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PREFACIO

El disefio de un puente al igual que otras obras de arte de
la Ingenieria Civil requiere un analisis detallado en cuanto a
estudios de Analisis Estructural, Hidrologia, Geologia vy
Geotecnia. .

El Analisis Estructural se considera muy importante debido
a que resultados muy lejos de la realidad no sélo disminuyen
.los factores de sequridad sino que también incrementan 1los
costoso innecesariamente, claro estd que no sdlo el grado de
analisis estructural realizado incide en el costo sino que
también los métodos usados para el disefio. En el presente en
forma general se efectuard una andlisis lineal complementado
con un andlisis bidimensional de la losa; para el disefic del
puente de concreto armado y postensado se usara las
especificaciones de ACI y AASHTO que son normas americanas mas
difundidas en nuestro pais; el objetivo principal serad obtener

El estudio Hidrolégico déterminaré el caudal de disefio
cuyo objetivo serd aquella maxima que se presenta en las
avenidas por existir en esta la maxima velocidad y poder de
socavacién, teniendo en cuenta que no existen registros de esta
naturaleza

El estudio Geoldgico y Geotécnico esta ligado con el
comportamiento del suelo siendo mas importante cuando se tiene
estructuras hiperestaticas puesto que un asentamiento

-

diferencial no previsto en el analisis estructural origina



mayores esfuerzos en algunos puntos de 1la estructura que
dependiendo de la magnitud llegarian incluso a colapsar la
superestructura del puente, el objetivo principal esta en
determinar la profundidad no erocsionable cuando se presenta el

.

caudal de maxima avenida.



ALTERNATIVAS PLANTEADAS

El objetivo del presente trabajo es obtener el titulo
Profesional de Ingeniero Civil presentando un trabajo netamente
académico, es por esta razén gue se ha elegido dos alternativas
de disefio para.un puente cuya luz es de 70.0 metros entre los
cuales se menciona:

a.- Puente de Concreto Armado continuo en tres tramos, puesto
que los simplemente apoyado son econdémicos 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 continuoc en dos tramos, la
necesidad de insistir en el concreto como elemento basico para
la construccién del puente hace gque 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 planteadas se justifican por el relativo
bajo costo del agregado:existente en la zona y ademas la facil
constfuccién de un falso puente ya que en épocas de estiaje se
presenta un caudal insignificante que bordea los 2 m?/seg y
dura 8 meses al afic y ademas el fondo del rio es uniforme.

* Un puente metalico de celosia se usa cuando la construccidn
del apoyo intermedio es dificultoso ya sea por el caudal en
estiaje considerable o por una profundidad pronunciada de 1la

quebrada presentando ventajas de ahorro en el encofrado pero



que los insumos son poco comerciales que probablemente tendrian
gue traerse del extranjero.

* Un puente de construccidén mixta también posee el
inceonveniente de la vigas metadlicas de acuerdo a las
descripciones a%teribres ademds de la limitada vida Gtil y su
conservacidén 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 unica
forma de definir por una de ellas es efectuando un analisis
comparativo de <costos, por 1o 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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CAPITULO I GENERALIDADES

1.1 DESCRIPCION GENERAL

La ubicacién del Puente Nifio Yucaes es en el Departamento
de Ayacucho, Provincia' de Huamanga, Distrito de Tambillo vy
Acosvinchos.

En los afios de 1993 vy 1994 el Fondo Nacional de
Compensacidén para el Desarrollo Social financid la ejecucidn de
la carretera Muyurina-Acosvinchos quedando inconcluso en el
tramo Nifio Yucaes-Pamparqui, debido a la carencia de un puente
con una luz de 70 metros que cruce el Rio Yucaes a fin de dar

continuidad de la carretera por la margen derecha del rio.
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Es de entenderse entonces que el transito vehicular de

poco tonelaje sélo 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 hidrografica que bordea los 680
km® encontrandose mas de 20 afluentes.

El diagnéstico anterior pretende justificar la ejecuciédn
del Puente Nifio Yucaes ya que permanentemente existird una via
ae comunicacidén corta y fluida entre Muyurina y Acosvinchos por
ende los beneficiarios directos seran los caserios que estan al
borde de la carretera mientras que indirectamente todas de
distrito de Acosvinchos y parte del Distrito de Tambillo vy

Quinua.

1.2 TOPOGRAFIA

Efectuado el recorrido aguas arriba de 1la ubicacién del
puente podemos mencionar dque el curso del rio presenta una
explanacidén uniforme qué varia de 70 metros a 200 metros, el
punto final de la carretera construida muestra una decisidn
acertada de la ubicacidén del puente puesto gue continuar por la
margen izquierda presenta una formacién geoldgica inestable
propensa a erosiones y un costo muy elevado por el talud
empinado de aproximadamente 20 metros por una longitud de 500
metros, mientras gque cruzando hacia la margen derecha se

encuentra una zona plana que se va alejando del curso del rio.
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Efectuado el recorrido aguas abajo de la ubicacién del

puente se puede mencionar que el curso del rio presenta una
explanacidén no uniforme que llega a estrecharse el rio hasta 30
metros, un razonamiento simple indicaria que la ubicacidn 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 razdn
'suficiente para descartar dicha alternativa.

La topografia de la ubicacidédn del puente muestra una
pendiente longitudinal del rio de 2.1% mientras que
transversalmente el fondo del rio no presenta mucha variacidén y
puede observarse que el tirante de la crecida no supera los 1.5

metros.

1.3 MECANICA DE SUELOS

El valor de la capacidad de carga Gltima de un suelo segln
Terzhagui tiene la sigdiente expresidén para zapatas corridas
que si se usa en zapatas rectangulares se esta del lado de la
seguridad.
dec. = c*Nc 4 Y*DEf*Ng +0.5*y*B*Ny
en donde:

ge = Capacidad de carga Gltima del suelo.

c = Cohesidédn del suelo.
Yy = Peso especifico del suelo.
Df = Profundidad de cimentacidn.



Ancho de la cimentacidn.

a3}
If

= tg?(45+$/2) *e™tI®

=
tol
!

Nc = (Ng-1)*ctg(9)
Ny = 1.80* (Ng-1)*tg(¢)
¢ = Angulo de friccidédn interna-del suelo.

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

"entonces
Ng = 42.88
Nc = 55.57
Ny = 56.80
Ademas

c =0

y = 1.50 tn/m’

Dt 2.00 m

B

I

3:75 m ;

por lo que se tiene

dc = 0*55.57+1.50*2.Q0*42.88+0,5*1.50*3.75*56.80

Ge = 0+128.64+159.75

ge = 288.39 tn/m?

qe = 28.8 kg/cm?

Para efectos de verificacién se usara 2.5 kg/cm? o 25 tn/m? lo
gue asegura que por exceso de cargas no se produciré

asentamiento.



1.4 HIDROLOGIA

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 eé el dimensionamiento de los pilares y estribos
ademas por los efectos destructivos que pudiera ocasionar
cuando se toma en cuenta caudales por debajo del real o caso
contrario un sobredimensionamiento exagerado que llega a
encarecer indebidamente el proyecto.

Es por esa razédn que numerosos hidrélogos, estadistas vy
los ingenieros dedican su profesién al estudio del caudal
maximo, volumen y frecuencia de las crecidas. Si bien es cierto
los puntos comunes en las alternativas de estudio distan
considerablemente mas bien los resultados gue se manejan son el
producto de la destreza, el juicio y prevencidén de la inversidn
juegan un papel importantsg.

A continuacidén se ﬁencionan métodos para calcular caudales
maximos de una crecida.

e Por hedio de férmulas empiricas.

A.- Método 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.

- Fébrmulas que unicamente usan el area de la cuenca.
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- Fbérmulas que hacen intervenir el régimen pluviométrico de

la cuenca o la intensidad de la lluvia.

¢ Por medio de métodos estadisticos.
e Por medio del hidrograma unitario.

En el presente se determinard por métodos estadisticos
para lo cual es necesario tener registro de caudales de 20 a 30
afios. Si bien es cierto la cuenca de Rio Yucaes no cuenta con
dichos registros, estos caudales seran generados teniendo en
cuenta similitud topografica y climatica del Rio Mantaro con

una extensidén de registro que abarca 22 afios cuya fuente 1lo

manejd Electroperu.



INFORMACION : CAUDALES (m’/seq)

ESTACION : PONGOR DEPARTAMENTO : HUBNCAVELICA
CUENCA : RIO MANTARO PROVINCIA : TAYACAJA
ALTITUD : 1680 msnm - DISTRITO : COLCABAMBA
AREA DE CUENCA  : 27780 km?
LONGITUD “ 3 74937237
LATITUD ¢ 12021545
Af0 MAXIMO DIARIO MINIMO DIARIO MEDIA ANUAL
1963 1343.0 96.0 360.99
1964 1278.0 97.0 228.24
1965 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
969 602.0 73.0 179.82
1970 1272.0 95.0 280.00
1971 1817.0 - 91.0 308.66
1972 | 1247.0 84.0 987,21
1973 1782.0 . 120.0 405.50
1974 1437.0 ; 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

0 245.35

1984 1691.0 -49.



INFORMACION : PRECIPITACION PROMEDIOS MENSUALES (mm) Y
CAUDALES (m®/seg)

ESTACION : PONGOR DEPARTAMENTO : HUANCAVELICA
CUENCA : RIO MANTAROQ PROVINCIA : TAYACAJA
ALTITUD : 1680 msnm DISTRITO ~ : COLCABAMBA
AREA DE CUENCA' : 27780 km®

LONGITUD : 74°37°23"

LATITUD x 12554 Y gg»

MES PRECIPITACION CAUDAL MIN. CAUDAL MAX. CAUDAL MED.
ENE 83.6 149.1 ~ B52.6 346.0
FEB 77.1 130.6 982.9 570.2
MAR 64.9 374.1 1192.8 1550
ABR 28.2 135.5 978.1 377.0
MAY 8.1 66.2 316.4 181.3
JUN 422 61.7 183.0 119.3
T 4.5 67.6 171.2 112.5
AGO 7.8 4607 154.6 103.4
SET 19.0 _ 64.4 189.0 112.3
OCT 28.7 63.9 372.9 143, 2
NOV 35.5 99.1 607.1 171.8
DIC 45.3 83.4 390.4 T30, 2
TOTAL 406.9

Para generar los caudales en la cuenca del Rio Yucaes es
necesario contar con los mismos parametros de la cuenca del Rio

Mantaro que originan el caudal, siendo los mé&s importantes:



ANO PRECIPITACION PROMEDIO ANUAL

ESTACION ESTACION ESTACION ESTACION ESTACION

LURICOCHA EUANTA 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 51.9..3 511.0
1967 411.8 754.6 1449.8 689.9 821.0
1968 384.2 714.9 1067.3 573.4 558.1
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 B74.2
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 correlacidén de precipitacién promedio anual
y la altitud de la estaéién se tiene una regresidn lineal cuya
expresidén es la siguiente.

P = -639.1+.4339%*y

r = 0.8739
Donde

P = Precipitacidén en las estaciones.

y = Aititud de las estaciones.

r = Coeficiente de correlacidn.

Para una altitud de 2535 msnm ée tiene:
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aArea de la cuenca, precipitacidén promedio anual y coeficiente

de escorrentiaf

Haciendo uso de la Carta Nacional de escala 1/100000 cuyas
laminas son Ayacucho 27-fi, San Miguel 27-0 y Huanta 26-fi, se
tiene una cuegca alargada cuya extensién es 680 km?, cuya
altitud en el punto de interés es 2535 msnm, con una cota
maxima de la cuenca de 4393 msnm, habiéndose determinado una
'altitud media de la cuenca en 3520 msnm.

Para determinar la precipitacidén en el punto de interés es

necesario disponer estaciones de registro cercanas cuyo cuadro

se muestra.



: 10
=639.1+.4339%2535

v
[

P = 460.9 mm

RELACION DE CUENCAS ENTRE EL RIO YUCAES Y RIO MANTARO

Teniendo en cuenta las variables directas para evaluar las
crecidas se puede estimar la siguiente relacidn.

Omantaro  Cmantaro™ Puantaro™* Avanraro

Teniendo en cuenta que la cuenca de Rio Yucaes es una Sub-
cuenca del Rio Mantaro en el presente considerare el valor de

Cyucaes Y Cumantaro 1iguales entonces se tendrid la siguiente

expresion.
Pyucaes * Avucaes
Quicass: = i i wisvim * OmAnTARO
Punntaro * Avantaro
En donde Pyycaes = 460.9 mm
Ayucnes = 680 ki
Puantaro = 406.9 mm
Awantaro = 27780 km®
Entonces  Qvucass = 0.027727*QumantARO

Es necesario mencionar que Cyycaes < Cuantare debido a 1las
ubicaciones con respecto a su altitud de las cuencas, entonces
la suposicidén de considerarlos iguales origina caudales mayores
que consideraré como margen de seguridad toda vez que el

interés es determinar los caudales de maxima avenida.
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CAUDALES GENERADOS PARA CUENCA NINO YUCAES

ARO 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 2.7 ' 6.8
1969 16.7 2.02 5.0
1970 35.3 2.63 7.8
1971 50. 4 2.52 8.6
1972 34.6 233 8.0
1973 49.4 3.33 11.2
1974 39.8 2.77 8.6
1975 55.9 2.91 8.4
1976 43.3 ;| 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 Bl 1.25 6.7
1983 35.2 1.28 7.4
1984 46.9 1.36 6.8

e Los paradmetros de la serie de caudales maximos son:
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Media X 39.2
Desviacidén estandar g = 162

e Los pardmetros de la Distribucidén Gumbel son:

Parametro ge escala a = 0.78*s
a = 8.0

Parametro de posicidédn p = x-0.45*s
n= 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 m’/seg siendo concordante con los valores de
caudales minimos diarios que proporciona la correlacidén de
cuencas.

Con la finalidad de determinar 1la validez de 1la
consistencia se procederd a efectuar una prueba de ajuste de
los datos obtenidos y asi.poder determinar el caudal maximo de

disefio para un periodo de retorno dado.



PRUEBA DE BONDAD DE AJUSTE SMIRNOV-KOLMOGOROV

n Q=x P(x)=m/ (n+1) z= (X-p) /o Fi(z) A=/F(z)-P(x)/
01  16.7  0.0135 -2.2375 0.0000 0.0435
02 24.0  0.0870 -1.3250 0.0232 0.0638
03 29.6  0.1304 -0.6250 0.1544 0.0240
4 32.0  0.1739 -0.3250 0.2506 0.0767
05 33.3  0.2174 ~0.1625 0.3084 0.0910
)6 34.6  0.2609 0.0000 0.3679 0.1070
27 34.7  0.3043 0.0125 0.3725 0.0682
)8 35.0  0.3478 0.0500 0.3863 0.0385
29 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 1.7875 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

» E1l valor de Agpx = 0.1171
» E1l valor de A, critico para un nivel de significacién de 0.05

o 95% de probabilidad es:

Ao = 0.282 -



» Criterio de decisidn:

caudales se ajustan a una distribucién Gumbel

Amax < Ao

14

se concluye que los datos de

con un nivel

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

JAUDAL

*

DE DISENO PARA UN

MR=gl = B(Usg) = 1-14T
"Q=g}) = 1-1/5
5(Q=q) = 0.80 = F(z)
(z) = EXP(-EXP(-z})
= 1.4999
) = u o+ ozta
) = 34.6 + 1.4999*8.0
) = 46.6 m’/seg

PERIODO DE RETORNO DE 5 ANOS

AUDALES MAXIMOS PARA DIFERENTES PERIODOS DE RETORNO

Tr
Tr
Tr
Tgr
Tr

Tr

= 5 afios

= 10 afos

= 20 afios

= 50 afios

= 100 afios

= 500 afios

0 0 0 ©

46.6

52..5

65.8

71.4

84.3

m?/segq
m>/segq
m*/seg
m*/seg
m?/seg

m’/seg
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De la seccidén transversal del rio puede obtenerse 1los

siguientes parametros geometricos.

Tirante (m) Area (m?) Perimetro (m) Radio Hidraulico (m)
0.00 0.00 4.0 0.00
0.50 5.80 131.0 0.34
1.00 1130 25.0 0.43
1.50 28.40 48.0 0.59
2-00 56.80 | 70.40 : 0.81

De acuerdo a la expresidén de Darcy-Weisbach se tiene

2%*10g(14.84*F£*R/ks) *V(8*g*1)

v =
v = velocidad del caudal (m/s)

f = coeficiente de forma de la seccidn
R = radio Hidraulico (mm)

ke= rugosidad del lecho (mm)

gravedad

Q
il

I = pendiente !

Para el tirante de 1.50 m se tiene

f = 0.52

R = 590 mm
Ke= 300 mm

g = 9.81 m/s?
I = 0.021
entonces

v = 3.03 m/s

88.1 m’/s > Q de 500 afios de retorno.

0



1.5 SOCAVACION
En el libro de Mecanica de Suelos (III) de los autores
Juarez 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 observacidn directa en varios puentes de la Unidn
Soviética y es

So=Ke*Ky (e+Ky) v2/2g-30d
en que
Se = Profundidad de socavacidn, en m
K¢ = Coeficiente gue depende, en general, de la forma de la
nariz de la pila y del angulo de incidencia entre la corriente
y el eje de la misma. Se encuentra en la fig. A-IITI.7 (a, b vy
G - :
Ky = Coeficiente defini&o por la expresidn:

log Ky = 0.28 3V(v?/gb;) el cual puede encontrarse también
en la grafica de la fig. A-III.S8
v = Velocidad media de 1la corriente aguas arriba de la pila
después de producirse la erosidén general, en m/s
g = 9.81 m/s?
b, = Proyeccién de un plano perpendicular a la corriente, de la
seccién de la pila. Cuando el &ngulo de incidencia vale 0°, b;

es igual al ancho de la pila
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e = Coeficiente de correccidén, cuyo valor depende del sitio en

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.
Kn = Coeficien&e que toma en cuenta la profundidad de 1a
corriente, definido por la expresidn

log Ky = 0.17-0.35H/b; y que puede encontrarse ademas con
éyuda de la curva de la fig. A-111.9
H = Tirante de la corriente frente a la pila. Este valor es el
obtenido al presentarse una avenida después de aplicar 1lo
expuesto en 1los parrafos alusivos a la estimacién de la
socavacién en general
d = Diametro en m de las particulas mas gruesas que forman el
fondo y estd representado aproximadamente por el dgs de la
curva granulometrica, Esto es porque al formarse el embudo
producido por 1la erosidén se realiza una seleccién de los
materiales y queda unicémente los mas grandes. En caso de que
la distribucidén del material no sea uniforme en las capas mas
profundas, al <conocer 1las curvas dranulométricas de 1los
estratos a los cuales se supone puede llegar a la erosidn, se
tomara como diametro representativo al dgs mayor de todos
ellos. Cuando el material del fondo tiene un diametro 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 socavacidén llega a esta
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1ltima, al calcular el dgs de ella deberd tomarse en cuenta que

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

1wevo material.

El valor del angulo de incidencia ¢ entre la corriente y

.as pilas es tomado en cuenta en el wvalor de b, tal y como

uede observarse en 1la fig. A-I11.7, el cual, a su vez,
nterviene en la evaluacién de Ky y Ky. Ademéds ¢ afecta

lirectamente al valor del coeficiente K;, como se observa en
rsas mismas figuras, excepto en las pilas rectangulares vy
rirculares.

Yaroslavtziev hace hincapié en que, en vista de que el
rsviajamiento de la corriente influye considerablemente en la

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

jue incida con el angulo ¢ méximo, la erosién local llegue a

ser mayor gue para las condiciones de gasto maximo con el ¢
i

1enor.

Yaroslavtziev advierte que su foérmula puede conducir a
irrores en los casos en que la relacidén H/b; sea menor que 2 y
.a pila esté inclinada respecto a la corriente y afiade también
jue los valores obtenidos en esas condiciones son menores gue
.08 gue realmente se presentan. Previene asimismo, sobre la
>osibilidad de que ocurra depdsitos frente a las pilas 0

:rosiones negativas, en el caso de que las velocidades sean muy

ajas.



De acuerdo a las condiciones del presente se tiene:
e kf = 12.4

-0.28*3(v?/gby)

e log kv

Il

v 3.03 m/s
g = 9.81 m/s?
b1: 0.75 m

entonces kv = 0.703

e ¢ =1.0

e log kh = 0.17-0.35*H/b;
H=1.50 m
b= 0.75 m

entonces kh = 0.30

e v¥/2g = 0.47 m

e dgs = 0.15 m

8¢ = 12.420.703*%({1.0+0.3)*0:47-30*0,15

So 8:21~4:50

Il

So

0.71 m en el peor de los casos se cimentard a 2.0 m
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CAPITULO II CARACTERISTICAS DE DISENO

2.1 CARACTERISTICAS DE LA VIA

De acuerdo a 1las Normas Peruanas de Carretera, la
carretera Muyurina - Acosvinchos‘ estd 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 menciocnadas el transito es
considerado de una sola via por lo que el numero de vias del
puente debe ser unica.

Seguin la AASHTO, el ancho de carril que ocupa un camidén de
disefio es 3.05 metros, considerandose 3.60 metros el ancho de

disefioc de una via de trafico. En el presente consideraré el
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ancho de la via en el puente 4.00 metros debido a la longitud

del puente.

2.2 NORMA PARA DISENO DE PUENTES

En el paié no existen normas para el disefio de puentes,
razén por la cual se vienen adoptando la del Reglamento
Americano AASHTO debido a la simplicidad de sus f£érmulas vy
expresiones, ademas nuestras técnicas de construccidn vy
Reglamento Nacicnal de Construcciones son basados en las normas

del ACI puesto que el Reglamento Francés exige un analisis

bidimensiocnal.

2.3 SOBRECARGA DE DISENO

El Reglamento AASHTO editado en el afio 1996 reconoce como
carga de disefio aquella denominada HSZ20 ¢ H20-S16 con una carga
total de 36 toneladas americanas distribuidas en tres ejes
considerandose 4 ton. en el eje delanterc 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 1los 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 ademas el ancho de contacto
de las llantas con el pavimento es un rectangulo de 50 cm por

10 cm.
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Para simular el transito de wvarios 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 momento; 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 afio de
1944, es evidente aceptar que luego de mas de medio siglo esta
sobrecarga de disefio debe modificarse. Sin embargo a la fecha
en el mismo Norteamérica se estan disefiando puentes 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 disefio
de puentes en nuestro pais; con una sobrecarga HS25. En nuestra
red vial existen camionés que circulan con mayor carga que el
HS25 llegando a asemejarse a la sobrecarga francesa de disefio
cuyo carga total es de 60 toneladas métricas repartidas en seis
ejes, es por esta razén que en el presente consideraré como
sobrecarga de disefio aquella denominada HS30 equivalente al
150% de las cargas del HS20, es decir que la carga total de

disefio serd de 49 toneladas métricas repartida en tres ejes

anteriormente descritos.
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2.4 METODOS DE DISENO

Existen varios métodos desde los mas simples en lo qué es
necesario usar una simple calculadora hasta los mas complejos
en los que se requiere un ordenador. Puede clasificarse en:

A.- METODOS EME;IRICOS O APROXIMADOS

Entre los mas destacados figura el Reglamento Americano

AASHTO en 1la que ée detalla diferentes férmulas, tablas vy
Icoeficientes.
B.- METODOS CLASICOS

Para el calculo de losa o tablero se hace un analisis
bidimensional entre ellos podemos mencionar el Método de
Pigeaud, el Método de Westergaard y otros como las
publicaciones de Pucher, Rusch y &bacos de Homberg.

Para el analisis longitudinal se tiene el Método de
Courbon, el Método de Guyon-Massonet y abacos de Cusens y Pama.
C.- METODOS MODERNOS ;

Para el uso de esgos métodos es imprescindible el uso de
un ordenador entre los cuales podemos menciconar, el Método de
la Losa Ortotropa, el Método del Emparrillado plano, el Método

de la Lamina Plagada, el Método de 1los Elementos Finitos -
Calculo Bidimensional - Tablero Tipo Losa, el Método de

Elementos Finitos - Calculo ftridimensicnal - Tableros Secciédn

Cajén y Método de las Bandas Finitas.
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Es necesario mencionar que le orden mencionado de 1los

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

son mas reales y consistentes gue los anteriores.

2.5 MATERIALES
- PUENTE DE CONCRETO ARMADO

Para todos los elementos se usara concreto cuya
resistencia a la compresién no sea menor de 210 kg/cm? ya que
resistencias menores proveen estructuras poco durables, como
refuerzo estructural a la traccidén se usaran barras de
corrugadas de acero de grado 60 cuyo fy=4200 kg/cm?.
- PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO

Para la superestructura se usarad concreto cuya resistencia
a la compresién no sea menor de 350 kg/cm® debido a que la
fuerza de presforzado son considerables y es necesario proveer
de secciones resistentes, ;como acero para presfuerzo se usara
strand de L2 de | 7 alambres de grado 270 cuyas
especificaciones se dan en la Norma AASHTO M203. El1 concreto

para la Subestructura sera de 210 kg/cm®.
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CAPITULO III : PUENTE CONTINUC DE CONCRETO POSTENSADO

3.1 JUSTIFICACION.

Optar por 1la constfuccién de un puente de concreto
postensado es disminuir la seccidn transversal comparado con un
puente de concreto armado para una misma luz, esto hace que se
pueda cubrir 1luces grandes con secciones razonables 1lo gue
indicara 1la menor cantidad de apoyos intermedios, esta
reduccidén econdmica 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.



3.2 SUPERESTRUCTURA.
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La seccidn transversal del rio o 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 gue el fondo del

rio presenta poca variacidén en cuanto a topografia como es el

caso del puente en estudio para cubrir los 70 metros

tramos seran iguales es decir cada uno de 35 metros.

3.2.1 PREDIMENSIONAMIENTO

Las dimensiones tentativas de

una losa con vigas

puentes de concreto postensado puede calcularse segun

sugerencias de ACI y AASHO-PCI.
Segun ACI
* Para tramos simples

* Para tramos continuos

donde : i
h =
L =
En el presente se tiene L
- Considerando tramo simple h
h
- Considerando tramo continuo h
h
h

i

-
]

Lfzz.2

h = L/25 a L/33.3

Altura total wviga y losa.

Longitud del tramo del puente.

35: 00 ms
35/22.2
1.58 m.
35/25

1.40 m.
35/33.3

1.05 m.

estos

para

las
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Es necesario mencionar que dichas dimensiones esta referido

para una sobrecarga HS20 por lo que estos valores deberan de
mejorarse para una sobrecarga HS30.
Segan AASHO-PCI.

El AASHO—PéI para puentes de autopista establece cuatro

tipos de vigas I de concreto preesforzado de construccidn

compuesta el cual menciona el tipo viga IV con las siguientes

caracteristicas.
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
Chaflan superior = 15.24 cm*15.24cm

Siendo el limite del claro recomendado de 21.33m a 30.48m
considerando como sobrecarga HS20 y tramo simplemente apoyado.

El incremento de la sobrecarga en un 50% origina un aumento
je las caracteristicas de la seccidén. Si bien es cierto el
iisefio final de una estructura de concreto postensado se
sybtiene en base a tanteos sucesivos, la seccién tentativa para

in primer andlisis se considera lo siguiente.
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| 060 | 4.00 | 080 |
| i I I
T ] Tz
| | | o020
1.85

v N\, 0.25 Wa N\
inNNmAn) 0.25 NI | i

|25| 0.35 |.25|

| 070 | 0.35] 2.30 | 035| 0.70 |

3.2.2 DISENO DE LA LOSA. TRAMO INTERIOR
Cuando las viguetas y losa forman un elemento monolitico
el disefio de la losa se debera efectuar considerando que la
carga se reparte en ambos sentidos.
En el presen£e caso las viguetas se colocaran cada
3.50 m con un ancho de 0.20 m es decir gue la separacidén entre

caras es de 3.30 m.

* MOMENTO POR SOBRECARGA HS30 - METODO DE PIGEAUD.
Pigeaud estudié el comportamiento elastico de placas
mediante la ecuacién de Lagrange en el que sSe asume que los

cuatro bordes de la placa estan en apoyo simple y que existe



29
una carga centrada repartida sobre un rectangulo de lados u vy

v.
__1_.
b Vi
| u |
| |
| a |
I ]
a = Luz libre entre wvigas
b = Luz libre entre vigas diafragmas
u=x + 2% + ¢
v =y + 2% + t
X , Y : Rectéangulo de contacto de ruedas con el pavimento

segin AASHTO. ‘

0.50 m.

X

g:10 M.

y

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



v = 0.40 m.

a = 2.30 m.

b = 3.30 m.

Los momentos en la direccidén 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.

ua=(16p/n2/n2)/ (u/a*v/b)*$ f (m/n)/(m2+n2p?) 2sen (m*n*u/2a)*

mz13 N=z13,

sen (m*a*v/2b)

1b=(16pp2/n2/n2)/(u/a*v/b)*3 § (n/m)/(m2+n2p?)2sen (m*n*u/2a)*

mz1,3, n=1,3,

sen (n*n*v/2b)

o> = a/b.
No ITERACIONES ua | ub
4 0.179730 0.130136
5 0.174356 0.135490
6 0.173616 0.138062
7 0.174513 0.139253
8 0.174890 1 0.139624
9 0.174877 0.139540
10 0.175142 0.139253

11 5. 198514 0.138897



ub = 0.139

Usar ua = 0.176 vy

entonces

Ma = (0.176+0.15*0.139)*10.89
Ma = 2.14 Tn m/ml.

Mb = (0.139+0.1g*0.176)*10.89
Mb = 1.80 Tn m/ml.

* MOMENTO POR CARGA MUERTA

Segun Pigeaud se considera:

u = a

v =D

P

I

Peso pr

Peso as

opio 2.40*%0.20*%2.30*3.30

falto 2.00*0.05*2.30*3.30

No ITERACIONES

4

10

11

Usar

ua = 0.059 vy

u

b

= 2.30 m.

330 ms

Peso total de la losa.

ua ;

0.057874
0.058108
0.058241
0.058325
0.058385
0.058425
0.058455
0.058478

ub = 0.021

il

I

3.6

0.7

4.4

ub

G

0.

4 Tn.
6 Tn.

0 Tn.

020705

020951

.020804

.020890

.020836

.020874

.020847

. 020861

31
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entonces:

Ma = [0.058+0..15%0.02%) %440
Ma = 0.27 Tn m/ml.

Mb = (0.021+0.15*0.059)*4.40
Mb = 0.13 Tn m;ml.

Resumiendo los momentos en el centro de la placa

considerando simplemente apoyado los cuatro extremos se tiene:

CARGA _ ‘Ma Mb
- Sobrecarga HS30 2.14 Tn m/ml 1.80 Tn m/ml.
- Carga muerta : 0.27 Ton m/ml 0.13 Tn m/ml.

Por continuidad para el calculo de momentos positivos vy
negativos es necesario afectar por un factor de 0.8 y 0.9
respectivamente.

MOMENTO POSITIVO

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

It

0.22 Tn m/ml Mb 0.10 Tn m/ml

- Carga muerta Ma

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

il

* Momento por servicio:
M = Mp+Mp+M;

Ma = 0.22+1.71+0.51

Ma = 2.44 Tn m/ml.

Mb = 0.10+1.44+0.43

Mb = 1.97 Tn m/ml.

La verificacidn consistira en evaluar una seccidén minima a

fin de que la estructura falle por fluencia del acero.
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f'c = 350 kg/cm® fc = 0.4f ¢ fc = 140 kg/cm?

fy = 4200 kg/cm?® fs = 0.5fy ~ fs = 2100 kg/cm?

Ec = 15000*Vf'c  Ec = 280624 kg/cm® Es = 2100000 kg/cm?
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

operalte minimo.

