de los Elementos Finitos �024

Célculo Bidimensional �024 Tablero Tipo Losa, el Método de

Elementos Finitos �024 Célculo tridimensional �024 Tableros Seccién

Cajén y Método de las Bandas Finitas.



Es necesario mencionar que le orden mencionado de 1::

métodos A, B y C también indica que los resultados de estos

son mas reales y consistentes que los anteriores.

2.5 MATERIALES �031

- PUENTE DE CONCRETO ARMADO

Para todos los elementos se usara concrete cuya

resistencia a la compresién no sea menor de 210 kg/Cmz ya que

resistencias menores proveen estructuras poco durables, como

refuerzo estructural a la traccién se usaran barras de

corrugadas de acero de grade 60 cuyo fy=42OO kg/cmz.

�024PUENTE DE CONCREITO POSTENSADO

Para la superestructura se usara concreto cuya resistencia

a la compresién no sea nenor de 350 kg/cmz debido a que la

fuerza de presforzado son considerables y es necesario proveer

de secciones resistentes,,como acero para presfuerzo se usaré

strand de 1/2�035de V 7 alambres de grado 270 cuyas

especificaciones se dan en la Norma AASHTO M203. El concreto .

para la Subestr}401cturasera de 210 kg/cmz.
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CAPITULO III : PUENTE CONTINUO DE CONCRETO POSTENSADO

3.1 JUSTIFICACION. �030

Optar por la constjruccién de un puente de concreto

postensado es disminuir la seccién transversal comparado con un -

puente de concreto armado para una misma ].uz, esto hace que se

pueda cubrir luces grandes con secciones razonables�030lo que

indicaré la menor cantidad de apoyos intermedios, esta

reduccién econémica se revierte a la superestructura debido a

que en ella se emplean alta tecnologia no disponible en nuestro

medio cuyos costos son necesario compararlos frente a uno de

concreto armado. '
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La seccién transversal del rio 0 el eje longitudinal del

puente definen la naturaleza de los tramos en un puente de dos

tramos. Si se tiene un eje uniforme vale decir que el fondo del

rio presenta peca variacién en cuanto a topografia como es el

caso del puente en estudio para cubrir los 70 metros estos

tramos serén iguales es decir cada uno de 35 metros.

3 . 2 . 1 PREDIMENSIONAMIENTO

Las dimensiones tentativas de una losa con Vigas para

puentes de concrete postensado puede calcularse seg}401nlas

sugerencias de AC1 y AASHO�024PC1.

Seg}401nAC1

* Para tramos simples h = L/22.2

* Para tramos continuos h = L/25 a L/33.3

donde : .

h = Altura total viga y losa.

L = Longitud del tramo del puente.

En el presente se tiene L = 35.00 m.

- Conslderando tramo simple h = 35/22.2

h = 1.58 m.

�024Considerando tramo continue h = 35/25

h = 1.40 m.

�031 h = 35/33.3

h = 1.05 m.



Es necesario mencionar que dichas dimensiones esté referiéz I

para una sobrecarga HSZO por lo que estos valores deberén de

mejorarse para una sobrecarga HS30.

Seg}401nAASHO�024PCI.

El AASHO-P61 para puentes de autopista establece cuatro

tipos de Vigas I de concreto preesforzado de construccién

compuesta el cual menciona el tipo viga IV con las siguientes

saracteristicas. �030

Altura total = 137.16 cm

Ancho del alma = 20.32 cm

Patin inferior = 66.04 cm*20.32cm

Chaflan inferior = 22.86 cm*22.86cm

Patin superior = 50.80 cm*20.32cm

Chaflén superior = 15.24 cm*l5.24cm

Siendo el limite del claro recomendado de 2l.33m a 30.48m

sonsiderando como sobrecarga HSZO y tramo simplemente apoyado.

E1 incremento de la sobrecarga en un 50% origina un aumento

}401elas caracteristicas de la seccién. Si bien es cierto el

iise}401ofinal de una estructura de concreto postensado se

abtiene en base a tanteos sucesivos, la seccién tentativa para

in primer analisis se considera lo siguiente.
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one I 400 uso I

0.20

020
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025

025

�030 25 035 I15

I 0.70 |o.35 2.30 I035 0.70 l

3.2.2 DISEFIO DE LA LOSA. TRAMO INTERIOR

Cuando las viguetas y losa forman un elemento monolitico

el dise}401ode la losa se deberé efectuar considerando que la

carga se reparte én ambos;sentidos.

En el presente caso las viguetas se colocarén cada

3.50 m con un ancho de 0.20 m es decir que la separacién entre

caras es de 3.30 m.

* MOMENTO POR SOBREICARGA HS30 - METODO DE PIGEAUD.

Pigeaud estudié el comportamiento eléstico de placas

mediante la ecuacién de Lagrange en el que se asume que los

cuatro bordes de la placa es}401énen apoyo simple y que existe



una carga centrada repartida sobre un recténgulo de lados u 2

v.

+-"�024�024+
bi         

�0241�024~�024"�024~�024�024+

a = Luz libre entre Vigas

b = Luz libre entre Vigas diafragmas

u = x + 2*e + t

v = y + 2*e +.t

X , y : Recténgulo de contacto de ruedas con el pavimento

seg}401nAASHTO. ;

x = 0.50 m.�031

y = 0.10 m.

e = Espesor del asfalto.

e = 0.05 m.

t = Espesor de la losa.

t = 0.20 m.

u = 0.50 + 2*0.05 + 0.20

u = 0.80 m. .

v = 0.10 + 2*0.05 + 0.20
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v = 0.40 m.

a = 2.30 m.

b = 3.30 m.

Los momentos en la direccién a y b son.

Ma = (ua + n*ub;*P

Mb = (ub + n*ua)*P

n = Médulo de Poisson.

n = 0.15 (concreto armado).

P = Carga total.

P = 10.89 Tn.

Ja=(16p/K�031/K2)/(u/a*v/b):§�030§[Em/n)/(m2+n�031p�031)2sen(m*n*u/2a)*

sen(m*n*v/2b) _

Jb=(16pp2/E2/n2)/(u/a*v/b):§�031§in/m)/(m2+n2p2)2sen(m*n*u/2a)*

sen(n*n*v/2b)

Q = a/b.

do ITERACIONES ua �031 I ub

4 0.179730 0.130136

5 0.174356 0.135490

6 0.173616 0.138062

7 0.174513 0.139253

8 0.174890 0.139624

9 0.174877 0.139540

10 0.175142 0.139253

11 0.175514 �030 0.138897



Usar ua = 0.176 y ub = 0.139 N

entonces :

Ma = (0.176+0.15*0.139)*10.89

Ma = 2.14 Tn m/ml.

Mb = (0.139+O.15*0.l76)*10.89

Mb = 1.80 Tn m/ml.

* MOMENTO POR CARGA MUERTA

Seg}401nPigeaud se considera:

u = a u = 2.30 m.

v = b b = 3.30 m.

P = Peso total de la losa.

Peso propio 2.40*0.20*2.30*3.30 = 3.64 Tn.

Peso asfalto 2.00*0.05*2.30*3.30 = 0.76 Tn.

P = 4.40 Tn.

NO ITERACIONES ua ; ub

4 0.057874 0.020705

5 0.058108 0.020951 .

6 0.058241 0.020804

7 0.058325 0.020890

8 �030 0.058385 0.020836

9 0.058425 0.020874

10 0.058455 0.020847

11 0.058478 0.020867

Usar ua = 0.059 y ub = 0.021
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entonces:

Ma = (0.059+0.15*0.02l)*4.4O

Ma = 0.27 Tn m/ml. '

Mb = (0.021+O.15*0.059)*4.4O

Mb = 0.13 Tn m;ml.

Resumiendo los momentos en el centre de la placa

considerando simplemente apoyado los cuatro extremes se tiene:

CARGA Ma Mb

~ Sobrecarga HS30 2.14 Tn m/ml 1.80 Tn m/ml.

�024Carga muerta 0.27 Tn m/ml 0.13 Tn m/ml.

For continuidad para el calculo de momentos positives y

negativos es necesario afectar por un factor de 0.8 y 0.9

respectivamente.

MOMENTO POSITIVO

- Sobrecarga HS30 Ma = 1.71 Tn m/ml Mb = 1.44 Tn m/ml

�024Carga muerta Mal: 0.22 Tn m/ml Mb = 0.10 Tn m/ml

�024Impacto(30% S.C.) Ma = 0.51 Tn m/ml Mb = 0.43 Tn m/ml

* Momento por servicio:

M = MD+ML+I\/11

Ma = O.22+1.7l+O.51

Ma = 2.44 Tn m/ml.

Mb = 0.10+l.44+0.43

Mb = 1.97 Tn m/ml.

La verificacién consistira en evaluar una seccién minima a

fin de que la estructura falle por fluencia del acero.



33

f�030c= 350 kg/cm2 fc = 0.4f�030c fc = 140 kg/cmz

fy = 4200 kg/cmz fs = O.5fy ' fs : 2100 kg/cmz

ac = 15000�034/f�030cso = 280624 kg/cmz E3 = 2100000 kg/cmz .

n = Es/EC n = 7.48

r = fs/fc . r = 15.00

k = n/(n+r) k = 0.3327

j = 1-K/3 j = 0.8891

peralte minimo. I

d2= 2*M/(fc*k*j*b)

4 = 2.44*lO�0355kg cm.

3 = 100 cm.

1 min : 10.85 cm.

i real = 20�0243�0241.27/2

d real = 16.37 cm.

Valores menores a d min = 10.85 cm. implica una falla por

sompresién la que se estaré evitando.

* Dise}401opor resistencia }401ltima

}402u= 1.3*(MD+5/3(ML+M1))

40 = Momento por carga muerta.

4L = Momento por carga viva.

4; = Momento por impacto.

}402omentoMua

AD = 0.22 Tn m/ml.

%L = 1.71 Tn m/ml. _

}4021=0.51 Tn m/ml.
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Mua = 5.10 Tn m/ml.

M, = rz*As*fy*(d�024As*fy/l.7*fc*b)

0 = Factor de reduccién por flexién

As = Area de acero

fy = Esfuerzo de fluencia del acero

d = Peralte efectivo

f�030c= Resistencia del concreto a la compresién

b = Ancho del recténgulo de compresién producido por la flexién

Mu = Momento }401ltimoresistente.

teniendo:

z = 0.90

fy = 4200 kg/cmz

d = 16.37 cm

f�030c= 350 kg/cmz

b = 100 cm

Mu = 5.lO*l0�0345kg cm J;

se tiene As = 8.56 cm�031/ml

Seg}401nAASHTO

As min. = 0.002*b*d

b = 100 cm

d = 16.37 cm

As min. = 3.27 cmz/ml

Momento Mub

MD = 0.10 Tn m/ml _

ML = 1.44 Tn m/ml
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M = 0.43 Tn m/ml

4ua = 4.18 Tn m/ml

1 = 20-3-1.27-1.27/2

1 = 15.10 cm

3 = 100 cm . a

se tiene As = 7.59 cm?/ml

Seg}401nAASHTO.

ks min. = 0.002*b*d

b = 100 cm

d = 15.10 cm

ks min. = 3.02 cmz/ml

Xcero méximo por falla balanceada.

) max = 0.75*pb

)b = O.85*f�030c*B/fy*6000/(6000+fy)

:eniendo:

E�030c= 350 kg/cm-°« . �030

Ey = 4200 kg/cmz .

3 = 0.80

resulta pb = 0.0333

) max = 0.0250

\s max = p max*b*d

XS max (a) = 0.025*lO0*16.37 .

ks max (a) = 40.93 cm2 mayor qge 8.56 cm?

Xs max (b) = 0.025*lO0*15.1O



3

As max (b) = 37.753 cm�031mayor que 7.59 cm�034 6

En ambos casos elvérea de acero requerido supera el acero

minimo y no es mayor que el néximo hecho que garantiza una

falla deseada por fluencia del acero

MOMENTO NE�030.GATI.VO

�024Sobrecarga HS30 Ma = 1.92 Tn m/ml Mb = 1.62 Tn m/ml 0

�024Carga muerta Ma = 0.24 Tn m/ml "Mb = 0.12 Tn m/ml

�024Impacto(30% S.C.) Ma = 0.57 Tn m/ml Mb = 0.49 Tn m/ml

* Momento por servicio:

M = MD+ML+M;

Ma = 0.24+1.92+O.57

Ma = 2.73 Tn m/ml.

La verificacién consistiré en evaluar una seccién minima a

fin de que la estructura falle por fluencia del acero. I

teniendo:

fc = 140 kg/cm?

fs = 2100 kg/Cmz 0

n = 7.48

r = 15.00

k = 0.3327

j = 0.8891

peralte minimo.

dz = 2*M/(fc*k*j*b)

M = 2.73*10�0345kg cm.

b = 100 cm.
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d min = 11.73 cm.

d real = 20�0244~1.27/2

d real = 15.37 cm. ,

Valores menores a d min = 11.48 cm. implica una falla por

compresién la qne se estaré evitando.

* Dise}401opor resistencia Gltima

4U = 1.3*(MD+5/3(ML+M1))

}402omentoMua

4U= 0.24 Tn m/ml.

m,= 1.92 Tn m/ml.

M = 0.57 Tn m/ml.

dua = 5.71 Tn m/ml.

resulta As = 10.32 cm�031/ml

Seg}401nAASHTO

As min. = 0.002*b*d

b = 100 cm. x

d = 15.37 cm.

\s min. = 3.07 cm�031/ml.

domento Mub

% = 0.12 Tn m/ml.

Q = 1.62 Tn m/ml.

M = 0.19 Tn m/ml.

4ua = 4.73 Tn m/ml.

resulta As = 8.47 cm�030/ml _

Eeg}401nAASHTO



As min = 0.002*b*d 38

b = 100 cm

d = 15.37 cm

As min = 3.07 cm�031/ml

Acero maximo po; falla balanceada.

p max = 0.75*pb

p max = 0.0250

As max = p max*b*d

As max (a) = 0.025*100*15.37

As max (a) = 38.43 cm2 > 10.32 cm�031

As max (b) = 0.025*100*15.37

As max (b) = 38.43 cm3 > 8.47 cm2

En ambos casos el area de acero requerido supera el acero

minimo y no es mayor que el maximo hecho que garantiza una

falla deseada por fluencia del acero

DISTRIBUICION DEL ACERO ' I

Acero positivo -

�024Paralela al tréfico

As = 7.59 cmz/ml

As No 4 = 1.27 cm�031

espaciamiento = 1.27/7.59

s = 0.167 m. usar s = 0.15 m.

�024Perpendicular al tréfico

As = 8.56 cm�031/ml '
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As N° 4 = 1.27 cm2

espaciamiento = 1.27/8.56

3 = 0.148 m. usar s = 0.15 m.

Acero negativo

�024Sobre vigas srincipales

As = 10.37 cm�031/ml

As N�0344 = 1.27 cm�031

espaciamiento = 1.27/10.37

s = 0.122 m. usar s = 0.125 m.

�024Sobre Vigas diafragmas

As = 8.47 cmz/ml

As N° 4 = 1.27 cm:

espaciamiento = 1.27/8.47

V s = 0.15 m. usar s = 0.15 m.

3.2.3 Dxsr-z}401oDE vomno DE :LOSA

P .

e 7(

0.20

�030 I 0-60 I

2% 050 I
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�031MOMENTO POR PESO PROPIO

Seccién Carga Brazo Momento

L 2.40*O.60*O.20 = 0.288 0.80 0.23

2 2.40*0.70*O.2O = 0.336 0.35 0.12

Xsfalto 2.00*O:50*0.05 = 0.050 0.25 0.01

Saranda 0.15 1.05 0.16

MD=0.52 Tn m/ml.

' MOMENTO POR SOBRECARGA

Seg}401nAASHTO. V

4L = P*x/E

? = 10.89 Tn.

in el gréfico e = 0.30 m.

entonces: e+x = 0.50

x = 0.20 m.

3 = O.8*x+1.143

3 = 0.8*0.20+1.143 :

3 = 1.30 m.

4L = 10.89*0.20/1.30

4, = 1.68 Tn m/ml

VI; = 0. 30*ML

M = 0.51 Tn m/ml.

nomento por servicio

w = MD+ML+M1

M = 0.52+1.68+0.5l F

M = 2.71 Tn m/ml.
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* MOMENTO POR PESO PROPIO

Seccién Carga Brazo Momento

1 2.40*0.60*0.20 = 0.288 0.80 0.23

2 2.40*0.70*0.2O = 0.336 0.35 0.12

Asfalto 2.00*O:50*0.05 = 0.050 0.25 0.01

Baranda 0.15 1.05 0.16

MD=O.52 Tn m/ml.

* MOMENTO FOR SOBRECARGA

Seg}401nAASHTO. .

VJL = P*X/E

P = 10.89 Tn.

En el gréfico e = 0.30 m.

entonces: e+x = 0.50

x = 0.20 m.

E = O.8*x+1.143

E = 0.8*0.20+1.143 1

E = 1.30 m.

KL = 10.89*0.20/1.30

ML = 1.68 Tn m/ml

M; = O.30*ML

n; = 0.51 Tn m/ml.

Momento por servicio

M = MD+ML+M1

M = 0.52+1.68+0.5l �030

M = 2.71 Tn m/ml.



Dise}401opor resistencia }401ltima 4'

Mu = 0.52 Tn m/ml.

ML = 1.68 Tn m/ml.

M1 = 0.51 Tn m/ml.

Mua = 5.42 Tn A}ml.

resulta As = 9.77 cm�031/ml

Seg}402nAASHTO.

As min. = 0.002*b*d '

b = 100 cm

d = 15.37 cm '

As min. = 3.07 cm�031/ml

As max = 0.025*lO0*15.37

As max = 38.43 cm2 > 9.77 cm2

En ambos casos el érea de acero requerido supera el acero

minimo y no es mayor que el Héximo hecho que garantiza una

falla deseada por fluenciagdel acero

Distribucién del acero

As = 9.77 cm?/ml

As N° 4 = 1.27 cm�031

espaciamiento = 1.27/9.77

s = 0.130 m. usar s = 0.125 m.

0 El momento negativo en la viga principal proveniente del

volado es de 2.71 Tn m/ml., mientras que el proveniente de la

losa es de 2.73 Tn m/ml. lo que indica un predimensionamiento
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adecuado de la losa y volado por existir un equilibrio de

momentos.

3.2.4 VIGAS PRINCIPALES

3.2.4.1 LINEAS DE INFLUENCIA

ANALISIS PARA CARGAS PUNTUALES �030

* CUANDO LA CARGA SE ENCUENTRA EN EL PRIMER TRAMO

1.

I 7( l

A B C

L L

Usando la ecuacién de tres momentos se tiene:

MA = 0 MC = 0 »

2* (L4-L) *MB = - (X) * (L2-X2 ) /L

ME = �024(x)* (L�031�024x�031)/(4*L2)

1

X

l D MB 4

A B

�030[1214 {R131

I L p
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RA = (MB+L�024X)/L

RB1 = 1�024RA

RB = (x�0242*MB)/L

* CUANDO LA CARGA SE ENCUENTRA EN EL SEGUNDO TRAMO

�0301

X

A B C

L L

Usando la ecuacién de tres momentos se tiene:

.\/LA = 0 MC = 0

2*(L+L)*MB = �024(2*L�024x)*(L2�024(2*L�024x)*(2*L�024x))/L

ME = �024(2*L�024x)*(L2�024(2*L�024x)*(2*L�024x))/(4*L2)

�030 > MB
[�024�024�024�024�024�024�024�024�024�024�024�024--�024�024�024�024�024�024�024-�024|�030.

A B

]RA IRB1 �030

L I

RA = MB/L

RB1 = 1�024RA

RB = (2*L�024x-2*MB)/L _
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Las lineas de influencia cuando la seccién se encuentra en

el primer tramo estaré dado por las siguientes ecuaciones:

Si x < a

1

X

A B C

0

Ma = RA*a-(a�024x) _

Va = RA~l

RB = (x�0242*MB)/L

Si a < x < L

L

7(

A B �030 C

�034 1

Ma = RA*a .

Va = RA�024l

RB = (x �024 2*MB)/L

Si L < x < 2*L 1

Pl

A B C
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Ma = RA*a

Va = RA

RB = (2*L �024x - 2*MB)/L

3.2.4.2 ANALIS£S POR CARGA VIVA

Ade-més de Ma y Va es necesario conocer Valores de RB,

Valores que serén tabulados cada 2.50 m., es decir se obtendré

15 puntos de la envolvente del primer tramo.
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CASO A

CARGA III .

4P 4P P

�030I III �030III

 �030I

A | I i

4.27 m 4.27 m

CASO B

CARGA II

4P 4P 1?

Q '1 LI lIII

A I

*4.27;m 4.27 m

CASO C

CARGA I �034

4P 4P P

Q �030I J11 [III

4.27 rn 44.27 m
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CASO D

CARGA I

P 4P 4P

}III �030II [I

 F?__?

A N I

4.27 m 4.27 m

CASO E

CARGA II

P 4|? 4P

Q 1111 [II [I

A �030 �030 �030

4.27 m;4.27 m -

C_ASO E�030

CARGA III

P 4P 4!?

Q III II I

f'*�024% 
A �030

4.27 m 4.27 In
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CASO G

CARGA 111 .

4p 41: P

L �030:1 llll
 �024@.

A �030 I

9.14 m 4.27 m

CASO H

CARGA 11

41> 41> P

II 0 J11 J11:

A V �030 l

9.14 m; 4.27 m

CASO I

CARGA I

49 49 P

L LI 1111
CI

 .
A I I i

9.14 m 4.27 m
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CASO J

CARGA I

>

P 4P 41?

�030IIIJII �030I
(1

A I

4.27 m 9.14 m

CASO K

CARGA II

P 4}? 49 _

0 III II I

,9--�024-�024�024+�024�024~�024�024�024�024.
A �030 I

4.27 m 9.14 In

CASO L '

CARGA III

P 49 49

Q L11 III II

A '

4.27 m _ 9.14 m



7. 3 '3 �030.3 4

CASO A 50

X M V+ V- RB MB

00.0 0.00 . 1.00 0.00 0.00 0.00

02.5 2.28 0.91 -0.09 0.62 -0.62 '

05.0 6.51 0.72 -0.28 0.32 -1.95

07.5 14.97 0.27 -0.73 0.87 -4.99

10.0 25.02 -0.37 -1.37 1.64 -9.33

12.5 34.23 -1.16 -2.16 2.57 -14.41

15.0 39.71 -1.94 V -2.94 3.48 -19.02

17.5 41.63 I -2.96 -3.69 4.35 -22.99

20.0 40.24 -3.43 -4.43 5.17 -26.15

22.5 35.81 -4.13 -5.13 5.94 -28.32

25.0 28.69 -4.80 -5.80 6.64 -29.34

27.5 19.25 -5.44 , -6.44 7.27 -29.02

30.0 7.93 -6.03 I -7.03 7.80 -27.21

32.5 -4.79 -6.57 -7.57 8.25 -23.72

35.0 -18.38 -7.06 -8.06 8.59 -18.38

Valores que deben ser multiplicados por P = 5.443 Tn.

1.4- n*m

.
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CASO B

X M V+ V- RB MB

00.0 0.00 9 4.85 0.85 0.18 -1.05

02.5 11.01 4.40 0.40 0.71 -4.16

05.0 22.21 3.86 -0.14 1.36 -7.78

07.5 35.92 3.07 -0.93 2.30 -12.97

10.0 45.80 2.29 -1.71 3.22 -17.73

12.5 51.99 1.53 -2.47 4.10 -21.91

15.0 54.70 0.79 -3.21 4.94 -25.32

17.5 54.17 0.07 -3.93 5.72 -27.80

20.0 50.71 -0.61 -4.61 6.44 -29.17

22.5 44.66 -1.26 -5.26 7.09 -29.26

25.0 36.43 -1.86 -5.86 7.66 -27.90

27.5 26.44 -2.42 , -6.42 8.13 -24.92

30.0 15.21 -2.92 1 -6.92 8.50 -20.14

32.5 3.27 -3.37 -7.37 8.76 -16.15 7

35.0 -8.80 -3.76 - -7.76 8.89 -8.80 \

Valores que deben ser multiplicados por P = 5.443 Tn.
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CASO C

X M V+ V- RB MB

30.0 0.00 �031 8.09 4.09 1.09 -6.21

32.5 18.24 7.30 3.30 2.03 -11.49

35.0 32.57 6.51 2.51 2.95 -16.40

37.5 43.10 5.75 1.75 3.85 -20.76

10.0 49.99 5.00 1.00 4.70 -24.42

12.5 53.46 4.28 0.28 5.50 -27.18

15.0 53.78 3.59 -0.41 6.24 -28.90

17.5 51.25 2.93 -1.07 6.91 -29.38

20.0 46.24 2.31 -1.69 7.50 -28.46

22.5 39.16 1.74 -2.26 8.00 -25.97

25.0 30.46 1.22 -2.78 8.40 -21.73

27.5 20.67 0.75 1 -3.25 8.69 -16.16

30.0 10.32 0.34 9 -3.66 8.87 -10.88

32.5 -0.03 0.00 -4.00 8.91 -10.04 I

35.0 -9.88 -0.28 -4.28 8.83 -9.88

Jalores que deben ser multiplicados por P = 5.443 Tn.
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CASO D

X M V+ V- RB MB

00.0 0.00. 4.00 0.00 0.00 0.00

02.5 9.11 3.64 -0.36 0.43 -2.49

05.0 18.84 3.18 -0.82 0.98 -5.63

�03007.5 31.50 2.48 -1.52 1.82 -10.36

10.0 41.66 1.73 -2.27 2.70 -15.12 I

12.5 48.83 0.96 -3.04 3.61 -19.66

15.0 52.42 0.20 -3.80 4.47 -23.53

17.5 52.66 -0.53 -4.53 5.29 -26.56

20.0 49.83 -1.23 -5.23 6.04 -28.58

22.5 44.26 -1.89 -5.89 6.73 -29.42

25.0 36.32 -2.52 -6.52 7.35 -28.91

27.5 26.43 -3.11 , -7.11 7.87 -26.87

30.0 15.08 -3.64�030-7.64 8.30 -23.13

32.5 2.79 -4.13 -8.13 8.63 -17.52

35.0 -9.88 -4.55 -4.55 8.83 -9.88

Valores que deben ser multiplicados por P = 5.443 Tn.
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CASO E

X M V+ V- RB MB

00.0 0.00 . 7.39 3.39 0.73 -4.21

02.5 16.71 6.68 -2.68 1.57 -9.00

05.0 30.518 5.96 -1.96 2.43 �02413.7o

07.5 42.08 5.18 -1.18 3.35 -18.40

10.0 49.93 4.42 -0.42 4.22 -22.48

12.5 54.27 3.68 -0.32 5.05 -25.77

15.0 55.34 2.97 -1.03 5.83 -28.10

17.5 53.42 2.30 -1.70 6.54 -29.31

20.0 48.86 1.66 -2.34 7.18 -29.21

22.5 42.05 1.06 -2.94 7.73 -27.63

25.0 33.43 0.51 -3.49 8.19 -24.41

27.5 23.49 0.11�0301 -3.99 8.54 -19.37

30.0 12.75 -0.43 -4.43 8.78 -12.33

32.5 1.81 -0.81 -4.81 8.90 -10.22

35.0 -8.80 -1.13 -5.13 8.89 -8.80

Valores que deben ser multiplicados por P = 5.443 Tn.
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CASO F

X M V+ V- R13 MB

00.0 0.00 . 7.19 6.19 2.16 -12.24

02.5 16.01 6.41 5.41 3.08 -17.08

05.0 28.20 5.64 4.64 3.97 -21.36

07.5 36.72 4.90 3.90 4.82 -24.90

10.0 41.78 4.18 3.18 5.61 -27.53

12.5 43.63 3.49 2.49 6.34 -29.08

15.0 42.59 2.84 1.84 7.00 -29.38

17.5 39.00 2.23 1.23 7.58 -28.25

20.0 33.27 1.66 0.66 8.08 -25.53

22.5 25.86 1.15 0.15 8.45 -21.04

25.0 17.26 0.69 -0.31 8.73 -14.60

27.5 8.02 0.29 , -0.71 8.88 -10.21

30.0 -1.31 -0.04 I -1.04 8.91 -9.45

32.5 -10.24 -0.32 -1.32 8.81 -13.85

35.0 -18.38 -0.53 -1.53 8.59 -18.38

Valores que deben ser multiplicados por P = 5.443 Tn.

K
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CASO G

X M V+ V- RB MB

00.0 0.00 �031 1.00 0.00 0.00 0.00

02.5 2.28 0.91 -0.09 0.11 -0.62

05.0 6.51 0.72 -0.28 0.34 -1.95

�03007.5 14.97 0.27 -0.73 0.87 -4.99

10.0 21.27 -0.17 -1.17 1.39 -7.87

12.5 25.45 -0.60 -1.60 1.90 -10.85

15.0 30.57 -1.25 -2.25 2.66 -14.37

17.5 34.06 -2.01 -3.01 3.55 -18.66

20.0 34.10 -2.76 -3.76 4.40 -22.28

22.5 30.95 -3.48 -4.48 5.20 -25.06

25.0 24.91 -4.17 -5.17 5.94 -26.84

27.5 16.33 -4.83 , -5.83 6.62 -27.43

30.0 5.60 -5.46�030-6.46 7.22 -26.68

32.5 -6.81 -6.03 -7.03 7.73 -24.39 .

35.0 -20.42 -6.56 -7.56 8.15 -20.42

Valores que deben ser multiplicados por P = 5.443 Tn.
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CASO H

X M V+ V- RB MB

00.0 0.00 2 4.85 0.85 0.18 -1.05

02.5 11.01 4.40 0.40 0.71 -4.12

05.0 19.81 3.96 -0.04 1.24 -7.05

07.5 26.46 3.53 -0.47 1.75 -9.77

10.0 33.23 2.98 -1.02 2.39 -13.02

12.5 41.06 2.21 -1.79 3.29 -17.46

15.0 45.29 1.46 -2.54 4.15 -21.30

17.5 46.16 0.73 -3.27 4.97" -24.34

20.0 43.93 0.02 -3.98 5.73 -26.43

22.5 38.91 -0.65 -4.65 6.43 -27.39

25.0 31.47 -1.28 -5.28 7.05 -27.05

27.5 22.02 -1.87 ; -5.87 7.59 -25.23

30.0 11.03 -2.41 7 -6.41 8.04 -21.76

32.5 -0.99 -2.91 -6.91 8.38 -18.25

35.0 -13.50 -3.34 -7.34 8.61 -13.50

Valores que deben ser multiplicados por P = 5.443 Tn.
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CASO I

X M V+ V- RB MB

00.0 0.00 . 7.25 3.25 2.08 -11.38

02.5 16.18 6.47 2.47 2.96 -16.00

05.0 28.57 5.71 1.17 3.86 -20.06

07.5 37.31 4.98 0.98 4.69 -23.40

10.0 42.63 4.26 0.26 5.48 -25.83

12.5 44.76 3.58 -0.42 6.20 -27.20

15.0 44.02 2.93 -1.07 6.85 -27.32

17.5 40.75 2.33 -1.67 7.42 _ -26.03

20.0 35.36 1.77 -2.23 7.89 -23.15

22.5 28.30 1.26 -2.74 8.27 -19.42

25.0 20.05 0.80 -3.20 8.54 -15.37

27.5 11.14 0.41 1 -3.59 8.69 -15.82

30.0 2.02 0.07�030-3.93 8.72 -17.64

32.5 -6.86 -0.21 -4.21 8.64 -17.39

35.0 -15.09 -0.43 -4.43 8.43 -15.09

Valores que deben ser multiplicados por P = 5.443 Tn.
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CASO J

X M V+ V- RB MB

00.0 0.00. 4.00 0.00 0.00 0.00

02.5 9.11 3.64 -0.36 0.43 -2.49

05.0 16.44 3.29 -0.71 0.85 -4.90

�03007.522.04 2.94 -1.06 1.27 -7.16

10.0�03028.16 2.47 -1.53 1.82 -10.04

12.5 35.70 1.78 -2.22 2.63 -14.23

15.0 40.73 1.05 -2.95 3.48 -18.34

17.5 42.76 0.30 -3.70 4.33 -22.02

20.0 41.51 -0.43 -4.43 5.14 -24.87

22.5 37.29 -1.12 -5.12 5.89 -26.73

25.0 30.42 -1.78 -5.78 6.57 -27.43

27.5 21.28 -2.41 , -6.41 7.17 -26.78

30.0 10.33 -2.99�030 -6.99 7.69 -24.63

32.5 -1.98 -3.52 -7.52 8.12 -20.78

35.0 -15.09 -4.00 -8.00 8.43 -15.09

Valores que deben ser multiplicados por P = 5.443 Tn.
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CASO K

X M \/+ V- RB MB

00.0 0.00 . 6.71 2.71 1.53 -8.52

02.5 15.04 6.02 2.02 2.53 -12.84

05.0 27.27 5.31 1.31 3.17 -16.91

07.5 37.38 4.55 0.55 4.04 -20.84

10.0 43.93 3.82 -0.18 4.87 -23.99

12.5 47.16 3.11 -0.89 5.63 -26.22

15.0 47.32 2.44 -1.56 6.34 -27.33

17.5 44.75 1.80 -2.20 6.97 -27.11 I

20.0 39.82 1.20 -2.80 7.53 -25.25

22.5 32.95 0.65 -3.35 7.98 -22.31

25.0 24.62 0.16 -3.84 8.34 -17.27

27.5 15.33 -0.29 i -4.29 8.58 -16.83

30.0 5.58 -0.67�030 -4.67 8.71 -17.78

32.5 -4.19 -1.00 -5.00 8.72 -16.68 A .

35.0 -13.50 -1.26 -5.26 8.61 -13.50

Valores que deben ser multiplicados por P = 5.443 Tn.
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CASO L

X M v+ _ v» RB MB

00.0 0.00.�030 6.53 5.53 2.91 -15.65

02.5 14.43 5.77 4.77 3.79 -19.76

05.0 25.16 5.03 4.03 4.63 -23.16

07.5 32.38 4.32 3.32 5.42 -25.67

10.0 36.33 3.63 2.63 6.14 -27.13

12.5 37.29 2.98 1.98 6.80 -27.36

15.0 35.61 2.37 1.37 7.37 -26.18

17.5 31.67 1.81 0.81 7.86 -23.43

20.0 25.91 1.30 0.30 8.25 -18.93

22.5 18.81 0.84 -0.16 8.52 -16.16

25.0 10.86 0.43 -0.57 8.68 -17.72

27.5 2.52 0.09 .1 -0.91 8.73 -17.22

30.0 -5.77 -0.19 i -1.19 8.65 -14.65

32.5 -13.53 -0.42 -1.42 8.46 -17.07 .

35.0 -20.42 -0.58 -1.58 8.15 -20.42

Valores que deben ser muitiplicados por P = 5.443 Tn.



VALORES MAXIMOS MAXIMOS POR SOBRECARGA HS30 POR VIA 62

X M+ M�024 V+ V�024 '

00.0 0.00 �030 0.00 8.09 0.00

02.5 18.24 2.10 7.30 0.36

05.0 32.57 4.20 6.51 0.82

07.5 43.10 6.30 5.75 1.52

10.0 49.99 8.41 5.00 2.27

12.5 54.27 10.51 4.28 3.04

15.0 55.34 12.61 3.59 3.80

17.5 54.17 14.71 2.93 4.53

20.0 50.71 16.81 2.31 5.23

22.5 44.76 18.91 1.74 5.89

25.0 36.43 21.01 1.22 6.52

27.5 26.44 23.12 ; 0.75 7.11

30.0 15.21 25.22 V 0.34 7.64

32.5 3.79 27.32 8.13

35.0 29.42 8.55

RB = 8.09

RA = 8.55

MB = 29.42

Va1ores que deben ser multiplicados por P = 5.443 Tn.
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* CARGA DE IMPACTO

Seg}401nAASHTO para la carga de impacto en luces continuas

usar la longitud de la luz en consideracién para momentos

positivos y usar un promedio de dos luces adyacentes cargadas

para momentos nagativos.

I = 15.24/(L+38)

I no mayor de 0.30 '

�030 En un puente continuo de dos tramos iguales el coeficiente

de impacto es el mismo para momentos negativos y positivos en

la que L es la luz de uno de los tramos.

entonces.