F2= 20N { P kL)

M = 2.44*10~5 kg cm.
> = 100 cm.
d min = 10.85 cm.

d real = 20=3«1.27/2
1 real = 16.37 cm.
Valores menores a d min = 10.85 em. implica una falla por
compresidén la que se estara evitando.
* Disefio por resistencia ultima

.‘41} = 1.3* (MD+5/3 (ML+MI) ]

p Momento por carga muerta.
v;, = Momento por carga viva.

s

It

Momento por impacto.
Momento Mua

Mp = 0.22 Tn m/ml.

i

It

Vg, 1.71 Tn m/ml.

M = 0.51 Tn m/ml.
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Mua = 5.10 Tn m/ml.

My = @*As*fy* (d-As*fy/l1.7*fc*b)

@ = Factor de reduccidén por flexidn

As = Area de acero

fy = Esfuerzotde fluencia del acero

d = Peralte efectivo

f'c = Resistencia del concreto a la compresiodn

b = Ancho del rectangulo de compresiédn producido por la flexidn

My = Momento Ultimo resistente.
teniendo:

@ = 0.90

fy = 4200 kg/cm?

d = 16.37 cm

f'c = 350 kg/cm?

b = 100 cm

My = 5.10*%10"5 kg cm i
se tiene As = 8.56 cm?/ml

Segin AASHTO

As min. = 0.002*b*d
b = 100 cm
d = 16.37 cm
As min. = 3.27 cn?/ml

Momento Mub

Mp 0.10 Tn m/ml

M 1.44 Tn m/ml



".II = 0.43 Tn m/ml

Iua

il
I

>
se tie
Segin

As min

As min

icero

4.18 Tn m/ml

20~-3-1.27-1.27/2

= 15.10 cm

100 cm
ne As =‘7.59 cm? /ml
AASHTO.

. = 0.002*b*d

i

b 100 cm

d

15.10 cm

. 3.02 cm?/ml

It

maximo por falla balanceada.

) max = 0.75*pb'

b =

cenien

i

£ e

By

3 —

result

0.85*f£ c*B/£y*6000/ (6000+£y)
o

350 kg/em?
4200 kg/cm?

0.80

a pp = 0.0333

)y max = 0.0250

s max

As max

As max

is max

= p max*b*d
(a) = 0.025*100*16.37
(a) = 40.93 cm? mayor que 8.56 cm?

(b} = 0,025*100*15..10

35
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As max (b) = 37.753 cm? mayor que 7.59 cm?

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

MOMENTO NEGATIVO

Sobrecarga HS30 Ma = 1.92 Tn m/ml Mb = 1.62 Tn m/ml

- Carga muerta Ma = 0.24 Tn m/ml Mb 0:12 Tn m/ml

il
It

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

* Momento por servicio:

M o MD+ML+MI
Ma = 0.24+1.92+0.57
Ma = 2.73 Tn m/ml.

La verificacidén consistira en evaluar una seccidén minima a

fin de que la estructura falle por fluencia del acero.

teniendo:

fc = 140 kg/cm? :
fs = 2100 kg/cm? .

n = 7.48

r = 15.00

k = 0,3327

j = 0.8891

peralte minimo.

dZ

Il

2*M7 {Ecrk*)*Db)

M 2.73*10~5 kg cm.

o
I

100 cm.



d min = 11.73 cm.
d real = 20-4-1.27/2
d real = 15.37 cm.

Valores menores a d min = 11.48 om.

.

compresidén la que se estara evitando.

* Disefio por resistencia Gltima
Gy = 1.3% (Mp+5/3 (My4My) )
Momento Mua
9y = 0.24 Tn m/ml.
M, = 1.92 Tn m/ml.
dr = 0.57 Tn m/ml.
qua = 5.71 Tn m/ml.
resulta As = 10.32 cm?/ml
Segun AASHTO
As min. = 0.002*b*d
b = 100 cm. i

d 15.37 cm.

It

3.07 cm?/ml.

As min.

lJomento Mub

Ip = 0.12 Tn m/ml.
i, = 1.62 Tn m/ml.
1; = 0.49 Tn m/ml.

fua = 4.73 Tn m/ml.
~esulta As = 8.47 cm?/ml

segan AASHTO

37

implica una falla por
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As min = 0.002*b*d
b = 100 cm
d= 15,37 &m
As min = 3.07 cm?/ml

*

Acero maximo por falla balanceada.

p max 0.75*pb

I

p max 0.0250

As max = p max*b*d

I

As max (a) 0.025%100*15.37

It

As max (a) 38.43 cm? > 10.32 c¢cm?

il

As max (b) 0.025*100%15.37
As max (b) = 38.43 cm? > B8.47 cm?

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 - |
Acero positivo
- Paralela al trafico
As = 7.59 cm®/ml
As No 4 = 1.27 cm?

espaciamiento = 1.27/7.59

0.15 m.

I
II

s 0.167 m. usar 8
- Perpendicular al trafico

As = 8.56 cm?/ml



As N° 4 = 1.27 cm?

espaciamiento 1.27/8.56

s 0.148 m. usar s = 0.15 m.

Acero negativo
~ Sobre vigas principales

As = 10.37 cm?/ml

As N° 4 = 1.27 cm?

Il

espaciamiento 1.27/1D,37

0.122 m. usar s = 0.125 m.

Il

s
~ Sobre vigas diafragmas
As = 8.47 cm?/ml
As N° 4 = 1.27 cm?

L2778 .47

espaciamiento

s = 0.15 m. usar s = 0.15 m.

3.2.3 DISENO DE VOLADO DE ;LOSA

P
| e l x ,
020 I 1 I
0.20 [ 2
| oe0 |
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* MOMENTO POR PESO PROPIO

jeccidn Carga Brazo Momento
L 2.40*%0.60*0.20 = 0.288 0.80 .23
2 2.40%0.70%0.20 = 0.336 .35 0:12
\sfalto 2.00*0:50*0.05 = 0.050 D.25 s Bl
3Jaranda 0.15 1 <05 0.16

Mp=0.52 Tn m/ml.
¢ MOMENTO POR SOBRECARGA

segun AASHTO.

1L = P*x/E
» = 10.89 Ti.
in el grafico e = 0.30 m.
aptonces: e+x = 0.50
x = 0.20 m.

Il

0. 8%x+]l.143

L+

L4
]

0.8%0.2041.143 )

3 =1.30 m.

4 = 10.89*0.20/1.30
dp = 1.68 Tn m/ml

4 = 0.30%M,

My = 0.51 Tn m/ml.

Momento por servicio
M= MD+ML+MI

v 0.52+1.68+0.51

2.71 Tn m/ml.

=
i



* MOMENTO POR PESO PROPIO

Seccidn Carga

i 2.40*0.60*0.20 = 0.288
2 2+40%0.70%0.20 = 0.336
Asfalto 2.00*0:50*0.05 = 0.050
Baranda 0.15

* MOMENTO POR SOBRECARGA
Segun AASHTO.
ML = P*x/E

P

10.89 Tn.

En el grafico e = 0.30 m.
entonces: etx = 0.50

x = 0.20 m.

E= 0.8*x+1.143

E= 0.8%0.20+1.143 |
E=1.30 m.

M, = 10.89%0.20/1.30

M, = 1.68 Tn m/ml

M = 0.30*M;,

M = 0.51 Tn m/ml.

Momento por servicio

M

Mp+Mp+My

M

1l

0.52+1.68+0.51

M= 2,71 Tn m/ml.

Brazo

0.80

0.35

0.25

40

Momento
q.23
0.12
0.01
0.16

Mp=0.52 Tn m/ml.
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Disefio por resistencia altima

Mp = 0.52 Tn m/ml.

My, 1.68 Tn m/ml.

0.51 Tn m/ml.

Mua = 5.42 Tn m/ml.

Mz

resulta As = 9.77 cm?/ml
Seguin AASHTO.

0.002*%b¥*d

il

As min.

b =100 cm

d = 15.37 cm

As min. = 3.07 cm2/ml
As max = 0.025*100*15.37
As max = 38.43 cm? > 9.77 cm?

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
Distribucidén del acero
As = 9.77 cm?/ml

As N° 4 = 1.27 cm?

espaciamiento 1.27/9.7%

0.130 m. usar s = 0.125 m.

S
e 1 momento negativo en la wviga 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 gue 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

* CUANDO LA CARGA SE ENCUENTRA EN EL PRIMER TRAMO

Usando la ecuacidn de tres momentos se tiene:

MA = 0 MC = ( .
2% (L+L) *MB = - (x)*(L2-x2)/L
MB = -(x)*(L2-x2)/(4*L2)
1
-
| MB
| ]
A B
IRA IRBl
| \
| i



RA = (MB+L-x)/L
RB1 = 1-RA
RB = (x-2*MB)/L

* CUANDO LA CARGA SE ENCUENTRA EN EL SEGUNDO TRAMO

Usando la ecuacidén de tres momentos se tiene:

VA = 0 MC = 0
2% (L4+L) *MB = - (2*L-x)* (L2= (2*L-x) * (2*L-x) ) /L
MB = —(2*L-x)*(L2- (2*L-x)* (2*L-x) )/ (4%L2)
MB
| |
A B
]RA IRBl
| L |
1 l
RA = MB/L
RB1 = 1-RA

RB (2*L=x=2*MB) /L

43
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L.as lineas de influencia cuando la seccidn se encuentra en

el primer tramo estard dado por las siguientes ecuaciones:

Si x < a
1
——
I | |
A B - (&
| a |
K [
Ma = RA*a-(a—-x)}
Va = RA-1
RB = (x-2*MB)/L
Si a< x <L
i
| x
‘ l
[ | |
A B s C
| A . !
| .
Ma = RA*a
Va = RA-1
RB = (x - 2*MB)/L
Si L <« x < 2*L

.

ol
us}
@
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Ma = RA*a
Va = RA
RB = (2*L - x - 2*MB}/L

+

3.2.4.2 ANALISIS POR CARGA VIVA
Ademds de Ma y Va es necesario conocer valores de RB,
valores que seran tabulados cada 2.50 m., es decir se obtendra

15 puntos de la envolvente del primer tramo.



CASO A
CARGA III
4p 4p P
I i | LTI
d i
E t
A j 1 l
] ] -
4.27 m 4.27 m
CASO B
CARGA 1T
4P 4p P
o * T : T 111
A, T
i | | |
1 | I B |
*4.,27im 4.27 m
CASO C
CARGA I
4P 4P P
: ' I LI ]III
’.9. T
] | I I8
1 B |

|
4.27 m 4.27 m

46



CASO D
CARGA I
P 4P 4P
ITT IT I
Q 1
A t
A ] | |
1 | -1
4.27 m 4.27 m
CASO E
CARGA II
P 4P 4P
. 111 .II I
'A,, T
" | | |
1 | -
4.27 mi4.27 m
CASO F
CARGA III
P 4P 4P
& 111 i g I
o
A | |

——

| -
4.27 m 4.27 m

47



CASO G
CARGA 1I1II
4P 4P P
I 1T III
a = ==
5 }
A I ] |
] | |
9.14 m 4,27 m
CASO H
CARGA 11
4P 4P P
P IT III
‘4, L)
A | | |
1 | |
9.14 m; 4.27 m
CASO I
CARGA 1
4P 4P P
I N B oo i
a ;
>
A | | |

9.14 m 4.27 m

48



CASO J
CARGA I
b
P 4P 4p
111 A 5 1
o} "
5 '
. | | |
1 | |
4.27 m 9.14 m
CASO K
CARGA II
P 4p 4P
a | LI II I
ﬂ ]
A | | |
I | |
4.27 m 9.14 m
CASO L
CARGA 111
p 4P 4P
o e ) I
ﬁ_ L)
A | | 1
1 | 1
4.27 m

.9.14 m

49
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CASO A

X M V+ V- RB MB
00.0 0.00 ‘ 100 0.00 0.0 0.00
02.5 2.28B .91 =f. 08 0.62 ~0. 62
05,0 6.51 0.72 ~0.28 0.32 -1.95
075 14,97 0.27 -, 3 0.87 -4.99
10.0 25.02 <37 =l 87 1.64 ~9.33
124D 34 L5 =1« 16 =2 .16 2,57 -14.41
15.0 39,71 -1.94 =2 . 94 3.48 ~19 .02
1?.3 41.63  -2.96 ~3 .69 4,55 ~22 . 99
20.0 40.24 -3.43 -4 .43 5.1 —-26.15
2245 35.81 , =4 .13 ~5.13 5.94 ~28.38%
290 28.69 -4.80 =5.80 6.64 ~29.34
21:D 1925 -5.44 ; =6.44 dad ¥ «29.02
30.0 Tw93 -6.03 | ~7.03 1.80 =27, 3%
32.5 -4.79 —6.57 =3 w2 8.235 <2302
35«0 =18.38 -7.06 -8.06 8.59 =18:38

valores que deben ser multiplicados por P = 5.443 Tn.

LI-*GMRSF%Q apcigrer 0% S
' CRUISTORAL Dt PURNANER
@l@h'ﬁ@:rﬁﬁ@ﬁ



CAS0 B

00.

Q2.

05,

D1,

10.

1.2

17.

20.

225

200

275

30

32.

11

22y

39w

10

54.

54.

50.

44.

36,

26.

15

2]

~8.

.00

01

21

92

.80

99

70

17

71

66

43

44

21

27

80

v+

.40
«B86
«07
w29
D3
- 12
.07
J8l
2 26
+B6
.42

.92-
37

.76

«Bo

.40

.14

«53

.71

.47

ik

33

.61

#d6

.86

.42

w92

237

W

RB

0.18

186

2.+30

3.22

4.10

4.94

5.72

6.44

7.09

7.66

8.76

8.89

Valores que deben ser multiplicados por P =

MB

=1 .05

801 B

=Vs18

=12.97

-17.73

wd Lo D

—27..80

-29.17

-29.26

=27.90

~24,92

-20.14

~16+13

—8. 80

5.443 Tn.



CASO C

X M V+ V- RB MB

J0.0 0.00 . 8.08 4.09 1 .05 ~5.21
I245 18.24 130 3:30 2:03 -11.49
25540 3257 6:51 2:51 2.95 -16.40
57.5 43.10 5:75 i P 5 3:85 -20.786
100 49.99 5.00 1.00 4.70 -24.42
12.5 53.46 4.28 0.28 5 -2 .18
15.0 53.78 3.58 =g . &1 6.24 ~28. 90
17.5 §51.25 2.93 -1.07 6.91 =248 .88
0.0 46.24 2.31 =~ . 6 .50 «~28.45
2.5 39.16 1. T4 =~ . 26 8.00 —~25. 97
25..0 30.46 L.22 =2 .78 8.40 =&l 13
2T D 20.87 0.75 § =3.25 8.69 «16+16
300 190, 32 0.34 | =3, 066 8.87 ~10.88
3249 =0, 03 0.00 -4.00 8.91 -10.04
350 =0.88 28 =4 .28 8.83 -9.88

Jalores que deben ser multiplicados por P = 5.443 Tn.



CASO D

00.0
2.5
05.0
l07.5
10.0

2.5

Y Tud
20.0
2245
@5sl
i
30,0
32w

35.0

18 -

31.

41.

48.

52.

49.

44.

36.

26.

15.

Valores que

.00

g = |

84

50

66

83

.42

66

83

26

32

43

08

5 9

.88

deben

v+

3.18
2.48

1.73

%2508

23211

-3.64

_4513

.00

« 3B

82

. 52

.27

.04

.80

9.3

23

~88

L

o |

.64

il 3

RB

ser multiplicados por P

.00
.43
.98
.82
.70
.61
.47
.29
.04

« 73

< B
3t
«63

#8.3

53

MB

~2.49

=~5..63

=10..36

~15.12

~19.66
-23.,53
-26.56
~ 48 ob
~29.42
=gB w91
“26.81
e gsl13
-1 T 554

-9.88

5.443 Tn.



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 30.51 5.96 ~1.86 2.43 ~13.70
07.5 42.08 5.18 g 1lp 3.35 ~18.40
10.0 49.93 4.42 A2 4.22 -22.48
12.5 54.27 3.68 B 5.05 =285 .77
15.0 55.34 2.97 1,03 5.83 58,10
17.5 53.42 2.30 =170 6.54 -29.31
20.0 48.86 1.66 ~2.34 7.18 -25,21
9.5 42.05 1.06 ~2.94 .73 -27.63
25.0 33.43 0.51 -3.49 8.19 ~24.41
7.8 23.49 0.11 1 -3.99 8.54 ~19.37
30.0 1278 | =043 ~4.43 8.78 ~12.38
52.5 L8 | || =nuat ~4.81 8.90 =10.22
35.0 LB | || =118 <5.13 8.89 -8.80

Valores que deben ser multiplicados por P = 5.443 Tn.



CASO F

00.

02

b 3¢ 4N
20,
12,
15.
Lok §
20 .

22.

27
30 .
32.

35,

Valores que deben

l6.

28

30

41.

43

42,

39

33

25

17

.00

01

<20

72

78

63

59

00

2

86

26

.02

e

-10.24

-18..38

V+

6.41

5.64

4.90

4.18

3.49

2.84

223

1.66

0.29
-0 . 04
- 32

=1, 53

il )
.41
.64
<90
=il
.49
.84
sl
.66
«15
sl
|
.04
B .

<53

ser multiplicados por P

-« 1B

.08

.97

.82

=l

.34

.00

« 98

.08

=45

w1 o

.88

- S

.81

58

.24

.08

«36

.90

.08

.38

i

D3

.04

.60

21

.45

» 80

D

5.443 Tn.

P4
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CASO G

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
05.0 6.51 0.72 ~0.28 0.34 -1.95
07.5 14.97 0.27 -0.73 0.87 -4.99
10.0 29 . 2% ~0.17 =k, 19 1.39 =787
12.5 25.45 ~0.60 ~1.60 1.90 -10.85
15.0 30.57 4,4 55 -2.25 2.66 -14.37
7.5 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 ~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.



CASO H

00.

02.

0.

10.

2.

y

17..

20.

22.

25.

2%

30 .

32.

3.

I 98

9.

26.

6. &

41.

45.

46.

43.

38.

.

2d

11

—1.3,

Valores que

.00

01

81

46

23

06

29

93

91

47

02

03

L

50

deben

.85
.40

.96

.98
o 21
.46
A ;.

.02

.28
.87

.41'
.91

.34

.40
.04
.47
.02
it S
.54

.27

.65

.28

«87

.34

ser multiplicados por P

.18
oy & |
.24
« 15
-39

caf

.97
.73
.43
.05
.59
.04
.38

. 61

- 05

.12

.05

T

.02

.46

« 30

.34

.43

«39

.05

W.Is

s 18

e

5.443 Tn.



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 5536 1.77 w5 23 7.89 -23.15
22:5 28.340 - 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 ; -3.59 8.69 -15.82
30.0 2.02 0;07. -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.



CASO J

X M
00.0 i
02.5 9.
05.0 16.

'07.5 98,
10.6 25,
12.5 35.
15.0 40.
17.5 42.
20.0 41
22,5 37
25.0 30.
27.5 o
30.0 10.
32.5 -1.
35.0 ~15.

Valores que deben

00

i

44

04

16

70

73

76

.91

w29

42

28

33

98

09

V+ V= RB
4.00 0.00 0.
3.64 —0. 36 0.
3:29 ~ts 1.1 0.
2.94 —1 s 06 15
2.47 =]1;83 L
1.78 =2, 22 2
1.05 -2 .95 34
0.30 ~d . T8 4.
-0.43 -4.43 B
=1 .12 =2 12 5.
=1: 18 —-5; 18 B
~2:81 8.4l 7
-2.99‘ -6, 99 i
=3 . 02 =« D2 8.
~d} 00 -8 .00 8.

ser multiplicados por P

00

43

2.7

82

63

48

33

14

89

57

17

69

12

43

MB

=1.0).5

-14

=18 .

=22.

~24

-26.

2t

~26 .

-24.

=2l

=10 -

.00

.49

.90

.16

04

: 23

34

02

.87

73

43

78

63

78

09

5.443 Tn.



CAS0 K

X M V+ Ve RB MB
00.0 0.00 . 6.71 2.71 Lead —8= 52
02.5 15.04 6.02 2.02 2.53 -12.84
05.0 2927 T | 1.3 3.17 ~16,21
07 .5 37.38 4.55 0.55 4.04 ~20.84
10.0 43.93 3.82 ~.18 4.87 ~23.99
12.5 47.16 3.11 ~D.89 5.63 ~20. 2%
15.0 4732 2.44 =155 6.34 Y K
17.56 44.75 1..80 ~2sdl) L . P |
20.0 39.82 1..20 ~ 2«8 71.53 =25.25
22.5 32.95 0.65 =3 .38 T.98 v A ¢
25.0 24.62 0.16 93.84 8.34 =12 .27
21.5 15.33 ~0.29 Wl 8.58 =~16.83
30.0 5. 58 —0.67. -4.67 8.71 ~17.718
32.5 —if 19 =12 00 ~5..00 8.72 -16.68
35.0 -13:50 ~ 1546 ~2:26 8.6l =~13. 50

Valores que deben ser multiplicados por P = 5.443 Tn.



CAS

00.

62,

Q5.

a7,

10.

30.

32.

33 &

Valores que deben

0

oy

.0

o

[$x1

(6g]

14.43

32.38
35.33
31 .29
33 bl
3167
25.91
18.81

10.86

=1.3:93

-20.42

Vi

5,77
5.03
4.32
3.63

2.98

1:81

1l.30

0.09
=0,19
-0.42

=1y Bl

[¥7]

v il
.03
e
=
.98
e
.81
.30

.16

. 91

.19

« 42

.58

RB

ser multiplicados por P

.91

- 79

« B3

.14

.80

37

.86

.02

. 68

e

MB

~1.55
~19.
=235

—25¢

=27 s

=26,

=18
~16.
—1 7.
-3
-14.

~-17.

76

16

67

g3

36

18

.43

83
16
T2
22
65

07



VALORES MAXIMOS MAXIMOS POR SOBRECARGA HS30 POR VIA

X M+
00.0 0.00
02.5 18.24
05.0 32.57
67.5 43.10
10.0 49.99
125 54.27
15.0 55.34
175 54.17
20.0 50.71
225 44.76
250 36.43
27.5 26.44
30.0 15.21
32.5 3.79
35.0
RB = 8.09
RA = 8.55
MB = 29.42

10.
12
14
16.
18.
21
23.
25
27.

29.

.00

w18

w2k}

30

.41

a1

.61

.71

81

91

L

12

.22

32

42

V+

6 .51

5. 89

Valores que deben ser multiplicados por P =

5.443 Tn.

62
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* CARGA DE IMPACTO

Segun AASHTO para la carga de impacto en luces continuas
usar la longitud de la 1luz en consideracidén para momentos
positivos y usar un promedio de dos luces adyacentes cargadas
para momentos négativos.

I = 15.24/(L+38)

I no mayor de 0.30

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

I

0.21 menor que 0.30

El coeficiente de I = 0.21 debera ser multiplicado a los
valores obtenidos por el tren de cargas lo que al afiadirlos a
estos wvalores se tendrad las solicitaciones por efectos

estaticos y dinédmicos del tren de cargas en el puente.
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* COEFICIENTE DE CONCENTRACION

De acuerdo a las caracteristicas del puenté y demas
condiciones del reglamento AASHTO las cargas pueden ser
cargadas de la siguientes manera.

0.5 0.5

.83

| ©.6t

03351

N -
| ' 2.65 |
Cc :
2MB=0
2+65CE » 0.5%0.885+0.5%2.715
Cc = 0.68
El valor de Cc = 0.68 indica que una viga debera disefiarse

con el 68% de las solicitaciones de 1la carga viva. Este
coeficiente multiplicado a los valores obtenidos por via seran

para el disefio de la wviga.



VALORES MAXIMOS MAXIMOS POR SOBRECARGA HS30 POR VIA

INCLUYENDO CARGA DE IMPACTO

X M+ M- 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 i2.92 5.18 3.68
15.0 66.96 15.26 4.34 4.60
17.5 65.55 1780 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.



VALORES MAXIMOS MAXIMOS POR SOBRECARGA HS30

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 B 0.67
07.5 35.48 5..18 4. T3 125
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 y 00 5.36
275 21.75 19.02 05 62 5.85
30.0 12.51 2075 0.28 6.29
325 3.12 22.48 6.69
35.40 24.21 1.23

Valores que deben ser multiplicados por P = 5.443 Tn.



VALORES MAXIMOS MAXIMOS POR SOBRECARGA HS30

INCLUYENDO CARGA DE IMPACTO POR VIGA (P=5.443Tn)

X M+ M- V+ V-
00.0 0.00 0.00 36243 0.00
f.2..:5 g1 .69 9.40 32.69 1.6l

.05.0 145.86 18.86 23. 1.5 3.67
07.5 193.02 28wl 25, 15 6.81
100 223,848 3768 2235 10.17
12.5 243.05 47.07 19. %7 13.61
15.0 247.84 56.47 16.08 1.1 . 92
17.5 242.60 65.88 13.12 20.29
20..0 221 .10 1528 10.35 23.42
Les0 200.46 84.69 1449 26.38
25.0 | 163:15 94.09 5.46 29.20
275 118.41 103.54: 3.36 31.84
3040 68.12 112.85 1o 34.22
325 16.97 122 +35 36.41

350 1.3 T 38 20



ANALISIS PARA SOBRECARGA EQUIVALENTE
* ANALISIS PARA CARGA DISTRIBUIDA

MOMENTO POSITIVO

FTTTTO T

[ |
A B c

39,00 35.00
|

Usandc la ecuacidn de tres momentos

MA = 0 MC =0
140MB = -10718.50
MB = -76.56
RA = 15.31
M% = 15:31%-0,52%

Vx 15.31-x

It

MOMENTO NEGATIVO

35.00 35.00

68



Usando la ecuacién de tres momentos

MA = 0 MC =0
140MB = -21437.50
MB = =1§53.13
. RA = 13.12
Mx = 13.12%¢ - 0.B5x*®

Vx 13,12 — =

69



VALORES MAXIMOS POR SOBRECARGA EQUIVALENTE POR VIA

X M+ M- V+ Ve
00.0 0.00 . 0.00 1531 13.12
02.5 3515 5.47 1281 10.62
05.0 64.05 10.94 10.31 Bs12
'07.5 86.70 16.41 7,81 D02
10.0 103.10 21.87 5.3 312
12.5 113,25 27.34 2381 0.62
15.0 L17¥.15 32.81 .31 <181
17.5 114.80 38.26 ~2.19 =4, 38
20.0 106.20 43.75 -4.69 -6.88
22.58 91..35 49.22 ~1 .18 ~9.38
25.0 70.25 54.69 —9. 69 —31.1.88
21.5 42.90 60.15 3 ~12.19 =14 .38
30.0 9.30 65.62. ~14 .65 -16.88
32..5 -30.558 -101.93 -17 .19 ~19.38
35.0 -J6.56 -153:13 -19.68 -21.88

Valores que deben ser multiplicados por W = 1.429 Tn/ml



VALORES MAXIMOS POR SOBRECARGA EQUIVALENTE POR VIA

CONSIDERANDO W = 1.429 Tn/ml

X M+ M- V+ W=
00.0 0.00 0.00 2188 18.75
0.3 50.23 =7 82 18: 31 15.18
.05.0 9L:53 ~15; 63 14.73 11.60
0%:5 123.89 -23.45 11.16 B.03
100 147.33 ~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 . B8
i 7 . 164.05 w5t . 70 ~3 . L3 .26
20.0 151..76 =62 .52 -6.70 ~89.83
22.5 130.54 -70.34 ~10.28 =13 .40
25.0 100.39 =J8.15 |y =13,B% =16, 98
27D 6130 -85.95: =11, 42 =2 D8
30.0 1325 =93 11 =20 09 =24 .12
32.5 ~43.66 =-145.37 =24 .57 =27 .69

35 -109.41 -218.82 -28.14 ~31.27



* ANALISIS PARA CARGA PUNTUAL

VALORES POR CARGA PUNTUAL TIPO CUCHILLA

X M v+ L RB MB
00.0 0.00 1.00 0.00 0.00 0.
Ue:a 2.28 0.91 -0 .08 0.11 -0.
.05.0 4.11 0.82 -0 ;14 0.21 ~1.:
07.5 5 R | 073 -0.27 032 -3 :
10.0 6.49 0.65 =039 0.42 =R
12+5 7.06 0.56 ~0.44 0551 =y
15.0 1.26 0.48 =~ .52 0.60 =3
i 7.11 0.41 ~0.59 0.69 o
20.0 6.65 0.33 =0 07 0.8 =3
22.5 5.1 D.26 -0.74 . 83 =
25.0 4.96 0.20 y =0.80 0.88 =3
27:.5 83 0.14: -0.86 0.94 -2
30.0 2.58 0.09 =l 8L 0.97 =1,
32.5 ~1 28 0.04 -0.96 0.99 =1 .
35.0 0.00 0.00 =1.00 1.00 0.

Valores que deben ser multiplicados por Pv 17.690

Pm = 12.247
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En puentes continuos 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 continuos el reglamento
AASHTO permite. hasta dos  cargas de cuchilla por carril
ubicédndose estas en las dos ordenadas maximas negativas vy
contiguas de la linea de influencia de la seccidén que se quiera

analizar.

* MOMENTO NEGATIVO MAXIMO EN B

| 35400 3500

MB = -6.74P

i

* MOMENTO NEGATIVO MAXIMO EN EL TRAMO

P
‘ 20.0 |

l i

35,00 35,00

MB =-3.37P



VALORES MAXIMOS POR CARGA PUNTUAL TIPO CUCHILLA

X M+ M- V+ V-
00.0 0.00 ’ 0.00 1.00 - .10
02.5 2.28 =024 0.91 s 19
050 4.11 -0.48 82 —0.:28
‘07.5 5.5l “Pe72 0.73 Sl T
1010 6.49 =096 0.65 “.45
125 7.06 =1.20 0.56 =054
15.0 . -1.44 0.48 =k B2
17 .5 T Lk ~1.69 0.41 =0.69
20.0 - 6.65 ot O (l..33 “O.s 21
22.5 5.2l —2!17 (J...26 -0.84
25.0 4.96 -2.94 Q.20 =0.80
21:5 3.83 =2.65 , 0.14 =0.96
30.0 2+58 = W 009 =101
32:9 1.28 ~4 .83 0.04 =106
35.0 0.00 -6.74 0.00 -1.10

]

Valores que deben ser multiplicados por Pv 17.690 Tn.

Pm = 12.247 Tn.



VALORES MAXIMOS POR CARGA PUNTUAL TIPO CUCHILLA

PM = 12.247 Tn PV = 17.690 Tn
X M+ M- V+ V-

00.Q 0.00 0.00 17 .69 =3 .77
17 5 27 .02 -2.94 16.10 ~F.36
.05.0 50.34 -5.68 14.51 ~4,95
07 .5 67.48 ~8 . 0.2 12 .91 =6..55
100 79.48 =X « 48 11.50 =7 .06
12.5 86.46 -14.70 9.91 ~8.55
15.10 88.91 -17.64 8.49 —1.0.97
IF s B7.08 =20.70 1:25 ~1 %21
20.0 81.44 ~23 : 64 5.84 =13.62
22.5 12.38 =49+ 28 4.60 =14.86
25.:0 60.75 =2 Bl ; s B L B TR b
21.5 46.91 w32.46- Z2+48 -16.98
30, 0 31.60 ~-35.76 1.59 -17.87
32.5 15.68 -59.13 0.71 -18.75

35.0 0.00 -82.54 0.00 ~19.46
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VALORES MAXIMOS POR SOBRECARGA EQUIVALENTE POR VIA

X M+ M- V+ V=
00.0 0.00 ‘ 0.00 39: 57 0.00
02.5 63.07 10.76 34.41 0.00
5.9 141.87 21 .81 29.24 ' 0.00
67.5 191..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
g 251.13 75.40 4.12 18.47
20.0 233,20 86.16 0.00 23.45
2.5 202. 92 6. 92 0.00 28.26
25.0 161.14 10?2 . 6 0.00 22 .90
4% 5 108...21 118.41 ¢ 0.00 37.53
30.0 44.89 129.353 ; 0.00 41..99
32.5 0.00 204.52 0.00 - 46.44
35.0 0.00 301.36 0.00 50573

Los valores obtenidos anteriormente corresponden por via
lo que para convertirlo a valores de disefio por viga usaremos

la siguiente relacidn.

I

Vviga Vvia * vias/vigas

Vvia*1/2

Vviga
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El coeficiente de impacto es lo mismo para el tren de

cargas es decir I = 0.21
VALORES POR SOBRECARGA EQUIVALENTE POR VIGA

INCLUYE IMPACTO

X M+ M- V+ V-
.00.0 0..00 0.00 238 0.00
02.5 38.16 6..51 20.82 0.00
05.0 B5.83 13.01 17.69 0.00
07.5 115.78 18,52 14.56 0.00
10.0 137.22 26:03 Lludb 2.12
12: 5 150:22 3253 8.43 5.24
15.:0 155.07 39.04 5.40 8.26
173:5 151.93 45,62 2:49 11.17
20.0 141.09 .4 e 0.00 14.19
22:5 12277 58.647 0.00 1718
25,0 97.49 65.14 0.00 1991
27:5 65.47 71;64 0.00 22:71
30.0 27:186 18:37 0.00 25.40
32.5 0.00 123.73 0.00 28.10

35.0 0.00 182.32 0.00 065



VALORES MAXIMOS PARA DISENO POR SOBRECARGA POR VIGA

INCLUYE IMPACTO

X M+ M- V+ V-
00.0 0.00 0.00 36.23 0.00
02.5 81.69 B.40 32.69 l.61
.05.0 145.86 18.81 29.1% 3. B
.5 193.02 28.21 25.75 6.81
10.0 223.88 37.66 22.39 10.17
12.5 234.05 47.07 19,17 13.61
15:17 247.84 56.47 16.08 17.02
17:5 242.60 65.88 134512 20.29
20.0 227+10 15:28 10.35 23.42
22:5 200.46 84.69 7.79 26,38
25.0 163.15 94.09 | B4 29.20
27:9 118.41 103.54‘ 3% 30 31.84
30:0 68.12 112,95 1 .52 34.22
32.5 16..97 123.73 0.00 36.41



3.2.4.3 ANALISIS POR CARGA MUERTA

- Peso de vigas 2%2.40%0.
- Peso de losa 2. 40%0 .,
- Peso de vereda 2%2,40%0,
- Peso de asfaléo 2.00*0.;
- Peso de baranda 2*0.

Peso de vigas diafragmas

765

880

120

200

150

.67 Tn/ml

.11 Tn/ml

.58 Tn/ml

.40 Tn/ml

230 Toyml

= 7.06 Tn/ml

2.40*0.20*0.80*2.,30

Q
A B [
| 35.00 | 35.00 |
il 5 | ]
Q = 0.88 Tn ;
W= 7.06 Tn/ml

Usando la ecuacidn de tres momentos

MA =0

140MB

MB

RB

MC = 0
-156684.85
=1119.18 Tn m
96.41 Tn

319.8% To

0.88 Tn

79



VALORES POR CARGA MUERTA

00.
02,
05.
‘07.
10.
12,
1.8
0
20.
22,
25 .
27 .
30.
32,

35.

M+ M-
0.00' 0
216.77 0
388.10 0
513.98 0
593.98 0
628.09 0
616.75 0
559.97 0
456.87 0
308.32 0
114.33 0.
000 | 125
0.00 | ~411.,
0.00 ~742.
0.00 -1119.

.00
.00
.00
.00
.00
.00
.00
.00
.00

.00

00

32

92

18

V+

—~4f.

=77

=54,

=4

~Z3.

41

.88

33

82

1.7

.46

.00

.00

.00

.00

.00

.00

.00

.00

=13.

«32.

=50.

—fg.

-87.

-104.

-123,

=14l

~189.

.00

.00

.00

.00

.00

.00

89

42

07

60

13

78

31

84

49



VALORES POR CARGA MUERTA POR VIGA

00.
U2 .
05 .
.07.
10.
12 .
15
17.
20.
22,
25
27
30,

32

M+

108.
194.
256,
296.
314.
308.
297,
228.
154.

57,

.00

39

05

99

89

05

38

40

44

16

16

.00

.00

.00

.00

=H2

=200

=311

=559,

.00
.00
;006
.00
.00
.00
.00
00
.00
.00
.00
78
66

2B

59

V+

48.

8.

29,

20.

11.

21

94

68

41

e

.00

.00

.00

.00

.00

.00

.00

.00

.00

~16.

=25 .

~34.

~43.

=52

~61.

=30«

—=719..

.00

.00

.00

.00

.00

.00

- 95

21

04

30

57

39

66

92

75

81



ANALISIS CON CARGA MUERTA SOBREIMPUESTA

Se considera lo siguiente:

Peso de la vereda 2*¥2.40*0.12 = 0.58 Tn/ml
Peso de asfalto 2.00*0.20 = 0.40 Tn/ml
Peso de baranda 2*0.15 = 0.30 Tn/ml
W = 1.28 Tn/ml
A B C
35.00 35.00

Usando la ecuacién de tres momentos
MA = 0 MC = 0
140MB = -27440
MB = -196 Tn m ,
M= 16.80x-0.64x2 |

Los valores por viga tendra la siguiente expresidn.

M = 8.40x-0.32x2

82
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VALORES DE MOMENTO FLECTOR POR CARGA PERMANENTE POR VIGA

X PESO PROPIO C.M. SOBREIMP. C.M. TOTAL
00.0 - 0:00 0.00 0.00
02.5 89.39 19.00 108.39
05.0 160.05 34.00 194.05
67.5 2l1.l.89 45.00 £256.98
10.0 244.99 52.00 296.99
12.5 259.05 55.00 314.05
15.9 254.38 54.00 308.38
1% .8 230.98 49.00 £279.94
20.0 188.44 40.00 228.44
22,39 K21:16 27.00 154.16
29.0 47.16 10.00 51.16
21:8 -51.66 j =Llsi00 -562.66
30.0 -169.66 : =36+00 «205,66
2ds =306, 26 =65.00 ~371.26
35.0 ~461 .59 -98.00 559,58

C.M.: Carga muerta

Los valores por peso propio serviran para el andalisis de
las secciones en condiciones iniciales es decir inmediatamente
después de preesforzado antes de que se haya concluido el

proceso constructivo.
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3.2.4.4 COMBINACION DE SOLICITACIONES

* DISENO EN CONDICIONES DE SERVICIO

S = D+ (L+I)
S = Solicitacidén en condiciones de servicio.
D = Solici%aciones por carga muerta.
L+I = Solicitaciones por carga viva incluyendo impacto.

Los valores que a continuacidén se menciona serviran para
él analisis de las secciones bajo condiciones finales es decir
cuando la estructura del puente se encuentre en proceso de
servicio al tréansito vehicular.

* DISENO CON FACTORES DE CARGA

La capacidad calculada de carga de ruptura no serd menor

que:
U= 1.5D + 2.5(L+I)
U = Capacidad minima de resistencia.
D = Solicitaciones por carga muerta.
L+I = Solicitaciones bor carga viva mas impacto.

El AASHO-PCI menciona que estos factores de carga se
proponen para claros simple de longitud moderada; para claros
largos, claros continuos y disefios poco comunes es recomendable
una investigacidén especial con un incremento probable en los

factores de carga de ruptura.
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SOLICITACIONES POR MOMENTO FLECTOR EN CONDICIONES DE SERVICIO

X Mmax+ Mmin+ Mmax - Mmin-
00.0 0 Ob 0.00 0.00 0.00
Q2.5 190.08 98.99 0.00 0.00
05.0 239,91 175.24 0.00 0.00
.07.5 450.01 228.78 0.00 0.00
10.0 520.87 259.13 0.00 0.00
12.5 557.10 266.98 0.00 0.00
15.0 550. 22 25191 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 .3 .354.16 69.47 0.00 0.00
25.0 220.31 0.00 36.93 0.00
275 99,63 - 0.00 16632 62:78
30.0 0: 00 6.00 318.61. 250:16
325 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
'07.5 46.16 0.00
10.0 33.98 0.00
18.5 21.40 1.L..38
15.0 9.13 23.97
175 0.00 36.50
20.0 0.00 48.46
22: 5 0.00 60.68
25.0 0.00 T2 TH
2138 -0.00 84.23
30.0 0.00 95.88
32.5 0.00 107 .33

35:0 0.00 118.04



3.2.4.5 DISENO EN CONDICIONES DE SERVICIO

Caracteristicas de la viga principal

—

Ll 1 it Y
o & Lo

| 070 |035I ‘ 2.30 | 0.35] 0.70 |
| 1 | | |

El area efectiva en la losa tendrd un ancho que resultara

de lo siguiente.
a.- La cuarta parte de la longitud de la viga.
b.- La distancia centro a;centro de vigas.

c.- Doce veces el espesor minimo de la losa.

entonces:

a.- b = L/4 b = 35/4 b =8.75m
b.= b = 2.30 + D.35 b =2.65m

c.-~ b = 12t b = 12*0.20 b =2.40 m

Por condiciones simétricas el ancho efectivo debe
considerado como.

b

0.70 + 0.35 + 0.70

b

1.75 m

ser



MOMENTOS FLECTORES CON FACTORES DE CARGA

X Mu+ Mu-
00.0 0.00 0.00
02.5 366.81 0.00
05.0 655.73 0.00
67.5 868.04 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
975 201.86 353.02
30.0 0.00 590;87
32.5 0.00 866.22

390 0.00 1295.19
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CARACTERISTICAS GEOMETRICAS DE LA VIGA DE DISENO PARA MOMENTO

MAXIMO POSITIVO

| /75 |

Ce

15

Ch

100.93 cm Vb

Cb =

Ct = 84.07 cm 't

A = 11150.00 cm?

I = 49864673.23 cm’

e = 88.43 cm il

donde: |

cgs = Centro de gravedad del acero

cgc = Centro de gravedad del concreto

Cb = Ubicacidén de fibra extrema mas lejana al acero
Gt = Ubicacién de fibra extrema mas cercana al acero
A = Area de la secciédn

I = Momento de inercia de la seccidn

© = Distancia entre cgc y cgs
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CARACTERISTICAS GEOMETRICAS DE LA VIGA DE DISENO PARA MOMENTO

MAXIMO NEGATIVO

| 175 |
1 |
wdil | Cb e
"s k-I—,—--— - C.g.c | (-
Kt
2{: Ce
25
les| 35 |es5]
1

Cb = 100.93 cm
Ct = 84.07 cm
A = 11150.00 em?
I = 49864673.23 cm’
e = 84.07 cm ,
donde:
cgs = Centro de graﬁedad del acero
cgc = Centro de gravedad del concreto
Cb = Ubicacién de fibra extrema mas cercana al acero
Gt = Ubicacidédn de fibra extrema mas lejana al acero
A = Area de la seccidn
i = Momento de inercia de la seccidn

e = Distancia entre cgc y cgs



ANALISIS PARA MOMENTO POSITVO

_ Fminz|  7251500kg. | n=082 _ _ - I e __

B L N ) =X, NS RS WY SO S MU N DU SR
. |=ja986467323)cme | . NN S . S
Ct= 8407|cm o s

Ch= 100,93|cm
PROGRE-| EXCEN- | MOMENTO| CONDICION INICIAL SOLICITACIONES CONDICION FINAL
SIVA TRICIDAD |  PESO MOMENTO PESO PROPIGMOMENTO |MOMENTO MOMENTO MINIMO MOMENTO MAXIMO
__..a _ | ___e_ _| PROPIO |FIBRASUP.| FIBRAINF.[ MAXIMO | MINIMO |FIBRA SUP.| FIBRA INF.| FIBRA SUP, | FIBRA INF.
m cm kg.cm compi. min. | comp. max. kg.cm kg.cm compr. min. | comp. max. | comp. max. | compr. min.
0,0 0,00 0 -65,04, -65,04 0 0 -53,33 -53,33 -53,33 53,33}
25 31,83 8939000 -41,19 -88,88] 19008000 7993000 -34,91 71,75 -53,47 -53,19
50 56,50 16005000 -22,94 -107,13] 33991000] 14124000 -20,50 -86,16 -54,00 -52,66
75 74,28] 21199000 -9,96 -12011]  45001000] 18378000 -9,85 -96,81 -54,73 -51,93
10,0 84,89 24499000 -2,56 -127,52]  52087000] 20713000 -3,15 -103,51 -56,04 -50,62]
12,5 8843) 25005000 -0,60 -129.47| 55710000 21198000 0,42 -106,24 -58,60 48,06
15,0 8450 25438000 4,62 -12546] 55622000{ 19791000 -1,98 -104,67 -62,39 -44,27
175 73,02 23099000 -14,71 -115,36]  52259000] 16511000 -7,96 -98,70 -68,23 -38,43
20,0 54,85| 18844000 -29,75 -100,32] 45554000 11316000 -17,42 -89,24 -75,14 -31,51
225 31,46] 12716000 -48,01 -82,06| 35462000 4247000 -28,95 -77.71 -81,58 -25,08
250 491 4716000 -66,98 -63,09| 22031000 -48,41
275 -22,19 5563000 75,58
30,0 -46,60
325 -64,52
350 71,57
VALORES LIMITES 0,00 -154,00 0,00 -140,00 -140,00 0,00
ANALISIS PARA MOMENTO NEGATIVO ‘
PROGRE- | EXCEN-__{MOMENTO| CONDICION INICIAL SOLICITACIONES CONDICION FINAL
SIVA TRICIDAD PESO _MOMENTO PESO PROPIQMOMENTO |[MOMENTO |  MOMENTO MINIMO MOMENTO MAXIMO
_a__ | e PROPIO_| FIBRA SUP. | FIBRAINF.| MAXIMO_| MINIMO_ | FIBRA SUP. | FIBRA INF. | FIBRA SUP. | FIBRA INF.
m cm kg.cm compi. min. | comp. max. kg.cm kg.cm compr. min. | comp. max. | comp. max. | compr. min.
00 0,00 '
25 -31,83
50 -56,50
7.5 -74.28
10,0 -84,89
125 -88,43
15,0 84,50
17,5 -73,02
20,0 -54,85
225 -31,46)
250 -4.91
2715 2219 5166000 -83,46 -46,62 1663200| . 5178000 -66,85 -39,81 72,77 -33,89
30,0 46,60 16966000 -93,40 -36,67] 31861000| 16966000 -71,44 -35,22 -46,33 -60,33
325 64,52] 30626000 -92,28 -37,79] 49499000 30626000 66,38 -40,28 -34 56 -72,10]
35,0 71,57] 46159000 -74,71 -55,36]  74191000| 46159000 -47,26 59,40 0,00 -106,66
VALORES LIMITES -154,00 0,00 -140,00 0,00 0,00 -140,00]




ANALISIS PARA MOMENTO POSITIVO

Fmax=f  733600kg n=10,82
A= 1115000(cm2_ _ ) )
1=| 49864673,23|cm4
Ct= 84,07 cm
Cb= 100,93/ cm
PROGRE-| EXCEN- | MOMENTO| CONDICION INICIAL SOLICITACIONES CONDICION FINAL
SIVA TRICIDAD PESO MOMENTO PESO PROPIGMOMENTQ |[MOMENTO MOMENTO MINIMO MOMENTO MAXIMO
a_ | e | PROPIQ |FIBRASUP.| FIBRAINF.| MAXIMO MINIMO [ FIBRA SUP.| FIBRA INF. | FIBRA SUP.| FIBRA INF.
m cm kg.cm compr. min. | comp. max. kg.cm kg.cm compr. min. | comp. max. | comp. max. | compr. min.
0,0 0,00 o -65,79 -65,79 0 1] -53,95 -53,95 -53,95 -563,95
25 31,83 8939000 -41,50 -90,09| 19008000 7999000 -35,16 72,75 -53,72 -54,19
50 56,50| 16005000 -22,90 -108,69| 33991000 14124000 -20,46 -87,44 -53,96 -53,95]
75 74,28| 21199000 -9 .66 -121,92| 45001000| 18378000 -9,60 -98,30 -54, 49 -53,42]
10,0 84,89 24499000 -2,10, -129,48| 52087000 20713000 -2,78 -105,12 -55,67 -52,23/
125 88,43 25905000 -0,10 -131,49] 55710000 21198000 0,00 -107,90 -58,19 -49,71
15,0 84,50 25438000 -417 -127,42| 55622000 _ 19791000 -1,62 -106,28 -62,03] -45,87
175 73,02f 23099000 -14,43 -117,16] 52259000| 16511000 -7,73 -10017 -68,00 -39,90]
20,0 54,85| 18844000 -29,72 -101,86] 45554000 11316000 -17,40 -90,50 -75,12 -32,78
25 31,46] 12716000 -48 32 83,27| 35462000 4247000 -29,20} -78,70 -81,83 -26,07
25,0 491 4716000 -67.67 -63,92| 22031000 -48,97
275 -22,19 5563000 -76,46
300 -46 60
325 -64,52
350 -71,57
VALORES LIMITES 0,00 -154,00 0,00 -140,00 -140,00 0,00
ANALISIS PARA MOMENTO NEGATIVO
PROGRE- | EXCEN- |[MOMENTO| CONDICION INICIAL SOLICITACIONES CONDICION FINAL
SIVA TRICIDAD PESO  MOMENTO PESO PROPIQMOMENTO [MOMENTO MOMENTO MINIMO MOMENTO MAXIMO
.a_ | e | PROPIO |FIBRASUP.|FIBRAINF.| MAXIMO | MINIMO |{FIBRA SUP.| FIBRA INF. | FIBRA SUP.| FIBRA INF.
m cm kg.cm compr. min. | comp. max. kg.cm kg.cm compr. min. | comp. max. { comp. max. | compr. min.
00 0,00
25 -31,83
50 -56,50
75 -74,28
10,0 -84,89
125 88,43
15,0 -84,50
175 -73,02
200 -54,85
25 -31,46
250 -4.91%
2715 22,19 5166000 8453 -47,06 1663200 5178000 6773 -10,18 -73,65 -3425
30,0 46,60 16966000 -94,83 -36,76] 31861000} 16966000 72,61 -35,29 -47,50 -60,11
325 64,52] 30626000 -93,96 -37,63| 49409000} 30626000 -67,75 -40,15, -35,93 -71,97
350 71,571 46159000 -76,49 -55,10]  74191000] 46159000 -48,71 -59,19 -1,45 -106,45
VALORES LIMITES -115,00 0,00 -140,00 0,00 0,00 -140,00,
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VARIACION DE LA EXCENTRICIDAD

Tramo de 0 a 12.5m
curva parabdlica
e; = 0.56595200x°-14.1488000x
Tramo de 12.5m.a 35.0m
curva de cuarto grado
e; = -0.00062430x"+0.03121475x%+0.04682213x%°~10.92516384x
| -4 . 905
ANATLISIS ELASTICO DE VIGAS CONTINUAS POSTENSADAS

El andlisis esta basado en las siguientes suposiciones.
~ Durante la operacidétn de preesforzado los soportes se limitan
en cuanto al movimiento vertical.
- El1 componente horizontal de la tensidén en el cable es igual a
la tensién en el cable, es decir el perfil del centro de
gravedad_del acero de preesfuerzo permanece plano.
- La fuerza de friccidén es despreciable, es decir la fuerza de
preesfuerzo es la misma a través de 1la longitud de 1la
estructura.
- La reduccién en el area de la seccién transversal debido a
los ductos es despreciable.

El analisis para la fuerza de preesforzado y 1la
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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La figura muestra que la fuerza de presforzado produce

momentos  indeterminados estaticamente asi como momentos
determinados. Los momentos determinados estaticamente en
cualquier punto puede obtenerse multiplicando 1la fuerza de
preesforzado por la excentficidad en el punto dado..El momento
indeterminado es el resultado de la limitacidén adicional
_originada por el soporte superfluo ya que se supone que 1los
soportes limitan el desplazamiento vertical de la wviga.
La reaccién indeterminada en B

RB =6B/db

L
OB = [(P*e*m/ Eldx
0
L
ob = I(m"‘m/E])dx
0
El momento indeterminado en B sera

MB=26B126b*L

en donde:

P

I

Fuerza de preesforzado

®
il

Excentricidad. La distancia del cgs al cgc.

m = Momento debido a la carga unitaria.

(&3]
It

Modulo de elasticidad.

Momento de inercia.

—
I

x = Distancia medida desde el origen.



m=05x
125 35 :
B = IO P*el*m/(li’l)*dx+jlzsl’*62*m/(!z’l)*dx

OB =-2878P /LI + 3721/ k]
OB = =2506"/ El

35 y
5b = Lm*ml(E[)*dx
Sb = 3572.92P/ EI

It

'RB = 0.00702P

MB

0.12277P
En el siguiente cuadro se muestra
MI = Momento estatico.

MIT

Momento hiperestéatico

MT Momento total (MI+MII).

vT fuerza cortante total.
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VALORES DE MOMENTO FLECTOR DEBIDO A LA FUERZA DE PREESFORZADO

X e (cm) MI MII MT
00.0 0.00 .0.0000 0.0000 0.0000
02.5 =31.83 ' =0.3183 ~-0.0088 =0.3095
05..0 -56.60 ~0.5660 -0.0175 =0.5485
07.5 -74.28 -0.7428 -0.0263 = T165
|10.0 -84.89 -0.8489 =0 .0351 «0. 8138
12.5 ~-88.43 -0.8843 -0.0438 ~-0.8405
15.0 -84.20 -0.8450 -0.0526 -0.7924
17.8 =71 3.02 -0, 7302 0.0614 -0.6688
20.0 -54.85 -0.5485 0.0702 -0.4783
22.5 ‘;31.46 -0.3146 0.0789 -0.2357
25.0 o L -0.0491 0.0877 . 0.0386
27.5 22.18 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 11.57 ¢ K 01228 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



ANALISIS

F max= 733600\ kg n=/082 N I |
A= 11150,00|cm2 o
__\-|aosed67323leme | | S A N
o= 84,07|cm U SUVRIRINS WS RN B— §
Ch= 100,93|cm
_PROGRE- | EXCEN- | MOMENTO| CONDICION INICIAL SOLICITACIONES ‘CONDICION FINAL
SIVA TRICIDAD PESO__ MOMENTO PESO PROPIJMOMENTO |[MOMENTO MOMENTO l.\ﬂINIMO MOMENTO MAXIMO
_.a_ e PROPIO | FIBRA SUP.| FIBRA INF.| MAXIMO | MINIMO | FIBRA SUP.| FIBRA INF. | FIBRA SUP. | FIBRA INF.
m cm kg.cm compr. min. | comp. max. kg.cm kg.cm compr. min, | comp. max. | comp. max. | compr. min.
0,0 0,00 0 -65,79 -6579 0 0 -53,95 -53,95 -53,95 -53,95,
25 31,83 BI39000 -41,50 -90,09| 18478634 7469634 -34,26 -73,64 -52,82 -55,08
50 56,501 16005000 -22,90 -108,69| 32938284] 13071284 -18,69 -89,22 -52,18 -55,72
75 74,28| 21199000 -9,66 -12192|  43418918] 16795918 -6,93 -100,87 -51,82 -56,08
10,0 84,89 24499000 -210 -129,48 54198448] 22824448 -6,34 -101,56 -59,23 -48,67
125 88,43| 25905000 0,10 -131,49| 68344798 23832798 -4, 45 -103,45 -62,63 -45,27
15,0 84,50] 25438000 -417 -127,42| 58786164} 22955164 -6,95 -100,95 -67,36 -40,54;
175 73,021 23099000 -14,43 -117,16|  55952529] 20204529 -13,96 -93,94 -74.23 -33,67
200 54,85] 18844000 -2072 -101,86] 49776895 15538895 -24,52, -83,38 -82,24 -25,66
225 31,46] 12716000 4832 -83,27] 40208245 8993245 37,21 -70,70 -89,83 -18,07
25,0 491 4716000 87,67 -6392| 27306611 5275611 -48,97 -50,04 -9501 -12,89
275 -22,19 11367977 5804977 -76,46 -21,66 -95,62 -12,28
30,0 -46,60
325 -64,52
35,0 -71,57
VALORES LIMITES 0,00 -154,00 0,00 -140,00 -140,00 0,00
ANALISIS PARA MOMENTO NEGATIVO INCLUYENDO MOMENTOS DE POSTENSADO
_PROGRE: | _ EXCEN-_ | MOMENTO} CONDICION INICIAL SOLICITACIONES CONDICION FINAL
SIVA TRICIDAD PESO__ MOMENTO PESO PROPIJMOMENTO |MOMENTO MOMENTO MINIMO MOMENTO MAXIMO
- e PROPIO | FIBRA SUP.| FIBRA INF.| MAXIMO | MINIMO | FIBRA SUP.| FIBRA INF. | FIBRA SUP. | FIBRA INF.
m cm kg.cm compr. min. | comp. max. kg.cm kg.cm compr. min. | comp. max, | comp. max. | compr. min.
0,0 0,00
25 -31,83
50 -58,50
75 -74,28
10,0 -84,89
125 8843
15,0 -84,50
175) -73,02
200 -5485
225 -31,46
250 -491
275 2219 5166000 -84,53 -47.06] -4141777 626977 7751 -30,39 83,44 -24,46
30,0 4660| 16966000 -94.83 -36,76| 25532673| 10637673 -83,28 24,62 5817 -49.74
325 64,52| 30626000 -93 96 -37,63] __42641307| 23768307 -79,31 -28,59/ 47,50 -60,41
350 71,57] 46158000 -76,49 -5510] 66803041| 38771941 61,17 -46,73/ -13.91 -93,99
VALORES LIMITES -154,00 0,00 -140,00 0,00] 0,00 -140,00




ANALISIS PARA MOMENTO POSITIVO INCLUYENDO MOMENTOS DE POSTENSADO

Fmin=|  725150ikg _n=|082 _ Ll
A=|  11150,00{cm2 "
I1=| 49864673,23|cma 1
Ct= 84,07 |cm
Cb= 100,93|cm
PROGRE- | EXCEN- | MOMENTO| CONDICION INICIAL SOLICITACIONES CONDICION FINAL
SIVA TRICIDAD | PESO MOMENTO PESO PROPIQMOMENTO IMOMENT_O MOMENTO MINIMO MOMENTO MAXIMO
a e PROPIO | FIBRA SUP.| FIBRA INF.| MAXIMO MINIMO | FIBRA SUP.| FIBRA INF. | FIBRA SUP.| FIBRA INF.
m cm kg.cm compr. min. | comp. max. kg.cm kg.cm compr. min_| comp. max. | comp. max. | compr. min.
0,0 0,00 0 -65,04 -65,04 0 0 -53,33 -53,33 -53,33 -53,33
25 31,83 8939000 -41,19 -88,88| 18484732 7475732 -34,02 -72,64 -52,58 -54,07
50 56,50 16005000 -22.94 -107,13]  32950410( 13083410 -18,75 87,91 52,24 -54,42
75 7428| 21199000 -0.96 412011 43437142| 16814142 -7,21 99,45 52,10 -54 56
10,0 84,89} 24493000 -2,56 -127,52| 54174127 22800127 6,67 -99,99 -59,56 -47,10
125 88,43] 25905000 -0,60 -129,47| 58314449 23802449 -4,81 -101,85! -62,99 -43.67
15,0 84,50] 25438000 -462 -12546] 58749717| 22918717 -7,26 -99,40 -67,67 -38.99
175 73,02| 23099000 -14,71 -115,36] 55909985 20161985 -14,12 -92,54 -74,39 -32,27|
20,0 54,85 18844000 -29,75 -100,32] 49728253| 15490253 -24.46 8220 -82,18 -24,48
225 31,46] 12716000 -48 01 -82,06| 40153575 8938575 -36,86 -69,80 -89,49 17,47
250 491 4716000 -66,98 -63,09| 27245844 5214844 -48,41 -49,46 -84.34 -12,32
27,5 -22,19 11301112 5738112 -75,58 -21,41 -94,63 -12,03
30,0 -46 60
325 64,52
35,0 71,57
VALORES LIMITES 0,00 -154,00 0,00 -140,00 -140,00! 0,00
ANALISIS PARA MOMENTO NEGATIVO INCLUYENDO MOMENTOS DE POSTENSADO
PROGRE- | EXCEN- { MOMENTO|] CONDICION INICIAL SOLICITACIONES CONDICION FINAL
SIVA TRICIDAD PESO MOMENTO PESO PROPIQMOMENTO !M_OMENTO MOMENTO MINIMO MOMENTO MAXIMO
_a e PROPIO | FIBRA SUP.| FIBRA INF.[ MAXIMO | MINIMO (FIBRA SUP.| FIBRA INF.| FIBRA SUP.| FIBRA INF.
m com kg.cm COMpr. min. | comp. max. kg.cm __kgem compr. min. | comp. max. | comp. max. | compr. min.
0,0 0,00
25 -31,83
50 -56,50
75 74,28
10,0 -84,89
125 -88,43
15,0 84,50
175 -73,02
20,0 -54 85
225 -31,46
250 -491
275 2219 5166000 -83,46 -4662| -4074912 -560112 -76,52 -30,14 82,45 -24.21
30,0 4560 16966000 -93,40 -36,67|  25605566] 10710566 -81,99 24,67 -56,88 -49.78
325 64,52] 30626000 -92,28 -37,79] 42720298| 23847298 -77.81 -28,85 -45,989 -60.67
35,0 71,57] 46159000 -74,71 -55,36| 66889030| 38857030 -59,57 47,09 -12,31 -94,.35
VALORES LIMITES -154,00 0,00 -140,00 0,00 0,00 -140,00
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producen esfuerzos es necesario analizarlos en su conjunto

puesto que estos producen segun la inclinacidén de la seccidn
esfuerzos de traccién y compresién puros siendo critica 1la

traccién, entonces.

i

st = V(V2+(fc/2)2)-fc/2

St = Esfuerzo de traccidn

'fc = Esfuerzo producido por la flexidén y preesfuerzo
V = Esfuerzo cortante

V = Vc*Q/I*b

Vc = Fuerza cortante en la seccidn de analisis

Q = Momento estatico de &rea
b = Ancho de la seccidén en analisis
I = Momento de inercia

El andlisis se efectuara en la seccidén del c.g.c. puesto
que en ella se obtiene mayor valor de V. De la seccidén en

analisis se obtiene los siguientes valores

Q = 331110 cm®

b = 35 cm

I = 49864673 cm’

Vc = Va-Vs

Va = Fuerza cortante debido a las cargas

Vs = Fuerza cortante debido a la fuerza de preesforzado

Vs n*F*sen (0)

i
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El acero minimo corresponde a la siguiente expresidn

Av = 0.0025*b*s
s = Av/0.0025*p
Si As es N° 3 se tiene

»

Av = 1.42 cm?

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.

] N5 3 » 210 @ 0.15; '35 @ 0.10
PERDIDAS DE PREESFUERZO

e PERDIDA POR FRICCION

Tx = Torgrifmm

To = Preesfuerzo inicial

Tx = Preesfuerzo final

K = Coeficiente de friccfén por ondulamiento

u = Coeficiente de friccién entre el cable y el material del
ducto. | |

a = Cambio angular en radianes

L = Longitud del cable desde el extremo al punto considerado

en donde se considera.