I = 15.24/(L+38)

L = 35

I = 0.21 menor que 0.30

El coeficiente de I = 0.21 deberé ser multiplicado a los

Valores obtenidos por el txen de cargas lo que al a}401adirlosa

estos Valores se tendré las solicitaciones por efectos

estaticos y dinémicos del tren de cargas en el puente.
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* COEFICIENTE DE CONCEINTRACION

De acuerdo a las caracteristicas del puenté y demés

condiciones del reglamento AASHTO las cargas pueden ser

cargadas de la siguientes manera.

05 0,5 _

I 051 1.53 o.5g5 ' _

A B

�030 I �0312&5

Cc ;

ZMB=o .

2.65Cc = O.5*O.885+O.5*2.715

Cc = 0.68

El valor de Cc = 0.68 indica que una viga deberé dise}401arse

con el 68% de las solicitaciones de la carga viva. Este

coeficiente multiplicado a los Valores obtenidos por via serén

para el dise}401ode la viga.
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VALORES MAXIMOS MAXIMOS POR SOBRECARGA HS30 POR VIA

INCLUYENDO CARGA DE IMPACTO

X M+ M�024 V+ V-

00.0 0.00 0.00 9.79 0.00

02.5 22.07 2.54 8.83 0.44

05.0 39.41 5.08 7.88 0.99

07.5 52.15 7.62 6.96 1.84

10.0 60.49 10.18 6.05 2.75

12.5 65.67 12.72 5.18 3.68

15.0 66.96 15.26 4.34 4.60

17.5 65.55 17.80 3.55 5.48

20.0 61.36 20.34 2.80 6.33

22.5 54.16 22.88 2.11 7.13

25.0 44.08 25.42 : 1.48 7.89

27.5 31.99 27.98 0.91 8.60

30.0 18.40 30.52 0.41 9.24

32.5 4.59 33.06 9.84

35.0 35.60 10.35

Valores que deben ser multiplicados por P = 5.443 Tn.



VALOREIS MAXIMOS MAXIMOS POR SOBRECARGA HS30 66

INCLUYENDO CARGA DE IMPACTO POR VIGA

x M+ M- v+ V-

00.0 0.00 0.00 6.66 0.00

02.5 15.01 1.73 6.01 0.30

05.0 26.80 3.46 5.36 0.67

07.5 35.48 5.18 4.73 1.25

10.0 41.13 6.92 4.11 1.87

12.5 44.65 8.65 3.52 2.50

15.0 66.96 15.26 4.34 4.60

17.5 45.53 10.38 2.95 3.13

20.0 41.72 13.83 1.90 4.30

22.5 36.83 15.54 1.43 4.85

25.0 29.97 17.29 ; 1.00 5.36

27.5 21.75 19.02 I 0.62 5.85

30.0 12.51 20.75 0.28 6.29

32.5 3.12 22.48 6.69

35.0 24.21 7.23

Valores que deben ser multiplicados por P = 5.443 Tn.



VALORES MAXIMOS MAXIMOS POR SOBRECARGA H33 0 67

INCLUYENDO CARGA DE IMPACTO POR VIGA (P=5 . 4 43TH)

X M+ M�030 V+ V�030

00.0 0.00 0.00 36.23 0.00

02.5 81.69 9.40 32.69 1.61

�03405.0 145.86 18.86 29.16 3.67

07.5 193.02 28.21 25.75 6.81

10.0 223.88 37.66 22.39 10.17

12.5 243.05 47.07 19.17 13.61

15.0 247.84 56.47 16.08 17.02

17.5 242.60 65.88 13.12 20.29

20.0 227.10 75.28 10.35 23.42

22.5 200.46 84.69 7.79 26 38

25.0 163.15 94.09 E 5.46 29.20

27.5 118.41 103.54: 3.36 31.84

30.0 68.12 112.95 1.52 34.22

32.5 16.97 122.35 36.41 V

35.0 131.76 38.29
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ANALISIS PARA SOBRECARGA EZQUIVALIENTE

* ANALISIS PARA CARGA DISTRIBUIDA

MOMENTO POSITIVO

ii i �034(:1

A B C

. 35.00 35.00 '

Usando la ecuacién de tres momentos

MA = 0 MC = 0

140MB = �024107l8.5O

MB = -76.56

RA = 15.31

Mx = l5.3lX�0240.5X2 x

Vx = 15.31-X

MOMENTO NEGATIVO

A B C

35.00 35.00 �030



Usando la ecuacién de tres momentos 69

MA = 0 MC = 0

140MB = -21437.50

MB = -153.13

' RA= 13.12 '

Mx = l3.12x �024O.5x2

Vx = 13.12 - x

1
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VALORES MAXIMOS POR SOBRECARGA EQUIVALENTE POR VIA

X M+ M- V+ V-

O0.0 0.00 . 0.00 15.31 13.12

02.5 35.15 5.47 12.81 10.62

05.0 64.05 10.94 10.31 8.12

�03007.5 86.70 16.41 7.81 5.62

10.0 103.10 21.87 5.31 3.12

12.5 113.25 27.34 2.81 0.62

15.0 117.15 32.81 0.31 -1.81

17.5 114.80 38.26 -2.19 -4.38

20.0 106.20 43.75 -4.69 -6.88

22.5 91.35 49.22 -7.19 -9.38

25.0 70.25 54.69 -9.69 -11.88

27.5 42.90 60.15 ;-12.19 -14.38

30.0 9.30 65.62. -14.69 -16.88

32.5 -30.55 -101.73 -17.19 -19.38

35.0 -76.56 -153.13 -19.69 -21.88

Valores que deben ser multiplicados por W = 1.429 Tn/ml
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VALORES MAXIMOS POR SOBRECARGA EQUIVALENTE FOR VIA

CONSIDERANDO W = 1.429 Tn/ml '

X M+ M- V+ V-

00.0 0.00 0.00 21.88 18.75

02.5 50.23 -7.82 18.31 15.18

405.0 91.53 -15.63 14.73 11.60

07.5 123.89 -23.45 11.16 8.03

10.0 147.33 -31.26 7.59 4.46

12.5 161.83 -39.07 4.02 0.89

15.0 167.41 -46.89 0.44 -2.69

17.5 164.05 -54.70 -3.13 -6.26

20.0 151.76 -62.52 -6.70 -9.83

22.5 130.54 -70.34 -10.28 -13.40

25.0 100.39 -78.15 , -13.85 -16.98

27.5 61.30 -85.95: -17.42 -20.55

30.0 13.29 -93.77 -20.99 -24.12

32.5 -43.66 -145.37 -24.57 �02427.69

35.0 -109.41 -218.82 -28.14 -31.27



* ANALISIS PARA CARGA PUNTUAL 72

VALORES POR CARGA PUNTUAL TIPO CUCHILLA

X M V+ V- RB MB

00.0 0.00 1.00 0.00 0.00 0.00 -

02.5 2.28 0.91 -0.09 0.11 -0.62

�03405.0 4.11 0.82 -0.18 0.21 -1.22

07.5 5.51 0.73 -0.27 0.32 -1.79

10.0 6.49 0.65 -0.35 0.42 -2.30

12.5 7.06 0.56 -0.44 0.51 -2.73

15.0 7.26 0.48 -0.52 0.60 -3.06

17.5 7.11 0.41 -0.59 0.69 -3.28

20.0 6.65 0.33 -0.67 0.76 -3.37

22.5 5.91 0.26 -0.74 0.83 -3.30

25.0 4.96 0.20 , -0.80 0.89 -3.06

27.5 3.83 �030 0.14: -0.86 0.94 -2.63

30.0 2.58 0.09 -0.91 0.97 -1.99

32.5 -1.28 0.04 -0.96 0.99 -1.12

35.0 0.00 0.00 -1.00 1.00 0.00

Valores que deben ser multiplicados por Pv = 17.690 Tn.

Pm = 12.247 Tn.
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En puentes continuos el reglamento AASHTO permite sélo una

carga de cuchilla por carril y ubicada en la ordenada méxima

positiva de la linea de influencia que se quiera analizar. _

Para momentos negatives en puentes continuos el reglamento

AASHTO permite hasta dos cargas de cuchilla por carril

ubicéndose estas en las dos ordenadas méximas negativas y

contiguas de la linea de influencia de la seccién que se quiera

analizar.

* MOMENTO NEIGATIVO MAXIMO EN B

p p

20.0 20-0

A . B C

l 35.00 35.00

MB = �0246.74P ;

* MOMENTO NEGATIVO MAXIMO EN EL TRAMO

< P

�030 20.0

A B C

I 35.00 35.00 l

MB ='3.37P



VALORES MAXIMOS POR CARGA PUNTUAL TIPO CUCHILLA 74

X M+ M�024 v+ V-

00.0 0.00 b 0.00 1.00 -0.10

02.5 2.28 -0.24 0.91 -0.19

05.0 4.11 -0.48 0.82 -0.28

407.5 5.51 -0.72 0.73 -0.37 V

10.0 6.49 -0.96 0.65 -0.45

12.5 7.06 -1.20 0.56 -0.54

15.0 7.26 -1.44 0.48 -0.62

17.5 7.11 -1.69 0.41 -0.69

20.0 6.65 -1.93 0.33 -0.77

22.5 5.91 -2.17 0.26 -0.84

25.0 4.96 -2.94 0.20 -0.90

27.5 3.83 -2.65 I 0.14 -0.96

30.0 2.58 -2.92 1 0.09 -1.01

32.5 1.28 -4.83 0.04 -1.06

35.0 0.00 -6.74 0.00 -1.10

Valores que deben ser multiplicados por Pv = 17.690 Tn.

�030 Pm = 12.247 Tn.



VALORES MAXIMOS FOR CARGA PUNTUAL TIPO CUCHILLA 75

PM = 12.247 Tn PV = 17.690 Tn

X M+ M- V+ V-

00.0 0.00 0.00 17.69 -1.77

02.5 27.92 -2.94 16.10 -3.36

�03005.0 50.34 -5.88 14.51 -4.95

07.5 67.48 -8.82 12.91 -6.55

10.0 79.48 -11.76 11.50 -7.96

12.5 86.46 -14.70 9.91 -9.55

15.0 88.91 -17.64 8.49 -10.97

17.5 87.08 -20.70 7.25 -12.21

20.0 81.44 -23.64 5.84 -13.62

22.5 72.38 -26.58 4.60 -14.86 V

25.0 60.75 -29.52 , 3.57 -15.92

27.5 46.91 -32.46 2.48 -16.98

30.0 31.60 -35.76 1.59 -17.87

32.5 15.68 -59.15 0.71 -18.75

35.0 0.00 -82.54 0.00 -19.46



VALORES MAXIMOS POR SOBRECARGA EQUIVALENTE POR VIA 76

X M+ M- '\/'+ V-

00.0 0.00 �030 0.00 39.57 0.00

02.5 63.07 10.76 34.41 0.00

05.0 141.87 21.51 29.24 V 0.00

07.5 191.37 32.27 24.07 0.00

10.0 226.81 43.02 19.09 3.50

12.5 248.29 53.77 13.93 8.66

15.0 256.32 64.53 8.93 13.66

17.5 251.13 75.40 4.12 18.47

20.0 233.20 86.16 0.00 23.45

22.5 202.92 96.92 0.00 28.26

25.0 161.14 107.67 0.00 32.90

27.5 108.21 118.41 ; 0.00 37.53

30.0 44.89 129.53 V 0.00 41.99

32.5 0.00 204.52 0.00 �03046.44

35.0 0.00 301.36 0.00 50.73

Los Valores obtenidos anteriormente corresponden por via

lo que para convertirlo a Valores de dise}401opor viga usaremos

la siguiente relacién.

Vviga = Vvia * vias/Vigas

Vviga = Vvia*1/2 _



El coeficiente de impacto es lo mismo para el tren J;

cargas es decir I = 0.21

VALORES POR SOBRECARGA EQUIVALENTE POR VIGA

INCLUYE IMPACTO

X M+ M- V+ V-

�03000.0 0.00 0.00 23.94 0.00

02.5 38.16 6.51 20.82 0.00

05.0 85.83 13.01 17.69 0.00 V

07.5 115.78 19.52 14.56 0.00

10.0 137.22 26.03 11.55 2.12

12.5 150.22 32.53 8.43 5.24

15.0 155.07 39.04 5.40 8.26

17.5 151.93 45.62 2.49 11.17

20.0 141.09 52.13 , 0.00 14.19

22.5 122.77 58.64 0.00 17.10

25.0 97.49 65.14 0.00 19.91

27.5 65.47 71.64 0.00 22.71

30.0 27.16 78.37 0.00 25.40

32.5 0.00 123.73 0.00 28.10

35.0 0.00 182.32 0.00 30.69



VALORES MAXIMOS PARA DISENO POR SOBRECARGA POR VIGA 78

INCLUYE IMPACTO

X M+ M�024 V+ V-

00.0 0.00 0.00 36.23 0.00

02.5 81.69 9.40 32.69 1.61

�03005.0145.86 18.81 29.16 3.67

07.5 193.02 28.21 25.75 6.81 �030

10.0 223.88 37.66 22.39 10.17

12.5 234.05 47.07 19.17 13.61

15.0 247.84 56.47 16.08 17.02

17.5 242.60 65.88 13.12 20.29

20.0 227.10 75.28 10.35 23.42

22.5 200.46 84.69 7.79 26.38

25.0 163.15 94.09 ; 5.46 29.20

27.5 118.41 103.54�030 3.36 31.84

30.0 68.12 112.95 1.52 34.22

32.5 16.97 123.73 0.00 36.41

35.0 �030 0.00 182.32 0.00 38.29



3 . 2 . 4 . 3 ANALISIS POR CARGA MUERTA 79

�024 Peso de Vigas 2*2.40*O.765 = 3.67 Tn/ml

�024 Peso de losa 2.40*O.880 = 2.11 Tn/ml

�024 Peso de vereda 2*2.40*O.12O = 0.58 Tn/ml

�024 Peso de asfaléo 2.00*O.200 = 0.40 Tn/ml

�024Peso de baranda 2*O.150 = 0.30 Tn/ml

WD = 7.06 Tn/ml

Peso de vigas diafragmas 2.40*O.20*0.80*2.3O = 0.88 Tn

u

Nil�030!l�030lltllll '|*| [ill I'll�030�030llw

A B C

I 35.00 35.00 l x

Q = 0.88 Tn , ;

W = 7.06 Tn/ml V

Usando la ecuacion de tres momentos

MA = 0 MC = 0

140MB = �024156684.85

MB = �0241l19.18Tn m

RA = 96.41 Tn

RB = 319.85 Tn



VALORES POR CARGA MUERTA 80

X M+ M�024 V+ V-

00.0 0.00. 0.00 -96.41 0.00

02.5 216.77 0.00 -77.88 0.00

05.0 388.10 0.00 -59.35 0.00

�03007.5513.98 0.00 �02440.82 0.00

10.0 593.98 0.00 -23.17 0.00

12.5 628.09 0.00 �0244.46 0.00

15.0 616.75 0.00 0.00 ~13.89

17.5 559.97 0.00 0.00 -32.42

20.0 456.87 0.00 0.00 -50.07

22.5 308.32 0.00 0.00 -68.60

25.0 114.33 0.00 V 0.00 ~87.l3

27.5 0.00 -125.55 , 0.00 -104.78

30.0 0.00 -411.32�030 0.00 -123.31

32.5 0.00 -742.52 0.00 -141.84

35.0 0.00 �0241119.18 0.00 -159.49
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VALOREIS POR CARGA MUERTA POR VIGA V

X M+ M- V+ V-

00.0 0.00. 0.00 48.21 0.00

02.5 108.39 0.00 38.94 0.00

05.0 194.05 0.00 29.68 0.00

�03007.5256.99 0.00 20.41 0.00

10.0 296.99 0.00 11.59 0.00

12.5 314.05 0.00 2.23 0.00

15.0 308.38 0.00 0.00 -6.95

17.5 297.99 0.00 0.00 -16.21

20.0 228.44 0.00 0.00 -25.04

22.5 154.16 0.00 0.00 -34.30

25.0 57.16 0.00 0.00 -43.57

27.5 0.00 �02462.78 ; 0.00 -52.39

30.0 0.00 �024205.66. 0.00 -61.66

32.5 0.00 -371.26 0.00 -70.92

35.0 0.00 -559.59 0.00 -79.75



ANALISIS CON CARGA MUERTA SOBREIMPUESTA 82

Se considera lo siguiente:

Peso de la vereda 2*2.40*O.12 = 0.58 Tn/ml

Peso de asfalto 2.00*O.2O = 0.40 Tn/ml

Peso de baranda�030 2*0.l5 = 0.30 Tn/ml

W = 1.28 Tn/ml

�030 W:l.28Tn/ml

A B C

35.00 35.00 '

Usando la ecuacion de tres momentos

MA = 0 MC = O �030

140MB = �0242744O

ME = -196 Tn m 6

M = 16.8Ox�0240.64x2 I

Los Valores por viga tendré la siguiente expresion.

M = 8.40x�0240.32x2



VALORES DE MOMENTO FLECTOR POR CARGA PERMANENTE POR VIGA 83

X PESO PROPIO C.M. SOBREIMP. C.M. TOTAL

00.0 0100 0.00 0.00

02.5 89.39 19.00 108.39

05.0 160.05 34.00 194.05

07.5 211.99 45.00 256.99

10.0 244.99 52.00 296.99

12.5 259.05 55.00 314.05

15.0 254.38 54.00 308.38

17.5 230.99 49.00 279.99 I

20.0 188.44 40.00 228.44

22.5 127.16 27.00 154.16

25.0 47.16 10.00 57.16

27.5 -51.66 ; -11.00 -62.66

30.0 -169.66 I -36.00 -205.66

32.5 -306.26 -65.00 -371.26

35.0 -461.59 -98.00 -559.59

C.M.: Carga muerta

Los Valores por peso propio servirén para el anélisis de

las secciones en condiciones iniciales es decir inmediatamente

después de preesforzado antes de que se haya concluido el

proceso constructive.



3.2.4.4 COMBINACION DE SOLICITACIONES 84

* DISENO EN CONDICIONES DE SERVICIO

S = D+(L+I)

S = Solicitacién en condiciones de servicio.

D = Solicipaciones por carga muerta.

L+I = Solicitaciones por carga viva incluyendo impacto.

Los Valores que a continuacién se menciona serviran para

pl analisis de las secciones bajo condiciones finales es decir

cuando la estructura del puente se encuentre en proceso de

servicio al transito vehicular.

* DISENO CON FACTORES DE CARGA

La capacidad calculada de carga de ruptura no seré menor

que: '

U = 1.5D + 2.5(L+I)

U = Capacidad minima de resistencia.

D = Solicitaciones po; carga muerta.

L+I = Solicitaciones por carga viva mas impacto.

El AASHO�024PCImenciona que estos factores de carga se

proponen para claros simple de longitud moderada. para claros

largos, claros continuos y dise}401ospoco comunes es recomendable

una investigacién especial con un incremento probable en los

factores de carga de ruptura.



SOLICITACIONES POR MOMENTO FLECTOR EN CONDICIONES DE SERVICIO 85

X Mmax+ Mmin+ Mmax�024 Mmin�024

00.0 0.00 0.00 0.00 0.00

02.5 190.08 98.99 0.00 0.00

05.0 339.91 175.24 0.00 0.00

�03007.5 450.01 228.78 0.00 0.00

10.0 520.87 259.13 0.00 0.00

12.5 557.10 266.98 0.00 0.00

15.0 556.22 251.91 0.00 0.00

17.5 522.59 214.11 0.00 0.00

20.0 455.54 153.16 0.00 0.00

22.5 .354.16 69.47 0.00 0.00

25.0 220.31 0.00 36.93 0.00

27.5 55.63 0.00 166.32 62.78

30.0 0.00 0.00 318.61 250.16

32.5 0.00 0.00 494.99 371.26

35.0 0.00 0.00 741.91 559.59
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SOLICITACIONES POR FUERZA CORTANTE EN CONDICIONES DE SERVICIO

X V+ V-

00.0 84.44 0.00

02.5 71.63 0.00

05.0 58.84 0.00

'O7.5 46.16 0.00

10.0 33.98 0.00

12.5 21.40 11.38

15.0 9.13 23.97

17.5 0.00 36.50

20.0 0.00 48.46

22.5 0.00 60.68

25.0 0.00 72.77

27.5 0.00 84.23

30.0 0.00 93.88

32.5 0.00 107.33 I

35.0 0.00 118.04



3.2.4.5 DISENO EN CONDICIONES DE SERVICIO

Caracteristicas de la viga principal

I 4.00 '

 0

. I Q75 [035 ~ �030 230 usa o7o I

El érea efectiva en la losa tendré un ancho que resultaré

de lo siguiente.

a.�024La cuarta parte de la longitud de la viga.

b.- La distancia centro a,centro de Vigas.

c.�024Doce veces el espesbr minimo de la losa.

entonces:

a.�024b = L/4 b = 35/4 b = 8.75 m

b.- b = 2.30 + 0.35 b = 2.65 m

c.�024b = 12t b = 12*0.2O b = 2.40 m

Por condiciones simétricas el ancho efectivo debe ser

considerado como.

b = 0.70 + 0.35 + 0.70

b = 1.75 m
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X Mu+ Mu-

00.0 0.00 0.00

02.5 366.81 0.00

05.0 655.73 0.00

07.5 868.04 0.00

10.0 1005.19 0.00

12.5 1078.70 0.00

15.0 1082.00 0.00

17.5 1026.49 0.00

20.0 910.41 0.00

22.5 732.39 0.00

25.0 493.62 149.49

27.5 201.86 353.02

30.0 0.00 590087 '

32.5 0.00 866.22

35.0 0.00 1295.19

, i
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CARACTERISTICAS GEOMETRICAS DE LA VIGA DE DISENO PARA MOMENTO

MAXIMO POSITIVO

I /75

,0 1

Ce

"5 K1-

�024�024-�024A-�024�024�024�024�024�024c.g.c.

M

' 5 ££ Cb J:

25 J: cgs

25�03035 25

Cb = 100.93 cm Y5

Ct = 84.07 cm Wt

A = 11150.00 cm?

I = 49864673.23 cm�030

e = 88.43 cm �030:

donde:

cgs = Centro de gravedad del acero

cgc = Centro de gravedad del concreto

Cb = Ubicacién de fibra extrema més lejana al acero

Ct = Ubicacién de fibra extrema més cercana él acero

A = Area de la seccién

I = Momento de inercia de la seccién

e = Distancia entre cgc y cgs



89

CARACTERISTICAS GEOMETRICAS DE LA VIGA DE DISENO PARA MOMENTO

MAXIMO NEGATIVO

I /75 l

2., 1 1;
Ch e

"5 Ki �024�024 -- . .. c.g.c.

u

�030 35 cg

u

F5135 F5

Cb = 100.93 cm

Ct = 84.07 cm

A = 11150.00 cm2

1 = 49864673.23 cm�034

e = 84.07 cm ,

donde:

cgs = Centro de gravedad del acero

cgc = Centro de gravedad del concreto

Cb = Ubicacién de fibra extrema més cercana al acero

Ct = Ubicacién de fibra extrema mas lejana al acero

A = Area de la seccién

I = Momento de inercia de la seccién

e = Distancia entre cgc y cgs
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. H _ _ ANALISIS PARA MOMENTO POSITIVO V V 9

F max= 733600 kg n= 0,82

�030=�034,'5°~°°°.'"?._.._... . ,, ,,,, ,, , , , ., _

|= 4906467323 cm_4 V

Cl= 84,07 cm

Cb= 100 93 cm

PROGRE- MOMENTO co_m:1cIoN1NIc1AL SOL|CITA§|ONES

SIVA TRICIDAD PESO OMENTO PESO PROP! MOMENTO MOMENTO MOMENTO MINIMO MOMENTO MAXIMD

__ a ____ _ PR_DP|Q MAXIMO MINIMO FIBRA SUP. FIBRAINF.

m k.cm comr. min, com. max. k.cm kg}402n__grunt min. com max. cum. max. comnmin.

0 0E 0 -65 79 Q 0 -53.95 -53 95 63,95

.so.oe 19.018010 �0243=u§ ms -sa.v2 -we
m -22,90 408,69 33991000 14124000 20 46 -53 96 -5395

see 4soggo_o eso -we
100 64 89 -2 10 -129,48 52087000 20713000  -55 67 ___;52.23
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k.cm comr. min. corn. max. k,cm k.cm com ,mIn. com max. com, max. oomr. mln.
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Tramo de 0 a l2.5m

curva parabélica

el = 0.565952O0x2-14.1488O00x

Tramo de l2.5m a 35.0m

curva de cuarto grado

e2 = �0240.0006243ox"+o.031214'75x3+o.04682213x2�024lO.9251638/1x

I -4.905

ANALISIS ELASTICO DE VIGAS CONTINUAS POSTENSADAS

El analisis esta basado en las siguientes suposiciones.

�024Durante la operacién de preesforzado los soportes se limitan

en cuanto al movimiento vertical.

- El componente horizontal de la tensién en el Cable es igual a

la tensién en el cable, es decir el perfil del centre de

gravedad del acero de preesfuerzo permanece plano.

- La fuerza de friccién es despreciable, es decir la fuerza de

preesfuerzo es la misma a través de la longitud de�030la

estructura.

�024 La reduccién en el area de la seccién transversal debido a

los ductos es despreciable.

El anélisis para la fuerza de preesforzado y la

determinacién de los momentos debido a la fuerza de

preesforzado en cualquier punto a lo largo de la viga presenta

Ciertas caracteristicas poco usuales.
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�030B
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(c ldhurama do momenta an In vlga simple debldo a I: luevzn dc: pve-eslovzado

I
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 �030
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La figura muestra que la fuerza de presforzado produce

momentos indeterminados estéticamente asi como momentos

determinados. Los momentos determinados estéticamente en

cualquier punto puede obtenerse multiplicando la fuerza de

preesforzado por la excentficidad en el punto dado. El momento

indeterminado es el resultado de la limitacién adicional

�030originadapor el soporte superfluo ya que se supone que los

soportes limitan el desplazamiento vertical de la viga.

La reaccién indeterminada en B

Rl3=6B/6!)

(SB = f(]�031*e*m/EI)cir

0

L

(Y) = J�030(m*m/El)dx

0

El momento indeterminado en B seré I �030

A4B==6B/26b*L

en donde: ;

P = Fuerza de preesforzado

e = Excentricidad. La distancia del cgs al cgc.

m = Momento debido a la carga unitaria. V

E = Modulo de elasticidad.

I = Momento de inercia. V

x = Distancia medida desde el origen.
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m = 0.51:

n: D. u .
613:]; l�031*el*m/(l:I)*Li\'+J'mI�031*e2*m/(I:l)*dx

6/3 = -28.78!�031/ E! + 3.721�031/ I9]

513 = �02425.06l�031/Ii�030)

35 _ ' I

ab=jOm*m/(urdx -

(7) = 3572.921�031/El

'RB = 0.007029

ME = 0. 12277?

En el siguiente cuadro se muestra

MI = Momento estético.

MII = Momento hiperestético

MT = Momento total (MI+MII) .

VT = fuerza cortante total.



VALORES DE MOMENTO FLECTOR DEBIDO A LA FUERZA DE PREESFORZADO %

X e(cm) MI MII MT

00.0 0.00 10.0000 0.0000 0.0000

02.5 -31.83 . -0.3183 -0.0088 I-0.3095 �030

05.0 -56.60 -0.5660 -0.0175 �0240.5485

07.5 -74.28 -0.7428 -0.0263 -0.7165

�03010.0 �02484.89 �0240.8489 -0.0351 -0.8138

12.5 -88.43 -0.8843 -0.0438 �0240.8405

15.0 -84.20 �0240.8450 �0240.0526 �024O.7924

17.5 -73.02 -0.7302 0.0614 -0.6688

20.0 -54.85 -0.5485 0.0702 �0240.4783

22.5 531.46 �0240.3l46 0.0789 -0.2357

25.0 -4.91 -0.0491 0.0877 . 0.0386

27.5 22.19 0.2219 0.0965 0.3184

30.0 46.60 0.4660 0.1052 0.5718

32.5 64.52 0.6452 0.1140 0.7592

35.0 71.57 ' 0.7157 0.1228 0.8385

Valores que deben de multiplicarse por P (fuerza de

preesforzado).

DISENO POR ESFUERZO CORTANTE

Dado la naturaleza de la viga de soportar solicitaciones

de fuerza cortante y momento flector lo que internamente
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ANALISIS PARA MOMENTO POSIIIVO INCLUYENDO MOMENTOS DE POSTENSADO W 7

Fmin= 72S150k9 _n= 0,82 _ �030 �030 I _ >

A= 11150110 cmz _ V N __ _ _ I _ H

_ I= 4986467323 cm: 7 _ I _

Cl: 84,07 cm �030I I >

_Cb= 10093 cm

PROGRE- MOMENTO CONDICION INICIAL SOLICITACIONES CONDICION FINAL
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producen esfuerzos es necesario analizarlos en su conjunto

puesto que estos producen seg}401nla inclinacién de la seccién

esfuerzos de traccién y compresién puros siendo critica la

traccién, entonces.

St = «!(v2+(fc/2)2)�024fc/2

St = Esfuerzo de traccién

Vfc = Esfuerzo producido por la flexién y preesfuerzo

V = Esfuerzo cortante

v = Vc*Q/I*b

Vc = F}401erzacortante en la seccién de analisis

Q = Momento estético de érea

b = Ancho de la seccién en anélisis

I = Momento de inercia

El anélisis se efectuaré en la seccién del c.g.c. puesto

que en ella se obtiene mayor valor de V. De la seccién en

anélisis se obtiene los siguientes Valores

Q = 331110 cm3

b = 35 cm

I = 49864673 cm�030 ,

Vc = Va�024Vs

Va = Fuerza cortante debido a las cargas

Vs = Fuerza cortante debido a la fuerza de preesforzado

Vs = n*F*sen(0)

I g . ' » , ' I > �030V�030. 1 . �034
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x Va 6 Vs Vc fc St

00.0 84.44 8.0532 ' 83.30 1.14 53.33 0.00

02.5 71.63 �030 6.4578 66.87 4.76 53.33 0.02

05.0 58.84 4.8524 50.30 8.54 53.33 0.05

07.5 46.16 3.2392 33.60 12.86 53.33 0.11

�03110.0 33.98 1.6209 16.82 17.16 53.33 0.20 V

12.5 21.40 0.0000 0.00 21.40 53.33 0.31

15.0 23.97 1.7878 18.85 5.12 53.33 0.02

17.5 36.50 3.4386 35.66 0.84 53.33 0.00

20.0 48.46 4.8174 49.94 1.84 53.33 0.00

22.5 60.68 5.7926 60.01 0.67 53.33 » 0.00

25.0 72.77 6.2348 64.58 8.19 53.33 0.05

27.5 84.23 6.0136 62.30 21.93 53.33 0.32

30.0 95.88 4.9947 51.77 44.11 53.33 1.28

32.5 107.33 3.0372 I 81.51 75.82 53.33 3.63

35.0 118.04 0.0000 0.00 118.04 53.33 3.63

El punto de inflexién ocurre en x=25.5 m con 9=6.2478.

El valor limite de St varia de 0.04f�030ca 0.10f�030ccuando existe

un refuerzo suficiente en el alma. I

Si Smax = 0.04f�030c,entonces

Smax = 0.04*350

Smax = 14.00 kg/cmz

Valor muy superior a St = 8.15 kg/cm?
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El acero minimo corresponde a la siguiente expresién

Av = 0.0025*b*s

s = Av/0.0025*b

Si As es N° 3 se tiene

Av = 1.42 cm2 .

s = 1.42/0.0025/35

s = 16.22 cm

Para el presente se usara el siguiente espaciamiento de eje a

eje en un tramo.

D N° 3 : 210 @ 0.15, 35 @ 0.10

PERDIDAS DE PREESFUERZO

0 PERDIDA POR FRICCION .

Tx = To*e�034""'*"'°"

To = Preesfuerzo inicial

Tx = Preesfuerzo final

K = Coeficiente de fricclén por ondulamiento

p = Coeficiente de friccién entre el cable y el material del

ducto. I

a = Cambio angular en radianes

L = Longitud del cable desde el extreme a1 punto considerado

en donde se considera.

K = 0.0015

u = 0.25 �030 -
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L a Tx e M.C.M. fcs

00.0 00.0000 725150 00.00 000.00 -65.04

05.0 01.5954 717427 31.83 108.39 -72.00

02.5 03.2008 709756 56.60 194.05 -87.23

07.5 04.8140 702142 74.28 256.99 -102.38

10.0 06.4323 694595 84.89 296.99 -112.12

�03012.5 08.0532 687122 88.43 314.05 -113.69

15.0 09.8410 679234 84.50 308.38 -105.92

17.5 11.4918 671838 73.02 279.99 -91.09

20.0 12.8706 665311 54.85 228.44 -74.68

22.5 13.8485 660009 31.46 154.16 -62.57

25.0 14.2880 656273 04.91 57.16 -58.61

27.5 14.5352 653131 -22.19 -62.66 -62.24

30.0 15.5541 647784 -46.60 -205.66 -67.09

32.5 17.5116 639874 -64.52 -371.26 -62.77

35.0 20.5488 629091 i -71.57 -559.59 -40.73

a = Angulo expresado en saxagesimal

M.C.M. = Momento por peso propio y carga muerta sobreimpuesta

fcs = Esfuerzo del concreto a nivel del acéro.

£g§ = 79.85 kg/cmz (media)

0 PERDIDA POR CREEP DEL CONCRETO

Afs = 1.5*n*£g§

n = Es/EC

n = 7.48
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Afs = 1.5*7.48*79.85

Afs = 895 kg/cmz

0 PERDIDA POR CONTRACCION DE FRAGUA

Afs = 0.0002*E&

Afs = 0.0002*20000OO _

Afs = 400 kg/cmz

'0 PERDIDA POR RELAJACION DE ACERO

Suponiendo que el acero inicialmente se esforzaré a

fsi = 0.70f�030s

Ademés f�030s= 18000 kg/Cmz A

fsi = 12600 kg/cmz

Afs = 0.04*fsi

Afs = 504 kg/cmz

0 PERDIDAS TOTALES

Afs = 896+400+504 = '

Afs = 1800 kg/cmz

0 PORCENTAJE DE PERDIDA

% De pérdida = 1800/12600

% De pérdida = 14.3% _

En el anélisis se consideré hasta 18% de pérdidas valor V

superior a 14.13% 1

AREA DE ACERO

fsi = O.7*f�030s
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fs = 0.6*f�030s

fsi = Esfuerzo temporal inmediatamente después de la

transferencia

fs = Esfuerzo efectivo

f�030s= Resistendia de ruptura de acero

fs = 18000 kg/cmz

fsi = 12600 kg/C1112 �030

. La pérdida por cambio de fsi a fs es 1800 kg/cmz

exactamente igual a las pérdidas anteriornente calculadas '

entonces

As = T/fsi

As = 725150/12600

As = 57.55 cm2

siendo la pérdida total de preesfuerzo

AFi = 57.55*l800

AFi = 103590 kg �031 .

como acero se usaré strand de 7 alambres de 5�035con un érea

equivalente a 0.93 cmz

entbnces al n}401merode strand

N° de strand = 59.55/0.93 _ 7

N° de strand = 61.88

En total se usaran 6 paquetes de 4 de 12 strand y 2 de 7

strand haciendo un total de 62 strand.
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El orden de tensado seré de C1, C2, C3, C4, C5 y finalmente C6

Pérdida da tensién en cables

Af = (#S�024#ST)/#C*fc*Es/Ec*As

#S = N}401merode strand

#ST = N}401merode strand tensados

fc = esfuerzo del concreto a nivel del acero

Pérdida de tensién para el cable C1

Afl = (62-07)/62*79.85*2000000/(l5000*V350)*(07*0.93)

Afl = 3.29 tn �030

Pérdida de tensién para el cable C2

Af2 = (62-14)/62*79.85*2000000/(15000*¢350)*(O7*0.93)

Af2 = 2.87 }401n

Pérdida de tensién para el cable C3

Af3 = (62-26)/62*79.85*2000O00/(15000*V350)*(l2*0.93)

Af3 = 3.69 tn

Pérdida de tensién para el cable C4
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Af4 = (62-38)/62*79.85*200000O/(l5000*V350)*(12*0.93) 05

Af4 = 2.46 tn

Pérdida de tensién para el cable C5

Af5 = (62-50)/62*79.85*2000OOO/(15000*V350)*(12*O.93)

Af5 = 1.23 tn

Pérdida de tensién para el cable C6

'Af6 = (62-62)/62*79.85*2000000/(15000*V350)*(12*0.93)

Af6 = 0.00 tn �030

La fuerza de tensado en cada cable seré

cable C1 = (O7*O.93)*12.60+3.29 = 85.32 tn

Cable C2 = (07*O.93)*12.60+2.87 = 84.90 tn

cable C3 = (l2*O.93)*l2.60+3.69 = 144.31 tn ;

cable C4 = (12*0.93)*12.60+2.46 = 143.08 tn

cable C5 = (12*O.93)*12.60+1.23 = 141.85 tn

cable C6 = (12*0.93)*12.60f0.00 = 140.62 tn

3.2.4.6 DISENO CON FACTORES DE CARGA .

Para secciones rectangulares se tiene

MU = As*fsu*d*(1-O.59*p*fsu/f�030c) 6

As = 62*O.93

As = 57.66 cm2 6

0 Para momento méximo positivo

fsu = f�030s(1�0240.5*p*f�030s/f�030c)

fsu = 18000*(1�024O.5*57.66/}220*172.5)*18000/350)
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fsu = 17296 kg/cmz H5

T = As*fsu

T = 997330 kg.

altura del rectangulo de compresién

kd = 997330/(0.95*350*220)

kd = 15.24 cm < 20.00 cm

La seccién se comporta como rectangular

�030MU= T*(d�024kd/2)

Mu = 997330*(172.5�02415.24/2)

MU = 1644 tn m >> 1082.17 tn m

0 Para momento maximo negativo ' '

Area del rectangulo de compresién

A = T/O.85f�030c

A = 997330/(0.85*350)

A = 3352 cm2

El recténgulo de 85*25 proporciona 2125 cm2

El déficit de area es 1227 cm2 que proporciona e1 chaflan.