K

I

0.0015

u=0.25



L o Tx e M.C.M.
00.0 00.0000 1725150 00.00 000.00
05.0 01.5954 717427 3. 83 108.39
02.5 03.2008 709756 56.60 194.05
D1.5 04.8140 702142 74.28 256.99
10.0 06.4323 694595 84.89 296.99
‘12.5 08 .0532 687122 88.43 314.05
15.0 09.8410 679234 | 84.50 308.38
17.5 11.4918 671838 713.02 279.99
20.0 12.8706 665311 54.85 228.44
22,5 13.8485 660009 31.46 154.16
2549 14.2880 656273 04.91 57.16
27+5 14.5352 653131 =2 210 ~62.66
30.0 15.5541 647784 -46.60 -205.66
32+5 17«nl1lh 639874 =64..52 ~371.26

350 20.5488 029091 * =~71.57 =509 .04
a = Angulo expresado‘en saxagesimal

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

fcs Esfuerzo del concreto a nivel del acero.

fcs 79.85 kg/cm?® (media)

e PERDIDA POR CREEP DEL CONCRETO

Afs = 1.5*n*fcs

n Es/Ec

n = 7.48

fcs

-65.

=712

-87

102.

112.

113

105.

~91] .

-74.

=07,

=58 .

=02 -

=6l

i

=4

04

00

«23

38
12
69
o2
09
68
57

61

09
77

73

101

sobreimpuesta



Afs 1.5%7.48%78.85

Afs = 895 kg/cm®

i

e PERDIDA POR CONTRACCION DE FRAGUA

Afs = 0.0002*Es.

Afs

It

0.0002*2000000
Afs = 400 kg/cm?

e PERDIDA POR RELAJACION DE ACERO

102

Suponiendo que el acero inicialmente se esforzara a

fgi = 0.708"8

Ademas f's = 18000 kg/cm®

fsi = 12600 kg/cm®
Afs = 0.04*fsi
Afs = 504 kg/cm?

e PERDIDAS TOTALES

Afs = 896+400+504

Afs 1800 kg/cm®

e PORCENTAJE DE PERDIDA

$ De pérdida = 1800/12600

% De pérdida

i

14.3%

En el analisis se considerdé hasta 18%
superior a 14.13%
AREA DE ACERO

fsi = 0.7*f s

de pérdidas valor
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fs 0.6*f s

I

fsi = Esfuerzo temporal inmediatamente después de la
transferencia

fs = Esfuerzo efectivo

f's = Resistenéia de ruptura de acero

f's = 18000 kg/cm®

fsi = 12600 kg/cm?

La pérdida por cambio de fsi a fs es 1800 kg/cm®

exactamente igual a las pérdidas anteriormente calculadas

entonces
As = T/fsi
= 725150/12600

As

As 57.55 cm?

siendo la pérdida total de preesfuerzo

AFi 57.55*1800

AFi

103590 kg _ !
como acero se usara strand de 7 alambres de *” con un A&rea
equivalente a 0.93 cm’

entonces al numero de strand

N° de strand 59.55/0.93

N° de strand 61.88
En total se usaradn 6 paquetes de 4 de 12 strand y 2 de 7

strand haciendo un total de 62 strand.
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Gl

128 078 125
c2
128 078 12S

El orden de tensado serad de Cl, C2, C3, C4, C5 y finalmente C6

Pérdida dé tensién en cables’

Af

(#S-4#ST) /#C*fc*Es/Ec*As

#S = Numero de strand

#ST = Nﬁmero de strand tensados

fc = esfuerzo del concreto a nivel del acero

Pérdida de tensidén para el cable Cl

I

Af1 (62—07)/62*79.85*2000000/(15000*4350)*(07*0.93)

Af1l 3.29 tn

I

Pérdida de tensidén para el cable C2

Af2 (62-14)/62*79.85*2000000/(15000*¢350)*{07*0.93)

Af2

Il

2487 tn

Pérdida de tensién para el cable C3

Il

Af3 (62—26)/62*79.85*2000000/(15000*4350)*(12*0.93)

Af3 = 3.69 tn

Pérdida de tensidén para el cable C4



I

Af4

Il

Af4

(62-38)/62%*79.85*2000000/ (15000*V350) * (12*0.93)

2.46 tn

Pérdida de tensidén para el cable C5

Af5

Il

Af5 =

(62—50)/62*79.85*2000000/(15000*V350)*(12*0.93)

1«23 tn

Pérdida de tensidén para el cable Cé6

Af6

Af6

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

0.00 tn

La fuerza de tensado en

cable

cable

cable

cable

cable

cable

cl

C2

€3

C4

Cé

(0#*0.
(07*0.
(12*0.
{12*0.
e g i

{12%0.

g4)*1 2.
93)*12,
93)*12.
g3)*l2.

933%13.

93)+12

cada

60+3.

60+2.

60+3.

60+2.

60+1.

.60?0.

cable sera

29
87
69
46
23

00

I

85.32 tn
84.90 tn
144.31 tn
143.08 tn
141.85 tn

140.62 tn

3.2.4.6 DISENO CON FACTORES DE CARGA

Para secciones rectangulares se tiene

My = As*fsu*d* (1-0.59*p*fsu/f"c)

As

il

As

Il

62%0.93

57.66 cm®

e Para momento maximo positivo

l

fsu

fsu

F s (1=0.5*p*f s/t c)

18000* (1-0.5%57.66/ (220%172.5)*18000/350)
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e ___..___ DETERMINACION DEL USO LIMITE INFERIOR e K
ANALISIS PARAMOMENTOPOSITIVO, | ) ) . )
. __F=|___ 725150jkg SR (<X NS I I R R _
A= ms0Qojemz | | R
|=] 49864673,23/¢ma . . o B . )
Ct= . 8407|1cm . _ _ o
Cb= 100,93|cm
PROGRE- | EXCEN- | MOMENTO| CONDICION INICIAL SOLICITACIONES CONDICION FINAL
SIVA TRICIDAD | _ PE6GO _ MOMENTO PESO PROPIJMOMENTO |MOMENTO | MOMENTO MINIMO MOMENTO MAXIMO
_a_ | e | PROPIO_|FIBRASUP.| FIBRAINF.| MAXIMO | MINIMO |FIBRA SUP.| FIBRA INF. | FIBRA SUP.| FIBRA INF.
m cm kg.cm compr. min. j comp. max, kg.cm kg.cm COMPF. min. | comp. max. | comp. max. | compr. min.
0,0 53,00 0 -0,24 -129,83 0 0 0,20 -106,46 -0,20 -106,46
25 85,00 8939000 0,64 -129,43] 19008000 7999000 -1,65 -105,01 -20,21 -86,45
50 75,00] 16005000 0,33, 12075 33991000 14124000 1,95 -104,71 -35,45 71,21
75 82,00 21199000 -0,53 -12955| 45001000| 18378000 2,11 -104,55 -46 99 -59,67
100 86,00] 24499000 1,20 -12887{ 52087000| 20713000 2,03 -104,62 -54.93 51,73
125 B88,00f 25905000 -1,12 -128,95] 55710000 21198000 -0,85 -105,81 -59,03 -47 63
15,0 86,00] 25438000 2,78 -127,29| 55622000 19791000 0,48 -106,18 60,89 4577
175 80,00] 23099000 8,17 -12390| 52259000| 16511000 -0,97 -105,69 -61,24 -45,42
20,0 72,00] 18844000 8,78 -121,29] 45554000 11316000 -0,23 -106,43 -57,95 -48,71
225 60,00 12716000 -13,12 -116,95| 35462000 4247000 -0,34 -106,32 -52,97 -53,69
250 53,00 4716000 -8,19 -121,88] 22031000 -0,20
275 44,00 5563000 922
30,0 -1,00
325 -31,00
350 -72,00
VALORES LIMITES 0,00 -154,00 0,00 -140,00 -140,00 0,00
ANALISIS PARAMOMENTONEGATIVO | . f .\ b N
H
PROGRE- | EXCEN- |MOMENTO| CONDICION INICIAL SOLICITACIONES CONDICION FINAL
SIVA TRICIDAD | PESO_MOMENTO PESO PROPIJMOMENTO |MOMENTO | MOMENTO MINIMO MOMENTO MAXIMO
a e | PROPIO |FIBRASUP.| FIBRAINF.| MAXIMO | MINIMO |FIBRA SUP.| FIBRA INF. | FIBRA SUP.| FIBRA INF.
m cm kg.cm compr. max. | comp. min. kg.cm kg.cm compr. max. { comp. min. | comp. min. f compt. max.
0,0 -53,00
25 -65,00
50 -75,00
75 82,00
10,0 86,00
125 -88,00
150 -86,00
175 -80,00
20,0 -72,00
225 -60,00
250 -53,00
275 -4400| 5166000 253 -12754] 1663200 5176000 -0,49 -106,17 6,41 -100,24}
30,0 1,000 16966000 -37,65 92421 31861000 16966000 -2573 -80,93 0,62 -1oe,u4|
325 31,00] 30626000 -51,30 -78,77)  49499000| 30626000 -32,77 -73,89 -0.95 -10571
350 72,00] 46159000 -75,24 -5483| 74191000| 46159000 -47 69 -58,97 -0,43 -106,23
VALORES LIMITES -154,00 0,00 -140,00 0,00 0,00 -140,00




__DETERMINACION DEL USO LIMITE SUPERIOR

ANALISIS PARA MOMENTO POSITIVO | .
F= 725150(kg » . n=j082 IR o
A= 1115000jcm2 _ o o
|=| 46B64673,23|cm4
Ct= 84,07 cm B
Cb= 100,93|cm
PROGRE- | EXCEN- |MOMENTO| CONDICION INICIAL __SOLICITACIONES CONDICION FINAL
SIVA TRICIDAD | PESO  MOMENTO PESO PROPIGMOMENTO [MOMENTQ MOMENTO MINIMO MOMENTO MAXIMO
..a___| e _ | PROPIO |FIBRASUP.| FIBRAINF.| MAXIMO [ MINIMO |FIBRA SUP.| FIBRA INF. | FIBRA SUP.| FIBRA INF.
m cm kg.cm compr. min. | comp. max. kg.cm kg.cm compr. min. | comp. max. | comp. max. | compr, min.
00 -53,00 0 -129,83 0,24 0 0 -106,46 -0,20 -106,46 -0,20
25 -21,00 8939000 -105,78 -24,29 19008000 7999000 -87.87 -18,79 -106,43 -0,23
5,0 4,001 16005000 -87,13 -4294| 33991000 14124000 -7313 -33,53 -106,63 -0,03
75 23,001 21199000 -72,66 57,41 45001000{ 18378000 -61,26 -45,40 -106,14 -0,52
10,0 38,00] 24499000 -59,88 -70,19| 52087000 20713000 -50,16 -56,50 -103,05 -3,61
12,5 4500 25905000 -53,69 -76,38| 55710000| 21198000 ~43,96 62,70 -102,14 -4,52
15,0 46,00] 25438000 -51,68 -78,39| 55622000| 19791000 -40,58 -66,08 -100,99 -567
175 41,00} 23099000 -53,85 -76,22| 52259000| 16511000 -40,06 -66,60 -100,33 6,33
20,0 31,00] 18844000 -58 .91 -71,17| 45554000 11316000 -41,33 -65,33 -99,05 -7,60
225 15,001 12716000 -68,14 -61,94] 35462000 4247000 -45 45 61,21 -98,08 -8,58
250 -7,00 4716000 -B1,54 -48,53| 22031000 -60,35
275 -34,00 5563000 -87,41
30,0 -71,00
325 -93,00
350 -116,00
VALORES LIMITES 0,00 -154,00 0,00 -140,00 -140,00 0,00
ANALISIS PARA MOMENTO NEGATIVO
PROGRE- | EXCEN- |MOMENTO] CONDICION INICIAL SOLICITACIONES CONDICION FINAL
SIVA TRICIDAD | PESO MOMENTO PESO PROPIQMOMENTO [MOMENTO | MOMENTO MINIMO MOMENTO MAXIMO
o a ___ e | PROPIO_{FIBRA SUP.| FIBRAINF.| MAXIMO | MINIMO |FIBRA SUP._| FIBRA INF.}| FIBRA SUP.| FIBRA INF.
m cm kg.cm compr. min. { comp. max. kg.cm kg.cm compr. min. | comp. max. | comp. max. | compr. min,
0,0 53,00
25 21,00
50 -4,00
75 -23,00
10,0 -38,00
125 -45,00
15,0 -46,00
175 -41,00
200 -31,00
225 -15,00/
250 7,00
275 34,00 5166000 -97,89 -32,18 1663200 5178000 -78,68 -27,97 -84,61 -22,05)
30,0 71,00] 16966000 -123,23 -6,84] 31861000 16966000 -95,00 -10,76 -70,79 -35,87
325 93,00] 30626000 -127,10 -297] 49489000 30626000 -94.93 -11,73 -63,11 -43,55)
35,0 116,00] 46159000, -129,03 -1,04] 74191000 46159000 -91,80 -14,86 -44,54 62,12
VALORES LIMITES -154,00 0,00 -140,00 0,00] . 0,00 -140,00]




108

SERERENTR

3IN3Nd 130 ANLONOT
00'st 05'z¢ 00'0¢ 0s'22 00'sZ 0522 00'0Z 0s'ZH 00'GH 05zl 00'04 05'L 00' 0s'2 00'0
4 3 3 M - - * 2 — - 23 % * X 00°0
00'9t @
00'8%H og°0g
# So0—e| #— 00°004
% 00—
PN VSl | 00'2Z4
M dns (mmﬁl.ﬁl‘m 00'2e1 E L
| ZOMIENI—B—|
| HON3dNS —e—! -
oo'vs N 0005
0o'cl} B
¥ s 4
00'v61
- 00'00Z
00°L1Z
00'052

VOIA 30 VANLTY



109

3IN3Nd T30 ANLONOT

00'sg 0s'2¢ 00'0¢ 0s'L2 00'sz 05'22 00'0Z 0s'LL 00'GH

L'all

0s'ci

00'0i

0s5'Z

00's

0s'z

00°0

- 002

- 0'oF

- 0°09

- 0'o8

= 0'001

- 0'024

- 0'oF

- 0'091

b #3718VO 30 ONINVYD

o'oslt

YOIA 3d YHNLTY



110

00°GE

0s'ze

00’0t

0s'22

00'sZ

3ININd T30 ANLIONOT
05'22 00’0z 0s'L1 00's}H

0524

00°01

05'L

00'S

052

0'02

o'o¥

0'09

o‘o8

3 0'00}

‘0z

0'ovl

0091

Z # 319vD 3d ONINVD

o'osi

VOIA 30 VINLTY



111

00'st

ns'ze

00°0¢E

0s'.2

00'sZ

31N3Nd T30 ANLIONOT
0s'ze 00'0z 0521 oa'st

0§zt

00°04

0s'2

00's

05’z

000

0'02

o'ob

0'09

o'o8

0'oolL

o'ozt

o'orl

0’091

€ # 319vO 30 ONINVD

o'ost

VOIA 30 ViNLTVY



112

00'se

05’z

00'0¢€

05'.Z

00's2

3IN3INd T30 ANLIONOT
05'zz 00'02 05'Li 00's} 0s'zh 0o'ot 0s'2 00's 0s'z 00'0

L 0'0Z
| ooy
o'09
- 0'08
s 0'001
- 0'0z!
L 001

L 00

008l

¥ # 3719VvO 30 ONINVD

VOIA 3G vanLv



113

R,

SO 0—f—

SO 0——

00'6¢

05'2¢

00'0¢

05'22

00'sZ

3IN3Nd T30 ANLIONOT
0s'ze 00’0z 0s'L4 00'sH

0521

00’0l

05,

00's

052

Q.
=]
o«

000

o'oz

- 0'0¥

- 0'09

S # 319vD 3d ONINVD

0'08

VYOIA V1 30 VANLTY

b

3

b

b



114

00'se

05'Z¢

000t

3LIN3Nd 130 ANLIONOT
05’2z 00'6Z 05'zz 00'0Z 05’21 00'st 05zt 00'0} 0s'L 00'S 0s'c 00'0

0'0Z’

o'ov

0'09

-0’08

5 0'001

- 0'0Z}

- 001

- 0'091

o'osi

9 # 319dvD 3d ONINVD

VOIA V130 vanLTY



fs

T

T

u

115

= 17296 kg/cm’
As*fsu
997330 kg.

altura del rectdangulo de compresidn

kd
kd
La
.MU
My

My

Ii

f

997330/ (0.85%350*%220)

It

15.24 cm <« 20.00 om
seccidén se comporta como rectangular
T* (d-kd/2)

887330%(112.5-15.24/2})

= 1644 tn m >> 1082.17 tn m

¢ Para momento maximo negativo

Area del rectangulo de compresidn

A

A

A

El

El

El

de

Mu

Mu

]

I

I

T/0.85f ¢

997330/ {0, 85*350)

3352 o’
rectidngulo de 85*25 proporciona 2125 cm?
déficit de &rea es 1227 cm® que proporciona el chafléan.

area de 3352 cm® se consigue con kd=43.43 cm con el centro

gravedad a 20.14 cm de la base.

997330*(172.5-20.14)

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:

t
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Mu

1.5D+2.5(L+I) a

Mu 1.7D+2.9(L+1)
e ACERO MINIMO

Momento de agrietamiento

ft = 2¥350
ft = 37.4 kg/cm?
My = Zbh*fy
gh = 1/¢h

Zb+ = 49864773.23/100.93

Zb+ = 494052.05 cm?
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- = 49864773.23/84.07

Zb- = 593133.97 cm’ f

Mr~ = 593133,97*37.4

Mr- = 221.83 tn m

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

e ACERO MAXIMO
Se debe cumplir lo siguiente
pr*Esusf odh..3

Momentos positivos (62*0.93/172.5/175)*17296/350<0.3
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0.0944<0.3

Momentos negativos (62*0.93/75/175)*17296/350<0.3

3

0.2204<0.3

2.4.7 BLOCK DE ANCLAJE

La porcidn circundante a los anclajes se denomina block de

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

se transmite desde &reas concentradas y se distribuye a través

de toda la seccién. La longitud de este seguin estudios tedricos

se aproxima al peralte de la viga.

Existen dos zonas por analizar:

La zona_de lascado: en los cuales los esfuerzos de tensidn
son muy altos y generalmente mayores gque lo; admisibles sin
embargo estas actian en un Area pequefia por lo tanto la
fuerza total de tensién no es muy grande. Esta zona esta
ubicada en el extremo de la viga y en ella se pueden utilizar
mallas de alambre o varillas de acero.

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

pueden usar espirales de acero o de estribo.

A.- PARA LA ZONA DE REVENTAMIENTO
Se asume que existe dos fuerzas de preesforzado segin la
fig 7.23(b).

siendo f=F/A

F

A

{

Preesfuerzo axial total en el extremo de la viga.

Area de la seccidn transversal.
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(b) Dos cargas distribuidas
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a

(¢) Una carga distribuida (d) Cuatro cargas concentradas

Fi1c. 7-23. 1lsobaras para tensién transversal en el prisma final (en funcién

de la compresién promedio f). Las éreas sombreadas representan zonas en
compresion. (Del Prestressed Concrete de Y. Guyon)
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Dicho grafico 7-23(b) estd referido a una seccidn

rectangular por lo que en el presente se considera unicamente
la seccidén del alma es decir 35.00*185.00 ademas de la fuerza
centrada.

La distriaucién de esfuerzos de traccidén es como sigue de

acuerdo a la figura.

X - 0.12a 0.18a 0.26a. 0.38a a
ft 0 0.1DF 0.18f G 1OE 0
siendo: a = altura de la viga
a = 185 cm
f = 725150/(35*185)
f = 111.99 kg/cm?
entonces
|
X (cm) 22 7 | 333 48.1 703 185.0
ft (kg/cm?) 0 11.2 20 .2 112 0

El valor de ft de concreto es 14.0 kg/cm2

Efectuando una interpolacidén lineal se tiene.

X {cm) 37.9 48.1 63.4

ft (kg/cm?) 14.0 20.2 14.0
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El esfuerzo promedio que excede los 14.0 kg/cm2 es 17.1

kg/cmz, entonces la fuerza total es:

T

17.1%35. 0¥25.5

T

I

15261 kg

Si fy = 4200 kg/cm® usar fs = 2100 kg/cm®

.Entonces As 15261/2100

As 7.26 cm®
Si As N° 3 usando estribo de doble U se tiene Av = 2.92 cn?

El numero de estribos seré:

# estribos 7.26/2.92

2.48

# estribos
Por lo gque se asumirada el siguiente espaciamiento: 1@0.10m,
2@0.15m y 3Q@0.10m.
B.- PARA LA ZONA DE LASCADO

Existen esfuerzos altos con:

ft = 0.98f ,
ft = 0.98%111.99
ft = 109.7 kg/cm?

Actuan sobre un area pequefia

55 kg/cm® .

I

El esfuerzo promedio

1l

Longitud que actua 10 cm
T = 55*10*35
T = 19250 kg

Tmin = 0.03F -

I
o

Tmin .03*725150



Tmin = 21754.5
Entonces As = 21754.5/2100
As = 10.35 cm®

usar 8 As N° 4

3.2.5 DISENO DE VIGAS DIAFRAGMAS

120

La funcion principal de las vigas diafragmas es evitar la

torsidén de la vigas principales por efecto del momento negativo

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

tiene la siguiente expresidn.

Mt = 0.7*M*L

M~ = Momento negativo en la losa

L = Separacidén entre vigas diafragmas
Mt = 0.7*2.73*3.50

Mt = 6.69 tn m

El My para disefio a flexidén de la
expresarse como sigue.

My = 1.7*Mt

My 11.37 tn m
la seccién asumida serd de 0.20*%1.00

entonces As = 3.42 cm?

As min 0. 0O33*Z0*90)

As min 5.94 cm?

viga diafragma puede

en total se usara 4 As N° 5 haciendo un total de As=8 cm®

se usara estribo As N° 3 con el siguiente espaciamiento



1@0.05, 5@0.10 y 4@0.15

3.2.6 DISENO DE APOYO FIJO

En la estructuracién del puente se

121

ha considerado apoyo

fijo aquella que tendra conexidn con el pilar.

Para el disefio se considera las siguientes fuerzas verticales:

A Peso del puente
B Peso por carga viva
- Peso por sobrecarga HS30

Siendo P=5.443 Tn

PD=319.85 Tn

PL=8.91P

PL=48.50 Tn

- Peso por sobrecarga equivalente

Por carga distribuida
Siendo W=1.429 Tn/ml

Por carga tipo cuchilla
Siendo Pv=17.690 Tn

Por tanto

C Reaccidén por impacto

Para cada viga se tendra

PL1=43.76W
PL1=62.53 Tn
PL2=2Pv
PL2=35.38 Tn
PL=PL1+PL2
PL=43.79+35.38
PL=79.17 Tn
PI=0.21*PL
PI=0.21*79.17
PI=16.63
PD=159.93 Tn
PL=39.59 Tn
PI=8.32 Tn

PT=207.84 Tn
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Como dispositivo se usara planchas de neopreno que deberan

éumplir los siguientes requerimientos de la AASHTO.
- Deflexidén permisible 6/t=0.15
" Dimensién migima =5t
El disefio consistird 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=0.4f"¢
fc=0.4%210
fc=84 kg/cm?
b=207840/(84*75)
b=32.99 cm
Se usara b=50 cm (19.69:iﬁ)
* Espesor de apoyo
Se considerara como t=5 cm (1.97 in)

* Dureza del apoyo
- Esfuerzo de compresidn oc=PT/ (a*b)
cc=207840/ (75*50)
cc=55.42 kg/cm? (788 psi)

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

Ff=(75*50)/(2* (75+50)*5)
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F£=3.00

Con los wvalores de oc y Ff se entra a unos &abacos y se

obtiene la dureza con la deformacidn.

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
denominacidén es A-325 para resistir el cortante de sismo.
Peso total del puente
EQ=0.1*PD
EQ=0.1*159.93
EQ=15.99 Tn
As=EQ/fv
As=15990/1480
As=10.80 cm?2
En total se usard 4 N° 6 con un area total de 11.36 cm?

i

3.2.7 DISENO DE APOYO MOVIL

Eﬁ la estructuracidén del puente se ha considérado apoyo
movil aquella gque ﬁendré conexidén con los estribos.

Para el disefio se consideran las siguientes fuerzas
A Peso del puente por viga PD=96.41 Tn
B Reaccidén por carga viva incluyendo impacto por viga
~ Por sobrecarga HS30 PL=5.50P
siendo P=5.443 Tn PL=29.94 Tn

- Por sobrecarga equivalente PL=19.79 Tn
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Por cada viga se tiene

PD=48.21 Tn
P1=29.94 Tn
PI=0.21*PL
PI=6.29 Tn
PT=84.44 Tn
Como dispositivo se usara planchas de neopreno que deberan

cumplir los siguientes requerimientos de la AASHTO.

Deformacién permisible A/t=0.5

- Deflexidén permisible 6/t=0.15
- Dimensidén minima =5t
— Variacidn de temperatura =20°C

El disefio consistird 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=84 kg/cm?
b=84440/(84*75)
b=13.40 cm
Se usara b=40 cm (15.75 in)
* Espesor de apoyo

t=0.012*Long. wviga >0.5 in
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t=0.012*21.5/.3048

t=0.85 in
Se considerard como tres planchas de t=2.5 cm cada uno

* Dureza del apoyo

L]

- Esfuerzo de compresidn oc=PT/ (a*b)
cc=84440/(40*75)

oc=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 oc y Ff se entré a unos dabacos y se
obtiene la dureza con la deformacién.

Como resultado se tiene para una dureza de 60 se produce
una deformaciédn de 17% mayor de 15%.

Es necesario mejorar el Ff reduciendo el espesor, esto se
conseguira poniendo una:piaca metdlica de acero intermedio por
lo que Ff£=2*2.0

Ff=4.0

Con los nuevos valores de oc y Ff la deformacidén 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

1=160 si la dureza del neopreno es 60



126
Amax=(28130*2.2%1.97) /{5*15.75%15.75)* (1..9/1.60)

Amax=1.77 in

Amax=2.96 cm

* Desplazamiento producido:

- Por temperatura

Al1=0.00001*AT*L
Al1=0.00001*20*2150
Al=0.43 cm

- Por fraqgua

A2=0.0002*L
A2=0.0002*2150

A2=0.43 cm
- Por creep del concreto
A3=2*A2
A3=2%0.43
A3=0.86 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
0.34<0.5

Ademas la dimensidén minima 5*t es 25cm < 40cm
3.3 INFRAESTRUCTURA

3.3.1 PILAR

+3.3.1.1 FUERZAS QUE ACTUAN

Para el disefio se considera las siguientes
verticales:

A. Carga permanente Pp=319.85 Tn.

B. Sobrecarga Pr=79.17 Tn.
C. Impacto Py=0.24*Py,
PI:].6. 63 ‘Tn.

D. Subpresién del Agua

]

Pilar enterrado 18.03 m®
Pilar sumergido = 3.19 m®
B=0.50*18.03+1.00*3.19
B=12.21 Tn.
E. Peso del Pilar
Pp=67.56 Tn.
Para el disefio se consideran las siguientes
horizontales:

A. Fuerza Sismica de la superestructura

EQ=0.10*Pp
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fuerzas

fuerzas



EQ=31.99 Tn actia a 1.0l m del fondo de la viga
B. Fuerza Sismica de la Infraestructura
COLUMNA EQ=0.10*P
EQ=0.10*30.42

EQ=3.04 Tn actia a 2.49 m de la base de columna

| 3,90 i

3.65

T AN ERMTRMERERRIRG T TR TR ET AT EINTIME m—

2.00
.80

L

128




129

iQBS'

L]
i [
C.50
——
0.50
§dk o T R S e T T TS — 5.45
1.BO
HEREMEARTATHEEm=zm —— SR EHBEGERBERTIGE -1
P 2.00
111
—— —— ——
| 3. 65 |
| ]
b
PILAR EQ=0.10*67.56

EQ=6.76 Tn actia a 1.70 m de la base.

C. Existen fuerzas adicionales como: empuje de tierra, fuerzas
de friccidén, 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.
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D. Coeficiente de friccién entre el suelo y pilar p=0.5

3.3.1.2 ESTABILIDAD DEL PILAR
El Reglamento AASTHO considera 10 combinaciones entre 1la

mas importantes.se tiene.

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

E = Empuje de tierra

'SF = Presidn del flujo de agua

Analisis en el eje longitudinal del puente r

Pr=Pp+Pp—B

Pr=319.85+67.56-12.21

Pr=375.20 Tn

Fp=EQ

Fp=31.99+6.76

Fp=38.75 Tn

FSD=p*Pg/Fp=0.5%375.20/38.75

FSb=4.84 = |

Mp=375.20*3.65/2

Mp=684.74 Tn m

My=31.99* (5.50+1.01)+9.76*1.70

My=219.75 Tn m

FSV=Mp/My=684.74/219.75

FSv=3.11 > 2.00

Ubicacidén de Pr  z={(Mp—My) /Py

z=1.24 m



e=3.65/2-1.24

limite de tercio central e=3.65/6=0.60 m

por tanto cae dentro del tercio central.

Los esfuerzos en el terreno son:

omax = 375.20/{3.65%5.30)*[1+6*0.58/3.65)
omax = 37.88 Tn/m?
oinin = 375.20/(3.65*5301*{1-6*0.58/3.:65)
omin = 0.90 Tn/m?

Esfuerzo reducido en el terreno
c.=37.88/1.33

c.=28.48 Tn/m?

GRUPO X = D+L+I+E
Py=(319.85¢67.56)+79:17+16.63
Py=483.21 Tn

Esfuerzo en el terreno !

0+=483.21/(3.65*5.30)

6:=24.98 Tn/m?

3.3.1.3 DISENO EN ' CONCRETO ARMADO

e ACERO ESTRUCTURAL EN COLUMNA
GRUPO VII = 1.3(0.75*D+E+SF+EQ)
Py=1.3(0.75*320.27)

Py=341.51 Tn
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My=1.3(3.04%2.49+31.99*5.71)

My=247.30 Tn m
e=0.72 m
No existe correccién por esbeltez debido a seccién robusta

itilizada.

Para el analisis se considerara As min.

As min. .01%250%85

fl

\s min. 212.5 o = 42 Ag N B

El espaciamiento serd de la siguiente manera.

((1)=07.5 cm As=18 N° 8
{2)=22.5 cm ‘As=02 N° 8
f(3)%42.5 cm As=02 N° 8
'{4)=62.5 cm As=02 N° 8
"{5)=77.5 cm As=18 N° 8

Efectuando el diagrama de interaccidén se tiene:
i ¢=22.80 cm Il
ntonces My=388.63 Tn m
Py=535.22 Tn
e=72.61 cm
2=0.70
Los valores obtenidos de My y Py del diagrama de
nteraccidén son mayores al de las cargas existiendo.
Como refuerzo horizontal se usara lo siguiente

s N° 3 : 1@0.05m, 10@0.10m, 10@0.15m, resto a 0.30m

ACERO ESTRUCTURAL EN ZAPATA



Py=1.3(D+5/3(L+1))

Py=662.92 Tn

0,=34.27 Tn/m’

Mu=33.58 Tn m/ml

d=77.5 cm ’

entonces As=11.67 cm’/ml

As min=14.40 cm?/ml usar As N° 8 @ 0.35 m
Verificacidén por Corte

Vy=34.27*0.675*%5,30

Vu=122. 60 Tn
Vye=0.85%0.53*V(210)*10%0.675*5.30

Vuc"‘:233.55 Tn > VU
Verificacidn por punzonamiento

2{3.225¢ .55 )*0 . 125

Area punzonada
= 6.96 m’

Vees=0.85%1.06*V(210)*10*6.96

Veres=908.75 Tn

Veun=34 .28% (5.30%3.65-3.225*1.575)

VPUN:488.89 Tn < VRES

3.3.2 ESTRIBO
3.3.2.1 FUERZAS QUE ACTUAN
Para el disefio se considera las siguientes fuerzas:

Reaccidn por carga muerta = 48.21 Tn/viga



Reaccidén por carga viva + impacto

Reaccidn por carga

muerta

Reaccidén por carga viva + impacto

Peso especifico de

Peso especifico del relleno
Angulo de friccidén interna del relleno

Coeficiente de empuje activo del relleno

Sobrecarga

Fuerza de frenado

Fuerza sismica de
EQ=0.10*19.28

EQ=1.93 Tn/ml

4.40

concreto armado

i

parapeto.

la superestructura

1l

il

I

36,23

19.28

14.49

2.40

1 70

33°

0.295

1.00

0.05*%{1.429*13.12+12.247}) /5

a 1.01 m del fondo de viga.