E1 area de 3352 cm2 se consigue con kd=43.43 cm con el centro -

de gravedad a 20.14 cm de la base. I

Mu = 997330*(172.5�02420.l4)

Mu = 15.19 tn m >> 1295.19 tn m

Existe un factor de seguridad de 17% lo que indica que los

factores de carga anteriormente descritos pueden incrementarse

tal como lo menciona las normas; en el presente estos factores

de carga pueden Variar de:

a
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Mu = 1.5D+2.5(L+I) a

Mu = 1.7D+2.9(L+I)

0 ACERO MINIMO

Momento de agrietamiento

ft = 2¢350

ft = 37.4 kg/cmz

Mr = Zb*ft

Zb = I/Cb

Zb+ = 49864773.23/100.93

Zb+ = 494052.05 cm3

Mr+ = 494052.05*37.4

Mr+ = 185.77 tn m

M+ = 211.98 tn m > 185.77 tn m es decir se cumple con el acero

minimo.

Zb�024= 49864773.23/84.07

Zb�024= 593133.97 cm3 �030

Mr�024= 593133.97*37.4

Mr�024= 221.83 tn m

M- = 461.59 tn m > 221.83 tn m es decir se cumple Con el acero

minimo

0 ACERO MAXIMO

Se debe cumplir lo siguiente

p*fsu/f�030c<O.3

Momentos positivos (62*O.93/172.5/175)*17296/350<O.3
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0.0944<O.3

Momentos negativos (62*0.93/75/l75)*17296/350<O.3

0.2204<O.3

3.2.4.7 BLOCK DE ANCLAJE

La porcion circundante a los anclajes se denomina block de

anclaje. A través de la longitud de este bloque el preesfuerzo

se transmite desde éreas concentradas y se distribuye a través

'de toda la seccion. La longitud de este seg}401nestudios teéricos

se aproxima a1 peralte de la viga. I

Existen dos zonas por analizar:

0 La zona de lascado: en los cuales los esfuerzos de tension

son muy altos y generalmente mayores que los admisibles sin

embargo estas act}402anen un area peque}401apor lo tanto la

fuerza total de tension no es muy grande. Esta zona esta

ubicada en el extremo de la viga y en ella se pueden utilizar

mallas de alambre o vari}402lasde acero.

0 La zona de desgarramiento 0 de reventamiento: en la cual se

pueden usar espirales de acero o de estribo.

A.- PARA LA ZONA DE RE'.VENTI-\MIENTO

Se asume que existe dos fuerzas de preesforzado seg}401nla

fig 7.23(b).

siendo f=F/A

F = Preesfuerzo axial total en el extreme de la viga.

A = Area de la seccién transversal.

. 1 . .�031 : .

' s
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Dicho gréfico 7�02423(b)esté referido a una seccién

rectangular por lo que en el presente se considera unicamente

la seccién del alma es decir 35.00*185.00 ademés de la fuerza

centrada.

La distrigucién de esfuerzos de traccién es como sigue de

acuerdo a la figura.

. X VO.12a 0.18a O.26a O.38a a

ft 0 O.10f O.18f O.10f O

siendo: a = altura de la viga '

a = 185 cm

f = 725150/(35*185)

f = 111.99 kg/cmz

entonces �030

1

X(cm) 22.2 x 33.3 48.1 70.3 185.0

ft(kg/cmz) 0 11.2 20.2 11.2 0

E1 valor de ft de concreto es 14.0 kg/cmz

Efectuando una interpolacién lineal se tiene.

X(cm) 37.9 48.1 63.4 '

ft(kg/cmz) 14.0 20.2 14.0
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E1 esfuerzo promedio que excede los 14.0 kg/Cmz es 17.1

kg/CH3, entonces la fuerza total es:

T = 17.1*35.0*25.5

T = 15261 kg

Si fy = 4200 kg./C1112 usar fs = 2100 kg/cmz

Entonces As = 15261/2100

As = 7.26 cm2

-Si As N° 3 usando estribo de doble U se tiene Av = 2.92 cm2

E1 numero de estribos seré:

# estribos = 7.26/2.92

# estribos = 2.48 V

Por lo que se asumiré el siguiente espaciamiento: 1@0.10m,

2@0.15m y 3@0.10m.

B.- PARA LA ZONA DE LASCADO

Existen esfuerzos altos con:

ft = 0.98f ,

ft = O.98*111.99 2

ft = 109.7 kg/crnz _

Act}401ansobre un érea peque}401a

El esfuerzo promedio = 55 kg/cmz

Longitud que act}401a = 10 cm

T = 55*10*35

T = 19250 kg

Tmin = 0.03F .

Tmin = 0.03*72515O .
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Tmin = 21754.5

Entonces As = 21754.5/2100

As = 10.35 cmz

usar 8 As N° 4

3.2.5 DISENO DE VIGAS DIAFRAGMAS

La funcion principal de las vigas diafragmas es evitar la

�030torsionde la vigas principales por efecto del momento negativo

de la losa. El momento torsor que absorbe cada viga diafragma

tiene la siguiente expresién.

Mt = O.7*M�030*L

M�030= Momento negativo en la losa

L = Separacién entre Vigas diafragmas

Mt = O.7*2.73*3.50

Mt = 6.69 tn m

E1 M0 para dise}401oa fLexién de la viga diafragma puede

expresarse como sigue.�030

Mu = l.7*Mt

Mu = 11.37 tn m

la seccién asumida seré de O.20*1.00

entonées As = 3.42 cm2

As min = 0.0033*20*9O

As min = 5.94 cm2

en total se usara 4 As N° 5 hgciendo un total de As=8 cmz

se usara estribo As N° 3 con el siguiente espaciamiento



1@0.05, 5@0.10 y 4@0.15 In

3.2.6 DISEI710 DE APOYO FIJO T

En la estructuracion del puente se ha considerado apoyo

fijo aquella qua tendré conexion con el pilar.

Para el dise}401ose considera las siguientes fuerzas verticales:

A Peso del puente PD=319.85 Tn

�030BPeso por carga viva

�024Peso por sobrecarga HS30 PL=8.91P

siendo P=5.443 Tn PL=48.50 Tn

�024Peso por sobrecarga equivalente

. For carga distribuida PL1=43.76W

Siendo W=1.429 Tn/ml PL1=62.53 Tn

. For carga tipo cuchilla PL2=2Pv

Siendo Pv=l7.69O Tn PL2=35.38 Tn

Por tanto PL=PL1+PL2

I FL=43.79+35.38

PL=79.l7 Tn

C Reaccion por impacto PI=O.2l*PL

PI=O.21*79.l7

PI=l6.63

Para cada viga se tendra PD=l59.93 Tn

PL=39.59 Tn

PI=8.32 Tn '

PT=207.84 Tn '
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Como dispositivo se usaré planchas de neoprene que deberén

cumplir los siguientes requerimientos de la AASHTO.

�024Deflexién permisible 5/t=O.15

�024Dimensién migima =5t

El dise}401oconsistiré en calcular las dimensiones y calidad

del apoyo.

_* Ancho del apoyo

Se considera el ancho de la viga a=75 cm (29.53 in)

* Largo del apoyo

b=PT/(fc*a)

fc=O.4f�031c

fC=0.4*210

fc=84 kg/cmz

b=207840/(84*75)

b=32.99 cm

Se usaré b=5O cm (19.69 i}401)

* Espesor de apoyo

Se consideraré como t=5 cm (1.97 in)

* Dureza del apoyo

�024Esfuerzo de compresién cc=PT/(a*b)

cc=207840/(75*50)

6c=55.42 kg/cm? (788 psi)

�024 Factor de forma Ff=(a*b)/(2(a+b)*t)

Ff=(75*50)/(2*(75+50)*5)
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Ff=3.00

Con los Valores de cc y Ff se entra a unos ébacos y Se

obtiene la dureza con la deformacién.

Como resultado se tiene para una dureza de 60 se produce

una deformacién de 13% menor de 15%.

* Dispositivo de anclaje, se considera como pernos cuya

denominacién es A�024325para resistir e1 cortante de sismo.

Peso total del puente

EQ=O. l*PD

EQ=0.1*159.93

EQ=15.99 Tn

As=EQ/fv

As=15990/1480

As=lO.8O cm?

En total se usaré 4 N�0346 con un érea total de 11.36 cm2

I 1

3.2.7 Dzsn}401oDE APOYO MOVIL

En la estructuracién del puente se ha considerado apoyo

mévil aquella que £endré conexién con los estribos.

Para el dise}401ose consideran las siguientes fuerzas

A Peso del puente por viga PD=96.4l Tn

B Reaccién por carga viva incluyendo impacto por viga

�024 For sobrecarga HS30 PL=5.5OP

siendo P=5.443 Tn EL=29.94 Tn

�024 For sobrecarga equivalente PL=19.79 Tn
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For cada viga se tiene

PD=48.21 Tn

PL=29.94 Tn

PI=O.2l*PL

. PI=6.29 Tn

PT=84.44 Tn

Como dispositivo se usaré planchas de neopreno que deberén

cumplir los siguientes requerimientos de la AASHTO.

�024Deformacién permisible A/t=O.5 »

~ Deflexién permisible 5/t=O.15

�024Dimensién minima =5t

�024Variacién de temperatura =20°C

El dise}401oconsistiré en calcular las dimensiones y calidad

del apoyo.

* Ancho del apoyo

Se considera el ancho de fa viga a=75 cm (29.53 in)

* Largo del apoyo

b=PT/(fc*a)

fc=84 kg/cmz

b=84440/(84*75)

b=13.40 cm

Se usaré b=4O cm (15.75 in)�030

* Espesor de apoyo

t=0.012*Long. viga >0.5 in �030
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t=0.0l2*21.5/.3048

t=O.85 in

Se consideraré como tres planchas de t=2.5 cm cada uno

* Dureza del apoyo

�024Esfuerzo de aompresién 6c=PT/(a*b)

oc=84440/(40*75)

. cc=28.15 kg/Cm? (580 psi)

- Factor de forma Ff=(a*b)/(2(a+b)*t)

Ff=(40*75)/(2*(40+75)*2.5)

Ff:5.22

Con los Valores de cc y Ff se entra a unos ébacos y se

obtiene la dureza con la deformacién.

Como resultado se tiene para una dureza de 60 se produce

una deformacién de 17% mayor de 15%.

Es necesario mejorar el Ff reduciendo el espesor, esto se

conseguiré poniendo una�030piacametélica de acero intermedio por

lo que Ff=2*2.0

Ff=4.0

Con los nuevos Valores de cc y Ff la deformacién para una

dureza de 60 es del orden de 7%

* Desplazamiento maximo

Amax=(PD*e)/(5*a*b)*(k/1) en unidades inglesas

k=1.9 si temperatura minima 20°F

l=16O si la dureza del neopreno es 60



Amax=(28130*2.2*1.97)/(5*15.75*15.75)*(l.9/160) H6

Amax=l.77 in

Amax=2.96 cm

* Desplazamiento producido: .

�024Por temperatura

Al=0.00001*AT*L

�031 A1=0.0000l*20*2150

A A1=0.43 cm

�024Por fragua

A2=0.0002*L

A2=0.0002*2150

A2=O.43 cm

�024Por creep del concreto b

A3=2*A2 _

A3=2*0.43 4 i

A3=O.86 cm

Desplazamiento total

A=A1+A2+A3

A=O.43+0.43+0.83 �031

A=1.72 cm

entonces Amax>A

- Condicién del AASHTO �030
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A/e<O.5

0.34<O.5

Ademés la dimensién minima 5*t es 25cm < 40cm

3 . 3 INFRAESTRUCTURA

3.3.1 PILAR

�0303.3.1.1FUERZAS QUE ACTUAN

Para el dise}401ose considera las siguientes fuerzas

verticales:

A. Carga permanente PD=3l9.85 Tn.

B. Sobrecarga PL=79.17 Tn.

C. Impacto P;=0J24*PL

P1=16.63 Tn.

D. Subpresién del Agua

Pilar enterrado = 18.03 m3

Pilar sumergido = 3.19 m3

B=O.50*18.03+1.00*3.l9

B=l2.21 Tn.

E. Peso del Pilar

Pp=67.56 Tn.

Para el dise}401ose consideran las siguientes fuerzas �030

horizontales:

A. Fuerza Sismica de la superestructura

EQ=O.10*PD

. . . l
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EQ=3l.99 Tn act}401aa 1.01 m del fondo de la viga

B. Fuerza Sismica de la Infraestructura

COLUMNA EQ=0 . 1 0*P

EQ=0.l0*30.42

EQ=3.04 Tn act}401aa 2.49 m de la base de columna
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PILAR EQ=O.lO*67.56

EQ=6.76 Tn act}401aa 1.70 m de la base.

C. Existen fuerzas adicionales como: empuje de tierra, fuerzas

de friccién, fuerzas longitudinales de carga viva, fuerzas de

viento, fuerza debido a1 empuje de agua, fuerza centrifuga y

fuerza debido a hielos que no se es necesario considerarlos

en este caso particular por ser insignificantes frente a las

otras solicitaciones.



D. Coeficiente de friccién entre el suelo y pilar u=0.5 no

3.3.1.2 ESTABILIDAD DEL PILAR

El Reglamento AASTHO considera 10 combinaciones entre la

mas importantes�030setiene.

GRUPO VII = D+E+B+SF+EQ

E = Empuje de tierra

�030SF= Presién del flujo de agua

Anélisis en el eje longitudinal del puente V

PR=PD+Pp~B

PR=319.85+67.56-12.21

PR=375.20 Tn

FD:EQ

Eb=31.99+6.76

FD=38.75 Tn

FSD=p*PR/FD=0.5*375.2O/38.15

FsD=4.84 > 1.5 I

MR=375.2O*3.65/2

MR=684.74 Tn m

Mv=31.99*(5.50+1.01)+9.76*1.7O

MV=2l9.75 Tn m

E�030SV=MR/MV=684.74/219.75

FSV=3.l1 > 2.00

Ubicacién de PR z=(MR�024MV)/PR�030

z=1.24 m
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e=3.65/2�0241.24

e=O.58 m

limite de tercio central e=3.65/6=O.60 m

por tanto cae dentro del tercio central.

Los esfuerzos én el terreno son:

omax = 375.20/(3.65*5.30)*(1+6*O.58/3.65)

omax = 37.88 Tn/mz

.omin = 375.20/(3.65*530)*(1�0246*0.58/3.65)

omin = 0.90 Tn/m2

Esfuerzo reducido en el terreno

Cg=37.88/1.33

ct=28.48 Tn/m2

GRUPO X = D+L+I+E

Pv=(3l9.85+67.56)+79.17+16.63

P¢=483.21 Tn

Esfuerzo en el terreno = �030

ct=483.21/(3.65*5.30)

o.=24 .98 Tn/m2

3.3.1.3 DISENO EN CONCRETO ARMADO

I ACERO ESTRUCTURAL EN COLUMNA

GRUPO VII = 1.3(0.75*D+E+SF+EQ)

Pu=1.3(O.75*320.27) '

Pu=341.51 Tn
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Mu=1.3(3.04*2.49+31.99*5.71)

Mu=247.30 Tn m

e=O.72 m �030

No existe correccién por esbeltez debido a seécién robusta

Jtilizada. . I

Para el anélisis se considerara As min.

as min. = 0.01*250*85

xs min. = 212.5 cm2 2 42 As N° 8

E1 espaciamiento seré de la siguiente manera.

((1)=O7.5 cm As=18 N° 8

f(2)=22.5 cm As=O2 N° 8

f(3)=42.5 cm As=O2 N° 8

'(4)=62.5 cm As=O2 N° 8

T(5)=77.5 cm As=18 N° 8

Efectuando el diagrama de interaccién se tiene:

:i c=22.8O cm :

�030ntoncesMu=388.63 Tn m -

Pu=535.22 Tn

e=72.61 cm .

z=O.7O

Los Valores obtenidos de Mu y Pu del diagrama de

nteraccién son mayores al de las cargas existiendo.

Como refuerzo horizontal se usara lo siguiente

s N�0343 : 1@0.05m, 10@O.lOm, 10@O.15m, resto a 0.30m

ACERO ESTRUCTURAL EN ZAPATA



Pu=l.3 (D+5/3(L+I))

Pu=662.92 Tn

o�034=34.27Tn/m2

Mu=33.58 Tn m/ml

d=77.5 cm �030

entonces As=1l.67 cm2/ml

As min=14.40 CH3/ml usar As N° 8 @ 0.35 m

Verificacién por Corte

VU=34.27*O.675*5.3O

Vu=122.6O Tn

Vm=0.85*0.53*V(2lO)*10*O.675*5.30

Vw=233.55 Tn > Vu

Verificacién por punzonamiento

Area punzonada = 2(3.225+1.575)*0.725

= 6.96 m2

VREs=O.85*1.06*\/(210) *1o,*6.�03096

VRm=908.75 Tn

Vmm=34.28*(5.30*3.65-3.225*1.575)

Vmm=488.89 Tn < Vms �030 V

3.3.2 ESTRIBO

3.3.2.1 FUERZAS QUE ACTUAN

Para el dise}401ose considera las siguientes fuerzas:

Reaccién por carga muerta = 48.21 Tn/viga

�030 6
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Reaccién por carga viva + impacto = 36.23 Tn/viga

Reaccién por carga muerta = 19.28 Tn/ml

Reaccién por carga viva + impacto = 14.49 Tn/ml

Peso especifico de concreto armado = 2.40 Tn/m3

Peso especifico del relleno = 1.70 Tn/m3

Angulo de friccién interna del relleno = 33°

Coeficiente de empuje activo del relleno = 0.295

�030Sobrecarga = 1.00 Tn/m2

Fuerza de frenado = 0.05*(1.429*13.12+12.247)/5

= 0.31 Tn/ml a 1.80 m de la coronacién del

parapeto.

Fuerza sismica de la superestructura

EQ=O.10*19.28 .

EQ=1.93 Tn/ml a 1.01 m del fondo de viga.

Puloss I
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Fuerza sismica de la infraestructura Us

PANTALLA EQ=O.lO*3.60

EQ=0.36 Tn/m1 a 1.58 m de la base de pantalla.

ESTRIBO EQ=O.lO*9.36

EQ=0.9& Tn/ml a 1.02 de la base de zapata

Coeficiente de friccién del suelo = 0.5

2.3.2.2 ESTABILIDAD DEL ESTRIBO

ESTRIBO SIN CAJUELA Y SIN PUENTE _

DESCRIPCION FUERZA Z MOMENTO

Peso propio 9.36 1.90 14.14

Peso relleno 6.98 2.88 ' 20.10

Sobrecarga 2.25 2.88 6.48

Fv = 16.67 Mr = 40.72 �030

Empuje relleno 1.48 I 0.81 1.20

Empuje sobrecarga 0.87�030 1.21 1.05

Fd = 2.35 Mv = 2.25

E�030.S.V.= Mr/Mv = 40.72/2.25 �031

F.S.V. = 18.09 > 2.00

F.S.D. = u*Fv/Fd = 0.5*16.67/2.55

F.S.D. = 3.54 > 1.50

Ubicacién de Fv z = (Mr-My)/Fv 2

2 = 2.30 m

e = 0.30 m
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cmax. = 6.04 Tn/m2 cmin. = 2.29 Tn/m2

ESTRIBO CONCLUIDO CON PUENTE Y SISMO

DESCRIPCION FUERZA Z MOMENTO

Peso propio 9.36 1.90 17.78

Peso relleno 14.54 2.88 41.88

.Sobrecarga 2.25 2.88 6.48

Reaccién por C. M. 19.28 1.50 28.92

Fv = 45.43 Mr = 95.06

Empuje relleno 4.85 1.47 7.13

Empuje sobrecarga 1.30 2.20 2.86

Fza sismo superest. 1.93 3.51 �0306.77

Fza sismo infraest. 0.94 1.02 0.96

Fd = 9.02 Mv = 17.72

F.S.V. = 5.36 > 2.00

F.S.D. = 2.52 > 1.50 t 1

cmax. = 16.46 Tn/m2 Umin. = 6.24 Tn/m2

reduciendo la amplificacién de 133% se tiene

max. = 12.38 Tn/m�031 o'min. = 4.70 Tn/m2

ESTRIBO CONCLUIDO CON PUENTE Y FUERZA DE FRENADO

DESCRIPCION FUERZA Z MOMENTO

Peso propio 9.36 1.90 17.78

Peso relleno 19.54 I ' 2.88 41.88 '



Sobrecarga 2.25 2.88 . 6.48 U7

Reaccién por C. M. 19.28 1.50 28.92

Reaccién por C. V. 14.49 1.50 21.74

Fv = 59.92 Mr = 116.80

Empuje relleno . 4.85 1.47 7.13

Empuje sobrecarga 1.30 2.20 2.86

Fuerza de frenado 0.31 6.20 1.92

I Fd = 6.46 Mv = 11.91

F.S.V. = 9.80 > 2.00

F.S.D. = 4.63 > 1.50

cmax. = 20.60 Tn/mz cmin. = 9.36 Tn/mz

reduciendo 1a amplificacién de 125% se tiene

(max. = 16.48 Tn/mz (min. = 7.49 Tn/m2

Es importante mencionar que se ha prescindido de la fuerza

de friccién en los apoyos por haberse proyectado en el dise}401o

estos de neopreno que }401inélmenteserén estos los que disipen

desplazamientos debido a cambios de temperaturas, encogimiento

de fragua y encogimiento de postensado.

3.3.2.3 DISENO EN CONCRETO ARMADO

I VERIFICACION POR CORTE�030.EN PANTALLA

SEGUN AASHTO

ESTRIBO CONCLUIDO CON PUENTE Y FUERZA DE�030.FRENADO

Vud = 1.3*(L+I+l.3B+LF)



Vud = l.3*(0.295*1.00*(3.80�0240.42)+1.3*O.295*1.70*(3.80 B8

�0240.42)2/2+0.31)

Vud = 6.54 Tn

Vuc = o.85*0.53*V(210)*10*1.00*o.42

Vuc = 27.42 Tn

Vud < Vuc

9 VERIFICACION POR CORTE EN PUNTA

SEGUN AASHTO

ESTRIBO CON PUENTE Y FUERZA DE FRENADO

Vud = 1.3(B)

Vud = 1.3*(20.60*0.73)

Vud = 19.55 Tn

Vuc = 33.95 Tn

Vud < Vuc

SEGUN ACI -

ESTRIBO CON PUENTE Y FUERZA DE FRENADO

Vud = 1.7Ct�024O.9Cm

Vud = 1.7*(20.60*0.73)�024O.9*(2.40*0.73*0.60)

Vud = 24.62 Tn

Vuc = 33.95 Tn

Vud < Vuc

- VERIFICACION POR CORTE EN TALON

SEGUN AASHTO

ESTRIBO CON PUENTE Y SISMO
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V3 = l.3(D+L+I+B) A

VU = 1.3*(1.0*(3.80*l.70+O.60*2.40)*2.25+1.0*(l.OO*2.25)+O)

VU = 26.03 Tn

Vuc = 33.95 Tn

V5 < Vuc '

0 ACERO ESTRUCTURAL EN PANTALLA

SEGUN AC1 . '

ESTRIBO CONCLUIDO -

MU = 1.7Ct+1.7Cv

Mu = 1.7*(0.295*1.70*3.803/6)+1.7*(O.295*1.00*3.802/2)

Mu = 11.42 Tn m

b = 100 cm

d = 42.5 cm

entonces As = 7.25 cm2

SEIGUN AASHTO

ESTRIBO CONCLUIDO CON PUENTE Y FUERZA DE FRENADO

MU = 1.3(1.3B+L+I+LF) 3 '

Mu = l.3*(1.3*(O.295*1.70*73.803/6)+1.0*(O.295*l.00*3.802/2)+

O.3l*5.60)

Mu = 12.77 Tn m

Pu = 1.3*(O.75D+L+I)

Pu = 1.3*(0.75*14.85+14.49) I

PU = 33.32 Tn V

e = 0.38 m V

Analizando exclusivamente a flexién se tiene
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b = 100 cm

d = 42.5 cm

entonces As = 8.13 cm2

Si se tona As min de columna se tiene

As min = 0.005*E00*5O

As min = 25 cm2

Se dispondré de la siguiente armadura

�030As= 25 cm2 como principal es decir As N° 8 @ 0.20 m

As = 12.5 cm: como secundario es decir As N° 8 @ 0.40 m

El anélisis de la seccién como columna indica los

siguientes Valores de resistencia.

�024Flexién pura Mu = 20.60 Tn m

Para c = 9.0 cm se tiene

Mu= 30.94 Tn m Pu = 81.27 Tn e = 38.07 cm 9 = 0.75

Los Valores de resistencia son mayores que las solicitaciones.

ESTRIBO CONCLUIDO CON SISMO Y SIN CARGA VIVA

Mu = l.3(1.3*(O.295*1.7d*3.803/6)+(1.93*(1.O1+1.9O)+O.36*l.58))

Mu = 15.76 Tn m

Momento resistente > Momento con sismo

0 ACERO ESTRUCTURAL EN PUNTA

SEGUN AC1

MU = 1.7Ct�024O.9Cm

Mu = 1.7(l8.88*1.25*0.64)�0240.9(O.60*2.4O*l.252/2)

Mu = 24.66 Tn m

b = 100 cm .
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d = 52.5 cm

Entonces As = 18.33 cmz

AS min = 0.00l8*100*52.5

As min = 9.45 cm2 se usaré As N° 6 @ 0.20 m

9 ACERO ESTRUCTDURAL EN TALON .

SEGUN AC1

Mu = 1.7Cv+1.4Cm�0241.4Ct

Mu = l.7(l.00*2.252/2)+l.4(3.80*l.7O+O.6O*2.4O)*2.252/2

l.4(9.ll*2.25*1.00) _

M, = 3.60 Tn m

b = 100 cm

cl = 52.5cm

Entonces As = 1.82 cm2

As min = 9.45 CIT12 se usaré As N° 6 @ 0.30 m

3.4 COSTOS Y PRESUPUESTO 1

3.4.1 METRADO Y PRESUPUESTO

3.4.2 REQUERIMIENTO DE INSUKQS

3.4.3 ANALISIS DE COSTOS UNITKBIOS



METRADO Y PRESUPUESTO .42

PROYECTO : PUENTE CONTINUO DE CONCRETO POSTENSADO

PARTIDAS DESCRIPCION UNIDAD METRADO P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL

0_1@ OBRAS PRO VISIONALES 3314,29

01.01 ALMACEN, OFICINA v CASETA GL5 1.00 1944,67 1944,57

01.02 CARTEL 05 OBRA GL5 1.00 1369,62 1359,62

QQQ TRABAJOS PRELIMINARES ' 3w52.79

02,01 TRANSPORTE 05 EQUIPO v MAQUINARIA GL5 1.00 7000.00 7000.00 .

02,02 NIVELACION. TRAZO 15 REPLANTEO M2 400,00 1,36 544.00

02.03 FALSO PUENTE GLB 1.00 2303579 2303579

9_3._O_0 MOVIMIEN70 DE TIERRAS 6007.40

03.01 5xcAvAc1ou DE zANJAs Y ZAPATAS MS 20000 13.75 3750.00

03.02 RELLENO MANUAL con MATERIAL 550510 M3 50,00 10.94 547.00

03.03 RELLENO con MATERIAL 05 PR ESTAMO M3 50.00 31.30 2510.40

' D_4._QQ OBRAS DE CONCRETO SIMPLE 1359.62

0401 SOLADO PARA ZAPATAS M2 7700 1 7.66 1359.52

0) OBRAS DE CONCRETO ARM/Q 226446.08

05.01 ZAPATAS: coucnero rc=210 kg/1:m2 M3 50.00 234.54 11727.00

05.02 ZAPATAS: ACERO 1y=4200 |1glcm2 KG 1296.00 2.37 3071.52

05 03 EsT1115os:coNc11ETo l'c=21D kg/01112 M3 26.00 306.64 7972.54

05.04 ESTRIBOS: ENCOFRADO v DESENCOFRADO M2 156.00 2-1,19 3773.04

05.05 ESTRIBOS: ACERO 1y=4200 kg/cm2 KG 1700.00 2,37 4215,50

05.00 PILARES: coucnero rc=210 kg/cm2 M3 1050 2110,30 3113,64

05.07 PILARES: ENCOFRADO v DESENCOFRADO M2 3400 21.79 740,56

05 00 191 LARES: ACERO 1y=42o0 kg/cml KG 1207.00 2.37 2060.59

05.09 v1GAs: CONCRETO Fc=35O kg/51712 M3 1 15,50 33654 3557037

05.10 v1GAs- ENCOFRADO Y DESENCOFRADO M2 410.00 34.50 14177,60

05.11 v1eAs: ACERO fy=420O kg/crnl KG 5552.00 2.37 13150.24

05,12 VIGAS: ACERO ra=10000 kg/om! ML 14000 436.43 61100.20

05.13 V|GAS' ANCLAJE MOVIL UN 4.00 541.32 2165.28

05.14 LOSA-VEREDA' OONCRETO 1�030c=35D kg/cm2 M3 79.00 336,54 2650606

051 5 LOSA-VEREDA: ENCOFRADO v DESENCOFRADO M2 392.50 24.55 9796.80

05.16 LOSA-VEREDA: ACERO 1y=4200 kg/1:m2 KG 9752.00 2.37 23112.24

Q6_.Q(_J VARIOS as550.44

05.01 APOYO mo 2 GLB 1.00 5793.22 5793.22

05.02 APOYO Mov1L = GL5 1.00 13203.22 13205.22

05.03 BARANDA GLB 1.00 16101.98 16101.95

015.04 5500511IMIENTO ASFALTICO M2 281.60 4.59 1377.02

06.05 TUBERIA DE DRENAJE UN 40.00 2.50 100.00 .

COSTO DIRECTO 305090.82

COSTO INDIRECTO (20%CD) 61018.16

SUB TOTAL 366106.99

1. G. v. (10%) 65899.62

COSTO TOTAL 432005.51

_�030 '1 . V �030



REQUERIMIENTO DE MATERIALES 143

oescnwcnou umnno CANTIDAD PRECIO TOTAL

MADERA TORNILLO P2 4050,7301 2,10 0519,15

ZALAMINA uuo 20,0000 1100 220,00

rR1PLAv E=12MM um) 19,0000 45,00 055,00

zuxvos KG 293.3553 1,90 557,30

XLAMBRE �030<0 1594,4079 1,90 3029,30

�031ERNOv ARANDELA uwn 15,0000 4,50 07,50

�031lNYURA GLN 3,0000 30,00 90,00

:41 . ms 0,1001 7,40 00,00

EORDEL . ML 00,0000 0,20 1000

4405124 EUCALIPTO P2 195000000 1,00 1950000

471715121111. SELECIONADO 143 330.0000 20,00 0000,00

KGUA M3 52,0032 5,00 203,42

IEMENTO PORTLAND T-1 BLS 3000,7520 15,00 5951337

1012114113011 M3 10,1040 25,00 254,10

\RENA GRUESA 143 114.5000 30,00 3437,70

�031lEDRACHANCADA M3 240,0440 40,00 9025,70

102120 1;=4200 |<gIcm2 KG 200020000 1,35 20205,20

moms PARA 7 smmos ML 200.0000 0,00 2240,00

yucros PARA 12 smmos ML 5000000 10,00 5000,00

NYECCION EST 140,0000 20,00 2000,00

smmns 172" ML 9300,0000 4,15 30927.00

11.404 DE ACERO 135-5012,51 uno 0,0000 100,00 000.00

nsposmvo DE ANCLAJE UND 24,0000 50,00 1200,00

'RlPLAY 5:19 MM ' UND 1001,1750 72,00 7000,00

IEOPRENO DUREZA 00 1:1/13 1239000000 0,15 10505,00

105110 01-: ANCLAJE 1" uno 4,0000 20,00 00,00

�031LANCHADE ACERO 1750-400-2; uno 0,0000 20,00 100,00

�031ERFlLH um) 72,0000 05,00 4000,00

1000 F�034F�0342" ML 2010000 21,50 0054,40

BASE METALICA 10"-0"-112") uno 72,0000 12,00 004,00

use METALICA (4"'4"-112') UND 72,0000 3,00 210,00

=ERNos (DIAMETRO 510") UND 432.0000 4,00 1720,00

SOLDADURA EST 1,0000 500,00 500,00 _

\SFALTO RC-250 GLN 14,0432 2,50 30,01

rueo PVC 4" - ML 12,0000 3,00 30,00

FOTAL 233181.64

REQUERIMIENTO DE MANO DE OBRA

)EsCRIPC|0N UNIDAD CANTIDAD PRECIO ronu.

DAPATAZ H.H. 305.0401 0,43 3030,04

)PERARIO 11.11. 2150,4939 0,57 10-101,15

)1=1c1/11. H.H. 2133,2435 7,70 1042590

�031EON H.H. 4059,2140 0,07 2700000

4ANo DE OBRA-T GLB 1,0000 1000,00 1000,00

TOTAL 67430,57

REQUERIMIENTO DE EQUIPO

JESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD 0111-:1:1o TOTAL

ERRAMIENTAS GLB 1,0000 0130,10 9130,10

v1EZCLADORA H M. 133.5901 10,50 2471,42
/IBRADORA 1-1,114. 121.0005 5,50 009,94

�031LANCHACOMPACTADORA H M. 5,0320 0,00 50,09
4010130114134 H.M. 10,0000 . 10,00 100,00

ERRAMIENTAS-T GL0 1,0000 �030 0000,00 0000,00

rsooouro H.M. 0,0000 20,00 100,00

roTA1_ 18648.22



ANALISIS DE cosTos UNITARIOS: PUENTE DE coNcRETo POSTENSADO 144

3ARTlDA : 06.04 RECUBRIMIENTO ASFALTICO

:osTo POR : M2

ESPECIFICACIONES :

RENDIMIENTO DIARIO : 200,00 _

concepro UNIDAD CANT1DAD P. uumxmo P. PARCIAL sue TOTAL

1. MATERIALES 2,10

XSFALTO RC-250 GLN 0,0500 2,50 0,13

�0311EDRACHANCADA - M3 0,0400 40,00 1,60

XRENA GRUESA M3 0,0150 30,00 0,45

2.�030MANO DE OBRA 2,00

:APATAZ 0,1 H.H. 0,0040 9,43 0,04

QPERARIO 1,0 H.H. 0,0400 8,57 0,34

DFICIAL 1,0 H.H. 0,0400 7,70 0,31

=EON 5,0 H,H. 0,2000 6,87 1,37

3. EQUIPO 0,65

4ERRAMIENTAS % 5,0000 2,06 0,10

VIEZCLADORA 0,5 H.M. 0,0200 18,50 0,37

�031LANCHACOMP/KCTADORA 0,5 H M 0,0200 9,00 0,10

cosTo TOTAL 4,39

ANALISIS DE cosros UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO

PARTIDA : 05.05 TUBERIA DE DRENAJE

cosro POR : uno

ESPECIFICACIONES :

RENDIMIENTO owzno _- 50,00 �030

CONCEPTO "UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL sue TOTAL

1. MATER/ALES 0,90

TUBO PVC 4�035 ML 0,3000 3,00 0,90

2. MANO DE OBRA 1,52

CAPATAZ 0,1 H.H. 0,0160 9,43 0,15

OPERARIO 1.0 H.H. 0,1600 8,57 1,37

OFICIAL 0,0 H H. 0,0000 7,70 0,00

PEON 0,0 H.H. 0,0000 6,87 0,00

3. EQUIPO 0,05

HERRAMIENTAS 5,0000 1,52 0,08

COSTO TOTAL �031 ~ 2 50



ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO '45

PARTIDA : 06.02 APOYO MOVIL

COSTO POR : UND

ESPECTFICACIONES :

QENDIMIENTO DIARIO : 8,00

SONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL

Lmllé}402}401 13120,oo

~1EOPRENO ourzezn 00 cm 004000000 0,15 1200000

�031LANCHADE ACERO (7s0~4o0-2) . UND 0,0000 20,00 100,00 ,

2. 'MANO DE OBRA v 84,02

ZAPATAZ 1,0 H.H. 1,0000 9,43 9,43

)PERAR|O . 2,0 H.H. 2,0000 0,57 17,14

)FlC|AL 3,0 H.H. 3,0000 7,70 23,10

'EON 5,0 H.H. 5,0000 0,07 34,35 '

i._E_QU/PO 4,20

IERRAMIENTAS % 5,0000 04,02 4,20

ZOSTO TOTAL 1320822

\NALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO

�031ART|DA : 06.03 BARANDA

ZOSTO POR : ML

ESPECIFICACIONES :

?ENDlMIENTO DIARIO : 1,00

,

ZONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL

V. MATERIALES 14102,40

uao F° F° 2" ML 201.0000 21,50 0054,40

renmes H (4"-4"-1/2") H=0,8O M uno 72,0000 05,00 4000,00

>AsE METALICA (e'--0"-1/2") uno 72,0000 12,00 004,00

mse METALICA :4"-4"-1/2") uno 72,0000 3,00 210,00

'ERNOS (ommsmo 5/0") uno 4320000 4,00 1720,00

DLDADURA V EST 1.0000 500,00 500,00

mrunp. cm 2,0000 30,00 00,00

I. MANO DE OBRA 1666,32

:APATAZ 1,0 H H. 0,0000 9,43 75,44

WERARIO 8,0 H.H. 64,0000 8,57 548,48

>F-�030ICIAL 50 HH. 04,0000 7,70 492,30

reou 10,0 H.H. 00,0000 0,07 549,00

I. EQUIPO 333,26

IERRAMIENTAS % 20,0000 1000,32 333,20

IOSTO TOTAL 16101 ,98



NALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO I46

ARTIDA : 05.14 LOSA-VEREDA: ACERO fy=420O kg/cm2

OSTO POR : KG

SPECIFICACIONES :

ENDIMIENTO DIARIO ; 200,00

ONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL sua TOTAL

MATERIALES 1,54

.AMBRE KG 0,0500 1,90 0,10

JERO fy=4200 kgIcm2 �030 KG 1,0700 1 ,35 1,44

MANO DE OBRA 0,59

APATAZ 0,1 H H. 0,0040 9,43 0,04

�031ERAR|0 1,0 H.H. 0,0500 6,57 0,34

~'IClAL 1,0 H.H. 0,0400 7,70 0,31 '

EON 0,0 H H. 0,0000 6,87 0,00

EQUIPO 0,14

ZRRAMIENTAS "lo 20,0000 0,69 0,14

osro TOTAL 2,37

wxusns DE cosros unnmmos; PUENTE DE concnero POSTENSADO

ARTIDA ; 06.01 APOYO mo

DSTO POR ; um)

SPECIFICACIONES :

ENDIMIENTO DIARIO : a,oo

DNCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL sue TOTAL

MATERIALES 5705,00

EOPRENO DUREZA 60 CM3 375000000 0,15 5625.00

�030ERGDE ANCLAJE 1" UND 4,0000 20,00 00,00

MANO DE OBRA 84.02

PATAZ 1,0 H.H, 1,0000 9,43 9,43

�031ERARIO 2,0 H.H. 2,0000 8,57 17,14

'lClAL 3,0 H H, 3,0000 7,70 23,10

.ON 5,0 H.H. 5,0000 6,87 34,35

EQUIPO 4.20

ERRAMIENTAS % _ 5,0000 84,02 4,20

CJSTO TOTAL 5793.22

0 �030 .



NALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO 147

�030ARTIDA : 05.12 LOSA-VEREDA: CONCRETO rc=35o kg/cmz

:osTo POR : M3

SPECIFICACIONES :

ENDIMIENTO DIARIO : 20,00

ONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL sue TOTAL

. MATERIALES 281,47

QENA GRUESA M3 0,3800 30,00 11,40

EDRA CHANCADA 0 M3 0,6000 40,00 32,00

SUA M3 0,1840 5,00 0,92

EMENTO PORTLAND T»1 BL 15,5000 15,30 237,15

MANO DE OBRA 43.30

\PATAZ 0,1 H.H. 0,0400 9,43 0,38

�031ERARlO 2,0 H.H. 0,6000 6,57 6,06

7lCIAL . 1,0 H.H. 0,4000 7,70 3,08

EON 12,0 H.H. 4,8000 6,87 32,98

EQUIPO 11,77

ERRAMIENTAS % 5,0000 43,30 2,17

EZCLADORA 1,0 H M. 0,4000 18,50 7,40

BRADORA 1,0 H.M. 0,4000 5,50 2,20

OSTO TOTAL . 336,54

NALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO .

ARTIDA : 05.13 LOSA-VEREDA: ENCOFRADO Y DESENCOFRADO

OSTO POR ; M2

SPECIFICACIONES :

ENDIMIENTO DIARIO : 12,00

I

ONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL sua TOTAL

MATERIALES 12,92

EIPLAY E=19 MM UND 0,1100 72,00 7,92

\DERA TORNILLO P2 2,2000 2,10 4,62

AVOS KG 0,1000 1,90 0,19

AMBRE KG 0,1000 1,90 0,19

A/IANO DE OBRA 11,47

KPATAZ 0,1 H.H. 0,0667 9,43 0,63

�031ERARl0 1,0 H,H. 0,6667 8,57 5,71

-'ICIAL 1,0 H.H. 0,6667 7,70 5,13

EON 0,0 H.H. 0,0000 6,87 0,00

}401liilfg 0-57

ERRAMIENTAS % 5,0000 11,47 0,57

:>sTo TOTAL _ 24,96



.NALlS|S DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE concnero POSTENSADO I48

'ARTlDA ; 05.11 ACERO r s=18000 kglcmz

:OSTO POR ; ML

SPECIFICACIONES :

�030ENDIMIENTODIARIO ; 10,00

ONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL sue TOTAL

. MATERIALES 354,05

IRANDS 1/2" ML 67,0000 4,15 278,05

UCYOS PARA 7 STRANDS I ML 2,0000 8,00 16,00

UCTOS PARA 12 STRANDS ML 4,0000 10,00 40,00

'YECC|0N EST 1,0000 20,00 20,00

MANO DE OBRA ' 54,92

IPATAZ 0,1 H.H. 0,0000 0,43 0,75

=ERARlO 2,0 H H 1,6000 0,57 13,71

=IcIAL 3,0 H,H. 2,4000 7,70 18,48

EON 4,0 H H. 3,2000 6,87 21,98

EQUIPO 27,40

ERRAMIENTAS % 50,0000 54,92 27,46

osro TOTAL 436,43

NALISIS on-: cosTos unmnuos; PUENTE ma coucnero POSTENSADO -

ARTIDA : 05.12 VIGAS: ANCLAJE MOVIL

osro POR : UN

SPECIFICACIONES :

ENDIMIENTO DIARIO : 4,00

_ I

ONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL sue TOTAL

MATERIALES . 500,00

ACA DE ACERO [35'50'2,5) UND 2,0000 100,00 200,00

SPOSITIVO DE ANCLAJE UND 6,0000 50,00 . 300,00

MANO DE OBRA 34,43

KPATAZ 0,1 H.H. 0,2000 9,43 1,89

�031ERAR1O 1,0 H.H. 2,0000 8,57 17,14

-'lClAL 1,0 H,H. 2,0000 7,70 15,40 >

EON 0,0 H.H. 0,0000 6,87 0,00

EQUIPO 6.89

ERRAMIENTAS % . 20,0000 34,43 6,89

:>sTo TOTAL �030 . . a < 541.32

,. I,�030_ ' " �030o



NALISIS DE cosTos UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO 149

�030ARTIDA : 05.10 VIGAS: ENCOFRADO Y DESENCOFRADO
:osTo POR . : M2
SPECIFICACIONES :

ENDIMIENTO DIARIO ; 10,00

ONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL sue TOTAL

MA TERIALES "" �030"" 20,12
?|PLAV E=19 MM UND 0,1100 72,00 7,92

ADERA TORNILLO - P2 5,5000 2,10 V 11,55

LAVOS KG 0.1000 1,90 0,19

AMBRE X07 0.2400 1.90 0,46

MANO DE OBRA . 13,77

\PATAZ 0.1 H.H. 0,0800 9,43 0,75

�031ERAR|O 1,0 H.H, 0,8000 8,57 6,86

:|C|AL 1,0 H H. 0,8000 7,70 6,16

EON 0,0 H.H, 0,0000 6,87 0,00

EQUIPO 0,69

ERRAMIENTAS % 5,0000 13,77 0,69

OSTO TOTAL 34,58

NALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO
ARTIDA : 05.11 VIGAS: ACERO fy=4200 kglcmz
osTo POR : KG _
SPECIFICACIONES :
ENDIMIENTO DIARIO ; 20000

I .

ONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL sue TOTAL

MATERIALES �034- "�030-�024--�024�024�024~�024-*'*""'1.54

AMBRE KG 0,0500 1,90 0,10

ZERO fy=4200 kglcmz KG 1,0700 1,35 1,44 '

MANO DE OBRA V V 0.69

\PATAZ 0,1 H.H, 0,0040 ' 9,43 0,04

�031ER/KRIO 1,0 H.H. 0,0400 8,57 0,34

WCIAL 1.0 H.H. 0,0400 7.70 0.31

EON 0.0 H.H, 0,0000 5,87 0.00

EQUIPO V 0.14

ERRAMENTAS "/0 20.0000 0.69 0,14

OSTO TOTAL _ 2,37 -



.NALiS|S DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO 150

'ARTlDA : 05.08 PILARES: ACERO fy=4200 kg/cm2

:os'ro POR : KG

ISPECIFICACIONES : .

{ENDIMIENTO DIARIO : 200,00

:0NCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL

. MA TERIALES �024 . 1,54

LAMBRE KG 0,0500 1,90 0,10

CERO fy=4200 kglcm2 I KG 1,0700 1,35 1,44

MANO DE OBRA 0,69

APATAZ �0310,1 H.H. 0,0040 9,43 0,04

PERARIO 1,0 H.H. 0,0400 0,57 V 0,34 '

FICIAL 1,0 H.H. 0,0400 7,70 0,31

EON 0,0 H.H. 0,0000 6,07 0,00 �030

, EQUIPO 0,14

ERRAMNENTAS % 20,0000 0,69 0,14

osTo TOTAL 2,37

NALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO

ARTIDA : 05.09 VIGAS: CONCRETO Tc=350 kg/cm2

osro POR : M3

SPECIFICACIONES :

ENDIMIENTO DIARIO : 20,00 �030

I .

ONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL

MA TERIALES , 281,47

?ENA GRUESA M3 0,3800 30,00 11,40

EDRA CHANCADA . M3 0.0000 40,00, 32,00

3uA . M3 0,1040 - 5,00 0,92

EMENTO PORTLAND T-1 BL 15,5000 15,30 23745

MANO DE OBRA 43,30

APATAZ 0,1 H.H. 0,0400 9,43 0,38

PERARIO 2,0 H.H, 0,0000 0,57 6,86 �031

now. 1,0 H.H. 0,4000 7,70 3,08

sou 12,0 H.H. 4.0000 e,a7 32,93

EQUIPO 11,77

ERRAMIENTAS % I 5,0000 43,30 2,17

EZCLADORA 1,0 H.M. . 0,4000 10,50 7,40 _

BRADORA 1,0 H.M. 0,4000 5,50 2,20

OSTO TOTAL _ 336 54



ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO 151
PARTIDA : 05.06 PILARES: CONCRETO rc=210 kglcmz
cosro POR :

ESPECIFICACIONES : M3 .
RENDIMIENTO DIARIO : 12,00

CONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL sus TOTAL

1. MATERIALES 196,54
ARENA GRUESA . M3 0,4200 30.00 12.60 .

PIEDRA CHANCADA - M3 0.3500 40.00 34.00 v

AGUA M3 0.1840 5.00 0.92

CEMENTO PORTUXND T-1 BL 9.7400 15.30 149.02

2.�031MANO DE OBRA 72.15
CAPATAZ 0.1 H.H. 0,0667 9,43 0,63

OPERARIO 2.0 H.H. 1.3333 8,57 11,43

OFICIAL 1,0 H.H. 0.6667 7,70 5,13 ,

PEON 12.0 H.H. 3.0000 6.87 54,96 - �031

3. EQUIPO 19,61
HERRAMIENTAS % 5.0000 72,15 3,01

MEZCLADORA 1.0 H.M. 0,6667 18.50 12.33 '

VIBRADORA 1.0 H.M. 0.6667 5,50 . 3.67

COSTO TOTAL 288,30

ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO
PARTIDA : 05.07 _ PILARES: ENCOFRADO Y DESENCOFRADO
cosro POR : M2
ESPECIFICACIONES : -

RENDIMIENTO DIARIO : 15.00 �030
I

CONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL sue TOTAL

1. MATERIALES 12.15
TRIPLAV E�031-=19MM UND 0,1100 72,00 7,92

MADERA TORNILLO P2 1.7000 2,10 3,57

CLAVOS KG 0.2700 1.90 0,51

RLAMBRE KG 0.0800 1,50 0.15

2. MANO DE OBRA 9.18
CAPATAZ 0.1 H.H. 0.0533 9.43 0.50

DPERARIO 1.0 H.H. 0,5333 6,57 4,57

OFICIAL 1.0 H.H. 0.5333 7,70 4.11

PEON 0.0 H.H. 0,0000 6,87 _ 0.00

3. EQUIPO . 0.46
HERRAMIENTAS % 5.0000 9,18 0,48

cosTo TOTAL _ ~ ' - .. �030v =_21.79 ; -I



RNALISIS DE cosros UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO 152

3ARTlDA ; 05.04 ESTRIBOS: ENCOFRADO Y DESENCOFRADO

:osTo POR : M2

ESPECIFICACIONES : -

ENDIMIENTO DIARIO . : 12,00

SONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P, UNITARIO P. PARCIAL sue TOTAL

1. MATERIALES 12,15

RIPLAY E=19 MM UND 0,1100 72,00 7,92

MDERA TORNILLO - P2 1,7000 2,10 3,57

ILAVOS KG 0,2700 1,90 ' 0,51

ALAMBRE KG , 0,0800 1,90 0,15 .

.>. MANO DE OBRA , 11,47

:APATAZ , 0,1 H.H. 0,0667 9,43 0,63 �030

IPERARIO 1,0 H.H. 0,6667 8,57 5,71

IFICIAL 1,0 H.H. 0,6667 7,70 5,13

�030EON 0,0 H.H. 0,0000 6,87 �030 0,00

L EQUIPO 0,57.

IERRAMIENTAS % 5,0000 11,47 0,57"

zosro TOTAL 24,19

KNALISIS DE cosros UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO ,

�031ARTlDA ; 05.05 ESTRIBOS; ACERO fy=4200 kg/cm2

:osTo POR : KG

ESPECIFICACIONES :

{ENDIMIENTO DIARIO : 200,00 .
. �030 ' '

:ONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL sue TOTAL

'. MA TERIALES �030*~�024�024-�024�024__�024�024�024�024�024�024�024�024*1.54

LAMBRE KG 0,0500 1,90 0,10

CERO fy=4200 kg/z:m2 KG 1,0700 1,35 1,44

9. MANO DE OBRA ' 0.69

�030APATAZ 0.1 H.H. 0,0040 9,43 0,04

IPERARIO 1,0 H.H. 0,0400 8,57 0,34

IFICIAL 1,0 H,H. 0,0400 7,70 0,31

�030EON 0,0 H,H, 0,0000 6,87 0,00

L EQUIPO 0.14

IERRAMIENTAS % 20,0000 0,69 0,14

:osTo TOTAL 2 37



ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO 153

PARTIDA I 05.02 ZAPATAS: ACERO fy=4200 kglcrnz .

COSTO POR : KG

ESPECIFICACIONES :

RENDIMIENTO DIARIO : 200,00 ,

CONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL

1. MATERIALES 1,54

ALAMBRE KG 0,0500 1,90 0.10

ACERO M4200 kglcml . KG 1,0700 1,35 1.4.1

2. MANO DE OBRA 0,69

CAPATAZ 0,1 H.H. 0,0040 9,43 0,04

OPERARIO 1,0 H.H. 0,0400 0,57 0,34

orxcw. 1,0 H.H. 0,0400 7,70 0,31

PEON 0,0 H.H. 0,0000 5,07 0,00

3. EQUIPO ' 0,14

HERRAMIENTAS 1/. 20,0000 0,69 0,14

COSTO TOTAL 2,37

ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO

PARTIDA : 05.03 ESTRIBOS: CONCRETO F c=210 kglcmz

COSTO POR I M3

ESPECIFICACIONES Z . -

RENDIMIENTO DIARIO : 10,00 > .

I

CONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL

1. MATERIALES 196,54

ARENA GRUESA M3 0,4200 30,00 12,60

PIEDRA CHANCADA M3 0,0500 40,00 34,00

AGUA M3 0,1040 5,00 0,92

CEMENTO PORTLAND T-1 BL 9,7400 15,30 149,02

2. MANO DE OBRA 86,57

CAPATAZ 0,1 H.H. 0,0000 9,43 0,75

OPERARIO 2,0 H.H. 1,5000 0,57 13,71

OFICIAL 1,0 H.H. 0,0000 7,70 6,16

PEON 12,0 H.H. 9,6000 6,87 65,95

3. EQUIPO 23,53

HERRAMIENTAS -2,1. , 5,0000 86,57 4,33

MEZCLADORA 1,0 H.M. 0,0000 10,50 14,00

VIBRADOR 1,0 H.M. 00000 5.50 4,40

COSTO TOTAL - 306,64



ANALISIS DE cOsTOs UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO 154

PARTIDA : 04.01 SOLADO PARA ZAPATA

cosTo POR : M2

ESPECIFICACIONES : CEMENTO:HORMlGON 1:12 E=4"

RENDIMIENTO DIARIO : 100,00

SONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL sue TOTAL

M/IAI§'L4L£§ 9,24

\GUA M3 0,0120 5,00 0,06

ZEMENTO PORTLAND T«1 . BL 0,3840 15,30 5,88

1ORMlGON ' M3 0,1320 25,00 3,30

1

Lli}402M2.Q$l}402-4; ' 6.61

:APATAz 0,1 H.H. 0,0050 9,43 0,05

)PERARIO 3,0 HH. �030 0,2400 8,57 2,06

)FlClAL 1,0 H.H. 0,0800 7,70 0,62

�030EON 7,0 H.H. 0,5600 6,87 3,85

l. EQUIPO 1,81

IERRAMIENTAS °/n 5,0000 6,61 0,33

IEZCLADORA 1,0 H.M. 0,0500 18,50 1,48

:OsTO TOTAL ' 17,66

\NALlS|S DE cOsTOs UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO

�031ARTIDA : 05.01 ZAPATAS: CONCRETO rc=21o kg/cmz

:OsTO POR : M3

ESPECIFICACIONES :

EENDIMIENTO DIARIO : 25.00

. .

IONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL sue TOTAL

. MATER/AL§§ 196,54

RENA GRUESA . M3 0,4200 30,00 12,60

IEDRA CHANCADA M3 0,6500 40,00 34,00

GUA M3 0,1840 5,00 0,92

EMENTO PORTLAND T-1 BL 9,7400 15,30 149,02

. MANO DE OBRA _ 25,53

APATAZ 0,1 H.H. 0,0320 9,43 0,30

PERARIO 2,0 H.H. 0,6400 8,57 5,48

FICIAL 1,0 H.H. 0,3200 7,70 2,46

EON 8,0 H.H. 2,5600 6,87 17,59

. EQUIPO 12,17

ERRAMIENTAS % 5,0000 25,83 1,29

EZCLADORA 1,0 HM. 0,3200 16,50 5,92

IBRADOR 1 1,0 HM. 0,3200 , 5,50 1,76

OTOBOMBA - 1,0 HM. 0,3200 10,00 3,20

:osTO TOTAL 234,54



KNALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO 155

JARTIDA : 03.02 RELLENO CON MATERIAL PROPIO

ZOSTO POR : M3

ESPECIFICACIONES :

{ENDIMIENTO DIARIO : 6,00

DONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL

I. MATERIALES 0'00

�031.MANO DE OBRA 10,42

APATAZ 0.1 H.H. 01333 9.43 1.25

IPERARIO H H. 0,0000 0,57 0,00

>FlClAL H.H. 0,0000 7.70 0,00

EON - 1,0 H.H. 1,3333 6,87 9,16

I. EQUIPO 0,52 .

�030ERRAMIENTAS as 5,0000 10,42 0,52

:OsTO TOTAL . 10.94

INALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO

'ARTIDA : 03.03 RELLENO CON MATERIAL DE PRESTAMO

:osTo POR : M3

ESPECIFICACIONES :

{ENDIMIENTO DIARIO : 7,00

I

:ONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL

. MATERIALES 22,00

WATERIAL SELECCIONADO M3 1,1000 20,00 22,00

�030.MANO DE OBRA 8.93

APATAZ 0,1 H.H. 0,1143 9,43 1,00

PERARIO H.H. 00000 8.57 0,00

FICIAL H.H. 0,0000 7,70 0,00

EON 1,0 H.H. 1,1429 6,07 7.35

. EQUIPO 0.45

ERRAMIENTAS ' % 5,0000 0,93 0,45

:OSTO TOTAL - 31.38



ANALISIS DE cosTos UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO 156
PARTIDA ; 02.03 FALSO PUENTE
cosTo POR : GLB
ESPECIFICACIONES :
RENDIMIENTO DIARIO : 1,00

CONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL sua TOTAL

1. MATERIALES 2o545,oo
WADERA EUCALIPTO P2 195000000 1.00 1950000

KLRMBRE A KG 400,0000 1,90 760,00

CLAVOS KG 150.0000 1,90 285,00

2. MANO DE OBRA 2375,04
EAPATAZ 1,0 H.H. 0,0000 9,43 75,44

JPERARIO 5.0 H H. 40,0000 857 342,00

DFICIAL 5,0 H.H. 40,0000 7,70 308,00

�031EON 30,0 H,H, 2110,0000 6,87 1645,80

2. EQU/PO �030 115,75

1ERR/KMIENTAS �034/1: 5,0000 2375,04 118,75

:osTo TOTAL I 23038_79

RNALISIS DE cosTos UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO
=�031ART|DA : 03.01 EXCAVACION DE ZANJAS Y ZAPATAS

:osTo POR : M3
ESPECIFICACIONES : _
?ENDIMlENTO DIARIO : 3.50

I

ZONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL sue TOTAL

1. MATERIALES 0.00

2. MANO DE OBRA 17.86
IAPATAZ 0,1 H.H. 0.2285 9.43 2,16

)PERAR|0 0,0 0,0000 8,57 0.00

)FlC|AL 0,0 H.H. �0300,0000 7,70 0,00

�030EON 1,0 H.H. 2,2857 5,37 15.70

1. EQUIPO " 0.89
ERRAMIENTAS % 5.0000 17,56 0,89 '

:osTo TOTAL 18.75



NALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO 157

ARTIDA : 02.01 TRANSPORTE DE EQUIPO Y MAQUINARIA

:>sTo POR : GL8

SPECIFICACIONES :

ENDIMIENTO DIARIO : 8,00

DNCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL

MATERIALES 0,00

.

MANO DE OBRA 1000,00

NO DE OBRA-T 0 GLB 1,0000 1000,00 1000,00

EQUIPO 6000,00

RRAMIENTAS-T GLB 1,0000 ' 6000,00 3000,00

)STO TOTAL 7000,00

JALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO

\RTlDA : 02.02 NIVELACION TRAZO Y REPLANTEO

)STO POR : M2 -

;PEcIFIcAcIoNEs �030 :

ENDIMIENTO DIARIO : 400,00

I

>NcEPTo UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL

MA TERIALES 0,28

AVOS KG 0,0050 1,90 0.01

L BL 0,0200 7,40 0,15

�030RDEL ML 0,1900 0,20 0,04

DERA TORNILLO P2 . o,o4uo 2.10 0,08

MANO DE OBRA 0,65

PATAZ 1,0 H.H. 0,0200 9,43 0,19

�030ERARIO 1,0 H,H, 0,0200 8,57 0,17

ICIAL 1,0 H.H. 0,0200 7,70 0,15

0N 1,0 H.H. 0,0200 am 0.14

EQUIPO 0.43

RRAMIENTAS % 5,0000 0,65 0,03

aoomo Y MIRA 1,0 HM. o.o2oo 20,00 0,40

)sTo TOTAL - 1.36 1



ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO 153

PARTIDA : 01.01 ALMACEN Y CASETA DE GUARDIANIA

COSTO POR : GLB

ESPECIFICACIONES : 100 M2

RENDIMIENTO DIARIO : 1,00 -

CONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL

1. MATERIALES V 1548,00

MADERA TORNILLO P2 4000000 2,10 040,00

CALAMINA . UND 20,0000 11,00 220,00

TRIPLAY E=12 MM UND 10,0000 45,00 450,00

:LAvos KG 10,0000 1,90 19,00

ALAMBRE KG 10,0000 1,90 13,00

2. MANO DE OBRA 377,78

ZAPATAZ 0,1 H.H. 0,0000 9,43 7,54

)PERAR|O 2,0 H.H. 16,0000 0,57 137,12

JFICIAL 2,0 H.H. 16,0000 7,70 123.20

>EoN 2,0 H.H. 16,0000 6,87 109,92

3. EQUIPO 18,89

-1ERRAMIE-ZNTAS «/1 5,0000 377,70 10,09

SOSTO TOTAL . 1944.67

ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO

>ARTIDA : 01.02 CARTEL DE OBRA

SOSTO POR : UND

ESPECWICACIONES : 7.20�0303.60

{ENDIMIENTO DIARIO : 1,00

. 1

ZONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL

1. MATERIALES 922,50

IIADERA TORNILLO P2 200.0000 2,10 420,00

'RlPLAY E=12 MM UND 9,0000 45,00 405,00

�031ERNOv ARANDELA uno 15,0000 4,50 07,50

�031lNTURA GLN 1,0000 30,00 30,00

?. MANO DE OBRA 406,47

:APA'rAz 0,3 H.H. 2,4000 9,43 22,63

)PERARlO 5,0 H.H. 24,0000 0,57 205,68

)FlCIAL 2,0 H.H. 16,0000 7,70 123,20

'EON 1,0 H.H. 0,0000 6,07 54,96

1. EQUIPO 40,65

IERRAMIENTAS % 10,0000 400,47 40,65

SOSTO TOTAL . - " 1369 62 -
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CAPITULO IV: PUENTE CONTINUO DE CONCRETO ARMADO

4.1 JUSTIFICACION

Los puentes de concreto armado constituyen hoy en dia la

solucién més com}401ny répidb a la necesidad de un puente por la

sencilla razén de que la mano de obra, parte técnica y

materiales de construccién se encuentra fécilmente en nuestro

medio, sin embargo este tipo de estructuracién esté limitado a

una luz méxima debido a la enorme cantidad de carga muerta que

se incrementa a medida que la longitud del puente llegando a

situaciones en que el peso propio produce mayores efectos que

el de la sobrecarga aumentando el costo innecesariamente que es

necesario evaluarlos frente al costo de otro tipo de puente.



4.2 SUPERESTRUCTURA mo

Para cubrir 70 m de luz en tres tramos la relacién del

tramo interior a los exteriores debe ser tal que estos

proporcionen momentos flectores positivos para obtener area de

acero similarea.

�030 L qL L �031

70.0 m

�024+�024�024�024�024�024�024-~�024;�024

Algunos autores recomiendan el valor de G de 1.3 a 1.4.

si a = 1.4 I

entonces L+1.4L+L = 70

L = 20.59 m. usar L = 20.50 m.

Por lo que los tramos serian de 20.50m, 29.00m y 20.50m.

Sin embargo debidq a célculos realizados para la

sobrecarga HS30 loa itramos que mejor se: adecuan a los

requerimientos anteriores deben ser de 2l.50m, 27.00m y 21.50m

con un valor de a de 1.256

4.2 .1 PREDIMENSIONAMIENTO �030 4

En el reglamento AASHTO existe una tabla de peraltes

minimos para losas de tal manera que estas controlan las

deflexiones y as vélido para puentes tipo losa con viga.

. .



TIPO DE ESTRUCTURA PERALTE MINIMO (d) '6�030

* Losa de puente con refuerzo

paralelo o perpendicular

al tréfico. (S+10)/30 > 0.542-

* Vigas T . (S+9)/18

siendo

. S = Luz de calculo en pies '

I d = Peralte minimo en pies

For otro lado el ACI recomienda para puentes continuos con

Vigas T de concreto armado. �030

h = L/15

h = Altura total del puente (losa + viga) �031

L = Luz del tramo del puente

De acuerdo a las caracteristicas del puente Ni}401oYucaes se

tiene:

L = 27.00 m 6 L=§8.58 pies

�024Seg}401nAASHTO el puente tendria una altura deg�030

d = (88.58+9)/18 f

d = 5.42 pies

d = 1.65 m

probablemente el n}401merode capas de acero sea mayor 0 igual a

dos por lo que Se consideraré como altura total .

h = 1.65+O.15

h = 1.80 m .
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- Seg}401nACI

h = 27/15

h = 1.80 m �030 V

por tanto la altura total del puente se consideraré 1.80 m.

El ancho ae la viga seré de 0.40m debido a que mayores

Valores incrementan innecesariamente el peso propio de la

estructura. . .

{ La seccién tentativa seré. �030

| 0.60 �030

4 {E32
0.20 -

1s%[: -

losa 0.40 I L80 0.40 | 0-9a |

I

. El espesor de al losa se ha calculadoz

s'egun AASHTO s = 1.80 m

S = 5.91 pies I

d = (5.9l+10)/30 .

d = 0.530 pies .

dmin = 0.542 pies

entonces d = 16.5 cm.



Considerando recubrimiento de 3 cm y acero de No 4 1::

tiene

h = 16.5+3+1.27/2 I

h = 20.14 cm v_

usar h = 20.0 ch.

4.2.2 Dlszfzo DE LOSA : TRAMO inn-zaxoa

1* Momento por peso propio

�024Espesor de la losa = 0.20 m

�024Espesor de asfalto = 0.05 m

- Luz entre Vigas = 1.80 m

El metrado de cargas

peso propio 0.20*2.40 = 0.48 Tn/ml

peso asfalto 0.05*2.00 = 0.10 Tn/ml

WD = 0.58 Tn/miv

Debido a la union moqolitica entre viga y losa asumiremos

coeficientes de 1/10 para los momentos negativos y positives

debido al peso propio

MD = w,,*L2/10

MD = 0.58*l.80�031/10 V

MD = 0.19 Tn m/ml

* Momento por sobrecarga

E1 AASHTO en su seccion de losas reforzadas

perpendicularmente al tréfico el momento debido a la sobrecarga

tiene la siguiente expresién.

�031 . ' I �031.
r 9 '
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ML = (S+Z)/32*Pn

ML = Momento debido a la sobrecarga

S = Separacién de Vigas, se considera cara a cara y en pies

Pm = Carga de la rueda més pesada

Adecuando él camién HS30 y considerando la separacién S en

metros se tiene.

ML = (S+0.6l)/9.74*Pw

5 = 1.80 m

Pm = 10.89 Tn

ML = (1.80+O.61)/9.74*10.89

ML = 2.69 Tn m/ml

El mismo reglamento AASHTO indica que dichos Valores deben

de ser corregidos�030per 0.8 y 0.9 para momentos positivos y

negativos respectivamente.

Mm»: 0.8*2.69

Mu.= 2.15 Tn m/ml E M

My = 0.9*2.69 : �030

Mk = 2.42 Tn m/ml

* Momento por inpacto _

El reglamento AASHTO connidera una carga adicional de

impacto como porcentaje de la carga viva cuya expresién es;

I = 15.24/(L+38) '

I = Impacto no mayor de 0.3 ' �024 .

L = Luz de centre a centre

L = 2.20 m I .
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I = 15.24/(2.20+38)

I = 0.38

usar I = 0.30

My = 0.30*2.15

My,= 0.65 T0 m/ml

Mp = 0.30*2.42

Mp = 0.73 Tn m/ml

 * Dise}401opor cargas de servicio

M = MD+ML+M1 -

M+ = 0.19+2.l5+0.65

M+ = 2.99 Tn m/ml

M�024= 0 19+2 42+0.73 '

M�024= 3.34 Tn m/ml

* Peralte minimo considerando falla balanceada

f�030c= 210 kg/cmz fc 2 0.4f�030c fc = 84 kg/cmz

fy = 4200 kg/cmz fs =?O.5fy - fs = 2100 kg/cmz

ac = 15000 Vf�030c ; EC = 217370 kg/cmz

Es = 2100000 kg/cmz

n = Es/Ec n = 9.66

r = fs/fc V r = 25.00

k = n/(n+r) k = 0.2787

j = 1~k/3 j = 0.9071

d2 = 2*M/(fc*k*j*b)

M = 3.53*10�0305kg cm

b = 100 cm
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d = 18.23 cm -

d real = 20�024(3+1.27/2)

d real = 16.37 cm

Valores menores para d = 18.23 cm originarian una falla

por compresiéa o implica usar acero en compresién, esta

inconveniencia se produce debido a que el predimensionamiento

corresponde a un camion HS2O los que deben de ser mejorados

�030parauna sobrecarga de HS30.

Recalculando para los siguientes Valores se tiene:

�024Espesor de la losa = 21.00 cm

�024Separacion entre Vigas = 1.40 m

an

5

L40 I '

* Momento por peso propio _

- Peso propio 0.21*2.40 = 0.50 Tn m/ml .