1.975

0.25
0-40

lo.2s] 0.65
1

[ ]

N

|osof
1

1.25

4 L

Tn/viga
Tn/ml
Tn/ml
Tn/m3

Tn/n?

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

1-g2s

0.60
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Fuerza sismica de la infraestructura

PANTALLA EQ=0.10*3.60

EQ=0.36 Tn/ml a 1.58 m de la base de pantalla.
ESTRIBO EQ=0.10*9.36

EQ:O.9é Tn/ml a 1.02 de la base de zapata

Coeficiente de friccién del suelo = 0.5
3.3.2.2 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 225 2.88 6.48
Fv = 16.67 Mr = 40.72
Empuje relleno L.48 0.81 1.20
Empuije sobrecarga O.87L .21 1.05
Fd = 2.35 Mv = 2:25
F.S.V. = Mr/Mv = 40.72/2.25
FaS«Ws = 1809 » 2.00
F.$.D: = prEv/Fd = 0.5*16.67/2.55
FoSole = 3.54 & 1.3l
Ubicacidén de Fv z = (Mr—My)/Fv
z = 2.30 m

e = 0.300m
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omax. = 6.04 Tn/m? omin. = 2.29 Tn/m?

ESTRIBO CONCLUIDO CON PUENTE Y SISMO

DESCRIPCION FUERZA Z MOMENTO
Peso propio 9.36 1.80 17.718
Peso relleno 14.54 2.88 41.88
_Sobrecarga 2..25 2.88 6.48
Reaccién por C. M. 19.28 1 .51 28.92
Fv = 45.43 Mr = 95.06
Empuje relleno 4.85 Yl # il
Empuije sobrecarga 1430 2420 2.86
Fza sismo superest. 1.93 351 .6.77
Fza sismo infraest. 0.94 1.02 0.96
Fd = 9.02 Mv = 17.72
F.S5.V. = 5.36 > 2.00
F«BiDy = 2.52 > 1.50 nE
omax. = 16.46 Tn/m? omin. = 6.24 Tn/m?

reduciendo la amplificacidén de 133% se tiene

omax. = 12.38 Tn/m® - omin. = 4.70 Tn/m?

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 2225 2.88

Reaccién por C. M. 19.28 1.50

Reaccién por C. V. 14.49 1.50
Fv = 59,92

Empuije relleno | 4.85 1.47

Empuije sébrecarga 1.30 2520

Fuerza de frenado Q.31 6:20

| Fd = 6.46

F.S.V. = 9.80 > 2.00

FuBeDe = 4.863 & 1.50

6.48

28.92

21.74

Mr = 116.80

My = 11.91

omax. = 20.60 Tn/m? omin. = 9.36 Tn/m’

reduciendo la amplificacién de 125% se tiene

omax. = 16.48 Tn/m? omin. = 7.49 Tn/m?
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Es importante mencionar que se ha prescindido de la fuerza

de friccién en los apoyos por haberse proyectado en el disefio

estos de neopreno que finhlmente serdn estos los que disipen

desplazamientos debido a cambios de tempera

de fragua y encogimiento de postensado.

3.3.2.3 DISENO EN CONCRETO ARMADO
e VERIFICACION POR CORTE EN PANTALLA

SEGUN AASHTO

turas, encogimiento

ESTRIBO CONCLUIDO CON PUENTE Y FUERZA DE FRENADO

vud = 1.3%1L4E+]..3B+LF)



Vud

Vud

Vuc

Vuc

Vud

1l

1l

il

<

1.3*(0.295%1.00*(3.80-0.42)+1.3%0.295%1.70* (3.80
-0.42)%/2+0.31)

6.54 Tn

0.85*0.53*V(210)*10*1.00+%0.42

27.42 Tn

Vuc

e 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

Vud

Vud

Vuc

Vud

i

]

<

1.7Ct=0.9Cm
1.7*({20.60*0.73)-0.9*{2.40*0.73*%0.60)
24.62 Tn

33.95 Tn

Vuc

e VERIFICACION POR CORTE EN TALON

SEGUN AASHTO

ESTRIBO CON PUENTE Y SISMO
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1.3 (D+L+I+B) .

g
I

<
S
It

1.3*(1.0*(3.80*1.70+0.60*2.40)*2.25+1.0*(1.00*2.25)+0)
Vy = 26.03 Tn

Vuc = 33.95 Tn

Vy < Vuc

¢ ACERO ESTRUCTURAL EN PANTALLA

SEGUN ACI

ESTRIBO CONCLUIDO

My = 1.7Ct+1.7Cv
My = 1.7%(0.295*%1.70%3.80%/6)+1.7*(0.295*1.00*3.80%/2)
My = 11.42 Tn m

b = 100 cm

d = 42.5 cm

entonces As = 7.25 cm®

SEGUN AASHTO

ESTRIBO CONCLUIDO CON PUENTE Y FUERZA DE FRENADO

My = 1.3(1.3B+L+I+LF) |

My = 1.3*(1.3*%(0.295%1.70%73.80%/6)+1.0*%(0.295*1.00*3.80%/2)+
0.31%5.60)

My = 12.77 Tn m

Py = 1.3*(0.75D+L+1)

Py = 1.3*(0.75*14.85+14.49)

Py = 33.32 Tn

e =0.38m

Analizando exclusivamente a flexidn se tiene



b 100 cm

d

42 .5 cm
entonces As = 8.13 cm®
Si se toma As min de columna se tiene

As min = 0.005*100*50

Il

As min = 25 cm?
Se dispondra de la siguiente armadura

As = 25 cm? como principal es decir As N° 8 @ 0.20 m

I

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

El andlisis de 1la seccién como columna indica
siguientes valores de resistencia.

- Flexidén pura My = 20.60 Tn m

Para ¢ = 9.0 cm se tiene

My= 30.94 Tnm Py = 81.27 Tn e = 38.07 cm @ = 0.75
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los

Los valores de resistencia son mayores que las solicitaciones.

ESTRIBO CONCLUIDO CON SISMO Y SIN CARGA VIVA

My

Il

My 15.76 Tn m

Momento resistente > Momento con sismo

¢ ACERO ESTRUCTURAL EN PUNTA

SEGUN ACI

My = 1.7Ct-0.9Cm

My = 1.7(18.88%1.25*0.64)-0.9(0.60*2.40%1.25%/2)
My = 24.66 Tn m

b = 100 cm

1.3(1.3*%(0.295*%1.70%3.80%/6)+(1.93*(1.01+1.90)+0.36*1.58))
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d = 52.5 cm

Entonces As = 18.33 cm®

il

As min 0.0018*100*52.5

As min 9.45 cm? se usard As N° 6 @ 0.20 m

e ACERO ESTRUCTURAL EN TALON
SEGUN ACI

1.7Cv+1.4Cm-1.4Ct

I

My

My 1.7(1.00*2.25%/2)+1.4(3.80*1.70+0.60*2.40)*2.25%/2
1:419,11%2.25*1 .00}

My = 3.60 Tn m

b = 100 cm

d

It
u
S]

.5cm
Entonces As = 1.82 cm?

As min = 9.45 cm® se usara As N° 6 @ 0.30 m

3.4 COSTOS Y PRESUPUESTO
3.4.1 METRADO Y PRESUPUESTO
3.4.2 REQUERIMIENTO DE INSUMQOS

3.4.3 ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS



METRADO Y PRESUPUESTO

PROYECTO : PUENTE CONTINUO DE CONCRETO POSTENSADO

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

01.00 OBRAS PROVISIONALES 331429
01.01 ALMACEN, OFICINA Y CASETA GLB 1,00 1944,67 194467
01.02 CARTEL DE OBRA GLB 1,00 1369,62 1369,62

02.00 TRABAJOS PRELIMINARES 30582,79
02.01 TRANSPORTE DE EQUIPO Y MAQUINARIA GLB 1,00 7000,00 7000,00
02.02 NIVELACION, TRAZO Y REPLANTEO M2 400,00 1,36 544,00
02.03 FALSO PUENTE GLB 1,00 23038,79 23038,79

03.00 MOVIMIENTO DE TIERRAS 6807,40
03.01 EXCAVACION DE ZANJAS Y ZAPATAS M3 200,00 18,75 3750,00
03.02 RELLENO MANUAL CON MATERIAL PROPIO M3 50,00 10,94 547,00
03,03 RELLENO CON MATERIAL DE PRESTAMO M3 80,00 31,38 2510,40

© 04.00 OBRAS DE CONCRETO SIMPLE 1359,82
04.01 SOLADO PARA ZAPATAS M2 77.00 17,66 1359,82

05.00 OBRAS DE CONCRETO ARMADO 226446.08
05.01 ZAPATAS: CONCRETO f ¢=210 kg/cm2 M3 50,00 234,54 11727,00
05.02 ZAPATAS: ACERO fy=4200 kg/cm?2 KG 1296.00 2,37 3071,52
05.03 ESTRIBOS: CONCRETO f¢=210 kg/cm?2 M3 26,00 306,64 797264
05.04 ESTRIBOS: ENCOFRADO Y DESENCOFRADO M2 156,00 24,19 3773,64
05.05 ESTRIBOS: ACERO fy=4200 kg/cm2 KG 1780,00 237 4218,60
05.06 PILARES: CONCRETO f =210 kg/cm?2 m3 10,60 288,30 311364
05.07 PILARES: ENCOFRADO Y DESENCOFRADO M2 34,00 21,79 740,86
05.08 PILARES: ACERO fy=4200 kg/cm?2 KG 1207,00 237 2860,59
05.09 VIGAS: CONCRETO f c=350 kg/lcm?2 M3 115,50 336,54 38870,37
05.10 VIGAS: ENCOFRADO Y DESENCOFRADO M2 410,00 34,58 14177,80
05.11 VIGAS: ACERO fy=4200 kgicm2 KG 5552,00 2,37 13158,24
05.12 VIGAS: ACERO f8=18000 kg/cm2 ML 140,00 436,43 61100,20
05.13 VIGAS: ANCLAJE MOVIL UN 4,00 541,32 2165,28
05.14 LOSA-VEREDA: CONCRETO f ¢=350 kg/em2 M3 79,00 336,54 26586,66
05.15 LOSA-VEREDA: ENCOFRADO Y DESENCOFRADO M2 392,50 24,96 9796.80
05.16 LOSA-VEREDA: ACERO fy=4200 kg/cm2 KG 9752,00 2,37 23112,24

06.00 VARIQS 36580,44
06.01 APOYO FIIO : i GLB 1,00 5793,22 5793,22
06.02 APOYO MOVIL G GLB 1,00 $3208,22 13208,22
06.03 BARANDA GLB 1,00 16101,98 16101,98
06.04 RECUBRIMIENTO ASFALTICO M2 281,60 4,89 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 366108,99

. G. V. (18%) 65899,62

COSTO TOTAL 43200861

142



REQUERIMIENTO DE MATERIALES

DESCRIPCION
VMADERA TORNILLO
CALAMINA

[RIPLAY E=12MM

SLAVOS

ALAMBRE

’ERNO Y ARANDELA
’INTURA

AL "
ZORDEL

AADERA EUCALIPTO
AATERIAL SELECIONADO
\GUA

“EMENTO PORTLAND T-1
{ORMIGON

\RENA GRUESA

’IEDRA CHANCADA

\CERO fy=4200 kglcm?2
JUCTOS PARA 7 STRANDS
JUCTOS PARA 12 STRANDS
NYECCION

3STRANDS 172

’LACA DE ACERO (35*50*2,5)
JISPOSITIVO DE ANCLAJE
‘RIPLAY E=19 MM
JEOPRENO DUREZA 60
ACERO DE ANCLAJE 1"
’LANCHA DE ACERO (750°400°2)
’ERFIL H

'UBO FoFo 2

JASE METALICA (8"*8"*1/2")
3ASE METALICA (44172
’ERNOS (DIAMETRO 5/8")
50LDADURA

ASFALTO RC-250

'UBO PVC 4"

TOTAL

REQUERIMIENTO DE MANO DE OBRA

JESCRIPCION
SAPATAZ
JPERARIO
JFICIAL

EON

AANO DE OBRA-T
TOTAL

REQUERIMIENTO DE EQUIPO
JESCRIPCION

{ERRAMIENTAS

MEZCLADORA

/IBRADORA

*LANCHA COMPACTADORA
A0TOBOMBA

JERRAMIENTAS-T

FEODOLITO

TOTAL

UNIDAD
P2
UND
UND
KG
KG
UND
GLN
BLS
ML
P2
M3
M3
BLS
M3
M3
M3
KG
ML
ML
EST
ML
UND
UND
UND
CM3
UND
UND
UND
ML

UND
UND
UND
EST
GLN
ML

UNIDAD
HH.
H.H.
HH.
H.H.
GLB

UNIDAD
GLB
HM.
HM.
HM.
H.M.
GLB
H.M.

CANTIDAD
4056,7381
20,0000
19,0000
2933553
1594,4079
15,0000
3,0000
8,1081
80,0000
19500,0000
330,0000
52,6832
3889,7628
10,1840
114,5900
240,6440
20892,8000
280,0000
560,0000
140,0000
9380,0000
8,0000
24,0000
109,1750
123900,0000
4,0000
8,0000
72,0000
281,6000
72,0000
72,0000
432,0000
1,0000
14,6432
12,0000

CANTIDAD
385,6461
2156,4939
2133,2435
4059,2140
1,0000

CANTIDAD
1,0000
133,5901
121,8065
5,6320
16,0000
1,0000
8,0000

PRECIO
2,10
11,00
45,00
1,90
1,90
4,50
30,00
7,40
0,20
1,00
20,00
5,00
15,30
25,00
30,00
40,00
1,35
8,00
10,00
20,00
4,15
100,00
50,00
72,00
0,15
20,00
20,00
65,00
21,50
12,00
3,00
4,00
500,00
2,50
3,00

PRECIO
9,43
8,57
7,70
6,87

1000,00

PRECIO
9136,18
18,50
5,50
8,00
10,00
6000,00
20,00

TOTAL
8519,15
220,00
855,00
557,38
3029,38
67,50
90,00
60,00
16,00
19500,00
6600,00
263,42
59513,37
254,10
3437.70
9625,76
28205,28
2240,00
5600,00
2800,00
38927,00
800,00
1200,00
7860,60
18585,00
80,00
160,00
4680,00
6054,40
864,00
216,00
1728,00
500,00
36,61
36,00
233181,64

TOTAL
3636,64
18481,15
16425,98
27886,80
1000,00
67430,57

TOTAL
9136,18
247142

669,94
50,69
160,00
6000,00
160,00
18648,22
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ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO 144

SARTIDA : 06.04 RECUBRIMIENTO ASFALTICO
ZOSTO POR : M2

=SPECIFICACIONES :

RENDIMIENTO DIARIO : 200,00

SONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL
1. MATERIALES 2,18
ASFALTO RC-250 GLN 0,0500 2,50 0,13

IEDRA CHANCADA ] M3 0,0400 40,00 ~ 1,60

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

2. MANO DE OBRA 2,06
SAPATAZ 0,1 H.H. 0,0040 9,43 0,04

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

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

EON 50 H.H. 0,2000 6,87 1,37

3. EQUIPO 0,65
4ERRAMIENTAS % 5,0000 2,06 0,10

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

>LANCHA COMPACTADORA 05 H.M. 0,0200 9,00 0,18

COSTO TOTAL 4,89

ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO

PARTIDA g 06.05 TUBERIA DE DRENAJE

COSTO POR : UND

ESPECIFICACIONES 2

RENDIMIENTO DIARIO 2 50,00 ¢

CONCEPTO ‘UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL
1. MATERIALES 0,90
TUBO PVC 4" ML 0,3000 3,00 0,90

2. MANO DE OBRA 1,52
CAPATAZ 01 MM 0,0160 9,43 0,15

OPERARIO 10  HH 0,1600 8,57 1,37

OFICIAL 00 HH 0,0000 7,70 0,00

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

3. EQUIPO 0,08
HERRAMIENTAS % : 5,0000 152 0,08

COSTO TOTAL , ‘ 2,50




ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO 145

PARTIDA : 06.02 APOYO MOVIL

COSTO POR z UND

ESPECIFICACIONES :

RENDIMIENTO DIARIO : 8,00

CONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL
1. MATERIALES 13120,00
JEOPRENO DUREZA 60 cM3 86400,0000 . 0,15 12960,00

>LANCHA DE ACERO (750*400°2) » UND 8,0000 20,00 160,00

2. MANQ DE OBRA ‘ 84,02
IAPATAZ 1.0 HH 1,0000 9,43 9,43

PERARIO . 20 HH. 2,0000 8,57 17,14

FICIAL 30 HH 3,0000 . 7.70 23,10

'‘EON 50 HH. 5,0000 6,87 34,35

. EQUIPO 4,20
IERRAMIENTAS % 5,0000 84,02 4,20

>OSTO TOTAL ' 13208,22

ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO

*ARTIDA : 06.03 BARANDA
SOSTO POR : ML
ZSPECIFICACIONES :
RENDIMIENTO DIARIO o 1,00
' i
~ONCEPTO UNIDAD  CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL
[ MATERIALES 14102,40
UBO FoFo 2" ML 281,6000 21,50 6054,40
'ERFILES H (4"*4"*1/2") H=0,80 M UND 72,0000 65,00 4680,00
IASE METALICA (8"*8"*1/2") UND 72,0000 12,00 864,00
IASE METALICA (4"*4"*1/2") UND 72,0000 3,00 216,00
'ERNOS (DIAMETRO 5/8") UND 432,0000 4,00 1728,00
OLDADURA ' EST 1,0000 500,00 500,00
'INTURA GLN 2,0000 30,00 60,00
. MANO DE OBRA 1666,32
APATAZ 1,0 H.H. 8,0000 9,43 75,44
JPERARIO 8,0 H.H. 64,0000 8,57 548,48
JFICIAL 8,0 H.H. 64,0000 7,70 492 80
'EON 10,0 H.H. 80,0000 6,87 549,60
L EQUIPO 333,26
IERRAMIENTAS % 20,0000 1666,32 333,28

SOSTO TOTAL 16101,98




NALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO 146

ARTIDA : 05.14  LOSA-VEREDA: ACERO fy=4200 kg/cm2
OSTO POR : KG
SPECIFICACIONES 5
ENDIMIENTO DIARIO : 200,00
ONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL
MATERIALES i 1,54
AMBRE KG 0,0500 1,90 0,10
SERO fy=4200 kg/cm2 Y KG 1,0700 1,35 1,44

MANO DE OBRA 0,69
\PATAZ 01 HH 0,0040 9,43 © 0,04
’ERARIO 10  HH 0,0400 8,57 0,34
JICIAL 10 HH. 0,0400 7.70 0.31
ON 00 HH 0,0000 6,87 0,00

EQUIPO 0,14
‘RRAMIENTAS % 20,0000 0,69 0,14
DSTO TOTAL 2,37
NALISIS DE COSTOS UNITARIOS; PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO
ARTIDA : 06.01 APOYO FIO
DSTO POR : UND
SPECIFICACIONES :
ENDIMIENTO DIARIO : 8,00

ONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P.PARCIAL SUB TOTAL
MATERIALES 5705,00
{OPRENO DUREZA 60 cm3 37500,0000 0,15 5625,00
'ERO DE ANCLAJE 17 UND 4,0000 20,00 80,00

MANQO DE OBRA 84,02
\PATAZ 1,0 H.H. 1,0000 9,43 9,43

YERARIO 20  HH. 2,0000 8,57 17,14

‘ICIAL 30 HH. 3,0000 7.70 23,10

‘ON 50 HH. 5,0000 6.87 34,35

EQUIPO 4,20
'RRAMIENTAS me | (L 5,0000 84,02 420

JSTO TOTAL . 5793,22




NALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO

ARTIDA

‘OSTO POR
SPECIFICACIONES
ENDIMIENTO DIARIO

05.12
M3

20,00

LOSA-VEREDA: CONCRETO f ¢=350 kg/cm2

ONCEPTO UNIDAD  CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL
_MATERIALES 281,47
RENA GRUESA M3 0,3800 30,00 11,40
EDRA CHANCADA M3 0,8000 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 943 0,38
JERARIO 2,0 H.H. 0,8000 8,57 6,86
FICIAL 1,0 H.H. 0,4000 7,70 3,08
ON 12,0 H.H. 4,8000 6,87 32,98
EQUIPO 11,77
:RRAMIENTAS % 5,0000 43,30 217
ZZCLADORA 1,0 HM. 0,4000 18,50 7,40
BRADORA 1,0 H.M. 0,4000 5,50 2,20
0OSTO TOTAL 336,54

NALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO

ARTIDA

OSTO POR
SPECIFICACIONES
ENDIMIENTO DIARIO

ONCEPTO
MATERIALES

HPLAY E=19 MM

A\DERA TORNILLO

AVOS

AMBRE

_MANO DE OBRA
\PATAZ

ERARIO

AICIAL

:ON

EQUIPO
IRRAMIENTAS

OSTO TOTAL

05.13
M2

12,00

LOSA-VEREDA: ENCOFRADO Y DESENCOFRADO .

UNIDAD  CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL

0,1
1,0

1,0
0,0

UND
P2
KG
KG

H.H.
H.H.
H.H.
H.H.

0,1100
2,2000
0,1000
0,1000

0,0867
0,6667
0,6667
0,0000

5,0000

72,00
2,10
1,90
1,90

9,43
8,57
7,70
6,87

11,47

7,92
462
0,19
0,19

0,63
5,71
513
0,00

0,57

12,92

11,47

0,57

24,96
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NALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO
'ARTIDA : 05.11  ACERO f's=18000 kg/cm2
‘OSTO POR : ML
SPECIFICACIONES :
ENDIMIENTO DIARIO : 10,00
ONCEPTO UNIDAD _CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL
_MATERIALES ' 354,05
TRANDS 1/2" ML 67,0000 4,15 278,05
UCTOS PARA 7 STRANDS . ML 2,0000 8,00 16,00
UCTOS PARA 12 STRANDS ML 4,0000 10,00 40,00
IYECCION EST 1,0000 20,00 20,00
MANO DE OBRA 54,92
A\PATAZ 01 HH 0,0800 9,43 0,75
2ERARIO 20  HH 1,6000 8,57 1374
“ICIAL 30 HH 2,4000 7,70 18,48
ION 40 HH. 3,2000 6,87 21,98
EQUIPO 27,46
:RRAMIENTAS % 50,0000 54,92 27,48
OSTO TOTAL 436,43
NALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO
ARTIDA : 05.12  VIGAS: ANCLAJE MOVIL
OSTO POR : UN
SPECIFICACIONES :
ENDIMIENTO DIARIO : 4,00
: ; f

ONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB 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
\PATAZ 0t  HH 0,2000 9,43 1,89
’ERARIO 1,0  HH 2,0000 8,57 17,14
FICIAL 1.0 HH 2,0000 7.70 15,40
‘ON 00 HH 0,0000 6,87 0,00

EQUIPO 6,89
{RRAMIENTAS % . 20,0000 34,43 6,89
OSTO TOTAL 541,32
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NALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO 149

‘ARTIDA : 0510  VIGAS: ENCOFRADO Y DESENCOFRADO
:OSTO POR , : M2
SPECIFICACIONES :
ENDIMIENTO DIARIO : 10,00
ONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P, PARCIAL SUB TOTAL
_MATERIALES 20,12
RPLAY E=19 MM UND 0,1100 72,00 7.92
ADERA TORNILLO v P2 5,5000 210 " 11,55
LAVOS KG 0,1000 1,90 0,19
AMBRE KG ' 0.2400 1,90 0,46
MANO DE OBRA . 13,77
\PATAZ 0,1 H.H. 0,0800 943 0,75
PERARIO 1.0 H.H. 0,8000 8,57 6,86
“ICIAL 1,0 H.H. 0,8000 7,70 6,16
ON : 0,0 H.H. 0,0000 6,87 0,00
EQUIFO E 0,69
IRRAMIENTAS % 5,0000 13,77 0,69
0STO TOTAL 34,58
NALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO
ARTIDA : 05.11  VIGAS: ACERO fy=4200 kg/cm2
OSTO POR s KG
SPECIFICACIONES :
ENDIMIENTO DIARIO : 200,00
ONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL
MATERIALES 1,54
AMBRE KG 0,0500 1,90 0,10
SERO fy=4200 kg/cm2 KG 1,0700 1,35 1,44
MANO DE OBRA ' 0,69
APATAZ 0,1 H.H. 0,0040 ' 9,43 0,04
ERARIO 1,0 H.H. ‘ 0,0400 8,57 0,34
“ICIAL 1,0 H.H. 0,0400 7.70 0,31
:ON 0,0 H.H. 0,0000 6,87 0,00
EQUIPO . 0,14
:RRAMIENTAS % 20,0000 7 0,69 0,14

OSTO TOTAL " - 2,37



WNALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO : 150

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

}0STO POR : KG

'SPECIFICACIONES i 3

'ENDIMIENTO DIARIO : 200,00

ONCEPTO UNIDAD _ CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL
_MATERIALES T . 1,54
LAMBRE KG 0,0500 1,80 0,10

CERO fy=4200 kg/cm? s KG 1,0700 1,35 1,44

_MANO DE OBRA 0,69
APATAZ - 01 H.H. 0,0040 9,43 0,04

PERARIO 1.0 H.H. 0,0400 8,57 . 0,34

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

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

_EQUIPO 0,14
ERRAMIENTAS % 20,0000 0,69 0,14

OSTO TOTAL 2,37

NALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO

ARTIDA B 05.09 VIGAS: CONCRETO f c=350 kg/cm2
OSTO POR : M3
SPECIFICACIONES :
ENDIMIENTO DIARIO : 20,00 ,
] .

ONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL
_MATERIALES ) 281,47
ENA GRUESA M3 0,3800 30,00 11,40
EDRA CHANCADA . M3 0,8000 40,00, 32,00
3UA . M3 0,1840 - 5,00 0,92
EMENTO PORTLAND T-1 BL 15,5000 15,30 237,15

MANQ DE OBRA 43,30
APATAZ 01 HH. 0,0400 9,43 0,38
PERARIO 20 HH. 0,8000 8,57 6,86
FICIAL 1.0 HH 0,4000 7,70 3,08
ZON 120  HH. 4,8000 6.87 32,98
_EQUIPO 11,77
ERRAMIENTAS % " 50000 4330 217
EZCLADORA 1.0  HM. . 0,4000 18,50 7,40
BRADORA 1,0  HM. 0,4000 5,50 2,20

OSTO TOTAL ‘ ; 336,54




ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO 151

PARTIDA : 05.06  PILARES: CONCRETO fc=210 kg/cm2
COSTO POR :
ESPECIFICACIONES : M3
RENDIMIENTO DIARIO : 12,00
CONCEPTO UNIDAD  CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL
1. MATERIALES i 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 72,15
CAPATAZ 0.1 H.H. 0,0667 9,43 0,63
OPERARIO 20 H.H. 1,3333 8,57 11,43
OFICIAL 1,0 H.H. 0,6667 7,70 513
PEON 12,0 H.H. 8,0000 6,87 54,96
3. EQUIPO 19,61
HERRAMIENTAS % 5,0000 72,15 3,61
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
COSTO POR : M2
ESPECIFICACIONES 1
RENDIMIENTO DIARIO : 15,00
H
CONCEPTO UNIDAD  CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL
1. MATERIALES 12,15
TRIPLAY E=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 . 0,0800 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 770 4.1
PEON 0,0 H.H. 0,0000 6,87 ] 0,00
3. EQUIPO . 0,46
HERRAMIENTAS % 5,0000 9,18 0,46

COSTO TOTAL L N nl 5 21,79



ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO 152

SARTIDA : 05.04 ESTRIBOS: ENCOFRADO Y DESENCOFRADO
~OSTO POR : M2

ZSPECIFICACIONES :

RENDIMIENTO DIARIO o 12,00

SONCEPTO - UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL
[, MATERIALES T 12,15
‘RIPLAY E=19 MM UND 0,1100 72,00 7.92

fADERA TORNILLO . P2 1,7000 2,10 3,57

JLAVOS KG 0,2700 1,90 © 0,51

\LAMBRE KG , 0,0800 1,90 0,15

). MANO DE OBRA ' o 11,47
‘APATAZ i 0,1 H.H. 0,0667 943 063 °

IPERARIO 1.0 HH. 0,6667 8,57 571

IFICIAL 1.0 H.H. - 0,6667 7,70 5,13

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

). EQUIPO 0,57
IERRAMIENTAS % 5,0000 11,47 0,57 '

>OSTO TOTAL 24,19

\NALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO

ARTIDA 2 05.05 ESTRIBOS: ACERO fy=4200 kg/cm2
>2OSTO POR : KG '
:SPECIFICACIONES s
RENDIMIENTO DIARIO : 200,00
i
JONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL
. MATERIALES 1,54
LAMBRE KG 0,0500 1,80 0,10
CERO fy=4200 kg/cm2 KG 1,0700 1,35 1,44
). MANO DE OBRA 0,69
/APATAZ 01 HH 0,0040 9,43 0,04
JPERARIO 10  HH 0,0400 8,57 0,34
IFICIAL 1.0 HH 0,0400 7,70 0,31
'EON 00 HH, 0,0000 6,87 0,00
_EQUIPQ 0,14
IERRAMIENTAS % 20,0000 0,69 0,14

SOSTO TOTAL 2,37



ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO 153

PARTIDA | : 05.02 ZAPATAS: ACERO fy=4200 kg/cm2

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 fy=4200 kglcm?2 ' KG 1,0700 1,35 1,44

2. MANO DE OBRA 0,69
CAPATAZ 01 HH. 0,0040 943 . 0,04

OPERARIO 1,0 HH 0,0400 8,57 0,34

OFICIAL 1,0 HH 0,0400 7,70 0,31

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

3. EQUIPO d 0,14
HERRAMIENTAS % 20,0000 0,69 0,14

COSTO TOTAL : 2,37

ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO

PARTIDA z 05.03 ESTRIBOS: CONCRETO f c=210 kg/cm2
COSTO POR " M3
ESPECIFICACIONES : _
RENDIMIENTO DIARIO : 10,00 4
, :
CONCEPTO UNIDAD _CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL
1. MATERIALES _ li 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 . 092
CEMENTO PORTLAND T-1 BL 9,7400 15,30 149,02
2. MANO DE OBRA : 86,57
CAPATAZ 01 HH. 0,0800 9,43 0,75
'OPERARIO 20 HH. 1,6000 8,57 13,71
OFICIAL 10 HH 0,8000 7,70 6,16
PEON 120 HH. 9,6000 6,87 65,95
3. EQUIPO 23,53
HERRAMIENTAS % " 5,0000 86,57 433
MEZCLADORA 10 HM 0,8000 18,50 14,80
VIBRADOR 10 HM 0,8000 5,50 4,40

COSTO TOTAL ; 306,64




ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO 154

PARTIDA d 04.01 SOLADO PARA ZAPATA
COSTO POR g M2
ESPECIFICACIONES : CEMENTO:HORMIGON 1:12 E=4"
RENDIMIENTO DIARIO e 100,00
ZONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL
1. MATERIALES 9,24
\GUA M3 0,0120 5,00 0,06
SEMENTO PORTLAND T-1 ; BL 0,3840 15,30 5,88
{ORMIGON ' M3 0,1320 25,00 3,30
i ]
}? MANO DE OBRA ' 6,61
:APATAZ 01 HH 0,0080 9,43 0,08
)PERARIO 30  HH 0,2400 8,57 2,06
FICIAL 10 HH 0,0800 7,70 0,62
'EON ‘ 7.0  HH 0,5600 6,87 3,85
. EQUIPO 1,81
IERRAMIENTAS % 5,0000 6,61 0,33
{EZCLADORA 1,0 H.M. 0,0800 18,50 1,48
>OSTO TOTAL ‘ ' 17,66

\NALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO

ARTIDA : 05.01 ZAPATAS: CONCRETO f ¢=210 kg/cm2
;OSTO POR ? M3
:SPECIFICACIONES :
{ENDIMIENTO DIARIO s 25,00
. x
ONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL
. MATERIALES 196,54
RENA GRUESA . M3 0,4200 30,00 12,60
IEDRA CHANCADA M3 0,8500 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 ‘ 25,83
APATAZ 01 HH 0,0320 9,43 0,30
PERARIO 20 HH " 0,6400 8,57 5,48
FICIAL 10 HH 0,3200 7,70 2,46
EON 80 HH. 2,5600 6,87 17,59
. EQUIPO 12,17
ERRAMIENTAS % 5,0000 25,83 1,29
EZCLADORA 1.0 HM 0,3200 18,50 5,92
IBRADOR 10 HM 0,3200 550 1,76

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

‘OSTO TOTAL 234,54




ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO

SARTIDA 03.02 RELLENO CON MATERIAL PROPIO

>OSTO POR M3 .