- Asfalto 0.05*2.00 = 0.10 Tn m/ml

WD = 0.60 Tn m/ml

MD = O.6O*1.4O2/10

MD = 0.12 Tn m/ml

* Momento por sobrecarga



Mm = O.8*(1.40+O.6l)/9.74*l0.89 167

ML; = 1.80 Tn m/ml

Mm = O.9*(1.40+O.6l)/9.74*10.89

M�035= 2.02 Tn m/ml

* Momento por inpacto

Mn = O.30*1.80 V _

My = 0.54 Tn m/ml _

�030Mp= 0.30*2.02

Mp,= 0.60 Tn m/ml

* Dise}401opor cargas de servicio

M+ = O.12+1.80+O.54

M+ = 2.46 Tn m/ml

M�024= O.12+2.02+0.60

M�024= 2.74 Tn m/ml

* Peralte minimo considerando falla balanceada

M+ = 2.46*l0�0305kg cm ; �030

b = 100 cm I

entonces d = 15.22 cm

d real = 21�024(3+l.27/2)

d real = 17.37 cm

M- = 2.74*10�0355kg cm

b = 100 cm

entonces d = 16.06 cm

d real = 2l�024(4+l.27/2) '

d real = 16.37 cm



* Dise}401opor resistencia }401ltima V 168

Mu = 1.3(MD+5/3*(ML+MI))

Mu= Momento }401ltimoresistente

MD 2 Momento por carga muerta

ML: Momento por carga viva

M1 = Momento de impacto

�024Momento positivo

MD = 0.12 Tn m/ml

ML = 1.80 Tn m/ml

M; = 0.54 Tn m/ml

Mm.= 5.23 Tn m/ml

Mu = a*As*fy*(d~AS*fy/(1.7*f�030c*b))

Q = factor de reduccién por flexién

fy = limite de fluencia del acero I V

d = peralte efectivo de la seccién

f�030c= resistencia del concyeto a la compresién 4

b = ancho del recténgulo de compresién producido por la flexién

teniendo

Z = 0.90

fy = 4200 kg/cm?

d = 17.37 cm

b = 100 cm

f�030c= 210 kg/cm�031 ' '

resulta As = 8.45 cm?/ml V '
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�024Acero minimo seg}401nAASHTO

As min = 0.002*b*d

As min = 0.002*lO0*17.37

As min = 3.47 cmz/ml

- Acero méximo por falla balanceada

pmax = 0.75pb

�030pb= O.85*B*f�030c/fy*6000/(6000+fy)

f�030c= 210 kg/cmz _

fy = 4200 kg/cmz V

B = 0.85

pb = 0.0213

pmax = 0.0159

As max = pmax*b*d

b = 100 cm

d = 17.37 cm E

As max = 27.60 cmz/ml 1

As min menor que As menor que As max

3.47 Cmz < 8.45 cm? < 27.60 cm2 ' _

por tanto As = 8.45 cm2

As No 4 = 1.27 cm�035

espaciamiento e = 1.27/8.45

e = 0.1503 m usar e = 0.15 m

�024Momento negativo

MD = 0.12 Tn m/ml
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ML = 2.02 Tn m/ml

M1 = 0.60 Tn m/ml

Mm = 5.83 Tn m/ml

d = 16.37

b = 100 cm .

f�030C= 210 kg/cmz �030

resulta As = 10.16 cm�031/ml

; Acero minimo seg}401nAASHTO

As min = 0.002*b*d

As min = 0.002*10o*1e.37 A

As min = 3.27 cm�031/ml

- Acero méximo por falla balanceada

pmax = 0.75 pb A

As max = pmax*b*d . '

b = 100 cm

d = 16.37 cm a �030

As max = 26.03 cmz/ml

As min menor que As menor que As max

3.27 am? < 10.16 cm2 < 26.03 cm2

por tanto As=10.16 cmz

As No 4 = 1.27 cm2

espaciamiento e = 1.27/10.16

e = 0.125 m usar e = 0.125 m
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* Acero de reparto

El reglamento AASHTO considera una armadura transversal

con el objeto de que contribuya a la distribucién de las cargas

concentradas en la que se tiene: .

�024Para armadura principal perpendicular al tréfico

porcentaje = 121/VS mepor de 67%

Dicho porcentaje esté referido a la armadura principal de

momentos positivos siendo S la luz eficaz del tramo en metros. '

Porpentaje = 121/V2.2

Porcentaje = 81.6 %

entonces considerar 67%

As reparto = O.67*8.45

As reparto = 5.66 cmz/ml

As reparto en cada cara(superior e inferior)= 5.66/2

As en cada Cara = 2.83 cmz/ml

As min por temperatura engcada cara = 0.0012*100*17.34 A

As min por temperatura pn cada cara = 2.08 cmz/ml �030

por lo tanto usar As = 2.83 cmz/ml en cada Cara

As No 3 = 0.72 cm�031

espaciamiento e = 0.72/2.83

e = 0.2509 m usar e = 0.25 m

L .
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4.2.3 DIsE}401oDEL VOLADO DE LOSA

* Momento por peso propio

I OAO 010 050

SECCION CARGA _ DISTANCIA MOMENTO

1 O.40*0.20*2.40 0.90 0.17

2 0.20*0.41*2.4O ' 0.60 0.12

3 0.50*0.21*2.4O , 0.25 0.06

Asfalto 0.50*0.05*2.00 0.25 0.01

Baranda 0.15 1.10 0.17

M9 = 0.53 Tn m/ml

o I '



* Momento por sobrecarga �030 _n3

Bo

e 1

V I 050 I �030

Seg}401nAASHTO e = 1 pig

e.= 0.30 m

x + e = 0.50

entonces x = 0.29 m

ML = P3g*x/E�030. I

asi mismo E = 0.8*x+1.143

E = O.8*O.2+1.l43

E = 1.30 m

ML = l0.89*O.20/1.30

ML= 1.68 Tn m/ml

* Momento por impacto

I = 0.30

M; = 0.30*ML
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M; = 0.50 Tn m/ml . _

* Dise}401opor cérgas de sernicio I I

M = MD+ML+MI , V I

M = O.53+1.68+O.5O

M = 2.71 Tn m/mi >

- Peralte minimo nonsiderando falla balanceada �031

M = 2.7l*lO�0345kg cm , < '

S = 100 cm

entonces d = 15.98 cm

d real = 21 �024(4+1.27/2)

d real = 16.37 cm

d real es mayor que d entonces la falla seré por fluencia del

acero '

El momento negativo de la losa del tramo interior es 2.74

Tn m/ml mientras que el momento del volado es de 2.71 Tn m/ml

lo que indica un equilibrgo por lo que las dimensiones de la

losa y volado se conside}a apropiado. »

* Dise}401opor resistencia }401ltimab V

MU = l.3(Mn+5/3*(ML+M1)) -

M9 = 0.53 Tn m/ml

ML = 1.68 Tn m/ml

M; = 0.50 Tn m/ml

paré Mu = 5.41 Tn m/ml

b = 100 cm �031

d = 16.37 cm �030

. ' <

x _ -

, �030 A e
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resulta As = 9.37 cm2

Acero minimo seg}401nAASHTO As min = 0.002*100*16,37<

�030 As min = 3.27 cmz/ml

Acero méximo seg}401nACI As max = 0.75*pb*b*d

�030 _As max = 0.0159*100*l6.37

As max = 26.03 cm�031/ml

As min menor que As menor que As max

�0343.27cm2 < 9.37 cm? < 26.03 cm2

por tanto usar As = 9.37 Cd?/ml

As No 4 = 1.27 cm�031

espaciamiento e = 1.27/9.37

e = 0.1355 m

OBSERVACION: Usar el mismo As�024de la losa del tramo interior es

decir un espaciamiento de e = 0.125 m '

4.2.4 DISEFIO DE LA vnagnm

* Momento por peso propio

- Peso propio , 0.40*O.20*2.40*.20 = 0.04

- Baranda 0.15*O.40 b = 0.06

MD = 0.10 Tn m/ml

* Momento por sobrecarga

- sobrecarga 0.40*0.20 = 0.03

ML = 0.03 Tn m/ml

* Momento de dise}401o . �030

Mu = 1.4*MD+1.7*ML

I



176

Mu = l.4*0.10+1.7*0.03

Mu = 0.65 Tn m/ml

d = 20-(4+1.27/2)�030

d = 15.53 cm �030

b = 100 cm �030

resulta As = 1.12 cmz/ml

As min = 0.00l2*100*l5.53

:'As min = 1.86 cmz/mi

As No 3 = 0.72 cm�031

espaciamiento e = 0.72/1.86 >

e = 0.387 m usa; e = 0.35 m ambas caras

' I

!
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4.2.5 VIGAS PRINCIPALES

4.2.5.1 LINEAS DE�030.INFLUENCIA - PARA CARGAS PUNTUALES

* CUANDO LA CARGA SE ENCUENTRA EN EL PRIMER TRAMO

�030 1

I x N

r�024�024�024�024�024�024�024�024�0241�024�024�024�024�024�024�024�024�024~�024~�024�0241�024�024�024�024�024�024�024�024�0241.

" A B C D �030

L1 L2 L1

Usando la ecuacién de los tres momentos

MA = 0 MD = O

TRAMO A�024B-C �030 V

2(L1+L2)*MB+(L2)*MC = �024x*(L12�024x2)/Ll

TRAMO B�024C-D P �030

L2)*MB+2(L2+L1)*MC = 0

MB=�024(x)*(Ll2�024x2)*(2)*(L1+L2)/((L1)*(4(L1+L2)2-L22))

MC=�024(L2)*(MB)/(2)*(L1+L2)

Las expresiones para las reacciones son detalladas a

continuacién.



ns

1

X

r------�024---Q)MB

A B

TRA ' T3131

L1 » �030

RA=(MB+L1�024X)/L1

RBl=1�024RA

MB (3--�024�024�024�024'�024---*--Q)MC

B c

1 RB2 1 RC1

L2

RB2=(MC�024MB)/L2 F

RB=RB1+RB2 1

8 CUANDO LA CARGA SE ENCUENTRA EN EL SEGUNDO TRAMO

1

'X

| . |

A B c D

L1 L2 L1

A
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MA=O MD=O

TRAMO A-B-C

2 (L1+L2) *MB+ (L2) *MC=- (L1+L2-X) * (L22�024(L1+L2-X) 2 ) /L2

TRAMO B-C-D . l

(L2)*MB+2(L2+L1)*MC=�024(x�024Ll)*(L22-(x�024L1)2)/L2

MB=((x�024L1)*L2*(L2=-(g�024L1)2)-2(L1+L2�024x)*(L2=�024(L1+L2�024x)2)*

:(L1+L2))/L2

MC=(- (L1+L2-x) * (L22- (L1+L2�024x)2-2 (Ll+L2) *MB*L2) /L22

V Los Valores para las reacciones son detalladas a

continuacién. V �030 '

|"�034-j�034�034�034�030|>MB

A B

' T RA T RB1

L1 1 �030

RA=MB/L1

RBl=-RA I L '

x�024L1 �030 I

.MB MC

B c ' ~

TRB2 TRC1

' L2 I

�024+�024�024�024+~
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RB2= (MC-MB+L2- (x-L1) )/L2

RB=RB1+RB2 '

* CUANDO LA CARGA SE ENCUENTRA EN EL TERCER TRAMO

X I1

' A B C D

L1 L2 L1

Usando la ecuacién de tres momentos"

MA=0 MD=O

TRAMO A-B-C

2(L1+L2)*MB+(L2)*MC=O '

TRAMO B-C-D E

(L2)*MB+2(L2+L1)*MC=-(2L1+L2�024x)*(L12-(2L1+L2�024x)2)/L2

MB=�024L2*(2Ll+Li�024x)*(Ll2�024(2Ll+L2-x)=)/(Ll*(L22�0244(L1+L2)2)

MC=-2(L1+L2)*MB/L2

Los Valores para las reacciones son detalladas a

continuacién

I



ml

F_�030________________£>MB

A B

1 RA T RB1

L1

4%

RA=MB/L1

RBl=-RA

MB MC I

V B C

T RB2 T RC1 '

L2 I

-I--�024�024�024�024e

RB2= (MC-MB) /L2

RB=RBl+RB2

V r

CASO I. Lineas }401einfluéncia cuando la seccién en anélisis a se

encuentra en el primgr tramo, debido a la simetria de la

estructura Se calcularén las solicitaciones para la mitad de la

estructura, es decir de 0 m a 21.5 m.

I
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Si X < a

r___.__j____._._D MB

A B I

1�030 RA ' I RBl

�024I�024a+

"Ma = RA*a�024(a-x)

Va = RA-1

Si a <�030x < Ll

X

'_________:________D MB

A B

T RA T,RB1

a I I 1 �030

Ma = RA*a ,

Va = RA

I .
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Si L1 < x < L1+L2

X 1

D MC

A B C

1�030 RA T RB I RC1

I al .

Ma = RA*a

Va = RA

Si L1+L2 < x < 2L1+L2

1
X

A B C D

[RA IRE . IRC �030RD

Ma = RA*a

Va = RA

I
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CASO II. Lineas de influencia cuando la seccién en anélisis a

se halla en el segundo tramo.

Si x < L1

1

X

,T,__:.._._.D m

3 A B c

IRA [RB [RC

a .

Ma = RB2(a�024L1)+MB

Va = RB2 .

Si L1 < x < a

1 2 -
X .

�030 D MC

A B ' c

1 RA [RB {RC

a

Ma = RB2*(a�024L1)+MB�024(a�024x)

Va = RB2�0241 �031 .



ms

Si a < x < L1+L2

1

X

�030. l MC I

A . B ;)

�030RA IRE {RC A

4?4�030�024-�024+

Ma = RB2*(a-L1)+MB

Va = RB2

Si L1+L2 < x <-2Ll+L2 1

l X

 ?I*'j�024|

- A B C D

�030RA IRE , IRC {RD
a ;

4�024�024�024�024+�024

Ma = RB2*(a-Ll)+MB I

Va = RB2

Ademés de Ma y Va es necesario conocer valorés de RB, M§ y

MC, dichos Valores serén tabulados cada 1.5 m, es decir

obtendremos 27 puntos de la envolvente de la mitad del puente

para los 35 metros. �030
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4.2.5.2 ANALISIS POR CARGA VIVA

CASO A. CARGA III T

,4? �0304P l9 '

_ I Q II 111 '

" K I 4.27m 4.27m

¢Aso B. CARGA II

�0304p 14? �030P -

I 0 II III b .

 

4.27m 4.27m

CASO c. CARGA I

�0304p �0304p |p

I II Ixi
%| 

�030| 4.27m I 4.27m

1

Q
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CASO D. CARGA 1

ll�031 I4? I4?

III II I
Q

A 4.27m 4.27m

CASO E. CARGA 11

�030 I? '49 .49

111 II 1
0

A I 4.27m 4.27m

F

CASO F. CARGA III

I9 I49 I49

111 1: I
�030�024°�0244 

�030l 4.27m 4.27m 1

I
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CASO G. CARGA 111

'49 �0304p '9

I II III '
Q

 �024�024%-
A 9.14m 4.27m '

CASO H. CARGA II

J49 I4? I?

I II III
Q

 i�024-1

A 9.14m 4.27m

P .

CASO I. CARGA I

'4? I49 I9

I 11 III0 .
 

A 9.14m 4.27m
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CASO J. CARGA I

I9 [49 l4?

111 11 I
Q

" 4.27m I 9.14m

CASO K. CARGA 11

�030P l4P '49

III 11 I
Q

A 4.27m 9.14m

I

CASO L. CARGA III

I9 149 �0304P

III II I
0

A 4.27m I 9.14m _

,1 .
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CASO A

CARGA I I I

a Ma Va+ Va - MB MC RB

0.0 0.00 1.00 0.00 0.00 0.00 0.00

1.5 1.37 ' 0.91 -0.09 -0.36 0.10 0.10

3.0 2.48 0.83 -0.17 -0.71 0.20 0.21

4.5 4.02 0.69 -0.31 -1.25 0.35 0.37

6.0 8.48 0.26 -0.74 -2.98 0.83 0.88

7.5 11.69 -0.16 -1.16 -4.62 1.29 1.38

9.0 14.56 -0.69 -1.69 -6.55 1.82 2.00

10.5 17.60 -1.44 -2.44 -9.27 2.58 2.88

12.0 18.55 -2.18 -3.18 -11.69 3.25 3.74

12.5 18.43 -2.43 -3.43 -12.42 3.46 4.01

14.0 16.78 -3.14 -4.14 -14.28 3.98 4.82

15.5 13.37 -3.83 -4.83 -15.62 4.35 5.57

17.0 8.37 -4.49 -5.49 -16.35 4.55 6.27

18.5 2.01 -5.12 -6.12 -16.36 4.55 6.90

20.0 -5.49 -5.71 -6.71 -15.56 4.33 7.45

21.5 -13.85 1.66 10.66 -13.85 �030 3.86 7.92

23.0 -10.36 1.53 0.53 -12.66 3.11 8.29

24.5 -6.34 1.35 0.35 -10.39 2.07 8.57

26.0 -1.94 1.12 0.12 -7.89 0.72 8.73

27.5 2.63 0.83 -0.17 -9.28 -0.92 8.79

29.0 7.12 0.49 -0.51 -9.47 -2.83 8.74

30.5 11.30 0.10 -0.90 -10.33 -4.97 8.58

32.0 14.94 -0.35 -1.35 -14.20 -7.27 8.31

33.5 17.80 -0.83 -1.83 -17.02 -9.63 7.96

35.0 19.70 -1.35 -2.35 -18.89 -11.97 7.35

Valores que deben ser multiplicados por P=5.443Tn

I ._ y I I �030 I. i_.
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CASO B

CARGA I I

a Ma Va + Va �024 MB MC RB

0.0 0.00 4.76 0.76 -0.99 0.27 0.29

1.5 6.49 ' 4.33 0.33 -2.72 0.76 0.80

3.0 11.70 3.90 -0.10 -4.37 1.22 1.31

4.5 16.34 3.43 -0.57 -6.11 1.70 v 1.86

6.0 22.95 2.67 -1.33 -8.87 2.47 2.75

17.5 27.38 1.93 -2.07 -11.35 3.16 3.61

9.0 29.75 1.20 -2.80 -13.43 3.74 �0304.43

10.5 30.18 0.50 -3.50 -15.04 4.19 5.21

12.0 28.82 -0.18 -4.18 -16.08 4.48 5.94

12.5 28.00 -0.39 -4.39 -16.28 4.53 6.16

14.0 24.53 -1.03 -5.03 -16.41 4.57 6.80

15.5 19.74 -1.62 -5.62 -15.74 4.38 7.37

17.0 13.86 -2.18 -6.182 -14.18 3.95 7.85

18.5 7.16 -2.69 -6.69 -12.91 3.24 8.24

20.0 -0.08 -3.15 -7.15 -10.81 2.25 8.53

21.5 -7.57 5.16 r 1.16 -7.57 0.95 8.72

23.0 -1.83 4.88 0.88 -9.14 -0.65 8.79

24.5 4.12 4.55 0.55 -9.52 -2.53 8.75

26.0 10.01 4.16 0.16 -9.63 -4.63 8.61

27.5 15.60 3.73 -0.27 -13.67 -6.91 8.36

29.0 20.63 3.25 -0.75 -16.65 -9.27 8.02

30.5 24.88 2.74 -1.26 -18.66 -11.62 7.60

32.0 28.16 2.19 -1.81 -19.80 -13.86 7.12

33.5 30.35 1.63 -2.37 -20.16 -15.89 6.57

35.0 31.34 1.06 -2.94 -19.85 -17.63 5.98

Valores que deben ser multiplicados por P=5.443Tn�030

2
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CASO C

CARGA I

a Ma Va+ Va- MB MC RB

0.0 0.00 7.54 3.54 -5.67 1.58 1.72

1.5 10.18 �0306.79 2.79 -8.47 2.36 2.61

3.0 18.12 6.04 2.04 -10.99 3.06 3.48

4.5 23.91 5.31 1.31 -13.14 3.66 4.31

6.0 27.64 4.61 0.61 -14.83 4.13 5.10

'-«7.5 29.45 3.93 -0.07 -15.96 4.44 5.83

9.0 29.49 3.28 -0.72 -16.44 4.58 6.50

10.5 27.94 2.66 -1.34 -16.17 4.50 7.10

12.0 25.02 2.08 -1.92 -15.05 4.19 7.63

12.5 23.78 1.90 -2.10 -14.48 4.03 7.78

14.0 19.40 1.39 -2.61 -13.13 3.37 8.19

15.5 14.22 0.92 -3.08 -11.20 2.42 8.49

17.0 8.52 0.50 -3.50 -8.14 1.17 8.69

18.5 2.60 0.14 -3.86 -8.98 -0.39 8.78

20.0 -3.29 -0.16 -4.16 -9.54 -2.22 8.76

21.5 -8.91 8.22 1 4.22 -8.91 -4.29 8.64

23.0 -1.43 7.79 3.79 -13.13 -6.55 8.41

24.5 5.71 7.32 3.32 -16.26 -8.91 8.08

26.0 12.26 6.82 2.82 -18.41 -11.26 7.67

27.5 18.00 6.28 2.28 -19.68 -13.53 7.19

29.0 22.74 5.72" 1.72 -20.15 -15.60 6.66

30.5 26.37 5.15 1.15 -19.94 -17.39 6.07

32.0 28.79 4.56 0.56 -19.13 -18.79 5.45

33.5 29.96 3.98 -0.02 -17.82 -19.71 4.81

35.0 29.86 3.40 -0.60 -16.10 -20.05 4.15

Valores que deben ser multiplicados por P=5.443Tn

7
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CASO D

CARGA I "

a Ma Va+ Va- MB MC RB

0.0 0.00 4.00 0.00 0.00 0.00 0.00

1.5 5.48 ' 3.65 -0.35 -1.43 0.40 0.41

3.0 9.93 3.31 -0.69 -2.83 0.79 0.82

4.5 14.05 2.92 -1.08 -4.36 1.21 1.29

6.0 20.35 2.24 -1.76 -6.97 1.94 2.09

17.5 24.68 1.57 �031 -2.43 -9.36 2.61 2.88

9.0 27.35 0.89 -3.11 -11.57 3.22 3.66

10.5 28.58 0.16 -3.84 -13.64 3.80 4.48

12.0 27.91 -0.54 -4.54 -15.22 4.24 5.26

12.5 27.29 -0.77 -4.77 -15.62 4.35 5.51

14.0 24.33 -1.43 -5.43 -16.41 4.57 6.21

15.5 19.89 -2.02 -6.06 -16.50 4.59 6.85

17.0 14.18 -2.66 -6.66 -15.79 4.39 7.41

18.5 7.46 -3.21 -7.21 -14.18 3.95 7.88

20.0 -0.01 -3.72 -7.72 -11.59 3.22 8.27

21.5 -7.91 4.37 7 0.37 -7.91 2.20 8.55

23.0 -2.85 4.15 0.15 -9.06 0.86 8.72

24.5 2.55 3.86 -0.14 -9.03 -0.78 8.79

26.0 8.04 3.52 -0.48 -8.73 -2.70 8.74

27.5 13.40 3.13 -0.87 -12.31 -4.84 8.59

29.0 18.34 2.69 -1.31 -14.78 -7.14 8.33

30.5 22.64 2.21 -1.79 -16.67 -9.50 7.99

32.0 26.10 1.70 -2.30 -18.63 -11.85 7.57

33.5 28.55 1.16 -2.84 -19.73 -14.08 7.08

35.0 29.86 0.60 -3.40 -20.05 -16.10 6.53 .

Valores que deben ser multiplicados por P=5.443Tn

I
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CASO E

CARGA 1

a Ma Va+ Va- MB MC RB

0.0 0.00 7.02 3.02 -3.94 1.10 A 1.16

1.5 9.51 �030 6.34 2.34 -6.58 1.83 1.97

3.0 17.01 5.67 1.16 -9 02 2.51 2.76

4.5 22.72 5.00 1.00 -11.22 3.12 3.53

6.0 27.36 4.27 0.27 -13.35 3.72 4.36

7.5 29.98 3.57 -0.43 -15.01 4.18 5.14

9.0 30.72 2.89 -1 11 -16.11 4.48 5.88

10.5 29.74 2.24 -1.76 -16.55 4.61 6.54

12.0 27.24 1.63 -2.37 -16.24 4.52 7.14

12.5 26.10 1.43 -2 57 -15 95 4.44 7.33

14.0 21.91 0.87 -3.13 -14 49 4.03 7.82

15.5 16.74 0.36 -3.64 -12 05 3.35 8.22

17.0 10.87 -0.11 -4.11 -8.54 2.38 8.51

18.5 4.60 -0 52 -4.52 -8.96 1.08 8.70

20.0 -1.80 -0.88 -4.88 -9 12 -0.51 8.78

21.5 -8.07 7.58 1 3.58 -8.07 -2.39 8.75

23.0 -1 05 7.19 3.19 -11 84 -4.56 8.62

24.5 5.82 6.76 2.76 -14.47 ' -6.78 8.38

26.0 12.25 6.29 2.29 -16.28 -9 14 8.05

27.5 18.03 5.78 1.78 -18.39 -11.49 7.64

29.0 22.94 5.24 1.24 -19.61 -13 75 7.15

30.5 26.82 4.68 0.68 -20 05 -15.81 6.62

32.0 29.56 4.11 0.11 -19.80 -17.58 6.03

33.5 31.08 3.53 -0.47 -18.96 -18.96 5.41

35.0 31.34 2.94 -1.06 -17.63 -19 85 4.76

Valores que deben ser multiplicados por P=5.443Tn
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CASO F -

CARGA II

a Ma Va+ Va- MB MC RB

0.0 0.00 6.11 5.11 -10.85 3.02 3.40

1.5 8.07 ' 5.38 4.38 -13.05 3.63 4.24

3.0 14.02 4.67 3.16 -14.79 4.12 5.03

4.5 17.95 3.99 2.99 -15.98 4.45 5.77

6.0 20.02 3.34 2.34 -16.53 4.60 6.45

'7.5 20.38 2.72 1.72 -16.34 4.55 7.06

9.0 19.23 2.14 1.14 -15.32 4.26 7.59-

10.5 16.80 1.60 0.60 -13.36 3.72 8.03

12.0 13.32 1.11 0.11 -10.39 2.89 8.38

12.5 11.98 0.96 -0.04 -9.16 2.55 8.48

14.0 7.54 0.54 -0.46 -8.84 1.30 8.68

15.5 2.70 0.17 -0.83 -9.17 -0.25 8.78

17.0 -2.29 -0.13 -1.13 -8.31 -2.08 8.77

18.5 -7.17 -0.39 -1.39 -11.34 -4.16 8.64

20.0 -11.76 -0.59 -1.59 -14.14 -6.42 8.42

21.5 -15.88 7.37 I 6.37 -15.88 -8.77 8.10

23.0 -7.83 6.86 5.86 -18.12 -11.14 7.70

24.5 -0.50 6.33 5.33 -19.48 -13.41 7.23

26.0 5.93 5.77 4.77 -20.03 -15.51 6.70

27.5 11.30 5.20 4.20 -19.88 -17.33 6.12

29.0 15.49 4.62 3.62 -19.12 -18.77 5.50

30.5 18.43 4.03 3.03 -17.86 -19.75 4.86

32.0 20.10 3.45 2.45 -16.18 -20.16 4.21

33.5 20.50 2.89 1.89 -14.19 -19.90 3.55

35.0 19.70 2.35 1.35 -11.97 -18.89 2.90

Valores que deben ser multiplicados por P=5.443Tn

»
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CASO G ' .

CARGA III

a Ma Va+ Va- MB MC RB

0.0 0.00 1.00 0.00 0.00 0.00 0.00

1.5 1.37 �0310.91 0-0.09 -0.36 0.10 0.10

3.0 2.48 0.83 -0.17 -0.71 0.20 0.21

4.5 4.02 0.69 -0.31 -1.25 0.35 0.37

6.0 8.48 0.26 0 -0.74 -2.98 v 0.83 0.88

17.5 11.69 -0.16 -1.16 -4.62 1.29 1.38

9.0 13.68 -0.58 -1.58 -6.11 1.70 1.87

10.5 14.51 -0.99 -1.99 -7.41 2.06 2.34

12.0 14.25 -1.39 -2.39 -8.45 2.35 2.79

12.5 13.93 -1.52 -2.52 -8.74 2.43 2.93

14.0 12.81 -2.03 -3.03 �030 -9.94 2.77 3.50

15.5 10.81 -2.74 -3.74 -11.63 3.24 4.29

17.0 7.08 -3.42 -4.42 -12.83 3.57 5.03

18.5 1.79 -4.08 -5.08 -13.46 3.75 5.72

20.0 -4.85 -4.71 -5.71 -13.41 3.73 6.74

21.5 -12.60 1.60 , 0.60 -12.60 3.51 6.89 A

23.0 -10.89 1.52 0.52 -12.43 3.04 7.36

24.5 -7.14 1.39 0.39 -11.32 2.33 7.75

26.0 -3.70 1.22 0.22 -10.13 1.35 8.04

27.5 0.00 1.00 0.00 -12.95 0.10 8.23

29.0 3.73 0.74 -0.26 -14.72 -1.37 8.32

30.5 7.31 0.43 -0.57 -15.44 -3.03 8.32

32.0 10.52 0.07 -0.93 -15.13 -4.84 8.23

33.5 13.18 -0.33 -1.33 -13.80 -6.74 8.05

35.0 15.13 -0.77 -1.77 -11.81 -8.71 7.78

Valores que deben ser multiplicados por P=5.443Tn
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CASO H X

CARGA III

a Ma Va+ Va- MB MC RB

0.0 0.00 4.76 0.76 -0.99 0.27 0.29

1.5 6.49 ' 4.33 0.33 -2.72 0.76 0.80

3.0 11.70 3.90 -0.10 -4.37 1.22 1.31

4.5 15.66 3.48 -0.52 -5.89 1.64 1.80

6.0 18.42 3.07 -0.93 -7.22 2.01 2.27

37.5 20.03 2.67 -1.33 -8.31 2.31 2.72

9.0 20.56 2.28 -1.72 -9.11 2.54 3.15

10.5 22.25 1.60 -2.40 -10.86 3.02 3.91

12.0 22.31 0.91 -3.09 -12.31 3.43 4.68

12.5 21.93 0.68 -3.32 -12.68 3.53 4.92

14.0 19.69 0.02 -3.98 -13.40 3.73 5.62

15.5 15.94 -0.61 -4.61 -13.47 3.75 6.25

17.0 10.89 -1.21 -5.21 -12.78 �030 3.56 6.81

18.5 4.78 -1.77 -5.77 -12.51 3.13 7.30

20.0 -2.14 -2.28 -6.28 -11.56 2.45 7.70

21.5 -9.60 5.25 . 1.25 -9.60 1.51 8.00 �030

23.0 -5.03 5.04 1.04 -12.59 0.31 8.21

24.5 -0.17 4.78 0.78 -14.52 -1.13 8.32

26.0 4.74 4.48 0.48 -15.40 -2.77 8.33

27.5 9.51 4.13 0.13 -15.25 -4.55 8.25

29.0 13.95 3.74 -0.26 -14.07 -6.44 8.08

30.5 17.86 3.30 -0.70 -11.86 -8.40 7.83

32.0 21.08 2.83 -1.17 -14.13 -10.38 7.49

33.5 23.42 2.33 -1.67 -16.03 v�02412.29 7.08

35.0 24.76 1.81 -2.19 -17.12 -14.04 6.61

Valores que deben ser multiplicados por P=5.443Tn

I
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CASO I

CARGA I

a Ma Va+ Va- MB MC RB

0.0 0.00 6.25 2.25 -9.17 2.55 3.18

1.5 8.30 ' 5.54 1.54 -11.02 3.07 3.99

3.0 14.53 4.84 0.84 -12.42 3.46 4.75 .

4.5 18.78 4.17 0.17 -13.29 3.70 5.45

6.0 21.21 3.54 -0.46 -13.52 3.76 6.10

7.5 21.98 2.93 -1.07 -13.02 3.62- 6.69

9.0 21.28 2.36 -1.64 -12.60 3.25 7.19

10.5 19.32 1.84 -2.16 -11.87 2.64 7.61

12.0 16.34 1.36 -2.64 -10.16 1.76 7.94

12.5 15.16 1.21 -2.74 -9.93 1.41 8.02

14.0 11.19 0.80 -3.20 -12.81 0.18 8.22

15.5 6.74 0.44 -3.56 -14.65 -1.28 8.32

17.0 2.03 0.12 -3.88 -15.43 -2.93 8.33

18.5 -2.74 -0.15 -4.15 -15.18 -4.72 8.24

20.0 -7.35 -0.37 -4.37 -13.91 -6.62 8.06

21.5 -11.62 7.26 , 3.26 -11.62 -8.59 7.80

23.0 -4.16 6.79 2.79 -14.34 -10.56 7.46

24.5 2.69 6.29 2.29 -16.17 -12.46 7.04

26.0 8.74 5.76 1.76 -17.18 -14.19 6.56

27.5 13.82 5.22 1.22 -17.48 -15.65 6.03

29.0 17.82 4.66 0.66 -17.17 -16.75 5.46

30.5 20.66 4.11 0.11 -16.34 -17.38 4.87

32.0 22.31 3.56 -0.44 -15.09 -17.46 4.26

33.5 22.79 3.02 -0.98 -13.51 -16.88 3.65

35.0 22.14 2.51 -1.49 -11.70 -15.55 3.05

Valores que deben ser multiplicados por P=5.443Tn
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CASO J

CARGA I

a Ma Va+ Va- MB MC RB

0.0 0.00 4.00 0.00 0.00 0.00 0.00

1.5 5.48 ' 3.65 -0.35 -1.43 0.40 0.41

3.0 9.93 3.31 -0.69 -2.83 0.79 0.82

4.5 13.37 2.97 -1.03 -4.14 1.15 1.23

6.0 15.82 "2.64 -1.36 -5.32 1.48 1.62

9.5 17.33 2.31 -1.69 -6.33 1.76 1.99

9.0 17.94 1.99 -2.01 -7.13 1.99 2.34

10.57 19.88 1.38 -2.62 -8.99 2.50 . 3.05

12.0 20.33 I 0.74 -3.26 -10.64 2.94 3.76

12.5 20.10 0.53 -3.47 -11.10 3.09 3.99

14.0 18.50 -0.11 -4.11 -12.32 3.43 4.69

15.5 15.45 -0.78 -4.78 -13.23 3.68 5.41

17.0 10.89 -1.42 -5.42 -13.51 3.76 6.06

18.5 5.02 -2.03 -6.03 -13.06 3.64 . 6.65

20.0 -1.90 -2.60 -6.60 -11.80 3.28 7.16

21.5 -9.62 7 4.46 , 0.46 -9.62 2.68 7.58

23.0 -5.99 4.31 0.31 -12.45 1.80 7.91

24.5 -1.94 4.11 0.11 -14.27 0.67 8.15 I

26.0 2.34 3.87 -0.13 -15.05 -0.68 8.29

27.5 6.66 3.58 -0.42 -14.81 -2.23 8.34

29.0 10.81 3.24 -0.76 �030-13.51 -3.95 8.29

30.5 14.63 2.87 -1.13 1 -11.16 -5.80 8.15

32.0 17.91 2.44 -1.56 -13.19 -7.76 7.92

33.5 20.47 1.99 -2.01 -14.79 -9.75 7.61

35.0 22.14 1.49 -2.51 -15.55 -11.70 7.22

Valores que deben ser multiplicados por P=5.443Tn
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CASO K

CARGA II

a Ma Va+ Va�024 MB MC RB

0.0 0.00 5.96 1.96 -7.20 2.00 2.38

1.5 7.97 ' 5.32 1.32 -9.16 2.55 3.12

3.0 14.05 4.68 0.68 -10.77 3.00 3.83

4.5 18.48 4.06 0.06 -12.02 3.35 4.51

6.0 22.00 3.38 -0 62 -13.07 3.64 5.24-

7.5 23.71 2.73 -1.27 -13.50 3.76 5.91

9.0 23.76 2.11 -1.89 -13.24 3.68 6.51 '

10.5 22.36 1.54 -2.46 -12.18 3.39 7.04

12.0 19.72 1.00 -3.00 -10.23 2.85 7.49

12.5 18.60 0.83 -3.17 -9.93 2.61 7.61

14.0 14.68 0.35 -3.65 -12.67 1.71 7.94

15.5 10.07 -0.08 -4.08 -14.38 0.56 8.16

17.0 4.98 -0.46 -4.46 -15.08 -0.82 8.30

18.5 -0.36 -0.79 -4.79 -14.73 -2.38 8.34

20.0 -5.73 -1.07 -5.07 -13.34 -4 11 8.28

21.5 -10.89 6.83 , 2.83 -10.89 -5.98 8.14

23.0 -3.78 6.40 2.40 -13.38 -7.95 7.90

24.5 2.93 5.94 1.94 -14.89 -9.94 7.57

26.0 9.03 5.45 1.45 -15.71 -11.87 ' 7.18

27.5 14.32 4.93 0.93 -16.96 -13.67 6.72

29.0 18.66 4.39 0.39 -17.48 -15.22 6.20

30.5 21.93 3.84 -0.16 -17.34 -16.44 5.64

32.0 24.04 3.28 -0.72 -16.66 -17.22 5.06

33.5 24.98 2.73 -1.27 -15.53 -17.48 4.45

35.0 24.76 2.19 -1.81 -14.04 -17.12 3.84

Valores que deben ser multiplicados por P=5.443Tn
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CASO L

CARGA II

a Ma Va+ Va- MB MC RB

0.0 0.00 5.16 4.16 -11.82 3.29 4.40

1.5 6.72 ' 4.48 3.48 -12.94 3.60 5.13

3.0 11.48 3.83 2.83 -13.48 3.75 5.81

4.5 14.43 3.21 2.21 -13.33 3.71 6.42

6.0 15.73 2.62 1.62 -12.40 3.45 6.96

1-7.5 15.59 2.08 1.08 -�0241o.59 2.95 7.42

9.0 14.22 1.58 0.58 -11.46 2.18 7.79

10.5 11.84 1.13 0.13 -13.68 1.14 8.06

12.0 V8.68 0.72 -0.28 -14.87 -0.12 8.24

12.5 7.49 0.60 -0.40 -15.04 -0.59 8.28

14.0 3.63 0.26 -0.74 -14.85 -2.13 8.34

15.5 -0.50 -0.03 -1.03 -13.62 -3.84 8.30

17.0 -4.67 -0.27 -1.27 -11.33 -5.69 8.16

18.5 -8.66 -0.47 -1.47 -13.07 -7.64 7.94

20.0 -12.30 -0.61 -1.61 -14.72 -9.63 7.63

21.5 -15.45 6.52 ; 5.52 -15.45 -11.58 7.24

23.0 -7.81 6.01 5.01 -16.82 -13.40 6.79

24.5 -1.03 5.47 4.47 -17.44 -15.00 6.28

26.0 4.75 4.92 3.92 -17.40 -16.28 5.73

27.5 9.41 4.37 3.37 -16.80 -17.13 5.15

29.0 12.89 3.82 2.82 -15.73 -17.48 4.55

30.5 15.16 3.27 2.27 -14.29 -17.22 3.94

32.0 16.25 2.74 1.74 -12.57 -16.25 3.33

33.5 16.20 2.24 1.24 -10.68 -14.48 2.74

35.0 15.13 1.77 0.77 -8.71 -11.81 2.17

Valores que deben ser multiplicados por P=5.443Tn

�030 . . ,v



VALORES MAXIMOS MAXIMOS POR SOBRECARGA POR VIA 202

a M+ M�024 v+ v-

0.0 �030 0.00 0.00 7.56 0.00

1.5 10.18 1.41 6.79 -0.35

3.0 18912 2.81 6.04 -0.69

4.5 23.91 4.22 5.31 -1.08

6.0 27.64 5.63 4.61 -1.78

7.5 29.98 7.03 3.93 -2 43

;9.0 30.72 8.44 3.28 -3.11

10.5 30.18 9.85 2.66 -3.84

12.0 28.82 11.25 2.08 -4.54

12.5 28.00 11.72 1.90 -4.77

14.0 24.53 13.13 1.39 -5 43

15.5 19.89 14.53 0.92 -6.06

17.0 14 18 15.94 0.50 -6.66

18.5 7.46 17.35 0.14 -7.21

20.0 0.00 18.75 0.00 7.72 ,

�03021.5 0.00 20.16 8.22 0.00

5

23.0 0.00 = 15.37 7.79 0.00

24.5 5.82 14.20 7.32 -0 14

26.0 12.25 13.02 6.82 -0.48

27.5 18.03 11.85 6.28 -0.87

29.0 _ 22.94 10.67 5.72 -1.31

30.5 26.82 9.50 5.15 -1.79

32.0 29.56 8.32 4.56 -2.30

33.5 �03031.08 7.15 3.98 -2.84

35.0 31.34 5.97 3.40 -3.40

RA=7.54 RB=8.79

Valores que deben ser multiplicados por P=5.443Tn N

:
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* CARGA DE IMPACTO

El reglamento AASHTO considera para luces continuas usar

la longitud de la luz en consideracién para momentos positivos

y usar un promedio de dos luces adyacentes cargadas para

momentos negatives

I = 15.24/(L+38)

I no mayor de 0.30 ~

;* Momentos positivos y fuerza cortante del primer tramo

L = 21.50 m

I = 145.24/(21.5+38)

I = 0.26

* Momento positivo y fuerza cortante del segundo tramo

L = 27.00 m

I = 15.24/(27+38)

I = 0.23

* Momentos negativos ,

L = (21.5+27)/2 �031

L = 24.25 m

I = 15.38/(24.25+38)

I = 0.24

Valores que deben ser multiplicados a los obtenidos por el tren

de cargas.