=SPECIFICACIONES

RENDIMIENTO DIARIO 6,00

SONCEPTO UNIDAD __ CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL
I. MATERIALES 1} 0,00
' MANO DE OBRA 10,42
APATAZ 0,1 HH. 0,1333 9,43 1,26

IPERARIO H.H. 0,0000 8,57 0,00

IFICIAL HH. 0,0000 7.70 0,00

EON 1,0 HH. 1,3333 6,87 9,16

.. EQUIPO 0,52
'ERRAMIENTAS % 5,0000 10,42 0,52

JOSTO TOTAL 10,94

{NALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO

’ARTIDA 03.03 RELLENO CON MATERIAL DE PRESTAMO
‘OSTO POR M3
:SPECIFICACIONES
{ENDIMIENTO DIARIO 7,00
i
‘ONCEPTO UNIDAD _ CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL
MATERIALES 22,00
IATERIAL SELECCIONADO M3 1,1000 20,00 22,00
. MANO DE OBRA 8,93
APATAZ 01  HH 0,1143 9,43 1,08
PERARIO HH. 0,0000 8,57 0,00
FICIAL HH. 0,0000 7,70 0,00
EON 1.0 HH 1,1429 6,87 7.85
. EQUIPO , 0,45
ERRAMIENTAS % 5,0000 8,93 0,45
OSTO TOTAL 31,38
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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 SUB TOTAL
1. MATERIALES 20545,00
MADERA EUCALIPTO P2 19500,0000 1,00 19500,00

ALAMBRE N KG 400,0000 1,90 760,00

CLAVOS KG 150,0000 1,90 285,00

2. MANO DE OBRA y 2375,04
SAPATAZ 1,0 HH 8,0000 9,43 75,44

JPERARIO 50 HH 40,0000 8,57 342,80

JFICIAL 50 HH. 40,0000 7,70 308,00

JEON 300 HH 240,0000 6,87 1648,80

3. EQUIPO ‘ 118,75
{ERRAMIENTAS % 5,0000 2375,04 118,75

ZOSTO TOTAL ; 23038,79

ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO

SARTIDA 2 03.01 EXCAVACION DE ZANJAS Y ZAPATAS
ZOSTO POR : M3
=SPECIFICACIONES 4
RENDIMIENTO DIARIO 2 3,50

i
~ONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL
I. MATERIALES 0,00
2. MANO DE OBRA 17,86
SAPATAZ 01  HH 0,2286 9,43 2,16
JPERARIO ‘ 00 HH 0,0000 8,57 0,00
FICIAL 00 HH. " 0,0000 7,70 0,00
EON " 10  HH 2,2857 6,87 15,70
3. EQUIPO ; : 0,89
{ERRAMIENTAS _ % 5,0000 i 17,86 0,89 ;

-OSTO TOTAL , 18,75
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ARTIDA : 02.01 TRANSPORTE DE EQUIPO Y MAQUINARIA
J8TO POR , : GLB
SPECIFICACIONES : .
ENDIMIENTO DIARIO 2 8,00
INCEPTO UNIDAD  CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL
MATERIALES 0,00
MANO DE OBRA : ‘ 1000,00
NO DE OBRA-T ] ) GLB 1,0000 1000,00 1000,00
EQUIPO 6000,00
RRAMIENTAS-T GLB 1,0000 + 6000,00 6000,00
JSTO TOTAL ) 7000,00
JALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO
\RTIDA : 02.02  NIVELACION TRAZO Y REPLANTEO
JSTO POR : M2 d
SPECIFICACIONES :
INDIMIENTO DIARIO ! 400,00
1
INCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL
MATERIALES 0,28
AVOS KG 0,0050 1,90 0,01
L BL 0,0200 7,40 0,15
RDEL ‘ ML 0,1900 0,20 0,04
DERA TORNILLO P2 - 0,0400 2,10 0,08
MANO DE OBRA 0,65
PATAZ 1,0  HH. 0,0200 9,43 0,19
ERARIO 1,0 HH 0,0200 8,57 0,17
ICIAL 1,0 H.H. 0,0200 7,70 0,15
ON 1,0 HH 0,0200 6,87 0,14
EQUIPO 0,43
RRAMIENTAS % 5,0000 0,65 0,03
ODOLITO Y MIRA 1,0 HM 0,0200 20,00 0,40

STOTOTAL - 136
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PARTIDA . 01.01  ALMACEN Y CASETA DE GUARDIANIA

COSTO POR : GLB

ESPECIFICACIONES : 100 M2

RENDIMIENTO DIARIO 2 1,00

CONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL
1. MATERIALES | 1548,00
MADERA TORNILLO P2 40'0,0.000 2,10 840,00

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

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

CLAVOS KG 10,0000 1,80 19,00

ALAMBRE KG 10,0000 1,90 19,00

2. MANO DE OBRA 377,78
CAPATAZ 01 H.H. 0,8000 9,43 7.54

JPERARIO 2,0 H.H. 16,0000 8,57 137,12

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
1ERRAMIENTAS % | 5,0000 377,78 18,89

~OSTO TOTAL ‘ ; 1944,67

ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO POSTENSADO

PARTIDA ; 01.02 CARTEL DE OBRA
SOSTO POR : UND
ZSPECIFICACIONES - 7.20*3.60
RENDIMIENTO DIARIO : 1,00
. !
ONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL
. MATERIALES 922,50
AADERA TORNILLO P2 200,0000 2,10 420,00
"RIPLAY E=12 MM UND 9,0000 45,00 405,00
’ERNO Y ARANDELA 7 UND 15,0000 4,50 67,50
INTURA GLN 1,0000 30,00 30,00
2. MANO DE OBRA 406,47
'APATAZ 03 HH 2,4000 9,43 22,63
JPERARIO 3.0 HH 24,0000 8,57 205,68
JFICIAL 20 HH 16,0000 7.70 123,20
'EON 1.0  HH 8,0000 6,87 54,96
1. EQUIPO 40,65
{ERRAMIENTAS % 10,0000 406,47 40,65

>OSTO TOTAL i . : 1369,62 .
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CAPITULO IV: PUENTE CONTINUO DE CONCRETO ARMADO

4.1 JUSTIFICACION

Los puentes de concretb armado constituyen hoy en dia 1la
soiucién mas comin y rapida a la necesidad de un puente por la
sencilla razén de que la mano de obra, parte técnica vy
materiales de construccidn se encuentra facilmente en nuestro
medio, sin émbargoleste tipo de estructuracidén esta limitado a
una luz maxima debido a la enorme cantidad de carga muerta que
se incrementa a medida que la longitud del puente llegando a
situacidnes 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.
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4.2 SUPERESTRUCTURA

Para cubrir 70 m de luz en tres tramos la relacidén del
tramo interior a 1los exteriores debe ser tal que estos
proporcionen momentos flectores positivos para obtener area de

acero similares.

70.0 m

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

st a=1.4

entonces L+1.4L+L 70

L 20.59 (. usar L = 20.50 m.
Por lo que los tramos serian de 20.50m, 29.00m y 20.50m.

Sin embargo debidq a calculos realizados para la
sobrecarga HS30 los :tramos que mejor se: adecuan a los

requerimientos anteriores deben ser de 21.50m, 27.00m y 21.50m

con un valor de o de 1.256

4.2.1 PREDIMENSIONAMIENTO
En el reglamento AASHTO existe una tabla de peraltes
minimos para losas de tal manera gque estas controlan las

deflexiones y es valido para puentes tipo losa con viga.
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TIPO DE ESTRUCTURA PERALTE MINIMO (d)

* Losa de puente con refuerzo

paralelo o perpendicular

al trafico. (S+10)/30 > 0.542 -
* Vigas T . (S+9)/18
Siendo

S = Luz de calculo en pies

d

Peralte minimo en pies
. Por otro lado el ACI recomienda para puentes continuos con

vigas T de concreto armado.

h = L/15
h = Altura total del puente (losa + viga)
L = Luz del tramo del puente

De acuerdo a las caracteristicas del puente Nifio Yucaes se
tiene:
L = 27.00 m o6 1=88.58 pies
- Segin AASHTO el puenté tendria una altura_de;;
d = (88.58+9)/18 |

d

5.42 pies

d l1.65 m

probablemente el numero de capas de acero sea mayor o igual a

dos por lo que se considerara como altura total

h

1. 6540.15

]

h 1.80 m
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- Segun ACI
h = 27/15
h = 1.80m

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

El ancho Ae la viga serd de 0.40m debido a que mayores
valores incrementan innecesariamente el -peso propio de 1la
estructura.

La seccidén tentativa sera.

oo |
i == * = Fe

l.e0

El espesor de al losa se ha calculado:

segin AASHTO S = 1.80m

S = 5.91 pies
d = (5.91+10)/30
d = 0.530 pies

dmin = 0.542 pies

entonces d = 16.5 cm.
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Considerando recubrimiento de 3 cm y acero de No 4 se

tiene

h

16.5+3+1.27/2
h = 20.14 cm

usar h = 20.0 cm.

4.2.2 DISENO DE LOSA : TRAMO INTERIOR
* Momento por peso propio

Espesor de la losa = 0.20 m

- Espesor de asfalto = 0.05m
- Luz entre vigas = 1.80m

El metrado de cargas

peso propio 0.20*%2.40 = 0.48 Tn/ml
peso asfalto 0.05*%2.00 = 0.10 Tn/ml
Wp = 0.58 Tn/ml

Debido a la unién monolitica entre viga y losa asumiremos
coeficientes de 1/10 para los momentos negativos y positivos

debido al peso propio

MD s WD*L'?/}.O
Mp = 0.58*1.802/10
Mp = 0.19 Tn m/ml

* Momento por sobrecarga
El AASHTO en su seccién de losas reforzadas
perpendicularmente al trafico el momento debido a la sobrecarga

tiene la siguiente expresién.
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M, = (8+2)/32*Py
M, = Momento debido a la sobrecarga
S = Separacidén de vigas, se considera cara a cara y en pies

P;o = Carga de la rueda mas pesada
Adecuando él camidén HS30 y considerando la separacidén S en
metros se tiene.
ML = (S+0.61)/9.74*P;
é .= 1.80 m

Pao = 10.89 Tn

]

My, (1.80+0.61)/9.74*10.89

My, 2.69 Tn m/ml

El mismo reglamento AASHTO indica que dichos wvalores deben
de ser corregidos por 0.8 y 0.9 para momentos positivos vy
negativos respectivamente.

My = 0.8*%2.69

M, = 0.9%2.69
ML_ o

2.42 Tn m/ml
* Momento por iﬁpacto

El reglamento AASHTO considera 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
L = Luz de centro a centro

L =2.20m



I

I

1l

15.24/(2.20+38)

0.38

usar I = 0.30

Mrs

D:30%2.15

M+ = 0.65 Tn m/ml

My, =.0.30%2.42

M;- = 0.73 Tn m/ml

Dis

M

M+
M+
M-~

M-

efio por cargas de servicio

I

i

0.18+2.15+0.65
= 2.99 Tn m/ml
= 0.19+2.42+0.73

= 3.34 Tn m/ml

* Peralte minimo considerando falla balanceada

£
fy

Ec

C

E

£

n

1

It

il

210 kg/cm? f¢ = 0.4F' & fc = 84 kg/cm?
4200 kg/cm® fs =,o.5fy fs = 2100 kg/cm’
15000 V£ o .: Ec = 217370 kg/cm?
| Es = 2100000 kg/cm?
s/Ec n = 9.66
s/fc ‘ r = 25.00
/ (n+r) k = 0.2787
-k/3 j = 0.9071

2*M/ (fc*k*j*Db)
3.53*10"5 kg ¢

100 cm

165
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d = 18.23 cm

d real = 20-(3+1.27/2)
d real = 16.37 cm
Valores menores para d = 18.23 cm originarian una falla

»

por compresién o implica usar acero en. compresién, esta
inconveniencia se produce debido a que el bredimensionamiento
corresponde a un camiéanSZO los que deben-de ser mejorados
para una sobrecarga de HS30.

Recalculando para los siguientes valores se tiene:

- Espesor de la losa = 21.00 cm
- Separacidén entre vigas = 1.40 m
—1 | I
0.2
0.20

1. 40
* Momento por peso propio
- Peso propio 0.21*2.440 = 0.50 Tn m/ml
- Asfalto 0.05%2.00 = 0.10 Tn m/ml

Wp = 0.60 Tn m/ml

Mp = 0.60*1.402/10

Il

Mp 0.12 Tn m/ml

* Momento por sobrecarga



M = 0.8*%(1.40+0.61)/9.74*10.89

My+ = 1.80 Tn m/ml

il

ML+

Mpy = 2.02 Tn m/ml

* Momento por impacto

Mr+

It

Mrs

Mr-

0.30*1.80
0.54 Tn m/ml

J.30*%2.02

My = 0.60 Tn m/ml

* Disefio por cargas de servicio

M+

0.12+1.80+0.54

M+ = 2.46 Tn m/ml

M-

M-

* Peralte minimo considerando falla balanceada

0.12+2.02+0.60

2.74 Tn m/ml

M+ = 2.46*10"5 kg cm

b = 100

entonces

d real

d real =

cm
d = 15.22 cm
21-(3+1.27/2)

17.37 cm

M- = 2.74*10"5 kg cm

b = 100 cm

entonces

d real

d real

d = 16.06 cm
21-(4+1.27/2)

16.37 cm

0.9*(1.40+0.61)/9.74*10.89

i

167
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* Disefio por resistencia ultima

My = 1.3 (Mp+5/3* (Mp,+M;) )

My = Momento ultimo resistente
Mp = Momento por carga muerta
M;, = Momento por‘carga viva

M; = Momentolde impacto

-~ Momento positivo

Mp = 0.12 Tn m/ml

I

My 1.80 Tn m/ml

My = 0.54 Tn m/ml

Mys = 5.23 Tn m/ml

My = e*As*fy*(dvAs*fy/(1.7*f‘c*b))

@ = factor de reduccién por flexidn
fy = limite de fluencia del acero

d = peralte efectivo de la seccién

f'c = resistencia del concreto a la compresioén

b = ancho del rectangulo de compresién producido por la flexidn

teniendo

e = 0.90

fy = 4200 kg/cm?
d = 17.37 cm

b = 100 cm

f'c = 210 kg/cm?

resulta As = 8.45 cm?/ml
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- Acero minimo segin AASHTO

As min = 0.002*b*d
As min = 0.002*100*17.37
As min = 3.47 cm?/ml

*

- Acero maximo por falla balanceada

pmax = 0.75pb

pb = 0.85*B*f c/fy*6000/ (6000+fy)
£'e = 219 kg/cmé

'fy = 4200 kg/cm?

B = 0.85

pb = 0.0213

pmax = 0.0159
As max = pmax*b*d

b 100 cm

d 17.37 cm

I

As max = 27.60 cm?/ml
As min menor que As menor que As max
3.47 cm? < 8.45 cm? < 27.60 cm?

por tanto As =.8.45 cm?

As No 4 = 1.27 cm?

It

espaciamiento e 1+ 27/8 .45

e 0.1503 m usar e = 0.15m
- Momento negativo

Mp = 0.12 Tn m/ml



My, 2.02 Tn m/ml
M; = 0.60 Tn m/ml
My- = 5.83 Tn m/ml
d = 16.37

b = 100 cm

f'o = 210 kg/cm*®
resulta

As =-10.16 cm?/ml

- Acero minimo segin AASHTO

As min = 0.002*b*d
As min = 0.002*100*16.37
As min = 3.27 cm?/ml

- Acero maximo por falla balanceada
pmax = 0.75 pb
As max = pmax*b*d

b 100 cm

il

I

d 16.37 cm =

As max = 26.03 cm?/ml

As min menor que As menor que As max
3.27 em® % 10,16 em® < 26,03 em*

por tanto As=10.16 cm?

As No 4 = 1.27 cm?

espaciamiento e = 1.27/10.16

0.125 m

e

usar

e = 0.125 m

170
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* Acero de reparto

El reglamentce AASHTO considera una armadura transversal
con el objeto de que contribuya a la distribucién de las cargas
concentradas en la que se tiene:

- Para armadura.principal perpehdicular al trafico
porcentaje = 121/VS meﬁor de 67%

Dicho porcentaje estd referido a 1la armadura principal de

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

i

Porcentaje 121742.2

81.6 3%

il

Porcentaje .

entonces considerar 67%

Il

As reparto 0.67*8.45

As reparto 5.66 cm*/ml
As reparto en cada cara(superior e inferior)= 5.66/2
As en cada cara = 2.83 cm?/ml

As min por temperatura en ;cada cara = 0.0012*100*17.34

I

As min por temperatura en cada cara 2. 08 cm®iml
por lo tanto usar As = 2.83 cm?/ml en cada cara

As No 3 = 0.72 cm?

espaciamiento e 0.72/2.83

0.2509 m usar e = 0.25 m

®
It
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4.2.3 DISENO DEL VOLADO DE LOSA

* Momento por peso propilo

0.20 "1

o2 1 3

i 0.40 }0.20% 050 i

SECCION CARGA ' DISTANCIA MOMENTO
1 0.40%0.20%2.40 0.90 0: 11
- 0.20%0.41%*2.40 ||| de 0.12
3 0.50%0.21%2.40 0.25  0.06
Asfalto 0.50%0.05%2.00 0.25 0.01
Baranda 0.15 1.10 0.17

Mp = 0.53 Tn m/ml



*

Segun AASHTO

Momento por sobrecarga

entonces

ML

P3o*x/E

asi mismo E

My

E

E .

e = 1 pie
e=0.30m
X + e = 0.50

0.8%%+1.143
0.8*0.2+1.143

1.30 m

10..89*0.20/1.30

Mp,= 1.68 Tn m/ml

* Momento por impacto

I

M

0.30

0.30*ML

173
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M; = 0.50 Tn m/ml

* Disefio por cargas de servicio

M = MD+ML+MI
M = 0.53+1.68+0.50
M= 2.71 Tn m/ml

~ Peralte minimo considefando falla balanceada
M= 2.71*10"5 kg cm
b = 100 cm

entonces d = 15.98 cm

d real 21 -{(4+1.27/2)
d real = 16.37 cm |
d real es mayor que d entonces la falla sera 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 equilibrjo por lo que las dimensiones de‘la
losa y volado se conside;a apropiado. |
* Disefio por resistencia ultima
My = 1.3 {(Mp+5/3* (M +M;) )
Mp = 0.53 Tn m/ml

M, = 1.68 Tn m/ml

M; = 0.50 Tn m/ml

para My = 5.41 Tn m/ml
b = 100 cm
d = 16.37 cm

et ]
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resulta As = 9.37 cm?

Acero minimo segn AASHTO  As min = 0.002+100%16.37.
As min = 3.27 cm?/ml

Acero maximo segun ACI As max = 0.75*pb*b*d
As max = 0.0159*100*16.37
As max = 26;03 cm?/ml

As min menor que As menor que As max
3.27 cm? € 9.37 cm?® < 26.03 cm?
por tanto usar As = 9.37 cm?/ml

As No 4 = 1.27 cm?

espaciamiento e le2 1L D37

e 0.1355 m
OBSERVACION: Usar el mismo As- de la lbsa del tramo interior es

decir un espaciamiento de e = 0.125 m

4.2.4 DISENO DE LA VEREDA:

* Momento por peso propio

- Peso propio ] 0.40%0.20*2.40*.20 = 0.04
- Baranda 0.15%0.40 | = 0.06
Mp = 0.10 Tn m/ml
* Momento por sobrecarga
- Sobrecarga 0.40*0.20 = 0.03
M, = 0.03 Tn m/ml

*

Momento de disefio

My = 1.4%Mp+l.7*M,

!
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My = 1.4*0.10+1.7*0.03
My = 0.65 Tn m/ml

d = 20~(4+1.27/2)‘

d = 15.53 cm

b = 100 cm )

resulta As = 1.12 cm?/ml

]

As min 0.0012*%100*15.53

1.86 cm?2/ml

Il

" As min
As No‘3 = 0.72 cm?

0.72/1.86

espaciamiento e

e 0.387 m usar e = 0.35 m ambas caras



4.2.5 VIGAS PRINCIPALES

4,2.5.1 LINEAS DE INFLUENCIA - PARA CARGAS PUNTUALES

* CUANDO LA CARGA SE ENCUENTRA EN EL PRIMER TRAMO

Ll L2 L1l

Usando la ecuacidn de los tres momentos
MA = 0 MD = 0
TRAMO A-B-C
2(L1+L2)*MB+(L2)*MC = —x*(le—gz)/Ll
TRAMO B-C-D
L2)*MB+2 (L2+L1)*MC = 0
MB=—(x)*(L12—x2)*(2)*(L1+L2)/((L1)¥(4(L1+L2)2—L22))
MC=-(L2)* (MB)/ (2)* (L1+L2)

Las expresiones para las reacciones son detalladas

continuacidn.

177



178

P

) s

I RA T RB1

o

o

L1

RA= (MB+L1-x) /L1

RB1=1-RA

MB (; i) MC
B C
I RB2 I RC1.

L2
| |
| I

RB2=(MC-MB) /L2

RB=RB1+RB2

* CUANDO LA CARGA SE ENCUENTRA EN EL SEGUNDO TRAMO

—_ =
W
a -
o -

L1 L2 L1



Usando la ecuacidén de tres momentos

MA=( MD=0

TRAMO A-B-C
2(L1+4L2)*MB+(L2) *MC=- (L1+L2-x) * (L22-(L1+L2-x) 2) /L2

TRAMO B-C-D . |
(L2)*MB+2(L2+L1)*MCm-(x-L1)*(L22~(x~Ll)2)/L2
MB=((x—Ll)*LZ*(L22~(%-L1)2)—2(L1+L2—x)*(L22-(L1+L2-x)2)*

:(L1+L2})/L2

MC=(-(L1+L2-x)*(L22~ (L1+L2-x)2-2(L1+L2)*MB*L2)/L22

Los valores para las reacciones son detalladas

continuacién.
[ ;) MB
A B
T RA T RB1
| L1 | ¢
| |
RA=MB/L1
RB1=-RA
i
| x-L1

=

vs]
)
L

3

2 w
-
o]
N

™ @
ol
3
=

L2

.
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RB2=(MC-MB+L2- (x-L1)) /L2

RB=RB1+RB2

* CUANDO LA CARGA SE ENCUENTRA EN EL TERCER TRAMO

N
w
Q
)

L1 L2 Ll

Usando la ecuacidén de tres momentos:

MA=0 MD=0

TRAMO A-B-C

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

TRAMO B-C-D "
(L2)*MB+2(L2+L1)*MCﬁ-(2£1+L2—x)*(le—(2L1+L2—x)2)/L2
MB=—L2*(2L1+L2—x)*(le—(2L1+L2~x)2)/(L1*(L22~4(L1+L2)2)
MC=-2 (L1+L2) *MB/L2

Los valores para las reacciones son detalladas a

continuacidén-
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-/
3

A B
T RA T RB1
Ll
| - i
RA=MB/L1
RB1=-RA
MB (1 i) MC
B C
T RB2 T RC1
L2

RB2=(MC-MB) /L2

RB=RB1+RB2

H

CASO I. Lineas de influencia cuando la seccidén en andlisis a se
encuentra en el primer tramo, debido a la simetria de la
estructura se calcularan las solicitaciones para la mitad de la

estructura, es decir de O m a 21.5 m.



Si x < a

;

Va

81 a <% € 1L

r——
e W

=

w

Ma = RA*a
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81 1Ll < x £ Li+La

183"

MC

A
deai
At
i\’la=RA*a

Va = RA

Si L1412 < x < 2L1+4L2

ol

T RC1

A B
[RA ]RB
Ma = RA*a

RC RD

————
—#
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CASO II. Lineas de influencia cuando la seccidén en analisis a

se halla en el segundo tramo.

Si % < Ll

—“+ —
i
—_—
=
(os]

Ma

]

RB2 (a-L1) +MB

Va = RB2

Si Ll < x< a

¥ j

D) we
C
[RC

RB

—

a

|
A

1 RA
|

|

Ma RB2* (a-L1)+MB- (a-x)

Va = RB2-1

DMC

RC

@'

—_



Si a < x < L1+L2
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MC

RB

—5

Ma = RB2* (a-L1)+MB

Va = RB2

Si L14L2 < x < 2L1+L2

A/

TRC

=
o8]

Ma = RB2* (a-L1)+MB

Va = RB2

—

RC IRD

’ L)
Ademas de Ma y Va es necesario conocer valores de RB, MB y

MC, dichos valores seran

tabulados cada: 1.5 m, es decir

obtendremos 27 puntos de la envolvente de la mitad del puente

para los 35 metros.



4.2.5.2 ANALISIS POR CARGA VIVA

CASO A. CARGA III

4P 4P P
L v !L
I 11 111
Q L
» i
A | 4.27m | 4.27m |
| | |
CASO B. CARGA II
4P 4P P
v v
I IT g
Q |
71An7 T
| 4.27m | 4r 27m 1
| I I
CASO C. CARGA 1
4P 4P P
v v L .
I II T
o |
,h. =
A
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CASO D. CARGA T

P 4P 4P
»
L 4 W
ITI ] i I
a [
,A.. ]
A | 4.27m | 4.27m I
| | |
CASO - E. CARGA II
P 4P 4P
v v Jf
I1T TE I
Q |
l#i T
A | 4.27m | 4.27m |
! li |
¢
CASO F. CARGA TIII
P 4P 4p
v L ' w
I1I TF I
a 1
n
% 4.27m 4.27m
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CASO G. CARGA III
4P 4P P
i 1 ik s I1T
Q 1
s }
A l 9.14m { 4.27m i
I | |
CASO H. CARGA II
4P 4P P
A y v
I IT III
(=}
!}h T
A l 9.14m | 4.27m |
| I |
1]
CASO I. CARGA I
4P 4p P
7 r i 4
I 11 IIT
B,
,h ¥
A 9.14m 4.27m

e
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CASO J. CARGA I
P 4P 4P
Y IIT IT ¥
Q 1
ﬁ T
A [ 4.,27m | 9.14m ,
| ' |
CASO K. CARGA II
p ap 4p
Tpry 31 I
Q 1
ﬂ, L]
A | 4.2 9.14m |
| f |
]
CASO L. CARGA III
p ap 4P
‘L v v
II1 IT I
Q "
rg' ]
A 4.27m 9.14m
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CASO A

CARGA IIT

a Ma
0.0 0.00
1.5 1.37
3.0 2.48
4.5 4.02
6.0 8.48
7.5 11.69
9.0 14.56
10.5 17.60
12.0 18.55
12.5 18.43
14.0 16.78
15.5 13.37
17.0 8.37
18.5 2.01
20.0 -5.49
21.5 -13.85
23.0 -10.36
24.5 -6.34
26.0 -1.94
27.5 2.63
29.0 7,12
30.5 11.30
32.0 14.94
33.5 17.80
35.0 19.70

Va+

.00
« 91
.83
. 68
.26
e
«+69
.44
.18

.43
.14
83
49
s 12
« T4
.66

«53
.4
.12
.83
.49
1.0
oD
B3
1)

Valores que deben ser multiplicados

Va-

.00
« 09
- 17
-3l
.74
.16
.69
.44
.18

.43
.14
.83
.49
18
o L
.66

<33

035
0.12

.17
« 9
.90
-39
B3
+ 35

~12.
-14.
=15
-16.
-16.
=18
N

por

MC
.00 0.00
.36 0.10
71 0.20
.25 0.35
.98 . 0.83
.62 1.29
.55 1.82
.27 2.58
.69 3.25
42 3.46
28 3.98
62 4.35
35 4.55
36 4.55
56 4.33
85 3.86
.66 3.11
.39 2.07
.89 0.72
.28 -0.92
47 -2.83
.33 -4.97
.20 ~7.27
.02 -9.63
.89 ~11.97
P=5.443Tn

e}
(9]

e B S e A G Ww N N 2 O © © O O

~ - 0 O W W O W
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.00
.10
a2 1
wBd
.88
.38
.00
.88
.74

+01
502
Dk
il
.90
.45
-2

29
eI
.73
s b
.74
.58
« 3
.96
: 35



CASO B

CARGA IT
0
5
0
5
0
5
0

10.5
12.0

L B
14.0
i
nise B
18..5
20.:90
215

23.0
24.5
26.0
27.5
29.0
305
320
330
35.0

Ma

0.00

6.49
11.70
16.34
2295
27,38
29.75
30.18
28.82

28.00
24.53
19.74
13.86
7.16
-0.08
= Fad |

~1.:83

4.12
10.01
15.60
20.63
24.88
28.16
3035
31.34

Va+

4.76
4..33
3.80
343
2+67
1.93
1.20
0.50
=018

“0 85
L
=102
#2718
=289
-3.15

5.16

4.88
4.55
4.16
i 13
3.25
2.74
2-13
1,63
1.06

Va-

.76
e 1
«d
R
w23
.07
.80
0
.18

0.88
0.55

.16
o 0
.75
.26
= chil
o
.94

Valores que deben ser multiplicados

MC

<99 0.27
12 0.76
37 1.22
.11 L. L
87 2.47
35 3.1l8a
43 3.74
.04 4.18
.08 4.48
<28 4.53
41 4.57
.74 4,38
.18 3495
31 3.24
.81 2.25
T ¥ 0.95
14 0.« 60
+ B2 ~2.53
+ 63 2 K
. =691
.65 =B 23
.66 -11.. 62
80 =13.86
«1B 21589
85 «1 7063
P=5.443Tn"
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RB

0.29
0.80
1.31

- 1.86

2.5
3:61

"4.43

5.21
5.94

6.16
6.80
T.37
7.85
8.24
8.53
8.72

8.#8
8.75
8.61
8.36
8.02
7.60
Tal2
697
5.98
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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 ' 6.79 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 A2 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 ¢ 4.22 -8.91 -4.29 8.64
95+ 0 -1.43 o e 3.79 -13.13 -6.55 8.41
24.5 8 T e 5B 5.52 -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
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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 .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 -4.36 121 1.29
6.0 20.35 221 -1.76 -6.97 1.94 2.09

9.5 -+ 24.68 1.57 = ~-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
19.0 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 4.39 741
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 B.27
21.5 -7.91 4.37 ¢ 037 | | ~3.81 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 3:43 -0.87 -12.31 -4.84 8.59
29.0 18.34 2.69 =131 -14.78 -7.14 8.33
30.5 22.64 Z.21 -1.79 -16.67 -9.50 7.99
32.0 26.10 1.70 -2.30 -18.63 -11.85 2:57
33.5 28.55 1.16 -2.84 -19.73 -14.08 7.08
350 29.86 0.60 -3.40 -20.05 -16.10 6.53

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

CARGA I
a Mé Va+ Va- MB MC RB
0.0 0.00 7.02 3.02 -3.94 1.10 . Y 16
1.5 5.51 ~ 6.34 2.34 -6.58 1.83 1.97
3.0 17.01 5.67 1.16 ~9.02 2.51 2.6
4.5 22.72 5.00 1.00 @ ~T1.22 3,7 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 .Y | | A6t 4.48 5.88
10.5  29.74 2.24 -1.76  -16.55 4.61 6.54
12.0 27.24 1.63 =% 39 <1624 4.52 .14
12,5  26.1D 1.43 -2.57  -15.95 4.44 7.33
140 ||| Z1aT 0.87 3,18 =14.49 4.03 7.82
5.8 ||| | LETd 0.36 -3.64 ~12.05 3.35 8.22
190 | | 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
90,0 | | =180 | =0.88 ~4.88 «B: 17 ~0.51 8.78
21.5  ~8.07 7.58 i 3.58 -8.07 =230 8.75
23.0 =1.0% 10 3.19  -i1.84 -4.56 8.62
24.5 5.82 6.76 B.76 | =ig. 4%~ ~6.78 8.38
26.0  12.25 6.29 2.29  ~16.28 ~9.14 8.05
27.5  18.03 5.78 t.78| | |<18,88 @@ =11.49 7.64
29.0  22.94 5.24 1.24 ~19.61 A5 98 715
0.5 | | 195.82 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  B1.08 3.53 -0.47  -18.96  -18.96 5.41
35.00  31.34 2.94 =106 | -13:68 || -850 4.76

Valores que deben ser multiplicados por P=5.443Tn



195
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.%3 = 3.7 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 2.70 617 ~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 -13.41 708
26.0 5.93 5.717 4.717 -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 * 0.9 -0.09 ~0.36 0.10 0.10
3.0 2.48 0.83 sl 17 0. 71 0.20 .22
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 13.68 -0.58 ~1.58 -6.11 1.70 1.87
10.5  14.51 ~0.99 -1.99 g a1 2.06 2.34
12.0 14.25 -1.39 -9 /48 -8.45 2.35 2.79
12.5 13.93 ~1.52 ~2.52 -8.74 W 2.93
14.9 | 42,81 <263 -3.0% | ~9.094 g. 77 3.50°
15.5 10.81 =7, =84 -11.63 3.24 4,20
17.0 7.08 ~3. 42 190 || | =120 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 -12.60 160 ||| naEn || | =126 3.51 6.89
23.0 ~10.89 1.52 0.52 -12.43 3.04 7.36
24.5 ~7.14 1.39 0.39 -11.32 3,94 7.75
26.0  =3.70 1,50 . 0. -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 1052 007 ~0.93 -i5.13 -4.84 8.23
33.5 13.18 ~0.33 <199 -13.80 -6.74 8.05
35.0 15.13 =077 =977 -11.81 =871 7.78

Valores que deben ser multiplicados por P=5.443Tn



CASO H

CARGA III
a Ma
0.0 0.
I 6.
8.0 11.
4.5 15.
6.0 18.
~7.5 20
9.0 20,
10.5 22.
12.0 22.
12.5 21
14.0 19
15.5 15
17.0 10
18.5 4
20.0 -2
21.5 -9
23.0 -5
24.5 -0
26.0 4
27.5 9
29.0 1
30.5 17.
32.0 21.
33.5 23.
3540 24,

00
49
70
66
42
03
56
&5
3.