1



VALORES MAXIMOS MAXIMOS POR SOBRECARGA 204

INCLUYENDO IMPACTO POR VIA

a M+ M�024 V+ V-

0.0 0.00 0.00 9.50 0.00

1.5 12.83 1.75 8.56 0.44

3.0 22.83 3.48 7.61 0.87

4.5 30.13 5.23 6.69 1.36

6.0 34.83 6.98 '5.81 2.22

i7.5 37.77 8.72 4.95 3.06

9.0 38.71 10.47 4.13 3.92

10.5 38.03 12.21 3.35 4.84

12.0 36.31 13.95 2.62 5.72

12.5 35.28 14.53 2.39 6.01

14.0 30.91 16.28 1.75 6.84

15.5 25.06 18.02 1.16. 7.64

17.0 17.87 19.77 0.63 8.39

18.5 9.40 21.51 0.18 9.08

20.0 0.00 23.25 0.00 9.73

21.5 0.00 25.00 10.11 0.00

23.0 0.00 19.06 9.58 0.00 �030

24.5 7.16 17.61 8 9.00 0.17

26.0 15.07 16.14 8.39 0.59

27.5 22.18 14.69 7.72 1.07

29.0 28.22 13.23 7.04 1.61

30.5 32.99 11.78 6.33 2.20

32.0 36.36 10.32 5.61 2.83

33.5 38.23 8.87 4.90 3.49

35.0 38.55 7.40 4.18 4.18

Valores que deben ser multipli}402cadospor P=5.443Tn



* COEFICIENTE DE CONCENTRACION DE CARGA 2%

De acuerdo a las caracteristicas del puente y demés

condiciones del reglamento AASHTO puede ser cargado de la

siguiente manera.

�030 0.5 0.5

lg ! L93 y 0.66 �030

IA 2.20 IB '

TCC | e = 0.61m

ZMB = 0

2.20Cc = O.50*O.66+0;50*(1.83+0.66)

Cc = 0.72 i !

Es decir en el caso més critico una viga absorberé el 72%

de la sobrecarga por via. Este coeficiente de concentracién

multiplicado a los Valores obtenidos por via serén para dise}401o

de la viga.

/

. t�031; . ; �030



VALORES MAXIMOS MAXIMOS POR SOBRECARGA _ 206

INCLUYENDO IMPACTO POR VIGA.

a M+ M�024 V+ V-

0.0 0.00 0.00 6.84 0.00

1.5 9.24 1.26 6.16 0.32

3.0 16.44 2.51 5.48 0.63

4.5 21.69 3.77 4.82 0.98

6.0 25.08 5.03 4.18 1.60

-7.5 27.19 6.28 3.56 2.20

9.0 27.87 7.54 2.97 2.82

10.5 27.38 8.79 2.41 3.48

12.0 26.14 10.04 1.89 4.12

12.5 25.40 10.46 1.72 4.33

14.0 22.26 11.72 1.26 4.92

15.5 18.04 12.97 0.84 5.50

17.0 12.87 14.23 0.45 6.04

18.5 6.77 15.49 0.13 6.54

20.0 0.00 16.74 0.00 7.01

21.5 0.00 18.00 7.28 0.00

23.0 0.00 13.72 6.90 0.00

24.5 5.16 12.68 6.48 0.12

26.0 10.85 11.62 6.04 0.42

27.5 15.97 10.58 5.56 0.77

29.0 20.32 9.53 5.07 1.16

30.5 23.75 8.48 4.56 1.58

32.0 26.18 7.43 4.04 2.04

33.5, 27.53 6.39 3.53 2.51

35.0 27.76 5.33 3.01 3.01

Valores que deben ser multiplicados por P=5.443Tn



VALORE1S�030MI-XXIMOSMAXIMOS POR SOBRECARGA HS30 207

INCLUYENDO IMPACTO POR VIGA.

a M+ M�024 v+ v-

0.0 0.00 0.00 37.23 0.00

1.5 50.29 6.86 33.53 1.74

3.0 89.48 13.66 29.83 3.43

4.5 118.06 20.52 26.24 5.33

6.0 136.51 27.38 22.75 8.71

�0307.5 148.00 34.18 19.38 11.98

9.0 151.70 41.04 16.17 15.35

10.5 149.03 47.84 13.12 18.94

12.0 142.28 54.65 10.29 22.43

12.5 138.25 56.93 9.36 A 23.57

14.0 121.16 63.79 6.86 26.78

15.5 98.19 70.60 4.57 29.94

17.0 70.05 77.45 2.45 32.88

18.5 36.85 84.31 0.71 35.60

20.0 0.00 91.12 0.00 38.16

21.5 0.00 97.97 36.93 0.00

23.0 0.00 74.68 37.56 0.00

24.5 28.09 69.02 35.27 0.65

26.0 59.06 63.25 32.88 2.29

27.5 88.93 57.59 30.26 4.19

29.0 110.60 51.87 27.60 6.31

30.5 129.27 46.16 24.82 8.60

32.0 142.50 40.44 21.99 11.10

33.5 149.85 34.78 19.21 13.66

35.0 151.10 . 29.01 16.38 16.38

,



* ANALISIS PARA SOBRECARGA EQUIVALENTE 2%

�024ANALISIS RARA CARGA DISTRIBUIDA

MOMENTO POSITIVO PRIMER TRAMO I

W=l W=l

A B C D

21.5 I 27.0 21.5

IRA IRE [RC [RD

Usando la ecuacién de tres momentos

MA=0 MD=0

TRAMO A-B�024C 97MB+27MC=�0242484.59

MB=MC -

~ MB=-20.04 Mc='�02420.o4

RA=9.82 RB=1l.68
I

M=9.82x�024o.5x2 �030

V=9.82�024x

MOMENTO POSITIVO SEGUNDO TRAMO

W=l

' A B C D

I 21.5 I 27.0 21.5

IRA [RB RC [RD

K



Usando la ecuacién de tres momentos 209

MA=O MD=O

TRAMO A-B-C 97MB+27MC=-4920.75

MB=MC

�031 MB=�02439.68 MC=�02439.68

RA=�0241.85 RB=l5.35

M=-39.68+13.5x�0240.5xZ

 v=13.5�024x

MOMENTO NEGATIVO

W=l

IIIIJJHJZJJIIIHJJJHIJHHH ,
A q B C D 3

i 21.5 I 27.0 21.5

1RA ]RB ' [RC [RD

1 :

Usando la ecuacién de tres momentos

MA=O MD=O ' �030

TRAMO A�024B�024C 97MB+27MC=�0247405.34

TRAMO B-C-D 27MB+97MC=-4920.75

MB=-67.45 " M}401=�02431.96

' RA=7.61 RB=28.30

TRAMO AB M=7.6lx-0.5x�031 V=7.6l-X

TRAMO BC M=-67.45+14.8lx-p.5x2 V=l4.8l�024x



VALORES MAXIMOS PARA CARGA DISTRIBUIDA 2'0

a M+ M�024 V+ V-

0.0 0.00 9.82

1.5 13.61 8.32

3.0 24.86 6.82 4.61

4.5 34.07 5.32 3.11

6.0 40.92 3.82 �030 1.61

7.5 45.53 2.32 0.11

;9.0 47.88 0.82 -1.39

10.5 47.98 -0.68 -2.89

12.0 45.84 19.32 -2.18 -4.39

12.5 44.63 17.00 -2.68 -4.89

14.0 39.48 8.54 -4.18 -6.39

15.5 32.09 -2.17 -5.68 -7.89

17.0 22.44 -15.13 -7.18 -9.39

18.5 10.55 -30.34 -10.89

20.0 -3.60 -47.45 -12.39

21.5 -20.04 -67.45 14.81 -13.89

9

23.0 -20.56 �030 -46.36 13.31 0.00

24.5 -3.68 -27.52 11.81 0.00

26.0 10.95 -10.93 10.31 0.00

27.5 23.32 3.41 8.81 0.00

29.0 33.45 15.50 7.31 0.00

30.5 41.32 25.34 5.81 0.00

32.0 46.95 4.31 0.00

33.5 50.32 2.81 0.00

35.0 51.45 1.31 0.00

Valores que deben de multiplicarse por W=1.429Tn/m1

1



VALORES MAXIMOS PARA CARGA DISTRIBUIDA DE HS30 2�034

a M+ M- V+ V-

0.0 0.00 14.03

1.5 19.45 11.89

3.0 35467 9.75 6.59

4.5 48.69 7.60 4.44

6.0 58.48 5.46 1 2.30

7.5 65.06 3.32 0.16

:.9.o 68.42 1.17 -1.99

10.5 68.56 -0.97 -4 13

12.0 65.51 27.61 -3.11 -6.27

12.5 63.78 24.29 -3 83 -6.99 V

14.0 56.42 12.20 -5.97 -9.13

15.5 45.86 -3.10 -8.12 -11.27

17.0 32.07 -21 62 -7.18 -13.41

18.5 15.08 -43.36 -15.56

20.0 -5 14 -68.31 -17.71

21.5 -28.64 -96.39 21.16 -19.85

K I

23.0 -29 38 �030 -66 25 19.02 0.00

24.5 -5.26 -39.33 16.88 0.00 _

26.0 15.65 -15.61 14.73 0.00

27.5 33.33 4.87 12.59 0.00

29.0 47.80 22.15 10.45 0.00

30.5 59.05 36.21 8.30 0.00

32.0 67.09 6.16 0.00

33.5 71.91 4.02 0.00

35.0 73.52 1.87 0.00
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VALORES PARA CARGA PUNTUAL TIPO CUCHILLA

a Ma Va+ Va- MB MC RB

0.0 0.00 1.00 0.00 0.00 0.00 0.00

1.5 1.37 0.91 -0.09 -0.36 0.10 0.10

3.0 2.48 c 0.83 -0.17 -0.71 0.20 0.21

4.5 3.34 0.74 -0.26 -1.03 0.29 0.31

6.0 3.95 0.66 -0.34 -1.33 0.37 0.40

7.5 4.33 0.58 -0.42 -1.58 0.44 0.50

(9.0 4.49 0.50 -0.50 -1.78 0.50 0.59

10.5 4.43 0.42 -0.58 -1.92 0.53 0.67

12.0 4.19 0.35 -0.65 -1.99 0.55 0.74

12.5 4.08 0.33 -0.67 -1.99 0.55 0.77

14.0 3.62 0.26 -0.74 -1.94 0.54 0.83

15.5 3.04 0.20 -0.80 -1.79 0.50 0.89

17.0 2.35 0.14 -0.86 -1.53 0.43 0.93

18.5 1.59 0.09 -0.91 -1.15 0.32 0.97

20.0 0.79 0.04 -0.96 -0.65 0.18 0.99

21.5 0.00 1.00 0.00 0.00 0.00 1.00

I

23.0 0.74 0.96 �030 -0.04 -0.71 -0.22 1.00

24.5 1.48 0.92 -0.08 -1.27 -0.47 0.98

26.0 2.20 0.87 -0.13 -1.71 -0.74 0.95

27.5 2.86 0.81 -0.19 -2.02 -1.02 0.91

29.0 3.44 0.76 -0.24 -2.23 -1.30 0.86

30.5 3.91 0.70 -0.30 -2.35 -1.57 0.80

32.0 4.26 0.63 -0.37 -2.37 -1.82 0.74

33.5 4.47 0.57 -0.43 -2.32 -2.03 0.67

35.0 4.55 0.50 -0.50 -2.20 -2.20 0.60

Valores que deben ser multiplicados por PM=12.247 Tn

' PV=17.690 Tn
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En puentes continues el reglamento AASHTO permite sélo una

carga de cuchilla por carril y ubicada en la ordenada maxima

positiva de la linea de influencia que se quiera analizar

Para momentos negativos en puentes continues el reglamento

AASHTO permit; hasta dos cargas de cuchilla por carril

ubicéndose estas en las dos ordenadas maximas negativas y

contiguas de la linea de influencia de la seccién que se quiera

analizar.

Sin embargo para calcular mome}401tospositivo maximos

utilizaremos dos cargas de tal forma que una estética también

origina momentos positives que deben de incrementarse al de la

carga mévil.

* MOMENTO POSITIVO PRIMER TRAMO

a 1 4.

12.0

I 2

A B C D

I 21.5 27.0 21.5 I

IRA [RB IRC {RD
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* MOMENTO POSITIVO SEGUNDO TRAMO

1. A

I u no I

A B C D

21.5 I 27.0 I 21.5 I

IRA IRE {RC {RD

* MOMENTO NEGATIVO EN APOYO B

1 4.

I 12.0�030 I1O.5�03016.5 I -

A B C D

I 21.5 I 27.0 21.5

I

IRA IRE {RC {RD

MB=-4.36 MC=-1.27

MAB '= O.24X-(X-12)

MBC= O.73x-4.36

1



215

* MOMENTO NEGATIVO PRIMER TRAMO

I 10.5 I 16.5

.

A B~ c D

I 21.5 I 27.0 I 21.5 I

�031[RA IRE [RC [RD

ME = -2.35

* MOMENTO NEGATIVO SEGUNDO TRAMO

12.0 I; I; 12.0

A B c D

I 21.5 I 27.0 I 21.5 I

F.

IRA IRE {RC IRD

ME = -1.44

MC = -1.44



VALORES MAXIMOS POR CARGA TIPO CUCHILLA 2,6

a M+ M- V+ V-

0.0 0.00 0.00 1.03 -0.11

1.5 1.41 -0.17 0.94 -0.20

3.0 2.56 -0.33 0.86 -0.28

4.5 3.46 -0.50 0.77 -0.37

6.0 4.10 -0.66 0.69 -0.45

7.5 4.52 -0.83 0.61 -0.53

9.0 4.72 -0.99 0.53 -0.61

10.5 4.70 -1.16 0.45 -0.69

12.0 4.50 -1.32 0.38 -0.76 �030

12.5 4.40 -1.38 0.36 -0.78

14.0 3.98 -1.54 0.29 -0.85

15.5 3.44 -1.70 0.23 -0.91

17.0 2.79 -1.87 0.17 -0.97

18.5 2.06 -2.06 0.12 -1.02

20.0 1.30 -3.20 0.07 -1.07

21.5 0.55 -4.36 1.09 -0.09

I

23.0 1.14 �030 -3.27 1.05 -0.13

24.5 1.75 -2.17 1.01 -0.17

26.0 2.33 -1.44 0.96 -0.22

27.5 2.86 -1.44 0.90 -0.28

29.0 3.44 -1.44 0.85 -0.33

30.5 3.91 -1.44 0.79 -0.39

32.0 4.26 -1.44 0.72 -0.46

33.5 4.47 -1.44 0.68 -0.52

35.0 4.55 -1.44 0.59 -0.59

1 j 1 :1

�0300
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VALORES MAXIMOS POR CARGA TIPO CUCHILLA

a M+ M- V+ V-

0.0 0.00 0.00 1.03 -0.11

1.5 1.41 -0.17 0.94 -0.20

3.0 2.56 -0.33 0.86 -0.28

4.5 3.46 -0.50 0.77 -0.37

6.0 4.10 -0.66 0.69 -0.45

7.5 ' 4.52 -0.83 0.61 -0.53"

9.0 4.72 -0.99 0.53 -0.61

10.5 4.70 -1.16 0.45 -0.69

12.0 4.50 -1.32 0.38 -0.76

12.5 4.40 -1.38 0.36 -0.78

14.0 3.98 -1.54 0.29 -0.85

15.5 3.44 -1.70 0.23 -0.91

17.0 2.79 -1.87 0.17 -0.97

18.5 2.06 -2.06 0.12 -1.02

20.0 1.30 -3.20 0.07 -1.07

21.5 0.55 -4.36 1.09 -0.09

I I

23.0 1.14 ' -3.27 1.05 -0.13

24.5 1.75 -2.17 1.01 -0.17

26.0 2.33 -1.44 0.96 -0.22

27.5 2.86 -1.44 0.90 -0.28

29.0 3.44 -1.44 0.85 -0.33

30.5 3.91 -1.44 0.79 -0.39

32.0 4.26 -1.44 v 0.72 -0.46

33.5 4.47 -1.44 0.68 -0.52

35.0 4.55 -1.44 0.59 -0.§9

Valores que deben ser multiplicados por PM=l2.247 Tn

, . PV=17.690 Tn

1

�031 I I . . 0  ._(§. _» : H
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VALORES MAXIMOS POR CARGA TIPO CUCHILLA EQUIVALENTE A HS30

a M+ M�024 V+ V-

0.0 0.00 0.00 18.22 -1 95

1.5 17.27 -2.03 16.63 -3.54

3.0 31.35 -4.04 15.21 -4.95

4.5 ' 42.37 -6.12 13.62 -6.55

6.0 50.21 -8.08 12.21 -7.96

7.5 55.36 -10.17 10.79 -9.38

9.0 57.81 -12.12 9.38 -10.79 '

10.5 57.56 -14.21 7.96 -12 21

12.0 55.11 -16.17 6.72 -13.44

12.5 53.89 -16.90 6.37 -13.80

14.0 48.74 -18 86 5.13 -15.04

15.5 42.13 -20.82 4.07 -16.10

17.0 34.17 -22.90 3.01 -17.16

18.5 25.23 -25.23 2.12 -18 04

20.0 15.92 -39.19 1.24 -18.93

21.5 6.74 -53.40 19.28 -1 59

I

23.0 13.96 �030-40.05 18.57 -2.30

24.5 21.43 -26.58 17.87 -3.01

26.0 28.54 -17 64 A 16.98 -3.89

27.5 35.03 -17.64 15.92 -4 95

29.0 42.13 -17.64 15.04 é -5.84

30.5 47.89 -17 64 13.98 -6.90

32.0 52.17 -17.64 12.74 -8.14

33.5 54.74 -17.64 .12.03 -9.20

35.0 55.72 -17.64 10.44 -10.44

5
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VALORES MAXIMOS MAXIMO POR SOBRECARGA EQUIVALEINTEVDE HS30

POR VIA V

a 14+ �030 14- v+ v-

0.0 0.00 32.25

1.5 36.72 28.52

3.0 67.02 24.96

_4.5 91.06 21.22 -2.11

"6.0 108.69 6 17.67 -5.66

7.5 120.42 14.11 -9.22

9.0 126.23 10.55 -12 78

10.5 126.12 6.99 -16.34

12.0 120.62 3.61 -19.71

12.5 117.67 _ 2.54 -20.79

14.0 105.16 -6 66 -24.17

15.5 87.99 -23.92 -27 37

17.0 66.24 -44.52 -30.57

18.5 40.31 -68.59 -33 60

20.0 10.78 _ .�0241b7.50 -36.64

21.5 -149.79 40.44 -21.44

23.0 -106.30 37.59

24.5 15.97 -65.91 34.75 '

26.0 44.19 -33.24 31.71

27.5 68.36 -12 77 28.51

29.0 89.93 . 25 49

30.5 106.94 22.26

32.0 119.26 18.90

33.5 126.65 16.05

35.0 129.24 ' 12.31
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4.2.5.3 ANALISIS POR CARGA MUERTA

oe}402

020

0<2l

010 '

H9

ow

�034 0.7o|.�0314ol 1.80 �030.400.7o|

Metrado de cargas I

Vereda 2.40*0.60*O.20*2 V = 0.58 Tn/ml

Losa 2.40*4.40*O.21 = 2.22 Tn/ml

Vigas 2.40*O.40*1.59*2 = 3.05 Tn/ml

2.40*0.20*O.20/2*4 = 0.19 Tn/ml

Asfalto 2.00*4.40*0.05 = 0.44 Tn/ml

Baranda 0.15*2i = 0.30 Tn/ml

WD = 6.78 Tn/ml �030

Vigas diafragmas: El reglamento AASI-ITO considera que la

ubicacién de estos no deberé exceder los 60 pies 6 18.29 m, en

el presente se ubicaran en cada tercera parte de la luz de tal

manera que su formacién seré 0.20 m por debajo de la losa y

estaré también 0.20 m por encima del nivel més bajo de la viga

por lo que las dimensiones serén de O.25m*1.19m .

.�030;.�030*?.v�030

. .�030; ? § ' - :



�024Peso de la viga diafragma 2.40*O.25*1.19*1.80 = 1.29 Tn ZN

Q Q Q Q Q Q Q Q Q Q

wluhmlxil H Mn 11 till!
A B C D

I 21.5 I 27.0 | 21.5

�030" IRA {RB TRC [RD

Wv= 6.78 Tn/ml

Q = 1.29 Tn '

Usando la ecuacién de tres momentos

MA=O MD=O »

TRAMO A�024B�024C97MB+27MC = �0245l227.97 �030

MB=MC

MB ; -413.13 Tn m

nc�030=-413.13 Tn m

RA = 56.25 Tn ' �030

RB = 187.50 Tn



VALORES POR PESO PROPIO 222

a M+ M�024 V+ V-

0.0 0.00 56.25

1.5 74.81 44.79

3.0 134.37 A 34.62

4.5 178.68 24.45

6.0 207.72 14.28

7.5 221.51 4.11

9.0 218.12 -7.35

10.5 199.47 -17.52

12.0 165.56 �02427.69

12.5 150.86 -31 08

14.0 96.59 -41.25

15.5 25.83 -52 71

17.0 -60.87 -62.88

18.5 -162.82 -73.05

20.0 -280.02 �030 -83.22

21.5 -412.83 94.12 -93.39

5

23.0 -281.53 82.65

24.5 -165 18 72.48 _

26.0 -64.09 62.31 .

27.5 21.75 52.14

29.0 92.34 41.97

30.5 147.66 31.80

32.0 185.80 20.34

33.5 208.68 10.17

35.0 216.30 0.00



VALORES POR PESO PROPIO POR VIGA 223

a M+ M- V+ V-

0.0 0.00 28.13

1.5 37.41 22.40

3.0 67.19 17.31

4.5 89.34 _ 12.23

6.0 103.86 7.14

7.5 110.76 2.06

19.0 109.06 -3.68

10.5 99.74 -8.76

12.0 82.78 -13.85

12.5 75.43 -15.54 »

14.0 48.30 -20.63

15.5 12.92 -26.36

17.0 -30.44 -31 44

18.5 -81.41 -36.53

20.0 -140 01 -41.61

21.5 -206.84 47.06 -46 70

I _

23.0 =�02414077 41.33

24.5 -82.59 36.24

26.0 -32.05 31.16

27.5 10.88 26.07

29.0 46.17 20.99

30.5 73.83 V 15.90

32.0 92.90 10.17

33.5 104.34 5.09

35.0 108.15 0.00



* MOMENTOS FLECTORES PARA DISENO

a (Mo)+ (ML+M1)+ (Mn)~ (My.+M1)- �030

0.0 0.00 0.00 �030 0.00

1.5 37.41 50.29 -6.86

3.0 67.19 89.48 -13 66

4.5 89.34 118.06 -20.52

6.0 103.86 136.51 -27.38

7.5 110.76 148.00 -34.18

V9.0 109.06 151.70 -41.04

�03010.5 99.74 149.03 -47.84

12.0_ 82.78 142.28 -54.65

12.5 75.43 138.25 -56.93

14.0 48.30 121.16 -63.79

15.5 12.92 98.19 -70.60

17.0 70.05 -30.44 -77.45

18.5 36.85 -81.41 -84.31

20.0 -140 01 -91.12

21.5 -206.84 -97.97

23.0 2 ' -140.77 -74.68

~24.5 28.09 -82.59 -69.02

26.0 59.06 -32.05 -63.25

27.5 10.88 �030 86.93 -57.59

29.0 46.17 110.60 -51.87

30.5 73.83 129.27 -46.16�030

32.0 92.90 142.50 . - -40.44

33.5 104.34 149.50 -34.78

35.0 108.15 151.10 I -29.01



* FUERZA CORTANTE PARA DISENO 2%

3 (MD)+ (M1.+MI)+ (MD)" (ML+MI)*

0.0 28.13 37.23 0.00

1.5 22.40 33.53 -1.74

3.0 17.31 ' 29.83 -3.43

4.5 12.23 26.24 -5.33

6.0 7.14 22.75 -8.71

7.5 2.06 19.38 -11.98

9.0 16.17 -3.68 -15.35

10.5 13 12 -8.76 -18.94

12.0 �030 10.29 -13 85 -22.43

12.5 9.43 -15.54 -23 57

14.0 6.86 -20.63 -26.78

15.5 4.57 -26.36 -29.94

17.0 2.45 -31.44 -32.88

18.5 0.71 -36.36 -35.60

20.0 -41.61 -38.16

21.5 47.06 39.63 -46.70

23.0 41.33 1 37.56

24.5 36.24 35.27 -0 65

26.0 31.16 32.88 -2.29 �030

27.5 26 07 30.26 -4.19

29.0 20.99 27.60 -6.31

30.5 15.90 24.82 -8.60

32.0 10.14 21.99 -11 10

33.5 5.09 19.21 -13.66

35.0 0.00 16.38 -16.38 4
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4 . 2 . 5 . 4 COMBINACION DE SOLICITACIONES

MOMENTOS PARA DISENO

a M+ M- Mu+ Mu-

0.0 0.00 0.00

1.5 87.70 157.59

3.0 156:6? 281.22

4.5 207.40 371.94

6.0 240.37 430.79

_7.5 258.76 464.65

"9.0 260.76 470.61

10.5 248.77 . 452.56

12.0 225.06 415.89

12.5 213.68 397.60 �030 '

14.0 169.49 -15.44 325.30 -75.42

15.5 111.11 -57.68 229.54 -136.17

17.0 39.61 -107.89 112.20 -207.38

18.5 ' -165.72 -288.51

20.0 -231.13 -379.44 �030

21.5 -304.81 -481.16

I

23.0�030 ' A -215.45 -344.81 -

24.5 -151.61 -256.91 �030

26.0 27.01 -95.30 �031 86.30 -178.71

27.5 97.81 -46.71 202.49 -110.63

29.0 156.77 -5.70 299.65 -52.36

30.5 203.10 376.06

32.0 235.40 429.52

33.5 254.19 460.32

35.0 259.25 467.98
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FUERZA CORTANTE PARA DISENO 22

a vu+ vU�024

0.0 117.23

1.5 101.77

3.0 87.13

4.5 72.75

6.0 58.57

7.5 44.66

9.0 30.25 38.04

10.5 17.04 52.42

12.0 66.60

12.5 71.27

14.0 84.84

15.5 99.14

17.0 112.11

18.5 A 124.40

20.0 136.77

21.5 144.41

23.0 135.37 1

24.5 123.53 .

26.0 111.75 j

27.5 99.45

29.0 87.09

30.5 74.45

32.0 60.83

33.5 �03048.24

35.0 35.49

Donde:

V6=1.3(v5+5/3(VL+v;)) .

Mu=1.3(MD+5/3(MD+M1)) '



MD = Momento flector por carga muerta 2%

MD+MI = Momento flector por carga viva més impacto b

Para el dise}401ode la seccién se deberé calcular el ancho

efectivo en la losa que resultaré de las siguientes

expresiones. .

a.�024El ancho efectivo de las Vigas T simétricas no excederé de

un cuarto de la luz de la viga.

:b.�024La porcién que sobresale a cada lado del alma no excederé

de 8 veces el espesor del ala.

c.�024La porcién que sobresale a cada lado del alma no excederé

de la mitad de la distancia libre de la viga adyacente.

entonces.

a.�024b=L/4 b=2l.5/4 b=5.375m

b.- ancho que sobresale = 0.90m

8hf = 8*O.2l = 1.68m usar 0.90m

b = 2*O.90+0.40

' b:= 2.20m

C.�024ancho que sobresale = 0.90m ~

mitad de distancia libre = 1.80/2 =O.90m usar 0.90m

b = 2*O.90+O.40 -

b = 2.20m

por tanto el ancho efectivo seré de 2.20m



4.2.5.5 DISENO POR CARGAS DE SERVICIO 2�035

E1 dise}401opor cargas de servicio consistiré en obtener el

peralte necesario para producir una falla balanceada.

f�030c= 210 kg/cm2 fc = O.4f�030c fc = 84 kg/cm2

fy = 4200 kg/ckz fs = 0.5fy fs = 2100 kg/cm2

Ec = 15000~J(f�030c) Ec = 217370 kg/cm2

7 E3 = 2100000 kg/cm2

.'n = Es/Ec n = 9.66 -

r = fs/fc r = 25.00

k = n/(n+r) k = 0.2787

j = 1�024k/3 j = 0.9071 �030

* MOMENTO POSITIVO MAXIMO

dz = 2*M/(fc*k*j*b)

M = 260.76*lO�0345kg cm.

b = 100 cm.

d = 105.65 cm ,

* MOMENTO NEGATIVO MAXIIJIO

dz = 2*M/(fc*k*j*b) �031 .

M = 304.81*l0�0305kg cm.

b = 40 cm. _

d = 267.89 cm V

Peralte real en momentos positive méximo

Se ha considerado acero No 8 en tres capas



no

Disposicién de acero

*5 O O I

so

M 00 O0 O0 �030

if no ' no on
5.0

�030SD6.0 ?-5 l5v0| 7-5 5-0 5~Dl �030

�024Peralte para las tres capas

d = 180~12.25

d = 167.25 cm.

�024 Peralte para dos capas

d = 180-10

d = 170 cm.

- Peralte para una solai capa (vélido también para momento

negativo) ;

d = 18o~7.25 �030

d = 173.75 cm.

* En el momento positivo el d real es mayor que el d balanceado

lo que significa una falla por fluencia del acero la que se

recomienda.

* En el momento negativos e1 d real es menor que el de

balanceado, este hecho originara una falla por aplastamiento

del concreto hecho que no es pecomendable o simplemente indica

la necesidad de usar acero en compresién.



4.2.5.6 DISENO POR RESISTENCIA ULTIMA B�030

ACERO LONGITUDINAL

I�030;Iu= l.3(MD+5/3(ML+MI))

Mu = z*As*fy*(d-AS*fy/(l.7*f�030c*b))

Mu = Momento }401liimoresistente K

a = factor de reduccién por flexién (0.90)

fy = 4200 kg/cm2

f�030c=210 kg/cm2

b = 220cm 6 40 cm I

d = 167.25 é 170.00 6 173.75 cm

Acero mégiwo para falla por traccién ' '

p mag = Q']§*Pb

pb = 0.85F}401}402fVp/fy*600O/(600Q+fy)

[3 = 9-81?

pb = 0.0213 _

p max = 0.0159 = 5

As max+ = 0.0l59*220*l67.25 .

As max+ = 585.04 cm�031

AS max- = 0.0159*40*173.75

As max- = 110.51 cm�031
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ACERO POSITIVO (b=22O cm) 32

a Mu d As As No 8 usar As real

0.0 0.00 173.75 0.00 0.00 6 30.42

1.5 157.59 173.75 24.17 4.76 6 30.42

3.0 281.22 .170.00 44.38 8.75 12 60.84

4.5 371.94 170.00 58.97 11.63 12 60.84

6.0 430.79 167.75 69.69 13.75 15 76.05

7.5 464.65 167.75 75.31 14.85 15 76.05

9.0 470.61 167.75 76.30 15.05 15 76.05

10.5 452.056 167.75 73.30 14.46 15 76.05

12.0 415.89 167.75 67.23 13.26 15 76.05

12.5 397.60 167.75 64.21 12.66 15 76.05

14.0 . 325.30 167.75 52.33 10.32 12 60.84

15.5 229.54 170.00 36.13 7.13 12 60.84

17.0 112.20 173.75 17.17 3.38 6 30.42

18.5 6 30.42

20.0 6 30.42

21.5 6 30.42

1

23.0 �030 6 30.42

24.5 6 30.42

26.0 86.30 173.75 13.19 2.60 6 30.42

27.5 202.49 170.00 31.83 6.28 12 60.84

29.0 299.65 170.00 47.34 9.34 12 60.84

30.5 376.06 167.25 60.66 11.96 12 60.84

32.0 429.52 167.75 69.48 13.70 15 76.05

33.5 460.32 167.75 74.59 14.71 15 76.05

35.0 467.98 167.75 75.86 14.96 15 76.05
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a Mu d As As No 8 usar As real

0.0 .