=3
=69
.94
.89
.78
.14
.60

.03
sl
.14
5 51l

95
86
08
42
76

Va+

O N N W W W e

o

i 18
«33
i 90
.48
.07
.67
g 28
.60
- 9L

.68

0.02

N NWw W o s s

« B
w2l
W 1T
.28
25

.04
18
.48
.13
.74
+30
.83
.33
1

Valores que deben ser multiplicados

81

Va-

.76
« 33
.10
« 52
93
.33
« 12
.40
.09

« 32
.98
.61
21
77
: 28
220

.04
.78
.48
.13
.26
.70
L7
67
.19

=12
i
=13.
~i12.
-12.
=Ld ¢

-12.
-14.
«15.
=13
~14.
~1.1.
-14.
-16.
i 7

por

MC
.99 0.27
.72 0.76
;87 1 .22
.89 1.64
.22 2.01
.31 2.31
11 2.54
.86 3.02
.31 3.43
68 3.53
40 3:73
47 3.75
78 3.56
51 3.13
56 2.45
.60 1,54
59 0.31
52 -1.13
40 ~2.77
s ~4.55
07 ~6.44
86 -8.40
13 -10.38
03  -12.29
12 -14.04
P=5.443Tn

197

=
o

et D
.80
i |
«B0
sidgd
- 12
+15
» 91
.68

Bw W NN =R RO O

5.62
6.25
6.81

szl
W
D
e
.08
B3
.49
.08
8l

O N - - ® ™ @ @ ™
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CASO I

CARGA 1

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
B0 o, 5 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 =320 -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 3,98 -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. 20 2 -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 gque deben ser multiplicados por P=5.443Tn

P
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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
15 548 - 3.865 -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 1523
6.0 15.82 '2.64 -1.36 -5.32 1.48 1.62
7.5 17933 2.31 -1.69 -6.33 1.76 1.99
9.0 17.94 1.99 -2.01 -7.13 1.99 2.34
10.5  19.88 1.38 -2.62 -8.99 2.50- || |1 4.08
126 20.33 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 16,89 | || | =142 -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  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 -1.94 411 aad -14.27 0.67 8.15
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  -13.51 -3.95 8.29
30.5 14.63 2.87 -1.13 : -11.16 -5.80 8.15
32.0 17,91 2.44 ~1.56 -13.19 -7.76 7,02
33.5 20.47 1.99 -2.01 -14.79 -9.75 7.61
35.0 92,14 1.49 -2.51 -15.55 -11.70 PO

Valores que deben ser multiplicados por P=5.443Tn

.
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CASO K

CARGA 1II

a Ma Va+ Va- 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 2.1 -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 1473 -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 5 .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 1450 4.93 0.93 -16.96 -13.67 6.72
29.0 18.66 4.39 0.39 ~17.48 -15.22 16.20
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
15 672 ||| 4.las 3.48 -12.94 3.60 5.13
3.0 11.48 3.83 2.83 -13.48 3.75 5.81
4.5 14.43 327 9,21 -13.33 8.71 6.42
6.0 15.73 2.62 1.62 -12.40 3.45 6.96
7.5 15.59 2.08 1.08 ~10.59 2.95 7.42
9.0 14.22 1.58 0.58 -11.46 g.08 7.79
10.5 11.84 15913 0.13 -13.68 1,24 8.06
12.0 8.68 a: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 o GBS -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
97.5 9.41 437 331 ~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 8.33
33.5 16.20 224 1.24 -10.68 -14.48 2.74
35.0 15.13 177 9% -8.71 -11.81 < s i

Valores que deben ser multiplicados por P=5.443Tn
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VALORES MAXIMOS MAXIMOS POR SOBRECARGA POR VIA

a M+ | M— V+ V-
0.0  0.00 0.00 7.56 0.00
1.5 1018 1.41 6.79 -0.35
3.0 TBaiz | %81 6.04 -0.69
4.5 23.91 T L 5.31 -1.08
6.0 27.64 5.63 4.61 -1.78
9.9 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 Ll T2 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, 2
20.0 0.00 18.75 0.00 7:72
*21.5 0.00 20.16 8.22 0.00
¢

23.0 0.00 v | 15.339 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 | 92.94 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 31.08 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

[
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* CARGA DE IMPACTO

El reglamento AASHTO considera para luces continuas usar
la longitud de la luz en consideracidén para momentos positivos
y usar un promedio de dos luces adyacentes cargadas para
momentos negativos
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 =27.00m

I = 15.24/(27+38)

I =0.23

* Momentos negativos

L = (21.5427)/2

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.
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VALORES MAXIMOS MAXIMOS POR SOBRECARGA

INCLUYENDO IMPACTO POR VIA

a M+ M- V+ V-

0.0 0.00 0.00 9.50 0.00
1.5 12.83 1758 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
7.5 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 i B 6.84
15.5 25.06 ©18.02 1.16 7.64
1.0 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
24.5 7.16 17.61 9.00 0.17
26.0 15.07 16.14 8.39 0.59
27.5 82,18 14.69 792 1.07
29.0 28.22 13,23 7.04 1.61
30.5 32.99 11.78 6.33 2.20
cle 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'Cados por P=5,443Tn
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* COEFICIENTE DE CONCENTRACION DE CARGA

De acuerdo a las caracteristicas del puente y demas

condiciones del reglamento AASHTO puede ser cargado de la

siguiente manera.

1.83 0.66 |

=i
l

|
|
TCc e = 0.6lm

YMB = 0
2.20Cc = O.50*0.66+0;50*(l.83+0.66)
Cg = 0.72 o
Es decir en el caso mas critico una viga absorbera el 72%
de la sobrecarga por via. Este coeficiente de concentracidn

multiplicado a los valores obtenidos por via seran para disefo

de la viga.
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VALORES MAXIMOS MAXIMOS POR SOBRECARGA

INCLUYENDO IMPACTO POR VIGA.

a M+ M~ 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 25,08 508 4.18 | 1.60
7.5 27.19 6.28 3.56 2.20
9.0 27.87 7.54 2.97 287
10.5 27.38 B.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
1%..0 1889 1423 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 18,78 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 0.7
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

3 33 3.01 s

Valores que deben ser multiplicados por P=5.443Tn
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VALORES "MAXIMOS MAXIMOS POR SOBRECARGA HS30

INCLUYENDO IMPACTO POR VIGA.

a M+ M- 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 37.38 58 .15 8.7
7.5 148.00 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 i | 23.51
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
320 142.50 40.44 21.99 11.10
33.5 149.85 34.78 19.21 13.66
35.0 151.10 ¢ 298.01 16.38 16.38
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* ANALISIS PARA SOBRECARGA EQUIVALENTE
- ANALISIS PARA CARGA DISTRIBUIDA

MOMENTO POSITIVQ PRIMER TRAMO

M iy

tm | el | Tm || 1=

Usando la ecuacidn de tres momentos

MA=0 MD=0
TRAMO A-B-C  97MB+27MC=-2484.59
MB=MC
MB=-20. 04 MC=-20.04

RA=9,82 RB=11.68
i
M=9.82x-0.5x?2
V=0 _,82-x
MOMENTO POSITIVO SEGUNDO TRAMO

W=1

LLLLLLLTALLLY |

1 ] | |
A B C D




Usando la ecuacidén de tres momentos

MA=0 MD=0

TRAMO A-B-C 9TMB+27MC=-4920.75

M=-39.68+13.5x-0.5x2
V=13.5-x

MOMENTO NEGATIVO

MB=-39.68

- RA=-1.85

209

MC=-39.68

RB=15.35

Usando la ecuacidén de tres momentos

MA=0 MD=0

TRAMO A-B-C 97MB+27MC=-7405. 34

TRAMO B-C-D 27MB+97MC=-4920.75

TRAMO AB M=7.61x-0.5x?2

TRAMO BC M=-67.45+14.81x-0.5x*

MB=-67.45

RA=7.61

MC=-31.96

RB=28.30
V=T7.61l-x
V=14.81-x
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VALORES MAXIMOS PARA CARGA DISTRIBUIDA

a M+ M- V+ V-
0.0 0.00 9.82

1,5 13.61 8.32

3.0 24.96 6.82 4.61
4.5 34.07 5.32 3.11
6.0 40.92 S.88 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 w29 7 ~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
27,5 -20.04 -67.45 - 14.81 -13.89

1

23.0 -20.56 ' -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 1.3 0.00

Valores que deben de multiplicarse por W=1.429Tn/ml
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VALORES MAXIMOS PARA CARGA DISTRIBUIDA DE HS30

a M+ M- v+ V-
0.0 0.00 14.03

1.5 19.45 11.89

3.0 354 67 9.75 6.59
4.5 48.69 7,60 4.44
6.0 58.48 5, 46 M-
7.5 65.06 3.32 016
9.0 68.42 1.17 ~1.99
10.5 68.56 -0.97 =413
12.0 65.51 27.61 Ly 1 ~6.27
12.5 63.78 24.29 ~3.83 -6.99
14.0 56.42 12,20 -5.97 -9.13
15.5 45.86 -5.:10 ~§.12 4107
17.0 9207 - | | ~2i.62 38 1841
18.5 15.08 ~43.36 ~15.56
20.0 5,14 ~68.31 <3771
21.5 =39 .64 ~96.39 21.16 ~19.85

]

23.0 ~29.38 f -66.25 19.02 0.00
24.5 -5.56 ~39.33’ 16.88 0.00
26,0 15.65 ~15.61 14.73 0.00
57.5 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



VALORES PARA CARGA PUNTUAL

o))

o U o o U o

.

H O N o s W o= O
PR < - T -

=
N O
o

32.5
14.0
19.5
17.0
18.5
20.0
21..5

23.0
24.5
26.0
275
29.0
30.5
32.0
33.5
35,0

Ma

0.00
1.37
2.48
3.34
3.95
4.33
4.49
4.43
4.19

4.08
3402
3.04
2.35
1589
0.79
0.00

0.74
1.48
2.20
2.86
3.44
3.91
4.26
4.47
4.55

S O O O O O O © =

Va+

H O O O O O O

o O O O O o o O

.00
«921
.83
.74
.66
.58
.50
.42
"33

233
» 28
«20
ol d
.09
.04
.00

.96
.92
.87
.81
.76
.70
.63
.57
0.

50

TIPO CUCHILLA

Va-

0.00
-0.09
=017
=0.26
-0.34
~0.42
~-0..50
«{).58
0,639

-0.67
-0.74
=80
~0.86
~{1.91
~0.96

0.00

-0.04
-0.08
~0.13
~.19
=024
-0.30
1), 37
-0.43
=020

MB MC

0.00 0.00
~0.36 0.10
-0.71 0.20
-1.03 0.29
~1,33 0.37
~1.58 0.44
1.8 0.50
<189 | 0.53
-1.99 0.55
~1.99 0.55
~1.94 0.54
=178 0.50
1,58 0.43
.48 0.32
0. 65 0.18

0.00 . 0.00
<71 ~0.22
1 20 ~0.47
~1.71 ~0.74
-2.02 ~1.02
-2.23 ~1.30
2,85 1,50
-2.37 ~1.82
2,32 -2.03
-9 50 ~2.20

Valores que deben ser multiplicados por PM=12.247 Tn

PV=17.690 Tn

oy,
s}

= o O O O O O o O O O O O O O O

o O O O O O O O =

212

.00
- 10
il
«31
.40
» 50
.58
.67
s 14

W
« B3
.89
<93
¥
299
.00

.00
.98
.95
.91
.86
.80
.74
&7
.60
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En puentes continuos 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 guiera analizar

Para momentos negativos en puentes continuos el reglamento
AASHTO permitg hasta dos cargas de cuchilla por carril
ubicdndose estas en las dos ordenadas maximas negativas vy
contiguas de la linea de influencia de la seccién que se qguiera
gnalizar.

Sin embargo para calcular momeﬁtos positivo maximos
utilizaremos dos cargas de tal foima que una estatica también

origina momentos positivos que deben de incrementarse al de 1la

carga movil.

* MOMENTO POSITIVO PRIMER TRAMO

a L i
12.0
| o ey
I N I |
A B C D
| 21.5 | 27.0 | 21.5 |




* MOMENTO POSITIVO

214

SEGUNDO TRAMO

| a | 1o

1

I | T ]

A B C D

} 21.5 I 27 I 21.5 }

IRA IRB IRC [RD
* MOMENTO NEGATIVO EN APOYO B

1 1

( 12.0 1 10.5 16.5 |

| i | L ]

I T T ]

A B C D

] 21.5 ] 27. | 21.5 ]

| i | i

3

IRA IRB IRC AI\RD
MB=-4.36 MC=-1.27
MAB = 0.24x-(x-12)

MBC=

0.73x-4.36



* MOMENTO NEGATIVO PRIMER TRAMO

| 10.5 16.5 |
] I l
[ I I z
A B. c D
L 21.5 | 27.0 | 21.5 |
T ] ] |
’ IRA IRB [RC [RD

12.0 1 1. 12.0
| | "t
I ! I |

A B C D
1[ 21.5 E 217:0 : 21:5 E

b

TRA IRB ' ,[RC IRD
MB = -1.44
MC = -1.44

215
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VALORES MAXTIMOS POR CARGA TIPC CUCHILLA

a M+ M- V+ V-

0.0 0.00 0.00 1,08 -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
12,10 4.50 En ) 0.38 -0.76
1245 4.40 -1.38 3 5 -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 §.12 -1.02
200 1..30 -3.20 007 -1.07
21.5 0.55 -4.36 1.09 -0.09

i

23.0 1.14 3.2 1.05 -0.13
24,5 1.75 -2.17 1 -0.17
26.0 233 ) -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
g2.0 4.26 -1.44 0.72 -0.46
335 4047 - -1.44 0.68 -0.52
35.0 4,55 -1.44 0.59 -0.59
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VALORES MAXTMOS POR CARGA TIPO CUCHILLA

a M+ M- V+ V-

0.0 0.00 0.00 1.03 =5, 14
1.5 1.41 1 1 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 .82 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 -5 .76 0.23 -4, o1
1.0 2.79 ol 57 0.17 N
18.5 2.06 -3, 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 ' =3.57 1.05 -0, 13
24.5 1.75 2.7 | 1., | =@ B
26.0 2.33 -1.44 0.96 ~0.22
2.5 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 | g2 ~0.46
33.5 4.47 ~1.44 0.68 ~0.52
35.0 4.55 ~1 . 44 0.59 -0.59

Valores que deben ser multiplicados por PM=12.247 Tn

PV=17.690 Tn



VALORES MAXIMOS POR CARGA TIPO CUCHILLA EQUIVALENTE A HS30

a

0.0
1.5
3.0
4.5
6.0
7.5
9.0
10.5
12.0

12.5
14.0

15.5 .

17.0
18.5
20.0
ZL.5

23w
24 .9
26.10
27.5
29.0
305
32.0
33..5
35.0

M+

0.00
17.27
31.39
42..37
50.21
55.36
51 <81,
57 .56
55..11

53,84
48.74
42.13
34.17
2023
15,92

6.74

13.96
21.43
28.54
35.03
32.13
47.89
52.17

54.74

55.72

M

~1.6
—1.8.
~20.
=22 5
=25
~39.
-83.

*~40.
~2 B,
~ LT
~1T %
il T s
=1'F.
1.
i
gy

.00
.03
.04
.12
.08
.17
el
.21
« 17

90
86
82
90
23
19
40

05
58
64
64
64
64
64
64
64

V+

18.
16.
155
13.
12.
.79
30D
T96 .
572

N

o RN W s Ty

22
63
2%
62
21

wdd
W
.07
+ 01
il
.24
.28

s DS
I
16.
15
15.
Id.
12.
42
10.

87
98
92
04
98
74

03

44

V-

=] . 956
-3.54
=4 . 95
~6.55
-7.96
©9:38
wllly 79
12,21
-13.44

<1380
~1.5..04
~16.10
“17:16
-18.04
=18 .98
~1.59

2 el
-3 .00
~3..89
~# . 95
-5.84
~6.90
-8.14
«B.20
-10.44

218



VALORES MAXIMOS MAXIMO POR SOBRECARGA EQUIVALENTE DE HS30

POR VIA

a M+ ' M- V+ . V-
0.0 0.00 32.25

1.5 36.72 28.52

3.0 67.02 24.96

4.5 91.06 B85 Bl
6.0 ~108.69 | 1767 ~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
325 117.67 _ 2.54 ~20.79
14.0 105.16 -6.66 -24.17
15.5 87.99 -23.92 : <2737
17.0 66.24 -44.52 -30.57
18.5 40.31 -68.59 -33.60
20.0 10.78  ,-1b7.50 -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 85 .56

32.0 119.26 18.90

33.5 126.65 16.05

35.0 129.24 ' 12.31

219
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4.2.5.3 ANALISIS POR CARGA MUERTA

0-60
—1 1] 1020
ki | 92
0.20| ¥
[-19
0.20]_ 1
1 0.70; .40 1.80 4 .40;0.70
i | | 1 I |
Metrado de cargas
Vereda 2 40%0  BUML, A 02 = 0.58 Tn/ml
Losa 2.40%4.40*0.21 = 2.22 Tn/ml
Vigas 2.40*%0.40*1.59*2 = 3.05 Tn/ml
2.40%0, 200207 2*4 = 0.19 Tn/ml
Asfalto 2.00%4.40*%0.05 = 0.44 Tn/ml
Baranda 0.15%2 = 0.30 Tn/ml
Wp = 6.78 Tn/ml
Vigas diafragmas: El1 reglamentc AASHTO considera que 1la

ubicacidén de estos no deberd 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 formacidén sera 0.20 m por debajo de la losa y
estard también 0.20 m por encima del nivel mds bajo de la viga

por lo que las dimensiones seran de 0.25m*1.19m .



- Peso de la viga diafragma

2.,40%0,25%1.19%]1 .80 = 1.29 Tn

Q,0 Q.0 Q Q Q0 Q0
o I
A B C D
i 21.5 i 27.0 I 21.5 }
TRA. IRB TRC TRD
W = 6.78 Tn/ml
Q =1.29 Tn

Usando la ecuacidn de tres momentos

MA=0 MD=0

TRAMO A-B-C 97MB+27MC

MB

MB

1

MC

RA

RB

~-51227.97
MC

-413.13 Tn m
-413.13 Tn m
56.25 Tn

187.50 Tn
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VALORES POR PESO PROPIO

a M+ M- . V+ V-
0.0 0.00 56.25

1.5 74.81 44.79

3.0 134.37 34.62

4.5 178.68 24.45

6.0 207.72 : 14.28

7.5 5 I 4.11

9.0 218.12 -7.35
10.5 199.47 | _ -17.52
12.0 165.56 -27.69
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 -83.22
21.5 -412.83 94.12 -93.39

3

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 It

330 216,94 0.00
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VALORES POR PESO PROPIO POR VIGA

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, 73
6.0 103.86 7.14
7.5 110.76 2.06
9.0 109.06 | -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
, ,
23.0 =140.77 3135
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 15.90
32.0 92.90 .10.17
33.5 104.34 5.09
35.0 108.15 0.00
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MOMENTOS FLECTORES PARA DISENO

23.
- B,
26.
27.
29.
30.
o8
33.
35.

g O O O U o U

S O o G o

2

o 0 o U1 o u o U O

(Mp} +

0.
37.
67.19

89:
103.
110.
109 .

99,

82,

78
48.
12.

10.
46.
13
i
104.
108.

00
41

34
86
76
06
74
78

43
30
g2

88
17
83
90
34
15

(Mp+M;) +
.00
50.
89.
118.
1364
148.
151, .
149.
.28

0

142

138
121 .
98 .
70.
386 .

28 s
59,
86.
110.
129
142.
149.
E5L .

29
48
06
51
00
70
03

25
16

19

05
85

(Mp) ~

=30.
=B1 .
-140.
~Z 6.

-140.
=825
=325

44
41
01
84

77
59
05

224 .

(My+M;) -

-13.66
-20.52
-27.38
-34.18
~-41.04
-47.84
-54.65

=56, 93
~63.79
-70.60
-T77.45
-84.31
=91 .12
=7 . 57

~74.68
~69.02
-63.25
-57.59
~51.87
-46.16"
~40.44
~34.78
-29.01



* FUERZA CORTANTE PARA DISENO

a (Mp) + [ MytMy ) 4
0.0 28,13 37.83
1.5 22.40 33.53
3.0 17.31 ' 29.83
4.5 12.23 26.24
6.0 7.14 22.75
7.5 2.06 19.38
9.0 16.17
10.5 13.12
120 : 10.29
12.5 9.43
14.0 6.86
15,5 457
17.0 2.45
18.5 0.71
20.0

21.5 47.06 © 39.63
2340 41.33 . 371.58
84,5 36.24 35,27
26.0 1156 32.88
27.5 26.07 30.26
29.0 20.99 27.60
30.5 15.90 . OB
32.0 10.14 21.99
33.5 5.09 19.21

3a.:0 0.00 16.38

{(Mp) -

=15,
~20 .
=26
e 1 8
-36.
-41.
-46.

.68
. 16
: B5

54
63
36
44
36
61
70

(M +Mg) -
.00
.74
« 4.3
-3
- T1
« 98
w3
.94
.43

=23,
~28.
=285
=32
~35.
=B

g7
78
94
88
60
16

.65
w29
sl
|
.60
w10
.66
+ 38

225



226
4.2.5.4 COMBINACION DE SOLICITACIONES

MOMENTOS PARA DISERNO

a M+ M- My+ My-—

0.0 0.00 0.00

1.5 87.70 157.59

3.0 156. 67 281.22

4.5 207.40 371.94

6.0 240.37 430.79

- 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

14.0 169.49 -15.44 325.30 -75.42

15.5 111.11 ~57.68 229.54 ~156.17

17.0 39.61 ~-107.89 119,70 -207.38

18.5 -165.72 -288.51

20.0 -231.13 -379.44

21.5 -304.81 _ -481.16
1

23.0° 215,45 -344,81

24.5 -151.61 -256.91

26.0 27.01 -95.30 ~ 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

a Vyt+ Vy-
0.0 117.23

1.5 161.77

3.0 e

4.5 72.15

6.0 58.57

7.5 44.66

9.0 30.25 38.04
10.5 17.04 52,42
190 | 66.60
2.5 1.2
14.0 84.84
15.5 99,14
17.0 . 112.11
18.5 ' 124.40
20.0 13671
2.5 144.41

23.0 135.37 i

28:5 123:53 dl

26.0 111.75

27.5 99.45

29.0 87.09

30.5 74.45

32.0 60.83

33.5 -48.24

35.0 35.49

Donde:

Vy=1.3(Vp+5/3(Vy+Vy))

My=1.3 (Mp+5/3 (Mp+My) )

*
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Mp = Momento flector por carga muerta

Mp+M; = Momento flector por carga viva mas impacto

Para el disefio de la seccidén se deberd calcular el ancho
efectivo en la lcosa que resultard de las siguientes
expresiones. .
a.- El1 ancho efectivo de las vigas T simétricas no excedera de
un cuarto de l1la luz de la viga.
tb.— La porcidén que sobresale a cada lado del alma no excedera
de 8 wveces el espesor del ala.
c.— La porcidén que sobresale a cada lado del alma no excederé
de la mitad de la distancia libre de la viga adyacente.

entonces.

a.- b=L/4 b=21.5/4 b=>5.375m

b.- ancho que sobresale 0.90m

8hf = 8*¥0.21 = 1.68m usar 0.90m

b = 2%#0.90+0.40
b = 2.20m
c.- ancho gue sobresale = 0.90m

mitad de distancia libre = 1.80/2 =0.90m usar 0.90m
b = 2*¥0.90+0.40

b

i

2.20m

por tanto el ancho efectivo sera de 2.20m



4.2.5.5 DISENO POR CARGAS DE SERVICIO
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El disefio por cargas de servicio consistird en obtener el

peralte necesario para producir una falla balanceada.

f'c = 210 kg/cm2 feo = 0.4f ¢
fy = 4200 kg/cﬁZ fs = 0.5fy
Ec = 15000V(f'c)

[ Es/Ec n = 9.66

r = fs/fc r = 25.00
k = n/(n+r) k =0.2787
j = 1-k/3 3 = 0.9071

* MOMENTO POSITIVO MAXIMO

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

M = 260.76*10"5 kg cm.

b = 100 cm.

d = 105.65 cm ;

* MOMENTO NEGATIVO MAXIMO

d* = 2¥MI {EGFK*{*D)

M = 304.81*10"5 kg cm.
b = 40 cm.

d = 267.89 cm

Peralte real en momentos positivo maximo

Se ha considerado acero No 8 en tres capas

tc

fs

Ec

Es

= 84 kg/cm2

2100 kg/cm2
217370 kg/cm2

2100000 kg/cm2



Disposicién de acero

d = 180-10

d = 170 cm.

- Peralte para una solai capa
negativo)

d = 180-7.25

d= 173.75 cm.

*

2 e o ®
5.0

261" e o0 oo
5.0 '

251" e ‘o0 oo
5.0

Peralte para las tres capas
= 180-12.25
= ]67.25 cm.

Peralte para dos capas

230

(valido también para momento

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.

*

balanceado,

En el momento negativos

el d real es menor que el de

este hecho originara una falla por aplastamiento

del concreto hecho que no es recomendable o simplemente indica

la necesidad de usar acero en compresioén.



4.2.5.6 DISENO POR RESISTENCIA ULTIMA
ACERO LONGITUDINAL

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

Mu = @*As*fy* (d-AS*fy/(1.7*f c*b))

Mu = Momento Gl%imo resistente

@ = factor de reduccidén por flexidn (0.90)
= 4200 kg/cm2

fy
fc= 210 kg/cm2

b

]

220cm 6 40 cm

d = 167.25 6 170.00 6 173:75 om
Acero mayimo para falla por traccidn
p max = Q‘?§*Pb

pb = o.ssrﬁafrp/fy*sooo/(600Q+Fy)

It

p 0.85
pb = 0.0213

p max = 0.0159

As max+ = 0.0159*220*167.25
As max+ = 585.04 cm?
AS max- = 0.0159*40*173.75

110.51 cm?

As max-

231



ACERO POSITIVO

12..5
14.0
18590
1.0
1B8.5
20.0
21.5

23:0
24..5
26.0
27:5
29.0
30..5
32.0
33.5
35.0

Mu

0.
157,
22
371.
430.
464.
.61
452.
415.

281

470

397,
. 325
229,
112,

86.
202.
299.
376.
429.
460.
467.

00
59

94
79
65

056
89

60
30
54
20

30
49
65
06
52
32
98

d

173.
173 .
" i 3
170.
167 .
167
167.
167 .
167.

i F
167.
170
173.

173

167

167

(b=220 cm)

78
5
00
00
15
i
.
75

4D

5
5
00
)

o o
170
170,
167.
WA
167.
19

00
00
25

15

As

0.00
24 .17
44 .38
58.97
69.69
79.31
76.30
73.30
67.23

64.21
92 .33
36.13
n 87 N Wy

13,189
31 .83
47.34
60.66
69.48
74.59
T5.86

0.
« 16
.« 7D
11.
135
14.
15,
.46
13.

14

12
105
«13
. 36

As No 8

00

63
1o
85
05

26

66
32

.60
=28
.34
1.
L3
1
14

96
70
i
96

usar

12
12
15
1.5
15
15
1.5

1>
12
12

A O &Y D

o))

12
12
12
15
15
13

As

30.
30.
60.
60.
76
16
76.
76.
.05

76

76

30,
30.
385
60.
60.
60.
2 T
16,
i

232

real

42
42
84
84
05
05
05
05

05
60.
60.
30.
30 ;
30 ;
30.