1.5

3.0 .

4.5

6.0

7.5

�0309.0

10.5

12.0

12.5

14.0 75.42 173.75 11.72 2.31 �030 6 30.42

15.5 136.17 173.75 21.52 4.24 6 30.42

17.0 207.38 173.75 33.47 6.60 12 60.84

18.5 288.51 173.75 47.80 9.43 12 60.84

20.0 379.44 173.75 64.90 12.80 18 91.26

21.5 481.16 173.75 85.69 16.90 18 91.26

I

23.0 344.81» 173.75 �031 58.24 11.49 18 91.26

24.5 256.91 173.75 42.12 8.31 12 60.84

26.0 178.71 173.75 28.59 5.63 6 30.42

27.5 110.63 173.75 17.35 3.42 6 30.42

29.0 52.36 173.75 8.08 1.59 6 30.42

30.5 .

32.0

33.5

35.0
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ACERO MINIMO

Seg}401nel AASHTO para Vigas T donde el alma esté sometido a

esfuerzos de traccién este seré calculado usando la cuantia de

14/fy ademés como ancho se usaré el espesor del alma.

As min+ = 14/fy;b*d

As min+ = 14/4200*40*173.75

As min+ = 23.16 cm�031 -

�031 Seg}401nel ACI el area de acero minimo se obtendré de la

siguiente expresién

As min+ = O.7*�030/(f�030c)/fy*b*d

As min+ =.o.7*~I(21o)/420o*4o*173.75 A

As min+ = 16.78 cm�031 _

Para el presente se usaré 6 varillas de As No 8 que hace un

total de 30.42 cm�031,este mismo acero se usaré en la compresién �030

del momento negativo

No existe cuantia }401inimade compresién, sin embargo

algunos autores recomiendan usar la cuantia por temperatura por

lo tanto se tiene lo siguiente

As min~ = 0.0018*b*d

As min�024= 0.0018*40*173.75

As min�024= 12.51 cm�031

Se usaré 3 As No 8 con un érea total de 15.21 c}401z

DISTRIBUCION DEL ACERO

Debido a la cantidad de~barras en total de 15 para el

acero positivo se justificaré los espaciamientos anteriormente

. , �030



detallados, las barras se agrupan en paquetes de dos por if

tanto el area de cada paquete sera de 10.14 cm? con uh diametro

representativo de:

n*D2/4 = 10.14 '

D = 3.59 cm

El espaciamiento horizontal entre dos paquetes esté dado por:

f l.5D = 1.5*3.59 = 5.40 cm.

; l.5*2.54 = 3.81 cm

En ambos casos no supera los 7.50 cm disponibles por lo

que el espaoiamiento horizontal se considera correcto.

El espaciamiento vertical minimo considera 2.5 cm mientras

que se ha dispuesto de 5 cm teniendo en cuenta que los empalmes

seran en forma vertical entonces recién se tendra los 2.5 cm

minimo requerido de espaciamiento.

LONGITUD DE DESARROLLO EN BARRAS SOMETIDAS A TRACCION

El reglamento ACI congidera lo siguiente:

Ldb = 0.06*Ab*fy/V(f�030c)

Ldb = 0.0006*db*fy

donde

Ldb = Longitud de desarrollo bésico

db = Diémetro de la varilla

Ab = Area de la variila

entonces:

Ldb = 0.06*5.07*4200/210 .

Ldb = 88.17 cm .
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Ldb = 0.006*3.59*4200

Ldb = 90.45 cm

En el presente usaremos como Ldb = 0.90 m

�024 Para acero inferior se considera Ld = Ldb

Ld = 0.90.m 4

�024Para acero negativo considerar Ld = l.4*Ldb

Ld = 1.25 m

. En ambos casos Ld es la longitud de desarrollo

CORTE DE FIERRO

Para interrumpir el tendido de acero en la viga es

necesario efectuar un corte de fierro en forma adecuada. Con la

ayuda del diagrama de momentos (muy proporcional al diagrama de

acero) a fin de hacer las interpolaciones necesarias se

asumiré una variacién lineal cada 1.5 m de acuerdo a los

cuadros mostrados-de acero positivo y negativo.

PARA ACERO POSITIVO ,

CANTIDAD As No 8 I �030PUNTOTEORICO DE CORTE

6 1.95 m

12 4.75 m _

15 9.00 m

12 12.90 m

6 15.95 m

6 27.35 m

12 _ 30.50 m

15 35.00 m
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I Para cortar de 12 varillas 6 se considera lo siguiente

a = 1.95�024d

a = 1.95~1.75

a = 0.20 m 6

a = 4.75-Ld

a = 4.75-0.90 »

a = 4.85 m0 se considera a = 0.20 m

0 Para cortar de 15 varillas 6 se considera lo siguiente

a = 4.75-d

a = 4.75-1.75

a = 3.00 m 6

a = 9.00-Ld

a = 9.00-0.90

a = 8.10 m sé considera a = 3.00 m

0 Para cortar de 15 varillas 3 se considera lo siguiente

a = l2.90+d _ *

a = l2.90+1.75

a = 14.65 m 6

a = 9.00+Ld �030

a = 9.00+O.90

a = 9.90 m se considera a = 14.65 m

0 Para cortar de 12 varillas 6 se considera lo siguiente

a = l5.95+d

a = l5.95+l.75 <
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a = 17.70 m 6

a = 12.90+Ld

a = 12.90+0.9O

a = 13.80 m se considera a = 17.70 m

0 Para cortar de 12 varillas 6 se considera lo siguiente

a = 27.35-d '

a = 27.35�0241.75

a = 25.60 m 6

a = 30.50-Ld

a = 30.50�0240.9O

a = 29.60 m se considera a = 25.60 m

0 Para cortar de 15 varillas 3 se considera lo siguiente

a = 30.50-d I

a = 30 50-1 75 '

a = 28.75 m 6

a = 35.00-Ld I 3

a = 35.00-0.90

a = 34.10 m se considera a = 28.75 m

7 V H



PARA ACERO NEGATIVO _ 2%

CANTIDAD As NO 8 PUNTO TEORICO DE CORTE

3 14.50 m

6 16.60 m

12 . 12.65 m

18 21.50 m I

12 22.85 m

' 6 25.80 m

3 27.85 m

0 Para cortar de 6 varillas 3 se considera lo siguiente

a = PI-d

a = 12.50-1.75 -

a = 18.75 m 6

a = 16.60�024Ld

a = 16.00�0241.2S

a = 15.35m se considera a = 15.35m

0 Para cortar de 12 varillas 6 se considera lo siguiente

a = l6.60�024d

a = 16.60�0241.75

a = 14.85 m 6 _

a = 19.65-Ld �030 �030

a = l9.65�024l.25 M

a = 18.40m se considera a = 14.85m

0 Para cortar de 18 varillas 6.se considera lo siguiente

a = 19.65�024d
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a = 19.65-1.75

a = 17.90 m 6

a = 2l.0O�024Ld

a = 21.00�0241.25

a = 19.75m I se considera a = l7.90m

I Para cortar de 18 varillas 6 se considera lo siguiente

a = 22.85+d

a = 22.85+1.75 �031

a = 24.60 m 6

a = 21.00+Ld

a = 2l.00+1.25

a = 23.25m se considera a = 24.60m

0 Para cortar de 12 varillas 6 se considera lo siguiente

a = 25.80+d

a = 25.80+1.75

a = 27.55 m 6 . P

a = 22.85+Ld _

a = 22.85+1.25

a = 24.lOm se considera a = 22.B5m

- Para cortar de 6 varillas 3 se considera lo siguiente

a = PI+d

a = 30.50+1.75

a = 32.25 m 6 V

a = 27.85+Ld . r

a = 27.85+1.25
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a = 29.lOm se considera a = 32.85m �030

ACERO DE REPARTICION

El acero de reparticién longitudinal seré considerado para

prevenir grietas por cambios de temperatura y puede

considerarse como:

Asl = 10% As

Asl = Acero de reparticion longitudinal

I As = Acero de la viga principal

entonces �030

Asl = O.l*(18*5.07)

Asl = 9.13 cm�031

Se considera 8 Varillas de As No 4 con un total de 10.16

cm? siendo el espaciamiento de 30.5 cm.

El espaciamiento no debe ser mayor de 30 cm ni mayor de b=40cm,

'considerando un exceso de 0.5 cm no afecta considerablemente.

ACERO VERTICAL ,

El acero Vertical sera dise}401adopara soportar Valores de

Fuerza Cortante anteriormente calculados lo que indica en el

dise}401odeterminar Valores del espaciamiento en la que se ha

considerado como As No 3.

El espaciamiento entre estribos esta dado por:

s = o*Av*fy*d*/(Vu�024o*Vc) �030

donde

s = Espaciamiento entre estripos

Av = Area del acero vertical



fy = Limite de fluencia del acero 242

d = Peralte efectivo de la seccién

Vu = Fuerza cortante }401ltimade dise}401o *

Vc = Resistencia }401ltimade concreto a fuerza cortante

@ = Factor de geduccién por corte (a=0.85)

teniendo:

fy = 4200 kg/cm2

9 = 173.75 cm V

Vc = O.53*V(f�030c)*b*d .

b = 40 cm

Vc = O.53*V(2l0)*10*0.40*1.7375

Vc = 53.39 Tn

El espaciamiento esta controlado por:

Smax = d/2

Smax = 173.75/2

Smax = 86.875 cm 6 ;

Smax = Av*fy/(3.5*b) �030

Smax = 1.42*4200/(3.5*40)

Smax = 42.60 cm se usaré Smax = 40 cm

El primer espaciamiento sera calculado para el valor de a

la distancia d del apoyo. .

Del cuadro de Vu para dise}401opuede interpolarse para un

a=d cuyo valor es 99.45 Tn.

. ~ I » »v.�035
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FUERZA CORTANTE PARA DISENO

a Vu (Tn) S(cm) Sreal (cm)

0.0 117.23 15.00

1.7375 99.45 16.39 15.00

3.0 87.13 21.27 15.00

4.5 72.75 32.58 30.00

6.0 58.57 68.55 40.00

7.5 44.66 40.00

9.0 30.25 40.00

10.5 52.42 131.49 40.00

12.0 66.60 42.18 40.00

12.5 71.27 34.48 30.00

14.0 84.84 22.52 20.00 1

15.5 99.14 16.49 15.00

17.0 112.11 13.27 10.00

18.5 124.40 11.20 10.00

19.765 134.83 9.88 10.00

21.5 144.41 10.00

23.235 135.37 9161 10.00

24.5 123.53 :11.32 10.00

26.0 111.75 13.34 10.00

27.5 99.45 16.39 15.00

29.0 87.09 21.29 20.00

30.5 74.45 30.66 30.00

32.0 60.83 58.30 40.00

33.5 48.24 349.73 40.00

35.0 35.49 40.00

El espaciamiento de estribos con As No 3 tendré 1as

siguientes caracteristicas de eje a eje.
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Espaciamientos: 30 a 0.15, 05 a 0.30, 16 a 0.40, 05 a 0.30,

8 a 0.20, 10 a 0.15, 45 a 0.10m

SEGUNDO TRAMO

Espaciamientos; 45 a 0.10, 20 a 0.15, 05 a 0.30, 11 a 0.40,

01 a O.20,l1 a 0.40, 05 a 0.30, 20 a 0.15,

45 a 0.10m. �030 �030

4.2.6 DISEFIO DE VIGAS DIAFRAGMAS

* Momentos por peso propio

WD = 0.25*l.l9*2.4

WD = 0.71 Tn/ml �030 '

MD = w.,*L2/8 .

(considerado como simplemente apoyado)

MD = O.71*1.80�031/B

MD = 0.29 Tn m. �031

* Momento debido a sobrecarga HS30

Las Vigas diafragmas no son menoliticos con la losa sobre �030

el cual act}401ael Eren de cargas por lo que no es posible

determinar el momento producido efectuando un anélisis

individual en forma lineal, entonces es necesario analizar la

estructura como un todo en forma tridimensional, esto se

consigue haciendo uso del Método de Elementos Finitos tema que

no interviene en el presente tema de tesis, sin embargo el caso

mas critico con fines practices podemos considerar como si las



ruedas de la sobrecarga actuara directamente sobre la viz:

diafragma entonces se tendria lo siguiénte.

P=10.886 Tn

L= 1.80 m '

Si la carga antés mencionada actuaria sobre la parte central se

tendria lo siguiente.

ML=P*L/4 .

I ML=1O.886*1.80/4

ML=4.90 Tn m

Para el efecto dinémico se considerara 30% de ML

M1=O.3O*4.90

M1=1.47 Tn m V

Entonces momento de dise}401oMu es

Mu=1.3*(MD+5/3*(ML+M;))

MU=1.3*(0.29+5/3*(4.90+1.47))

Mu=l4.l8 Tn m ;

Mu=¢*As*fy*(d-As*fy/(1.7*f�030c*b) .

d=113 cm ' .

b=25 cm

As=3.32 cm? V

Acero minimo

* Seg}401nACI

p=0.7*V(f�030c)/fy

p=0.0024 �030
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As min = 0.0024*25*1l3

As min = 6.82 cm?

* Seg}401nAASHTO �030

p=14/fy

vp=0.0033 ,

As min = 0.0033*25*l13 . '

4 As min = 9.42 cm�031

En ambos casos el As min es superior al acero requerido

por lo que para el dise}401ode Vigas diafragmas prevalece la

disposicién de acero minimo, por �031loque sera armado de la

siguiente manera

y(l)= 5.80 cm As(1)=8.00 cmz 4As No 5

y(2)= 32.65 cm As(1)=2.54 cm: 2As No 4

y(2)= 59.60 cm ' As(1)=2.54 Cm�031 2As No 4

y(4)= 86.35 cm As(l)=2.54 cm? ~ 2As No 4

y(5)=ll3.2O cm E I As(l)=8.00 cm= 4As No 5

De la descripcién anterior del acero y esta analizada como

columna se tiene que: .

Mu=49.00 Tn m y Pu= 0.00

siendo muy superior a la probable solicitacién, el acero

vertical de estribos estaré dado por el siguiente espaciamiento

de eje a eje.

As N° 3: 1 a 0.05, 7 a 0.30 y 1 a 0.05m.



El momento torsor que se produce en la viga princip::

tiene la siguiente expresion y que a su vez cada viga diafragma

lo absorbe de tal manera que estos ya son momentos flectores.

Mt = 0.7 M'*L .

M�024= momento negativo en la losa

L = separacion entre Vigas diafragmas

Mt = O.7*3.34*9.00

�031Mt= 21.04 Tn m

El Mu en la viga diafragma seria �030

MU: 1.7Mt I

Mu = 35.44 Tn m < 49.00 Tn m

4.2.7 DISE}401ODE APOYO FIJO

En la estructuracién del puente se ha considerado apoyo

fijo a un intermedio, es decir aquella que tendré conexion con

los pilares. ,

Para el-dise}401ose consioera las siguientes fue}401zasverticales:

A Peso del puente PD=18T.5O Tn �031

B Peso por carga viva

�024 Peso por sobrecarga HS30 PL=8.79P .

Siendo P=5.443 Tn PL=47.84 Tn

�024Peso por sobrecarga equivalente

. Por carga distribuida PLl=28.7OW �035

siendo W=1.429 Tn/ml PT1=41.01 Tn

. Por carga tipo cuchilla PL2=2Pv



siendo Pv=l7.69O Tn PL2=35.38 Tn 2"

For tanto PL=PLl+PL2

PL=41.01+35.3O

PL=76.39 Tn

C Reaccién por'impacto PI=0.23*PL

PI=O.23*76.39

PI=17.57

�030DCarga total PT=PD+PL+PI

I PT=PD+PL+PI

PT=187.50+76.39+17.57

- PT=28l.46 Tn V

Carga por viga - PT=281.46/2

PT=140.73 Tn

Como dispositivo se usaré planchas de neopreno que deberén

cumplir los siguientes requerimientos de la AASHTO. _

�024Deflexién permisible , 5/t=o.15 �030

- Dimensién minima =5t

El dise}401oconsistiré en calcular las dimensiones y calidad

del apoyo.

* Ancho del apoyo

Se considera el ancho de la viga a=4O cm (15.75 in)

* Largo del apoyo

b=PT/(fc*a) _

fc=0.4f�031c _

fc=0.4*210
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fc=84 kg/cm2

b=l40730/(84*40) M

b=4l.88 cm

Se usaré b=60 cm (23.62 in) y _

* Espesor de appyo

Se considerara como t=5 cm

* Dureza del apoyo

'- Esfuerzo de compresién cc=PT/(a*b)

cc=140730/(40*60)

6c=58.64 kg/cmz (833 psi)

�024Factor de forma Ff=(a*b)/(2(a+b)*t)

Ff=(40*60)/(2*(40+60)*5)

Ff=2,4O

Con los Valores de cc y Ff se entra a unos ébacos y se

obtiene la dureza con la deformacién.

Como resultado se tiape para una dureza de 60 se produce

una deformacién de 18% mayor de 15%.

E3 necesario mejorar el Ff reduciendo el espesor, esto se

conseguiré poniendo una placa metalica de acero intermedio por

lo que Ff=2*2.4

Ff=4.8 '

Con los nuevos §alores de cc y Ff la deformacién para una

dureza de 60 es menor del 10% -

* Dispositivo de anclaje, ae considera como pernos cuya

denominacién es A�024307para resistir el cortante de sismo.



Peso total del puente P=6.78*70+1.29*1O 250

P=487.50 Tn

EQ=0.1*P '

EQ=0.l*487.5O

EQ=48.75 Tn ' . �031

As=EQ/fv

As=48.75/700

As=13.92 cmz -

En total se usaré 4 N° 8 con un érea total de 20.28 cm�031en cada

apoyo se colocaré 2 N° 8.

4.2.8 DIsE}401oDE apoyo MOVIL

** SOBRE EL ESTRIBO A .

Para el dise}401ose consideran las siguientes fuerzas

A Peso del puente por viga PD= 28.13 Tn

B Reaccién por earga viva ipcluyendo impacto por viga

�024Por sobrecarga HS30 Pi+PI=37.23 Tn

�024Por sobrecarga equivalente PL+PI=20.32 Tn

C Carga total PT=PD+PL+PI

PT=28.13+37.23

PT=65.36 Tn. A

Como dispositivo se usaré planchas de neoprene que deberén

cumplir los siguientes requerimientos de la AASHTO.

- Deformacién permisible A/tfO.5



�024Deflexién permisible 8/t=0.15�030 2�034

�024Dimensién minima =5t

- Variacién de temperatura =20°C

El dise}401oconsistiré en calcular las dimensiones y calidad

del apoyo. '

* Ancho del apoyo

Se considera el ancho de la viga a=4O cm (15.75 in)

* Largo del apoyo

b=PT/(fc*a)

fc=84 kg/cm?

b=65360/(B4*40)

b=l9.45 cm

Se usaré b=4O cm (15.75 in)

* Espesor de apoyo

t=0.0l2*Long. viga >0.5 in

t=0.012*2l.5/.3048 I �030

t=O.85 in

Se consideraré como t=5 cm

* Dureza del apoyo '

~ Esfuerzo de compresién oc=PT/(a*b) b

oc=65360/(40*40)

cc=40.85 kg/cmz (580 psi)

- Factor de forma Ff=(a*b)/(2(a+b)*t)

F£=(4o+4o)/(2*<4o+4o)*5)
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-Ff=2.00

Con los Valores de cc y Ff se entra a unos ébacos y se

obtiene la dureza con la deformacién.

Como resultado se tiene para una dureza de 60 se produce

una deformacién de 17% mayor de 15%.

Es necesario mejorar el Ff reduciendo el espesor, esto se

conseguiré poniendo una placa metélica de acero intermedio por

lo que Ff=2*2.0

Ff:4.0 �030

Con los nuevos valores de cc y Ff la deformacién para una

dureza de 60 es del orden de 7%

* Desplazamiento méximo

Amax=(PD*e)/(5*a*b)*(k/1) en unidades inglesas

k=l.9 si temperatura minima 20°F

l=l6O si la dureza del neoprene es 60

Amax=(28130*2.2*1.97)}(5*l5.75*15.75)*(1.9/160)

Amax=1.77 in

Amax=2.96 cm

* Desplazamiento producido:

�024 Por temperatura

Al=0.00001*AT*L

A1=0.00001*20*2150

Al=0.43 cm -
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- Por fragua _

A2=0.0002*L

A2=0.0002*2l50

A2=0.43 cm_ '

�024 Por creep del concreto

A3=2*A2

7 A3=2*0.43

I A3=O.86 cm ~

Desplazamiento total

A=A1+A2+A3

A=0.43+0.43+0.83

A=1.72 cm

entonces Amax>A

- Condicién del AASHTO

A/e<0.5 �030 F

0.34<O.5

Ademés la dimensién minima 5*t es 25cm < 40cm

** SOBRE EL PILAR C

Para el dise}401ose asume las mismas dimensiones del pilar B

* Desplazamiento méximo

Amax=(PD*e)/(5*a*b)*(k/1) en unidades inglesas

k=l.9 si temperature minima 20?F

l=l6O si la dureza del neopreno es 60



E4

Amax=(93750*2.2*1.97)/(5*15.75*15.75)*(1.9/160)

Amax=2.59 in �030

Amax=6.59 cm

* Desplazamiento producido:

- Por temperatura

A1=0.0000l*AT*L

i A1=0.0000l*20*270O

Al=O.54 cm

- Por fragua

A2=0.0002*L

A2=0.0002*270O

A2=O.54 cm

�024Por creep del concreto

A3=2*A2

:

A3=2*O.54 �030

A3=1.08 cm

Desplazamiento total

A=A1+A2+A3

A=o.54+o.54+1.o8 I

A=2.l6 cm

entonces Amax>A I

�024Condicién del AASHTO '
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A/e<0.5

0.34<0.5

Ademés la dimensién minima 5*t es 25cm < 40cm

** SOBRE EL ESTRIBO D _

* Desplazamiento producido: I

�024 Por temperatura

�030 Al=0.00001*AT*L

Al=0.0000l*20*4850

Al=O.97 cm

�024Por fragua

A2=0.0002*L

A2=0.0002*4850

A2=0.97 cm

�024Por creep del concreto

A3=2*A2 . 2 F

A3=2*0.97

A3=1.94 cm �030 V

Desplazamiento total

A=A1+A2+A3

A=0.97+0.97+1.94

A=3.88 cm

�024Condicién del AASHTO .
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Espesor minimo e=2*A

e=2*3.88

e=7.76 cm

En total se usaré 3 planchas de neopreno 40cm*40cm*2.5cm

con dos plancha; intermedias de acero 40cm*40cm*1/32in haciendo

un espesor total de 7.76 cm.

.Ademés la dimensién minima 5*7.76 es 38.80cm < 40cm

4.3 INFRAESTRUCTURA

4.3.1 PILAR

4 . 3 . 1 . 1 FUEZRZAS QUE ACTUAN

Para el dise}401ose considera las siguientes fuerzas

verticales:

A. Carga permanente PD=187.50 Tn.

B. Sobrecarga PL=76.39 Tn.

C. Impacto P;=0_. 24*P,,

P;=18.33 Tn.

D. Subpresién del Agua

Pilar enterrado = 12.60 m3

Pilar sumergido = 2.10 m3

B=0.50*12.60+1.00*2.10

B=8.34 Tn.

E. Peso del Pilar

Pp=43-07 Tn.~
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Para el dise}401ose consideran las siguientes fuerzas

horizontales:

A. Fuerza Sismica de la superestructura

EQ=O.lO*PD I

éQ=l8.75 Tn act}401aa 1.21 m del fondo de la viga

B. Fuerza Sismica de la Infraestructura

COLUMNA EQ=O.1O*P

: EQ=0.lO*16.88

EQ=l.68 Tn actua a 2.46 m de la base de columna

PILAR EQ=4.31 Tn act}401aa 1.52 m de la base.

C. Existen fuerzas adicionales como: empuje de tierra, fuerzas

de friccién, fuerzas longitudinales de carga viva, fuerzas de

viento, fuerza debido al empuje de agua, fuerza centrifuga y

fuerza debido a hielos que no se es necesario considerarlos

en este caso particular por ser insignificantes frente a las

otras solicitaciones. ;

D. Coeficiente de friccién entre el suelo y pilar.

4.3.1.2 ESTABILIDAD DEL PILAR

El Reglamento AASTHO considera 10 combinaciones entre la

mas importantes se tiene.

GRUPO VII = D+E+B+SE�030+EQ

E = Empuje de tierra

SF = Presién del flujo de agug



El anélisis es efectuaré en el eje longitudinal del puenit

por ser el més critico en la estabilidad de pilar.

PR=PD+PP~B

PR=187.5O+43.O7-8.34

PR=222.23 Tn . V

:�035;,=18.75+4.31 V

F,,=2�0313.o6Tn �030

?SD=p*PR/FD=0.5*222.23/23.06

FSD=4.81 > 1.5

%=222.23*3.10/2

%=344.45 Tn m

%=18.75*(5,50+1.21)+4.37*1.52

4v=132.36 Tn m

FSV=MR/Mv=344.45/132.36

FSV=2.60 > 2.00

Jbicacién de PR z=(MR�024Mv[/Pk

z=0.95 m

e=3.lO/2�024O.95

e=O.60 m

limite de tercio central e=3.10/6=0.52 m

por tanto cae fuera del tercio central.

31 triéngulo de presiones con el esfuerzo de terreno y PR es:

(3*0.95)*4.40/2*ct=222.23

6;=35.44 Tn/m2 '
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6535.44/1.33

o't=26.65 Tn/m2

GRUPO X = D+L+I_+E

PV=(187.5O+43.O7)+76.39+18.33

Pv=325.29 Tn

�031Esfuerzoen el terreno _

05325.29/(4.4O*3.1O)_

6523.84 Tn/m2

4.3.1.3 DISENO EN CONCRETO ARMADO

0 ACERO ESTRUCTURAL EN COLUMNA

GRUPO VII = l.3(O.75*D+E+SF+EQ)

Pu=l.3(0.75*204.38)

Pu=l99.27 Tn

M.,=1.3(1.88*2.46+18.75*5�030.9;)

Mu=l49.43 Tn m

e=0.75 In �030

No existe correccién por esbeltez debido a seccién robusta

utilizada.

Paratel anélisis se considerara As min.

As min. : 0.01*200*70

As min. = 140 cm2 5 28 As N° 8
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El espaciamiento seré de la siguiente manera.

Y(l)=07.5 cm As=1l N° 8

Y(2):20.0 cm As=02 N° 8

Y(3)=35.0 cm As=O2 N° 8

Y(4)=50.0 cm I As=0Z N° 8 '

Y(5)=62.5 cm As=l1 N° 8

Efectuando el diagrama de interaccién Se tiene:

�030Sic=l6.35 cm

entonces Mu=187.95 Tn m

Pu=251.05 Tn

e=74.87 cm

z=O.73

Los Valores obtenidos de Mu y Pu del diagrama de

interaccién son mayores al de las cargas actuantes.

Como refuerzo horizontal sé usaré lo siguiente

As N° 3 : 1@0.05m, 10@0.10m, lO@O.15m, resto a 0.30m

0 ACERO ESTRUCTURAL EN iAPATA �030

Pu=l.3 (D+5/3 (L+I))

Pu=470.92 Tn

cu=34.52 Tn/HF

Mu=24.89 Tn m/ml

d=72.5 cm

entonces As=9.22 cmz/ml

As min=13.05 CH3/ml usar As N°.8 @ 0.35 m

Verificacién por Corte
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Vu=34.52*0.475*4.40

Vu=72.15 Tn

v,,c=0.85*0.53*\/(210)*l0*0.725*4.40

Vw=208.25 Tn > Vu

Verificacién por punzonamiento

Area punzonada = 2(2.725+l.425)*O.725

. = 6.02 ml

V�0345=O.85*1.06*V(210)*1O*6.O2

VR%=786.O2 Tn.

vm.=34.52*(4.40*3.10�0242.725*1.425) �030 I

Vmm=336.81 Tn. < V3�034

4.3.2 ESTRIBO

4.3.2.1 FUERZAS QUE ACTUAN

Para el dise}401ose considera las siguientes fuerzas: '

Reaccién por carga muerta ' = 28.13 Tn/viga

Reaccién por carga viva + impacto = 37.23 Tn/viga

Reaccién por carga muerta = 11.25 Tn/ml

Reaccién por carga viva + impacto = 14.89 Tn/ml

Peso especifico de concreto armado = 2.40 Tn/m3

Peso especifico del relleno = 1.70 Tn/m3

Angulo de friccién interna del relleno = 33°

Coeficiente de empuje activo del relleno = 0.295

Sobrecarga - = 1.00 Tn/mz
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Fuerza de frenado = 0.05*(1.429*7.97+12.247)/5

= 0.24 Tn/ml 5 1.80 m de la coronacién del

parapeto.

Fuerza sismica de la superestructura = O.10*11.25

. : 1.13 Tn/ml a 1.20 m del

fondo de viga.

Fuerza sismica de la infraestructura

PANTALLA EQ=O.10*3.59 v 6 -

EQ:O.36 Tn act}402aa 1.57 m de la base de la pantalla.

ESTRIBO EQ=O.lO*9.34 �030 '_

EQ=0.93 Tn act}401aa 1.02 m de la base de zapata.

Coeficiente de friccién del suelo = 0.5

4.3.2.2 ESTABILIDAD DEL ESTRIBO

ESTRIBO CONCLUIDO SIN PUENTE

DEJSCRIPCION FUERZA ; Z MOMENTO

Peso propio 9.34 1.86 17.37

Peso relleno 14.54 2.88 41.88

sobrecarga 2.25 2.88 6.48

Fv = 26.13 Mr : 65.73

Empuje relleno 4.85 1.47 7.13

Empuje sobrecarga 1.30 2.20 2.86

Fd 2 6.15 Mv = 9.99

F.S.V. = Mr/Mv = 65.73/9.99

F.S.V. = 6.58 > 2.00
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F.S.D.v= p*Fv/Fd = 0.5*26.13/6.15

F.S.D. = 2.12 > 1.50

Ubicacién de Fv z = (Mr-Mv)/Fv

z = 2.13 m

I e = 0.13 m

omax. = 7.80 Tn/m2 omin. = 5.26 Tn/mg

ESTRIBO CONCLUIDO CON PUENTE Y SIEMO

DESCRIPCION FUERZA Z MOMENTO

Peso propio 9.34 1.86 17.37

Peso relleno 14.54 2.88 41.88

sobrecarga 2.25 2.88 6.48

Reaccién por c. M. 11.25 1.50 16.88

Fv = 37.38 1 Mr = 82.61

Empuje relleno 4.85 1.47 7.13

Empuje sobrecarga 1.30 2.20 2.86

Fza sismo superest. 1.13 �030 3.70 4.18

Fza sismo infraest. 0.95 1.02 0.95 .

Fd = 8.21 Mv = 15.12

F.S.V. = 5.46 > 2.00

F.S.D. = 2.27 > 1.50

cmax. = 12.00 Tn/m2 cmin. = 6.68 Tn/m2

reduciendo la amplificacién de 133% se tiene

cmax. = 9.02 Tn/m2 cmin. = 5.02 Tn/m2
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DESCRIPCION FUERZA Z ) MOMENTO

Peso propio 9.34 1.86 17.37

Peso relleno 14.54 2.88 41.88 �031

Sobrecarga ' 2.25 2.88 6.48

Reaccién por C. M. 11.25 1.50 16.88

Reaccién por C. V. 14.89 1.50 22.34

Fv = 52.27 Mr = 104.95

Empuje relleno 4.85 1.47 7.13

Empuje sobrécarga 1.30 2.20 ' 2.86

Fuerza de frenado 0.24 6.20 1.49 _ V

Fd = 6.39 Mv = 11.48

F.S.V. = 9.14 > 2.00

F.S.D. = 4.09 > 1.50 ~

cmax. = 17.18 Tn/m2 omin. = 8.95 Tn/m2

reduciendo la amplificacién de 125% se tiene

omax. = 13.74 Tn/mz omin. = 7.16 Tn[m2 _

Es importante mencionar que se ha prescindido de la fuerza

de friccién en los apoyos por habepse proyectado en el dise}401o

estos de neopreno que finalmente serén los que disipen

desplazamientos debido a cambios de temperaturas, encogimiento

de fragua y encogimiento de postensado. V
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- VERIFICACION POR CORTE EN PANTALLA

SEGUN AASHTO

ESTRIBO CONCLUIDO CON PUENTE Y FUERZA DE FRENADO

Vud = 1.3*(L+I+i.3B+LF)

Vud = 1.3*(0.295*1.00*(3.80�0240.42)+1.3*O.295*1.70*(3.80

�024o.42>2/2+0.24) '

Vud = 6.45 Tn

Vuc = 0.85*0.53*V(2l0)*10*1.00*0.42

Vuc = 27.42 Tn

Vud < Vuc <

SEGUN ACI

ESTRIBO CONCLUIDO SIN PUENTE

Vud = 1.7Ct+1.7Cv

Vud = 1.7*(0.295*l.70*(3.80-O.42)2/2)+

1.7*(O.295*1.00*(3.80�024O.42) .

Vud = 6.56 Tn »

Vuc = 27.42 Tn

Vud < Vuc I

- VERIFICACION POR CORTE EN PUNTA

SEGUN AASHTO

ESTRIBO cow PUENTE Y FUERZA DE FRENADO '

Vud = 1.3(B)

Vud = l.3*(17.18*0.73)
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Vud = 16.30 Tn

Vuc = 33.95 Tn

Vud < Vuc

SEGUN AC1 �031 V

ESTRIBO CON PUERTE Y FUERZA DE FRENADO

Vud = 1.7Ct�024O.9Cm

Vud = l.7*(17.18*O.73)�024O.9*(2.40*O.60*O.73)

Vud = 20.37 Tn

Vuc = 33.95 Tn

Vud < Vuc

- VERIFICACION POR CORTE EN TALON _

SEGUN AASTHO

ESTRIBO CON PUENTE Y SISMO

Vu = l.3(D+L+I+B)

Vu = 1.3*(1.0*(3.80*1.70+0.6*2.4)*3.6+1.0*(1.00*2.25)+0)

Vu = 26.03 Tn ; '

Vuc = 33.95 Tn

Vud < Vuc

SEGUN ACI

ESTRIBO CONCLUIDO SIN PUENTE

Vu = l.7Cv+1.4Cm�0241.4Ct

Vu = 1.7*(1.00*2.25)+1.4*(3.80*1.70*2.25+O.60*2.40*2.25)-0)

Vu = 26.06 Tn

Vuc = 33.95 Tn I

Vu < Vuc I
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0 ACERO ESTRUCTURAL EN PANTALLI-\

SEGUN AC1

ESTRIBO CONCLUIDO SIN PUENTE �030

Mu = 1.7Ct+1.7Cv

Mu = 1.7*(0.295;l.7O*3.803/6)+1.7*(O.295*1.00*3.8O2/2)

Mu = 11.42 Tn m �030

b = 100 cm

5 = 42.5 cm

entonces A3 = 7.25 cm2 '

SEGUN AASHTO

ESTRIBO CONCLUIDO CON PUENTE Y FUEZRZA DE. FREZNADO

}402u= l.3(1.3B+L+I+LF)

}402u= 1.3*(i.3*(0.295*1.70f3.8O3/6)+1.0*(0.295*l.0O*3.802/2)+

0.24*5.60)

nu = 12.26 Tn m

?u = 1.3*(0.75D+L+I)

Pu = 1.3*(0.75*11.25+14.49)

?u = 30.33 Tn

3 = 0.40" In

Xnalizando exclusivamente a flexién se tiene

) = 100 cm

1 = 42.5 cm

entonces As = 7.80 cm2

Si se coma As min de columna se tiene

\s min = 0.005*100*5O
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As min = 25 cm2

Se dispondra de la siguiente armadura

As = 25 cu? como principal es decir As N° 8 @ 0.20 m

As = 12.5 cm2 como secundario es decir As N° 8 @ 0.40 m

El anélisis da la seccién como columna indica los siguientes

Valores de resistencia.

�024Flexién pura Mu = 20.60 Tn m

Para c = 8.70 cm se tiene

Mu = 30.27 Tn m Pu = 75.72 Tn e : 40.00 cm a = 0.76

Los Valores de resistencia son mayores a la de las

solicitaciones pudiendo incrementarse en 28% para iniciar la

falla de la seccién. A

ESTRIBO CONCLUIDO CON SISMO Y SIN CARGA VIVA

Mu = 1.3(1.3*(0.295*1.70*3.803/6)+(1.13*(1.2O+2.O5)+O.36*l.57))

Mu = 13.26 Tn m I

Momento resistente > Momento con sismo

- ACERO ESTRUCTURAL EN PUNTA

SEGUN AC1 7

Mu = 1.7Ct�024O.9Cm

Mu = 1.7(l5.89*l.25*O.64)�0240.9(O.6O*2.40*l.252/2)

Mu = 20.60 Tn m '

b = 100 cm

d = 52.5 cm

Entonces As = 10.63 cm2 V

' As min = 0.0018*l0O*52.5
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0 ACERO ESTRUCTURAL EN TALON v

SEGUN AC1

Mu = 1.7Cv+1.4Cm�024l.4Ct

Mu = l.7(l.OO*2:252/2)+l.4(3.8O*l.70+O.6O*2.40)*2.252/2+0

Mu = 15.36 Tn m

b = 100 cm

(1 =v 52.5 cm f

Entonces As = 8.93 cm2

As min =�030�0249.36 cm? se usaré As N° 6 @ 0.30 m �030

4.4 COSTOS Y PRESUPUESTO

4.4;1 METRADO Y PRESUPUESTO

4.4.2 REQUERIMIENTO DE INSUMOS

4.4.3 ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS
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PROYECTO :PUENTE CONTINUO DE CONCRETO ARMADO

PARTIDAS DESCRIPCION UNIDAD METRADO P. UNITARIO P, PARCIAL SUB TOTAL

}402}402_OBRAS PROVISIONALES �030 3314,20

01 01 ALMACEN, OFICINA v cAsE1A GLB 1.00 1944,67 1944,67

01.02 CARTEL DE OBRA GL0 1.00 1369,62 1369,62

02:l)_0 TRABAJOS F�031RELIMlNAR§_§ 24002.79

02.01 TRANSPORTE 05 eouwo v MAou1NAR1A GLB 1,00 1300,00 1300,00

02 02 NIVELACION, TRAZO v REPLANTEO M2 400.00 1,36 544,00

02 03 FALSO PUENTE ' GLB 1.00 23030.79 23030.79

Q03 MOVIMIENTO DE TIERRAS 0700.70

03.01 EXCAVACION 05 ZANJAS v ZAPATAS M3 250,00 10,75 4607,50 -

03.02 RELLENO MANUAL con MATERIAL PROPIO M3 00,00 10,94 075.20

03.03 RELLENO cow MATERIAL DE PRESTAMO M3 100.00 31.30 3130,00

EQQ OBRAS DE CONCRETO SIMPLE 1527,59

04 01 soLA0o PARA ZAPATAS M2 06,50 17,66 1527,59

LO QBRAS DE CONCRETO ARMADO 170636.56

05.01 zA1=ATAs- coucnno rc=2|U kg/cm] M: 57.30 234.54 13439.14 �031

05 02 ZAPATAS: ACERO 1y=42oo kg/cm2 KG 1565,00 2,37 3709.05

05 03 ESTRIBOSVALETAS concnero l'c=2|0 kg/cm2 M3 10,00 306.64 6071.47

05 04 ESTRIBOS-ALETAS' ENCOFRADO v DESENCOFRADO M2 133,50 24.19 3229.37

05 05 ESTRIBOS-ALETAS ACERO 1y=42o0 kg/cm2 KG 1740,00 2,37 4123.00

05.06 PILARES: CONCRETO rc=210 kg/cm2 M3 14.10 200.30 4065.03

05.07 PILARES: ENCOFRADO v DESENCOFRADO M2 53,00 21,79 1172.30

05.00 PILARES: ACERO 1y=420o kg/01112 KG 1709.00 2,37 4050.33

05.09 v1GAs: coucnsro rc=210 kg/cm2 M3 100,50 251,51 25206.01

05.10 V|GAS' ENCOFRADO v DESENCOFRADO M2 550.10 34,50 19022.46

05 11 v1<;As: ACERO 1y=4200 kg/cm2 KG 10131.00 2.37 42970.47

Q12 LOSA»VEREDA: coucnsm 1'c=210 kg/crn2 M3 02,00 251,61 20632.02

05 13 LOSA-VEREDA: ENCOFRADO v DESENCOFRADO M2 339,30 24,96 0450.93

05 14 LOSA-VEREDA: ACERO 1y=4200 I1glcm2 KG 6074.00 2.37 14395.30

£0 VARIOS 32006.40

06.01 APOYO mo GLB 1.00 3564.22 3664.22

06.02 APOYO Mov1L GLE 1,00 10763.26 10763.25

06.03 BARANDA ; GLB 1.00 1610130 16101,90

06.04 RECUERIMIENTO ASFALTICO - M2 201.60 4.09 1377.02

06.05 TUEERIA DE DRENAJE UN 40.00 2.50 100,00

COSTO DIRECTO 241 068,41

COSTO INDIRECTO (20%C. D.) 48213.68

SUB TOTAL 289282.09

1. G. v. (10%) 52070.70

COSTO TOTAL 341352.87
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DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD PRECIO TOTAL

MADERA TORNILLO P2 4705,6581 2.10 9681.88

CALAMINA UND 20.0000 11,00 220,00

TRIPLAV 12MM UND 19,0000 45,00 855,00

CLAVOS KG 301.3205 1,90 _ 572,51

ALAMBRE KG 2129,7411 ' 1.90 4046,51

PERNO Y ARANDELA UND 15,0000 4,50 67,50

PINTURA GLN 3,0000 30,00 90,00

CAL _ BLS 8,1081 7,40 60,00

CORDEL �034AL 80.0000 0.20 16,00

MADERA EUCALIPTO P2 19500.0000 1.00 19500.00

MATERIAL SELECIONADO M3 330,0000 20,00 6600,00

AGUA M3 51.3988 5,00 256.89

CEMENTO PORTLAND T-1 BLS 2699,0454 15,30 41295,39

HORMIGON M3 11,4180 25,00 285,45

ARENA GRUESA M3 119.1780 30,00 3575,34

PIEDRA CHANCADA M3 243.9090 40.00 9756.36

ACERO fy=4200 kg/cm2 KS 31 1615,9333 1,35 42075.36

TRIPLAY 19 MM UND 118.4370 72,00 8527,45

NEOPRENO DUREZA 60 CM3 92160,0000 0,15 13824.00

PLANCHA DE ACERO (40'40'2) UND 8,0000 15.00 120.00

ACERO DE ANCLAJE 1" UND 4,0000 20,00 80,00

PLANCHA DE ACERO (40'60�0312) UND 4,0000 20,00 80,00

PERFILES H (4"'4""1I2") H=0,80 M UND 72,0000 65.00 4680.00

TUBO F° F° 2" ML 281,6000 21,50 6054,40

BASE METALICA (8"'8"'1I2") UND 72,0000 12,00 864,00

BASE METALICA (4""4"'1I2") UND 72,0000 3,00 216.00

PERNOS (DIAMETRO 5I8") UND 432,0000 4,00 1728,00

SOLDADURA EST 1.0000 500,00 500,00

ASFALTO RC-250 GLN 14,6432 2,50 36,61

TUBO PVC 4" ML 12.0000 3,00 36.00

TOTAL 175900,77

REQUERIMIENTO DE MANO DEIOBRA

DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD PRECIO TOTAL

CAPATAZ H.H. 422.9253 9,43 3988,19

OPERARIO H.H. 2374,0886 8,57 203/15,94

OFICIAL H H 2249,7757 7,70 17323.27

PEON H H 3552,9185 6,87 24408,55

MANO DE OBRA-T GLB 1,0000 300,00 300,00

TOTAL ' 66365.95

REQUERIMIENTO DE EQUIPO

OESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD PRECIO TOTAL

HERRAMIENTAS GLB 1,0000 6653.91 6653.91

MEZCLADORA H.M. 129.1255 18,50 2388.82

VIBRADORA H M. 116.5045 5,50 641,22

COMPACTADORA H.M. 5,6320 9,00 50,69

MOTOBOMBA H.M. 18.3360 10,00 183,36

HERRAMIENTAS-T GLB 1.0000 1000,00 1000,00

TEODOLITO Y NIVEL H.M 8,0000 20,00 160,00

TOTAL 11077,99

1



ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO ARMADO

PARTIDA ; 06.04 RECUBRIMIENTO ASFALTICO 274 '
COSTO POR : M2
ESPECIFICACIONES :
RENDIMIENTO DIARIO : 200,00

CONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL sue TO'|'AL

1. MA TERIALES 2,18
ASFALTO RC-250 GLN 0.0500 2.50 0,13

PIEDRA CHANCADA M3 0,0400 40,00 1,60

ARENA GRUESA . M3 0,0150 30,00 0,45

g. MANO DE OBRA ' 2,06
CAP/\T/\Z 0,1 H.H. 0,0040 9,43 0,04

OPERARIO 1,0 H.H. 0,0400 3,57 0,34 E

OFICI/KL 1,0 H.H. 0,0400 7,70 0,31

PEON 5,0 H.H. 0,2000 6,87 1,37

3. EQUIPO 0,65
HERRAMIENTAS �030Va 5,0000 2,05 0,10

MEZCLADORA 0,5 H M. 0,0200 13,50 0,37 V

PLANCHA COMPACTADORA 0,5 H.M. 0,0200 9,00 0,15

COSTO TOTAL 4,89

ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO ARMADO
PARTIDA : 06.05 TUBERIA DE DRENAJE

cosro POR : UND
ESPECIFICACIONES :

RENDIMIENTO DIARIO : 50.00

CONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL sue TOTAL 
1. MATERIALES 0.90

TUBO PVC 4" ML 0,3000 3,00 0.50

2. MANO DE OBRA 1.52
CAPATAZ 0,1 H.H. 0,0160 9,43 0,15

OPERARIO 1,0 H.H. 0,1600 8,57 1,37

OFICI/\L' 0,0 H.H. 0,0000 7,70 0,00

PEON 0,0 H.H. 0,0000 6,87 0,00

3. EQUIPQ 0,08
HERRAMIENTAS % 5,0000' 1,52 0,08

COSTO TOTAL 2.50



ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO ARMADO 275

PARTIDA 1 06.02 APOYO MOVIL

COSTO POR I GLB

ESPEC|F|CAC|ONES Z

RENDIMIENTO DIARIO : 3,00

CONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL

1. MA TERIALES 10528,00

NEOPRENO DUREZA 60 CM3 691200000 0,15 1036000

PL/3-NCHA DE ACERO (40'60'2) I CM3 2,0000 20,00 40,00

PLANCHA DE ACERO (40'40'2] CM3 0,0000 15,00 120,00

2, MANO DE OBRA 224,06

CAPATAZ 1,0 H,H, 2,6667 9,43 25,15

OPERARIO 2,0 H.H. 5,3333 8,57 45,71

CFICIAL 3,0 H.H. 3,0000 7,70 61_60

PEON 5,0 H.H. 13,3333 5,07 91,50

3. EQUIPO 11,20

HERRAMIENTAS % 5,0000 224,06 1�030,20

COSTO TOTAL 1076326

AN/\L|S|S DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO ARMADO

PARTIDA ; os.oa BARANDA
COSTO POR i GLB

ESPEC|FlCAC|ONES i

RENDIMIENTO DIARIO 2 1,00

CONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL

1. MATERIALES 1410240

TUBO F�034F�0352" ML 281.6000 21,50 6054,40

PERFILES H (4"'4"'1I2") H=0,80 M UND 72,0000 65,00 4600,00

BASE METAUCA (8"�0305"�0301I2") UND 72,0000 12,00 �030 564,00

BASE METALICA (4"'4"�0301I2") UND 72,0000 3,00 215,00

PERNOS (DIAMETRO 5/8") UND 432,0000 4,00 1720,00

SOLDADURA EST 1,0000 500,00 500,00

PINTURA GLN 2,0000 30,00 60,00

2. MANO DE OBRA 1666,32

CAPATAZ 1,0 H.H. 8,0000 9,43 75,44

OPERARIO 8,0 H.H. 64,0000 8,57 548,48

OFICIAL 8,0 H.H. 54,0000 7,70 492,80

PEON 10,0 H.H. 80,0000 6,87 549,60

3_.E_quu=o 7 333.26

HERRANHENTAS % , 20,0000 1056,32 333,25

COSTO TOTAL 1510198



ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO ARMADO 276

PARTIDA : 05.14 LOSA-VEREDA: ACERO fy=4200 kg/cm2

COSTO POR : KG

ESPECIFICACIONES :

RENDIMIENTO DIARIO : 200,00

CONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P, UNITARIO P. PARC|AL SUB TOTAL

1. MA TERIALES 1,54

ALAMBRE KG 0,0500 1,90 0,10

ACERO ry=42o0 kg/cm2 . KG 1,0700 1,35 1,44

2. MANO DE OBRA 0,69

CAPATAZ 0,1 rm 0,0040 9,43 0,04

OPERARIO 1,0 H.H 0,0400 0,57 0,34

OFICIAL 1,0 H H 0,0400 7,70 0,31

PEON 0,0 H.H. 0,0000 6,07 0,00

3. EQU/Po 0,14

HERRAMIENTAS - % 20,0000 0,59 0,14

COSTO TOTAL �030 2,37

ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO ARMADO

PARTIDA : 06.01 APOYO FIJO

COSTO POR : GLB

ESPECIFICACIONES :

RENDIMIENTO DIARIO : 8,00

CONCEPTO UNIDAD �030CANTIDADP. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL

1. MA TERIALES 3576,00

NEOPRENO DUREZA so CM3 23o40,000_0 0,15 3456,00

PLANCHA DE ACERO (40~s0-2) UND 2,0000 20,00 40,00

ACERO DE ANCLAJE (DIAMETRO 1") uno 4,0000 20,00 00,00

2. MANO DE OBRA 84.02

CAPATAZ 1,0 H.H. 1,0000 9,43 9,43

OPERARIO 20 H H, 2,0000 0,57 17,14 �031 .

OFICIAL 3,0 H,H, 3,0000 7,70 23,10

PEON 5,0 H.H. 5,0000 6,37 34,35

3. EQUIPO 4.20

HERRAMIENTAS % , 5,0000 04,02 4,20

COSTO TOTAL 3664,22



ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO ARMADO 277

PARTIDA I 05.12 LOSA»VEREDA: CONCRETO 1'c=210 kg/cm2

COSTO POR : M3

ESPECIFICACIONES :

RENDIMIENTO DIARIO : 20,00

CONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO F�031.PARCIAL SUB TOTAL

1. MATERIALES 196,54

ARENA GRUESA M3 0,4200 30,00 12,60

PIEDRA CHANCADA » M3 0,5500 40,00 34,00

AGUA M3 0,1940 5,00 0,92

csmemo PORTLAND T-1 BL 9,7400 15,30 149,02

2. MANO DE OBRA 43,30

cw/11/xz 0,1 H.H. 0,0400 9,43 0,30

OPERARIO 2,0 1-1 H 0,0000 0,57 6,86

OFICIAL 1,0 H.H. 0,4000 7,70 3,00

PEON 12,0 H.H. 4,0000 6,87 32,98

3. EQU/PO 11,77

HERRAMIENTAS % 5,0000 43,30 2,17

MEZCLADORA 1,0 H.M. 0,4000 10,50 7,40

VIBRADORA 1,0 HM. 0,4000 5,50 2,20

COSTO TOTAL 251,61 '

ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO ARMADO

PARTIDA : 05.13 LOSA-VEREDA: ENCOFRADO Y DESENCOFRADO

COSTO POR : M2

ESPECIFICACIONES :

RENDIMIENTO DIARIO I 12,00

CONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL

1. MATERIALES 4 12,92

TRIPLAY19 MM uno 0,1100 72,00 7,92

MADERA TORNILLO P2 2,2000 2,10 4,62 ,

CLAVOS KG 0.1000 1,90 0,19

ALAMBRE 1<<s 0,1000 1,90 0,19

2, MANO DE OBRA 11,47

CAPATAZ 0,1 H.H. 0,0667 9,43 0,63

OPERARIO 10 HH. 0,6667 0,57 5,71

OFICIAL 1,0 H.H. 0,6667 7,70 5,13

PEON 0,0 H.H. 0,0000 6,87 0,00

3. EQUIPO 0,57

HERRAMIENTAS "/1. . 5,0000 11,47 0,57

COSTO TOTAL 1 24.95



ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO ARMADO 278

PARTIDA : 05.10 VIGAS: ENCOFRADO Y DESENCOFRADO

COSTO POR 2 M2

ESPECIFICACIONES 1

RENDIMIENTO DIARIO 2 10,00

CONCEPTO UNIDAD CANT|DAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL

1. MATERIALES 20,12

TRIPLAY 1911111 uno 0,1100 72,00 7,02

MADERA TORNILLO . P2 5,5000 2,10 11,55

CLAVOS KG 0,1000 1,90 0,19

ALAMBRE KG 0,2400 1,00 0,40

0,00

- ' 0,00

0.00

2. MANO DE OBRA 13,77

CAPATAZ 0,1 1-1.1-1 0,0000 9,43 0,75

open/mno 1,0 H.H, 0,0000 0,57 6,86

OFICIAL 1,0 H.H. 0,0000 7,70 6,16

FEON 0,0 H.H 0,0000 6,87 ' 0,00

3, EQUIPO 0,69

HERRAMIENTAS % 5,0000 13,77 0,09

COSTO TOTAL 34,58

ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO ARMADO

PARTIDA I 05.11 VIGAS: ACERO fy=4200 kg/cm2

COSTO POR 2 KG

ESPECIFICACIONES :

RENDIMIENTO DIARIO I 200,00

CONCEPT0 UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL

1. MATERIALES 1,54

ALAMBRE -KG 0,0500 1,90 0,10

ACERO 1y=4200 kg/(�030m2 KG 1,0700 1,35 1,44

2. MANO DE OBRA 0,69

CAPATAZ 0,1 H.H. 0,0040 9,43 0,04

OPERARIO 1,0 H.H. 0,0400 0,57 0,34

OFICIAL 1,0 H.H. 0,0400 7,70 0,31

PEON 0,0 H.H. 0,0000 0,07 0,00

3. EQUIPO 0.14

HERRAMIENTAS «=1. _ 20,0000 0,69 0.14

COSTO TOTAL 2,37



ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO ARMADO 279

PARTIDA : 05.08 PILARES: ACERO fy=420o kg/cm2

COSTO POR : KG

ESPECIFICACIONES :

RENDlMlE_NTO DIARIO : 200,00

CONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL

1. MA TERIALES 1,54

ALAMBRE KG 0,0500 1,90 0,10

ACE R0 1y=4200 kgIcm2 . KG 1,0700 1,35 1,44

2. MANO DE OBRA 0,69

CAPATAZ 0,1 H H 0,0040 9,43 0,04

OPERARIO 1,0 H.H 0,0400 0,57 0,34

OFICIAL 1,0 H H. 0,0400 7,70 0,31

PEON 0,0 H.H. 0.0000 6,87 0,00

3. EQUIPO 0,14

HERRAMIENTAS % 20,0000 0,69 0,14

COSTO TOTAL 2,37

ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO ARMADO

PARTIDA : 05,09 VIGAS: CONCRETO fc=210 kg/cm2

COSTO POR : M3

ESPECIFICACIONES :

RENDIMIENTO DIARIO : 20,00

CONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL

1. MATERIALES 196,54

ARENA GRUESA M3 0,4200 30,00 12,00

PIEDRA CHANCADA M3 0,0500 40,00 34,00

AGUA M3 0,1040 5,00 0,92

CEMENTO PORTLAND 7-1 , BL 9,7400 15,30 149,02

2. MANO DE OBRA 43,30

CAPATAZ 0,1 H.H. �030 0,0400 0,43 0,30

OPERARIO �030 2,0 H.H. 0,0000 0,57 : 6,86

OFICIAL 1,0 H.H. 0,4000 7,70 3,00

PEON 12,0 H.H. 4,0000 6,07 32,90

3. EQU/PO 11.77

HERRAM|ENTAS % _ 5,0000 43,30 2,17

MEZCLADORA 1,0 H.M. 0.4000 10,50 7,40

VIBRADORA 1,0 HM, 0,4000 5,50 2,20

COSTO TOTAL 251,61



ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO ARMADO 230

PARTIDA : 05,06 PILARES: CONCRETO rc=2�0301okg/cm2

COSTO POR ;

ESPECIFICACIONES : M3 .

RENDIMIENTO DIARIO : 12,00

CONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB ToTAL .

1. MATERIALES 196,54

ARENA GRUESA M3 0,4200 30,00 12,60

PIEDRA CHANCADA . M3 0,5500 40,00 34,00

AGUA M3 0,1840 5,00 0,92

CEMENTO PORTLAND T-1 BL 9,7400 15,30 149,02

2. MANO DE OBRA 72,15

CAPATAZ 0,1 H.H. 0,0667 9,43 0,63

OPERARIO 2,0 H.H. 1,3333 8,57 11,43

OFICIAL 1,0 H.H 0,6667 7,70 5,13

PEON 12,0 H H. 8,0000 6,87 54,96

ggqu/Po 19,51

HERRAMIENTAS % 5,0000 72,15 3,61

MEZCLADORA 1,0 H.M 0,6667 15,50 12,33

VIBRADORA 1,0 H,M. 0,6667 5,50 3,67

' COSTO TOTAL . 288,30

ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO ARMADO

PARTIDA : 05.07 PILARES: ENCOFRADO Y DESENCOFRADO

COSTO POR ; M2

ESPECIFICACIONES :

RENDIMIENTO DIARIO : 15,00

CONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL sua TOTAL

1. MATERIALES 12,15

TRIPLAV 19 MM UND 0,1100 72,00 7,92 -

MADERA TORNILLO P2 1,7000 2,10 3,57

CLAVOS KG 0,2700 1,90 0,51

ALAMBRE ' KG 0,0000 1,90 0,15

2. MANO DE OBRA 9,18

CAPATAZ 0,1 H.H. 0,0533 9,43 0,50

OPERARIO 1,0 H H. 0,5333 8,57 4,57

OFICIAL 1,0 H.H. 0,5333 7,70 4,11

PEON 0,0 H.H. 0,0000 6,67 0,00

3. EQUIPO 0.46

HERRAMIENTAS % 5,0000 9,18 0,46

COSTO TOTAL 21.79



ANALISIS DE COSTOS UNlTARlOS: PUENTE DE CONCRETO ARMADO 231

PARTIDA : 05.04 ESTRIBOS-ALETAS: ENCOFRADO Y DESENCOFRADC

COSTO POR : M2

ESPECIFICACIONES :

RENDIMIENTO DIARIO : 12,00

CONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL

1, MATERIALES 12,15

TRIPLAY 19 MM UND 0,1100 72,00 7,92

MADERA TORNILLO . P2 1,7000 2,10 3,57

CLAVOS KG 0,2700 1,90 0,51

ALAMBRE KG 0,0000 1,90 0,15

2. MANO DE OBRA 11,47

ZAPATAZ 0,1 H H, 0,0667 9,43 0,63

JPERARIO 1,0 H.H. 0,6667 0,57 5,71

)FIClAL 1,0 H.H. 0,6667 7,70 5,13

=EoN 0,0 H.H. 0,0000 6,87 0,00

3. EQUIPO 7 0,57

1ERRAMIENTAS % 5,0000 11,47 0,57

:OSTO TOTAL 24,19
 

XNALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO ARMADO

�031ARTIDA : 05.05 ESTRIBOS-ALETAS: ACERO fy=4200 kg/cmz

:OSTO POR : KG

ESPECIFICACIONES :

?END|MIENTO DIARIO : 200,00

:0NcEPTO UNIDAD CANTIDAD P, UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL
 
V. MATERIALES 1,54

1LAMBRE KG 0,0500 1,90 0,10

1CER0 1y=4200 kg/cm2 KG 1,0700 1,35 1,44

2. MANO DE OBRA 0.59

LAPATAZ 0,1 H.H. 0,0040 9,43 0,04

JPERARIO 1,0 H,H 0,0400 0,57 0,34

IFICIAL 1,0 H,H. 0,0400 7,70 0,31

�030EON 0,0 H.H. 0,0000 6,87 0,00

I. EQUIPO 0,14 .

TERRAMIENTAS % _ 20.0000 0.69 0.14

IOSTO TOTAL 2.37



ANAL|S|S DE cosros UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO ARMADO 282

PARTIDA : o5.o2 ZAPATAS: ACERO fy=4200 kg/cm2
cosTo POR : KG
ESPECIFICACIONES ;

RENDIMIENTO DIARIO : 2oo,oo

CONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL sua TOTAL

1. MATERIALES 1,54

ALAMBRE KG 0,0500 1,90 0,10

ACERO fy=4200 kg/cm2 , KG 1,0700 1,35 1,44

2. MANO DE OBRA 0,69

CAPATAZ ( 0,1 H H 0,0040 9,43 0,04

OPERARIO 1,0 H.H. 0,0400 8,57 0,34

OFICIAL 1,0 H.H, 0,0400 7,70 0,31

PEON 0,0 H H. 0,0000 6,87 0,00

_.?._EQL/IPO 0,14

HERRAMIENTAS "/u 20,000!) 0.69 0,14

cosTo TOTAL 2,37

ANALISIS DE cosTos UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO ARMADO

PARTIDA : 05.03 ESTRIBOS-ALETAS: CONCRETO rc=21o kg/'cm2
COSTO POR : M3

ESPECIFICACIONES :

RENDIMIENTO ammo : 10,00

CONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL sue TOTAL

1. MATERIALES 196,54
ARENA GRUESA M3 0,4200 30,00 12,60 -

PIEDRA CHANCADA M3 0,8500 40,00 34,00

AGUA M3 0,1840 5,00 0,92

CEMENTO PORTLAND T-1 BL 9,7400 15,30 149,02

2_._MANO DE OBRA 86,57
CAPATAZ 0,1 H.H. 0,0800 9,43 0,75

OPER/\R|O 2,0 H.H. 1,6000 6,57 13,71

OFICIAL 1,0 H H. 0,8000 7,70 6,16

PEON 12,0 H.H. 9,6000 6,07 65,95

3. Egu}402 23,53

HERRAMIENTAS °/«I �030 5,0000 86,57 4,33

MEZCLADORA 1,0 H.M. 0,0000 18,50 14,80

VIBRADOR 1,0 H M. 0,0000 5,50 4,40

COSTO TOTAL 306,64 �030



ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO ARMADO 233

PARTIDA : 04.01 SOLADO PARA ZAPATA

COSTO POR : M2

ESPECIFICACIONES : CEMENTO:HORMIGON 1:12 E=4"

RENDIMIENTO DIARIO : 100,00

CONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL

1. MATERIALES 9,24

AGUA M3 0,0120 5,00 0,06

CEMENTO PORTLAND 1:1 , BL 0,3040 15,30 5,00

HORMIGON M3 0,1320 25,00 3,30

2. MANO DE OBRA 6,61

CAPATAZ 0,1 H H 0,0000 9,43 0,00

DPERARIO 3,0 H.H. 0,2400 0,57 2,06

OFICIAL 1,0 H H, 0,0900 7,70 0,52

PEON 7,0 H.H. 0,5500 6,87 3,85

3. EQUIPO 1,81

HERRAMIENTAS �034/0 5,0000 23,51 0,33

MEZCLADORI/A «,0 H M, 0,0000 10,50 1,49

COST0 TOTAL 17,66

ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO ARMADO

PARTIDA : 05.01 ZAPATAS: CONCRETO fc=210 kg/cm2

COSTO POR : M3

ESPECIFICACIONES :

RENDIMIENTO DIARIO : 25,00

CONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL

1. MATERIALES 196,54

ARENA GRUESA M3 0,4200 30,00 12,00 .

PIEDRA CHANCADA M3 0,0500 40,00 34,00

AGUA M3 0,1040 5,00 0,92

SEMENTO PORTLAND T4 BL 9,7400 15,30 149,02

2. MANO DE OBRA 25,83

:APATAz 0,1 H.H. 0,0320 9,43 0,30

DPERARIO 2,0 H.H. 0,6400 0,57 5,40

DFICIAL > 1,0 H.H. 0,3200 7,70 2,46

�034EON 0,0 H.H. 2,560!) 6,87 17,59

3. EQUIPO 12.17

-IERRAMIENTAS -'/.. 5,0000 25,03 1,29

VIEZCLADORA 1,0 H M 0,3200 10,50 5,92 ,

/IBRADOR 1,0 H.M. 0,3200 5,50 1,79

VIOTOBOMBA 1,0 H.M 0,3200 10,00 3,20

SOSTO TOTAL 234,54



ANAUSIS DE cosros UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO ARMADO

PARTIDA : 03.02 RELLENO CON MATERIAL PROPIO _ 234

COSTO POR ; M3

ESPEC!F|CAClONES :

RENDlM|ENTO DIARIO : 6,00

CONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL sus TOTAL

1. MATERlALE_S o_oo

2. MANO DE OBRA 10,42

CAPATAZ 0,1 H.H. 0,1333 9,43 1,26

OPERARIO H.H 0.0000 8.57 0,00

OFICIAL H.H. 0,0000 7,70 0,00

PEON 1.0 H H. 1,3333 6,07 9,16

3. EQUIPO > 0,52

HERRAMIENTAS °/o 5,0000 - 10,42 0,52

COSTO TOTAL 10,94

ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO ARMADO

PARTIDA : 03.03 RELLENO CON MATERIAL DE PRESTAMO

COSTO POR : M3

ESPECIFICACIONES ;

RENDIMIENTO DIARIO : 7,00

CONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL sua TOTAL

1. MA TERIALES 22.00 -

MATERIAL SELECCIONADO M3 1,1000 20,00 22,00

2. MANO DE OBRA 8.93

CAPATAZ 0,1 H H. 0,1143 9,43 1,08

OPERARIO H.H. 0,0000�030 8,57 0,00

OFICIAL H.H 0,0000 7,70 0,00

PEON 1,0 H H. 1.1429 6,87 7.85

3. EQU/P0 0,45

HERRAMIENTAS I % 5,0000 8,93 0,45

COSTO TOTAL . -- 31.38



ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO ARMADO 235

PARTIDA : 02.03 FALSO PUENTE

COSTO POR : GLB

ESPECIFICACIONES :

REND!MIENTO DIARIO ; 1,00

CONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL

1. MATERIALES 20545,00

MADERA EUCALIPTO P2 105000000 1,00 1950000

ALAMBRE . KG 4000000 1,00 700,00

cmvos KG 1500000 1,00 205,00

2. MANO DE OBRA 2375,04

CAPATAZ 1,0 H.H. 0,0000 9,43 75,44

opemmo 5,0 H.H. 40,0000 0,57 342,00

OFICIAL 5,0 H.H. 40,0000 7,70 300,00

PEON 30,0 H.H 240,0000 6,07 1040,00 '

3. EQUIPO . 118,75

HERRAMIENTAS % 5,0000 2375,04 110,75

COSTO TOTAL 2303579
 

ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO ARMADO

PARTIDA : 03.01 EXCAVACION DE ZANJAS Y ZAPATAS

COSTO POR : M3

ESPECIFICACIONES :

RENDIMIENTO DIARIO : 3,50 '

CONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL

1. MA TERIALES 0,00

2. MANO DE OBRA 17,86

CAPATAZ 0,1 H.H 0,2200 9,43 2,16

OPERARIO 0,0 H.H, 0,0000 0,57 0,00

OFICIAL 0,0 H.H. 0,0000 7,70 0,00

PEON 1,0 H.H 2,2057 0,07 15,70

3. EQUIPO 0.89

HERRAMIENTAS % 5,0000 17,86 0,89

COSTO TOTAL . 18,75



ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO ARMADO 2%

PARTIDA : 02.01 TRANSPORTE DE EQUIPO Y MAQUINARIA

COSTO POR : GLB

ESPECIFICACIONES _ :

RENDIMIENTO DIARIO : 8,00

CONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL

1. MATERIALES 0,00

2. MANO DE OBRA 300,00

MANO DE OBRA-T GLB 1,0000 300,00 300,00

3. EQUIPO 1000,00

HERRAMIENTAS-T GLB 1,0000 1000,00 1000,00

COSTO TOTAL 1300,00

ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO ARMADO

PARTIDA : 02.02 NIVELACION TRAZO Y REPLANTEO

COSTO POR 1 M2 .

ESPECIFICACIONES :

RENDIMIENTO DIARIO : 400,00

CONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL

1. MATERIALES 0,28

CLAVOS KG 0,0050 1,90 0,01

:AL BL 0,0200 7,40 0,15

SORDEL ML 0,1900 0,20 0,04

WADERA TORNILLO P2 0,0400 2,10 0,00

2. MANO DE OBRA 0,65

ZAPATAZ 1,0 H.H. 0,0200 9,43 0,19

DPERARIO 1,0 H.H 0,0200 5,57 0,17

DFICIAL 10 H H 0,0200 7,70 0,15

>EoN 1,0 H.H. 0,0200 6,87 0,14

3. EQUIPO 0,43

TERRAMIENTAS 1%. 5,0000 0,65 0,03

FEODOLITO Y MIRA 1,0 H.M. 0,0200 20,00 0,40

COSTO TOTAL 1 1,36
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PARTIDA : 01.01 ALMACEN Y CASETA DE GUARDIANIA

cosro POR : GLB

ESPECIFICACIONES : 100 M2

RENDIMIENTO DIARIO : 1,00

CONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL sue TOTAL

1. MATERIALES 1543,00

MADERA TORNILLO P2 400.0000 2,10 840,00

CALAMINA . UND 20,0000 11,00 220,00 V

TRIPLAY E=12MM UND 10,0000 45,00 450,00

CLAVOS KG 10,0000 1,90 19,00

ALAMBRE KG 10,0000 1,90 19,00

2. MANO DE OBRA 377,78

CAPATAZ 0,1 H H 0,5000 9,43 7,54

OPERARIO 2,0 H H. 16,0000 8,57 137,12

OFICIAL 2,0 H.H 16,0000 - 7,70 123,20

PEON 2,0 H.H. 16,0000 6,87 109,92

3. EQUIPO 18,89

HERRAMIENTAS "/2: 5,0000 377,73 13,89

cosro TOTAL �030 . 1944,67

ANALISIS DE cosTos UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO ARMADO

PARTIDA : 01.02 CARTEL DE OBRA

COSTO POR : UND

ESPECIFICACIONES : 7,20~3.eo

RENDIMIENTO DIARIO : 1,00

CONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL

1. MA TERIALES 922,50

MADERA TORNILLO P2 200,0000 2,10 420,00 -

TRIPLAY E=12MM UND 9,0000 45,00 405,00

PERNO Y ARANDELA UND 15,0000 4,50 67,50 .

PINTURA GLN 1,0000 30,00 30,00

2. MANO DE OBRA 406.47

CAPATAZ 0,3 H.H 2,4000 �030 9,43 22,63

OPERARIO 3,0 H.H, 24,0000 8,57 �030 205,60

OFICIAL 2,0 H H. 16,0000 7,70 123,20

PEON 1,0 H.H, 0,0000 6,87 54,96

3. EQUIPO 40.65

HERRAMIENTAS % 10,0000 406,47 40,65

COSTO TOTAL 1369.62
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CAPITULO V : CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES I

5.1 CONCLUSIONES

- Para él anélisis estructural de puentes continuos es

necesario la utilizacién de programas de computo que no son

muy complicados de elaborarlos si se usan como base el método

de la ecuacién de tres momentos puesto que ella nos ofrece

directamente los Valores de los momentos.

«Q
0 En cuanto a la sobrecarga equivalente de dise}401oesjdecir a la

carga uniforme distribuida y carga tipo cuchilla estos tienen

su importancia }401nicamentecuando se eval}401ael momento

negativo méximo que se produce en los apoyos intermedios.

0 Dise}401arla losa de la superestructura considerando que las

cargas se distribuyen en �030ambossentidos no solo és mas

complicadb el anélisis tal como lo indica Pigeaud sino que

también resultan antieconémicos en comparacién a lo que