84
84

42

42
42
42

42
42
42
84
84
84
05
05
05
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ACERO NEGATIVO (b=40cm)

a Mu d As As No 8 usar . As real

0.0

il %5

3: 8 .

4.5

6.0

7.5

8.0

10.

12.

12,5

14.0 15,42 173.75 11.72 2.31 6 30.42

15.5 136:17 173.75 2152 4.24 6 30.42

17.0 207..38 173475 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 81.26

21.5 481.16 173.75 85.69 16.90 18 91.26
t

23.0 344,81 173.%% ° 58.24 11.49 18 91.26

24,5 256,91 173:75 42.12 8.31 12 60.84

26.0 178.71 Lt3.75 28,59 5.63 6 30.42

27.:5 110.63 173.75 17.3% 3.42 6 30.42

29.0 52.36 173.75 . 8.08 1..59 6 30.42

30.5

32:0

3345

35:0
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ACERO MINIMO,

Segin el AASHTO para vigas T donde el alma estd sometido a
esfuerzos de traccidén este serd calculado usando la cuantia de
14/fy ademas como ancho se usara el espesor del alma.

As min+ = 14/fy*b*d

As min+ 14/4200%40%173. 75

23.16 cm?

il

As min+
- Segin el ACI el area de acero minimo se obtendrad de la
siguiente expresién

As min+ = O.T*V(f‘c)/fy*b*d

.0.7*V(210)/4200%40%173.75

I

As min+

16.78 cm?

As min+
Para el presente se usara 6 varillas de As No 8 que hace un
total de 30.42 cm?, este mismo acero se usarda en la compresidn
del momento negativo

No existe cuantia minima de compresién, sin embargo
algunos autores recomiendan usar la cuantia por temperatura por
lo tanto se tiene lo siguiente

As min- = 0.0018*b*d

il

As min- 0.0018*40*173.75

As min— = 12.51 cm®

Se usara 3 As No 8 con un area total de 15.21 cm.2
DISTRIBUCION DEL ACERO

Debido a la cantidad de: barras en total de 15 para el

acero positivo se justificard los espaciamientos anteriormente
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detallados, las barras se agrupan en paquetes de dos por lo

tanto el Area de cada paquete serd de 10.14 cm? con un didmetro

representativo de:

n*D2/4

I

10.14

D 3.59 cm

El espaciamiento horizontal entre dos pagquetes esta dado por:

5.40 cm.

¥ 1.50 = 1.5%3.59

* 1.5%2.54 3.81 cm

En ambos casos no supera los 7.50 cm disponibles por 1lo
que el espaéiamiento 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 considera lo siguiente:

Ldb = 0.06*Ab*fy/V (£ c)
Ldb = 0.0006*db*fy
donde

Ldb = Longitud de desarrollo basico

db = Didmetro 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

I

Ldb 90.45 cm
En el presente usaremos como Ldb = 0.90 m
- Para acero inferior se considera Ld = Ldb
1d = 0.90.m |
- Para acero negativo considerar Ld = 1.4*Ldb
Id = 1.25 m
En ambos casos Ld es la longitud de desarrollo
CORTE DE FIERRO
Para interrumpir el tendido de acero en 1la 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
asumira una variacidén 1lineal cada 1.5 m de acuerdo a 1los
cuadros mostrados - -de acero éositivo y negativo.
PARA ACERO POSITIVO ;

CANTIDAD As No 8 PUNTO TEORICO DE CORTE

6 1:95 m
12 4.75 m
15 9.00 m
12 ' 12.90 m

6 15.95 m

6 27:30: m
12 - 30.50 m

15 35.00 m
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e Para cortar de 12 varillas 6 se considera lo siguiente

a = 1.95-d
a = 1.95-1.75
a=0.20m 6

a = 4.75-1d

a = 4.75-0.90

a 4.85 m se considera a = 0.20 m

® Para cortar de 15 varillas 6 se considera lo siguiente

4.75-d

1l

a
a = 4.75-1.75
a=3.00m6é
a = 9.00-Ld
a = 9.00-0.90 -
a==28.10m se considera a = 3.00 m
* Para cortar de 15 varillas 3 se considera lo siguiente
a = 12.90+d il
a = 12.90+1.75
a=14.65m 6
a = 9.00+Ld
a = 9.00+0.90

a =29,90m se considera a = 14.65 m

e Para cortar de 12 varillas 6 se considera lo siguiente

a 15.95+d

15.95+1.75

a



It

17.70 m &

12.90+1Ld

12.90+0.90

13.80 m

*

Para cortar de

a

27::39~0

2736-1,15

25.60 m 6

30, 50=Ld

30.50-0.9%20

29.60 m

Para cortar de

a

a

30..50-d

30.580-1..75

28.75 m 6

35.00=-1d

35.00=0.90

34.10 m

se considera a

12 varillas 6 se considera lo siguiente

se considera a

15 varillas 3 se considera lo siguiente

se considera a

17.70 m

25,60 m

28.715 m
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PARA ACERO NEGATIVO

CANTIDAD As No 8

3

6

12

18

12

6

3

PUNTO TEORICO DE CORTE
14.50 m
16.60 m
19.65 m
¥1.50 m
22.85 m
25.80 m

27.85 m

e Para cortar de 6 varillas 3 se considera lo siguiente

a

a

a

a

I

Bl=a

12.

18.

16

16.

15

50~1.75
75 m o
60-Ld

00=1.28

35m

se considera a = 15.35m

e Para cortar de 12 varillas 6 se considera lo siguiente

a

a

a

I

16
16.
14.
19.
19,

18.

60-d
60-1.75
85 m &
65-Ld
65+-1.25

40m

se considera a = 14.85m

¢ Para cortar de 18 wvarillas 6.se considera lo siguiente

a

19

65-d

239
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19.65-1.75

V)]
Il

a=17.90 m &6

21.00-1Ld

o]
1l

a=21.00-1.25

a = 19.75m se considera a = 17.90m

Para cortar de 18 varillas 6 se considera lo siguiente
a = 22.85+d

a = 22.85+1.75

a = 24.60 m 6

a = 21.00+Ld

a = 21.00+1.25

a = 23.25m se considera a = 24.60m

Para cortar de 12 varillas 6 se considera lo siguiente’

a 25.80+d

a = 25.80+1.75
a=27.55mé |
a = 22.85+Ld

a = 22.85+1.25

a = 24.10m se considera a = 22.85m

Para cortar de 6 varillas 3 se considera lo siguiente

a = PI+d

a = 30.50+1.75
a=32.25m
a = 27.85+Ld

s3]
I

27:85+] .25
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a = 29.10m se considera a = 32.85m

ACERO DE REPARTICION
El acero de reparticién longitudinal serd considerado para
prevenir grietas por cambios de temperatura Y puede

considerarse como:

Asl = 10% As

Asl = Acero de reparticién longitudinal

As = Acero de la viga principal
entonces

Asl =.0.1*%(18*5.07)

Asl = 9.13 cm?

Se considera 8 wvarillas 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-seré disefiado para soportar valores de
Fuerza Cortante anteriormente calculados lo que indica en el
diseiio determinar wvalores del espaciamiento en la que se ha
considerado como As No 3.

El espaciamiento entre estribos esta dado por:

s = g*Av*fy*d*/ (Vu-g*Vc)
donde
s = Espaciamiento entre estribos

Av = Area del acero vertical
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fy = Limite de fluencia del acero
d = Peralte efectivo de la seccidn
Vu = Fuerza cortante Gltima de disefio
Vc = Resistencia ultima de concreto a fuerza cortante
@ = Factor de geduccién por corte (2=0.85)
teniendo:
fy = 4200 kg/cm®
& = 173.75 cm
Vc = 0.53*V(f'c)*b*d
b = 40 cm
Ve = 0.53*V(210)*10*0.40%1.7375
Ve = 53.38 Eh
El espaciamiento esta controlado por:
Smax = d/2
Smax = 173.75/2
Smax = 86.875 cm 6 ;
Smax = Av*fy/(3.5*Db) |
Smax = 1.42*4200/(3.5%40)
Smax = 42.60 cm se usara Smax = 40 cm

El primer espaciamiento serd calculado para el valor de a

la distancia d del apoyo.

Del cuadro de Vu para disefio puede interpolarse para un

a=d cuyo valor es 99.45 Tn.
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FUERZA CORTANTE PARA DISENO

a Vu (Tn) S{cm) Sreal (cm)
0.0 ik - 15.00
1.7375 99.45 16.39 15.00
3.0 87.13 Z1.97 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. 52.42 131.49 40.00
iz, 66.60 42.18 40.00
12.5 71.27 34.48 30.00
14.0 84.84 22.52 20.00
15.5 99.14 16.49 15.00
9.0 142,11 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 9. 61 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 tendra las

siguientes caracteristicas de eje a eje.
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PRIMER TRAMO

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 & 0.20,11 a 0.40, 05 a 0.30, 20 a 0.15,

45 a 0.10m.

4.2.6 DISENO DE VIGAS DIAFRAGMAS
* Momentos por peso propio

Wp = 0.25*%1.19*2.4

Wy, = 0.71 Th/mi

Mp = Wp*L2/8
(considerado como simplemente apoyado)

Mp = 0.71*1.802/8

Mp = 0.29 Tn m . ;
* Momento debido a Sobrécérga HS30

Las vigas diafragmas no son mpnoliticos con ia losa sobre
el cual aétﬁa el tren de cargas por 1lo que no es posible
determinar el momento producido efectuando un analisis
individual en forma lineal, entonceé 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 practicos podemos considerar como si 1las
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ruedas de la sobrecarga actuara directamente sobre la viga

diafragma entonces se tendria lo siguiénte.
P=10.886 Tn
I=1.80 m
Si la carga antés mencionada aétuaria sobre la parte central se
tendria lo siguiente.
Mp=P*L/4
M,=10.886*1.80/4
My=4.90 Tn m
Para el efecto dinamico se considgrara 30% de ML
M;=0.30%4.90
M;=1.47 Tn m
Entonces momento de disefio Mu es
My=1.3* (Mp+5/3* (My+My) )
My=1.3*(0.29+5/3*%(4.90+1.47))
My=14.18 Tn m ;
My=¢*As*fy* (d-As*fy/ (1.7*f c*b)
d=113 cm
b=25 cm
As=3.32 cm?
Acero minimo
* Segun ACI

p=0.7*V(f'c)/fy

p=0.0024
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As min 0.0024*%25%113

6.82 cm?

As min
* Segin AASHTO
p=14/fy
- p=0.0033
As min = 0.0033%25%113
As min = 9.42 cm?
En ambos casos el As min es superior al acero requerido
por lo que para el disefio de vigas diafragmas prevalece la
disposicién de acero minimo, por lo que sera armado de 1la

siguiente manera

y(l})= 5.80 cm As(1)=8.00 cm? 4As No 5
y(2)= 32.65 cm As(l)=2.54 cm? 2As No 4
y(2)= 59.60 cm ' As(1)=2.54 cm? 2As No 4
y(4)= 86.35 cm As(1)=2.54 cm? - 2As No 4
y(5)=113.20 cm ' As(1)=8.00 cm? 4As No 5

De la descripcidén anterior del acero y esta analizada como
columna se tiene que:

My=49.00 Tn m y Fy= 0.00
siendo muy superior a la probable solicitacién, el aéero
vertical de estribos estard 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.
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El momento torsor gque se produce en la viga principal

tiene la siguiente expresidén y que a su vez cada viga diafragma

lo absorbe de tal manera gue estos ya son momentos flectores.

Mt = 0.7 M*L

M- = momento neéativo en la losa

I. = separacidén entre vigas diafragmas
Mt = 0.7%3.34*9.00

.Mt = 21.04 Tn m

El My en la viga diafragma seria
MU= 1.7Mt

My = 35.44 Tn m < 49.00 Tn m

4.2.7 DISENO DE APOYO FIJO
En la estructuracién del puente se ha considerado apoyo
fijo a un intermedio, es decir aﬁuella que tendra conexidn con
los pilares. :
Para el disefio se consiéera las siguientes fuefzas verticales:
A Peso del puente PD=18§.50 Tn |
B Peso por carga-viva
- Peso por sobrecarga HS30 PL=8.79P
Siendo P=5.443 Tn PL=47.84 Tn
- Peso por sobrecarga equivalente
. Por carga distribuida PL1=28.70W
Siendo W=1.429 Tn/ml EL1=41.01 Tn

Por carga tipo cuchilla PL2=2Pv
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Siendo Pv=17.690 Tn PL2=35.38 Tn

Por tanto PL=PL1+PL2

PL=41.01+35.30
PL=76.39 Tn

C Reaccidn por.impacto PI=0.23*PL
PI=0.23*76.39
PI=17.57

.D Carga total PT=PD+PL+PI
PT=PD+PL+PI
PT=187.50+76.39+17.57
PT=281.46 Tn

Carga por viga - PT=281.46/2
PT=140.73 Tn

Como dispositivo se usaré'planchas de neopreno gue deberan
cumplir los siguientes requerimieﬁtos de la AASHTO.
- Deflexidén permisible ; 6/t=0.15
- Dimensién minima | =5t
El disefio consistira en calcular las dimensiones y calidad
del apoyo.
* Ancho del apoyo
Se considera el ancho de la viga a=40 cm (15.75 in)
* Largo del apoyo
b=PT/ (fc*a)
fc=0.4f"c

fc=0.4*210
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fc=84 kg/cm?

b=140730/(84*40)

b=41.88 cm

Se usara b=60 cm (23.62 in)
* Espesor de ap;yo

Se considefaré como t=5 cm

* Dureza del apoyo

~ Esfuerzo de compresidn cc=PT/ (a*b)
cc=140730/ (40*60)

cc=58.64 kg/cm? (833 psi)
- Factor de forma Ff=(a*b) /(2 (a+b)*t)
Ff=(40*60)/(2*{40+60)*5)

F£=2.40

Con los valores de oc y Ff se entra a unos &bacos y se
obtiene la dureza con la deformacién.

Como resultado se tiéﬁe para una dureza de 60 se p;oduce
una deformacién de 18% mayor de 15%.

Es necesario mejorar el Ff reduciendo el espesor, esto se
conseguira poniendo una placa metalica de acero intermedio por
lo que Ff=2*2.4

Ff=4.8

Con los nuevos ﬁalores de oc y Ff la deformaciédn para una

dureza de 60 es menor del 10%

* Dispositivo de anclaje, se considera como pernos cuya

denominacién es A-307 para resistir el cortante de sismo.
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Peso total del puente P=6.78*70+1.29*10

P=487.50 Tn
EQ=0.1*P
EQ=0.1%*487.50
EQ=48.75 Tn
As=EQ/fv
As=48.75/700
Asﬁ13.92 cm?
En total se usara 4 N° 8 con un area total de 20.28 cm? en cada

apoyo se colocarda 2 N° 8.

4.2.8 DISENO DE APOYO MOVIL
** SOBRE EL ESTRIBO A
Para el disefio se consideran las siguientes fuerzas
A Peso del puente por viga PD= 28.13 Tn
B Reaccién por carga viva incluyendo impacto por viga
- Por sobrecarga HS30 P£+PI=37.23 Tn
- Por sobrecarga equivalente PL+PI=20.32 Tn
C Carga total PT=PD+PL+PI
PT=28.13+37.23
PT=65.36 Tn
Como dispositivo se usara planchas de neopreno que deberan

cumplir los sigulentes requerimientos de la AASHTO.

- Deformacién permisible  A/t=0.5
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- Deflexibén permisible 6/t=0.15
- Dimensidén minima =5t
- Variacién de temperatura =20°C

El disefio consistird en calcular las dimensiones y calidad
del apoyo.
* Ancho del apoyo
Se considera el ancho de la viga a=40 cm (15.75 in)
* Largo del apoyo
b=PT/ (fc*a)
fc=84 kg/cm?
b=65360/(84*40)
b=19.45 cm
Se usard b=40 cm (15.75 in)
* Espesor de apoyo
t=0.012*Long. viga >0.5 in
t=0.012*21.5/.3048 |
t=0.85 in
Se considerara como t=5 cm

* Dureza del apoyo

-~ Esfuerzo de compresidn cc=PT/ (a*b)
6c=65360/(40%40)
cc=40.85 kg/cm? (580 psi)

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

Ff=(40*40)/(2* (40+40)*5)
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‘F£=2.00

Con los valores de oc y Ff se entra a unos abacos y se

obtiene la dureza con la deformacién.

Como resultadoc 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
conseguird poniendo una placa metalica de acero intermedio por
lo que Ff=2*2.0

Ff=4.0

Con los nuevos valores de oc 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
1=160 si la dureza del neopreno es 60

Amax=(28130*2.2*1.97)}(5*15.75*15.75)*(1.9/160)

Amax=1.77 in

Amax=2.96 cm
* Desplazamiento producido:

- Por temperatura

A1=0.00001*AT*L
A1=0.00001*20*2150

A1=0.43 cm



- Por fragua
A2=0.0002*L
A2=0.0002%2150
A2=0.43 cm,

- Por creep del concreto
A3=2*A2
A3=2*0.43
A3=0.86 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
0.34<0.5

Ademas la dimensidén minima 5*t es

** SOBRE EL PILAR C

Para el disefio se asume las mismas

* Desplazamiento maximo
Amax=(PD*e)/ (5*a*b) *(k/1) en

k=1.9 si temperatura minima 20°F

1=160 si la dureza del neopreno es

25cm < 40cm

dimensiones del pilar B

unidades inglesas

60

253
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Aniax={03T50%2 . 2%1 . 97) / {5*15.75*18.75) * { 1. 9/160}

Amax=2.59 in

Amax=6.59 cm

* Desplazamiento producido:

Por temperatura

A1=0.00001*AT*L
A1=0.00001%20*2700
Al1=0.54 cm

- Por fragua
A2=0.0002*L
A2=0.0002*2700
A2=0.54 cm

- Por creep del concreto
A3=2*A2
A3=2*0.54
A3=1.08 cm

Desplazamiento total

A=A1+A2+A3
A=0.54+0.54+1.08
A=2.16 cm

entonces Amax>A

- Condicién del AASHTO



A/e<0.5
0.34<0.5
Ademas la dimensidn minima

** SOBRE EL ESTRIBO D

* Desplazamiento producido:

- Por temperatura
A1=0.00001*AT*L
A1=0.00001*20*4850
A1=0.97 cm

- Por fragua
A2=0.0002*L
A2=0.0002*4850
A2=0.97 cm

- Por creep del concreto
A3=2%A2 ol | [
A3=2*0.97
A3=1.94 cm

Desplazamiento total

A=A1+A2+A3
A=0.97+0.97+1.94
A=3.88 cm

- Condicién del AASHTO

5*t es 25cm < 40cm
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Espesor minimo e=2*A
e=2*3.88

e=7.76 cm
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En total se usard 3 planchas de neopreno 40cm*40cm*2.5cm

»

con dos planchas intermedias de acero 40cm*40cm*1/32in haciendo

un espesor total de 7.76 cm.

Ademas la dimensidén minimé 5%*7.76 es 38.80cm < 40cm

4.3 INFRAESTRUCTURA
4.3.1 PILAR
4 3ol FUERZAS QUE ACTUAN
Para el disefioc se considera las siguientes
verticales:

A. Carga permanente Pp=187.50 Tn.

B. Sobrecarga P;,=76.39 Tn.
C. Impacto PI=O,24*PD
P;=18.33 Tn.

D. Subpresidén del Agua

12.60 m®

Pilar enterrado

Pilar sumergido 2.10 m®
B=0.50*12.60+1.00*%2.10
B=8.34 Tn.

E. Peso del Pilar

Pp=43-07 TH."

fuerzas



3.65

0.80

0.50

0.50

3.65

0.80

3.00

T

»
TEEIRIMIMTMET M ——m - Fsmsmesmemememsms
2.00 |
I 3. 40
| 0.70|
MEGEREMEMEREREL[ —— EL R E e E T AE

3.10

.50

2.00

2.00

257

4.45

4.45




258
Para el disefio se consideran las siguientes fuerzas

horizontales:
A. Fuerza Sismica de la superestructura
EQ=0.10*Pp |
éQ:18.75 Tn actua a 1.21 m del fondo de la viga
B. Fuerza Sismica de la Infraestructura
COLUMNA EQ=0.10*P
EQ=0.10*16.88
EQ=1.68 Tn actida a 2.46 m de la base de columna
PILAR EQ=4.31 Tn actua a 1.52 m de la base.

C. Existen fuerzas adicionales como: empuje de tierra, fuerzas
de friccidén, fuerzas longitudinales de carga viva, fuerzas de
viento, fuerza debido al empuje de agua, fuerza centrifuga y
fuerza debido a hielos gue no se es necesario considerarlos
en este caso particular por ser insignificantes frente a las
otras solicitaciones.

D. Coeficiente de friccidén entre el suelo y pilar.

4,3.1.2 ESTABILIDAD DEL PILAR
E1l Reglamento AASTHO considera 10 combinaciones entre la
mas importantes se tiene. |
GRUPO VII = D+E+B+SF+EQ
E = Empuje de tierra

SF = Presidn del flujo de agua
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El analisis es efectuard en el eje longitudinal del puente

por ser el mas critico en la estabilidad de pilar.
Pr=Pp+Pp~B |
Pr=187.50+43.07-8.34
Pr=222.23 Tn .
Fp=18.75+4.31
F=23.06 Tn
?§D=u*PR/FD=O.5*222.23/23.06
FSD=4.81 > 1.5
~@=222;23*3.10/2
g=344.45 Tn m
fr=18.T0*(5:50+1 .21 )+4,37*1.52
1y=132.36 Tn m
FSV=Mg/My=344.45/132.36
FSV=2.60 > 2.00 |
Jbicacién de Py z=(MR—Mv1/P§'
z=0.95 m
e=3.10/2-0.95
e=0.60 m
limite de tercio central e=3.10/6=0.52 m

oor tanto cae fuera del tercio central.

11 triangulo de presiones con el esfuerzo de terreno y Pr es:
(3*0.95)*4.40/2%0=222.23

6¢=35.44 Tn/m?
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Esfuerzo reducido en el terreno

C=35.44/1.33

6t=26.65 Tn/m?

GRUPO X = D+L+I+E
Py=(187.50+43.07)+76.39+18.33
Py=325.29 Tn

Esfuerzo en el terreno

0:=325.29/(4.40%3.10)

Ut“-=23. 84 TD/IH2

4.3.1.3 DISERO EN CONCRETO ARMADO

¢ ACERO ESTRUCTURAL EN COLUMNA

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

Py=1.3(0.75%204.38)

Py=199.27 Tn

MU:1.3(1.88*2.46+18.75*529£)

My=149.43 Tn m

e=0.75m

No existe correccidén por esbeltez debido a seccidn robusta
utilizada.

Para el andlisis se considerara As min.

As min. = 0.01*200*70

i

As min. 140 cm® = 28 As N° 8



El espaciamiento serd de la siguiente manera.

Y{1)=07.5 cm As=11 N° 8
Y{(2)=20.0 cm As=02 N° 8
Y(3)=35.0 cm As=02 N° 8
Y(4)=50.0 cm . As=02 N° 8
Y(5)=62.5 cm As=11 N° 8

Efectuando el diagrama de interaccién se tiene:
‘si ¢=16.35 cm
entonces My=187.95 Tn m
Py=251.05 Tn
e=74.87 cm
2=0.73
Los wvalores obtenidos de My y Py del diagrama
interaccién son mayores al de las cargas actuantes.
Como refuerzo horizoﬁtal se usara lo siguiente
As N° 3 : 1@0.05m, 10€0.10m, 10€0.15m, resto a 0.30m
¢ ACERO ESTRUCTURAL EN Z'.APATA |
Py=1.3{D+5/3(L+1))
Py=470.92 Tn
64=34.52 Tn/m?
Mu=24.89 Tn m/ml
d=72.5 cm
entonces As=9.22 cm?/ml
As min=13.05 cm’/ml usar As N°.8 @ 0.35 m

Verificacidén por Corte
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Vy=34.52*%0.475*%4.40

Vy=72.15 Tn

Vye=0.85%0.53*V(210) *10%0.725%4. 40

Vye=208.25 Tn > Vy

Verificacién por punzonamiento

Area punzonada = 2(2.725+1.425)*0.725
= 6.02 m?

me=0.85*1.06*4(210)*10*6.02

Vees=786.02 Tn.

Veun=34.52* (4.40*3.10-2.725*1.425)

VPUN=336.81 Tn. < Vggs

4.3.2 ESTRIBO
4.3.2.1 FUERZAS QUE ACTUAN

Para el disefio se considera las siguientes fuerzas:

Reaccidédn por carga muerta ‘ 28.13 Tn/viga

i

Reacciédn por carga viva + impacto 37.23 Tn/viga

Reaccién por carga muerta 11.25 Tn/ml

Il

Reaccidén por carga viva + impacto 14.89 Tn/ml

Peso especifico de concreto armado = 2.40 Tn/m’
Peso especifico del relleno = | 170 Tn/m’
Angulo de friccién interna del relleno = 33°
Coeficiente de empuje activo del relleno = 0.295
Sobrecarga = 1.00 Th/nt
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0.05*%(1.429*7.97+12.247)/5

I

Fuerza de frenado

il

parapeto.

Il

Fuerza sismica de la superestructura

0. 1T0* 1125

264

0.24 Tn/ml a 1.80 m de la coronacidn gel

= 1.13 Tn/ml a 1.20 m del

fondo de viga.

Fuerza sismica de la infraestructura

PANTALLA EQ=0.10*3.59

EQ=0.36 Tn actua a 1.57 m de la base de la pantalla.

ESTRIBO EQ=0.10*9.34
EQ=0.93 Tn actia a 1.02 m de la base de

Coeficiente de friccidén del suelo = 0.5

4.3.2.2 ESTABILIDAD DEL ESTRIBO

ESTRIBO CONCLUIDO SIN PUENTE

DESCRIPCION FUERZA Z
Peso propio 9.34 1.86
Peso relleno 14.54 2.88
Scbrecarga 2.25 2.88
| Fv = 26.13 | Mr =
Empuije relleno 4.85 1.47
Empuije sobrecarga 1.30 2.20
Fd = 6.15 Mv =

Z3|

0p]

<
I

Mr/Mv = 65.73/9.99

F.5.V. = 6.58 > 2.00

zapata.

MOMENTO
13 <

4].

a7

88

.48

« 13

.13

.86

: 98
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H*Fv/Fd = 0.5%*26.13/6.15

F.8.D. =
E.8:D. = 2.12 > 1.50
Ubicacidén de Fv z = (Mr-Mv)/Fv
zi = 27138 T
e = 0.13 m
omax. = 7.80 Tn/m? omin. = 5.26 Tn/m?

ESTRIBO CONCLUIDO CON PUENTE Y SISMO

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 ||| Besh 16.88
Fv = 37.38 LA Mr = 82.61
Empuje relleno 4.85 1.47 113
Empuje sobrecarga . 1.30 2.20 2.86
Fza sismo superest. 1.13 § 370 4.18
Fza sismo infraest. 0.95 102 0.95
Fd = 8.21 Mv = 15.12
F.85:¥. = §.46 > 2.00
F.8.D. = 2.21 » 1.50
omax. = 12.00 Tn/m® omin. = 6.68 Tn/m?

reduciendo la amplificacidén de 133% se tiene

omax. = 9.02 Tn/m* ~ : omin. = 5.02 Tn/m?
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ESTRIBO CONCLUIDO CON PUENTE Y FUERZA DE FRENADO

DESCRIPCION FUERZA Z MOMENTO

Peso propio 9.34 1.86 1.7.87
Peso relleno 14.54 2.88 41.88
Sobrecarga * 2.25 ' 2.88 6.48
Reaccién por €. M. 11.25 104 16.88
Reaccién por C. V. 14.89 1.50 22.34

P = 52.27 Mr = 104.95
Empuje relleno 4.85 1.47 7.13
Empuje sobrecarga 1.30 2. 20 i 2.86
Fuerza de frenado = 0.24 : 6.20 1.49

Fd = 6.39 Mv = 11.48

FaSaVe = 814 '35 2.00

FaBaba= 4.09 % 1.:50

omax. = 17.18 Tn/n® omin. = 8.95 Tn/m?
reduciendo la amplificapién de 125% se tiene
omax. = 13.74 Tn/m® omin. = 7.16 Tn/m’

Es'importante mencionar que se ha‘prescindido de la fuerza
de_friccién en los apoyos por habe;se proyectado en el disefio
estos de neopreno que finalmente seran 1os que disipen
desplazamientos debido a cambios de temperaturas, encogimiento

de fragua y encogimiento de postensado.
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4.3.2.3 DISENO EN CONCRETO ARMADO

e VERIFICACION POR CORTE EN PANTALLA

SEGUN AASHTO

ESTRIBO CONCLUIDO CON PUENTE Y FUERZA DE fRENADO

Vud = 1.3*{(L+I+1.3B+LF)

Yad = 1.3%{0.295%1.00*[3.80-0,42)+1.3%0.295%].70*(3.80

-0.42)2%/240.24)

i

Vud 6.45 Tn

I

Vuc = 0.85*0.53*V(210)*10*1.00%0.42

21.42 Tn

Vuc
vud < Vuc

SEGUN ACI

ESTRIBO CONCLUIDO SIN PUENTEV

Vvud = 1.7Ct+1.7Cv

vud = 1.7*(0.295*%1.70*(3.80-0.42)2/2)+

1.7%{0.295*1.00*(3.80-0.42)

Vud = 6.56 Tn
Vuc = 27.42 Tn
Vud < Vuc

e VERIFICACION POR CORTE EN PUNTA
SEGUN AASHTO

ESTRIBO CON PUENTE Y FUERZA DE FRENADO

I
e

Vud «3(B)

Il

Vud 1.3* LT 1R*d. 13)



268

Vud 16.30 Tn_

33.95 Tn

VUC
Vud < Vuc
SEGUN ACI

ESTRIBO CON PUENTE Y FUERZA DE FRENADO

Vud 1.7CE-0.29Cm

Vud

It

1:71%€¢17.18%0:73)~0.9%(2.40%0.60*0.73)

Vud = 20.37 Tn

I

Vuc 3395 Th

Vud < Vuc

e VERIFICACION POR CORTE EN TALON
SEGUN AASTHO

ESTRIBO CON PUENTE Y SISMO

Vii = L1.3(D+L+I1+B)

Vu 1.3* (1 0% {3.80%1 . T0+0.6%2,4)%3.6+1.0* (L,00%2.25]+0)

Vu 26.03 Tn
Vuc =‘33.95-Tn
Vud < Vuc
SEGUN ACI

ESTRIBO CONCLUIDO SIN PUENTE

Vu = 1.7Cv+1.4Cm-1.4Ct
Vu = 1.7*{1.00*2.25)+1.4*(3.80*1.70*2.2540.60%2.40*2.25)-0)
Vu = 26.06 Tn

Vuc = 33.95 Tn

Vu < Vuc
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e ACERO ESTRUCTURAL EN PANTALLA

SEGUN ACI

ESTRIBO CONCLUIDO SIN PUENTE

Mu = 1.7Ct+1.7Cv

Mu = 1.7*(0.295;1.70*3.803/6)+l.7*(0.295*1.00*3.802/2)
Mu = 11.42 Tn m ‘

b = 100 cm

5 = 42.5 cm

antonces As = 7.25 cm?
SEGUN AASHTO

ESTRIBO CONCLUIDO CON PUENTE Y FUERZA DE FRENADO

dfu = 1.3(1.3B+L+I+LF)

Mu- = 1.3*(1.3*(0.295*1.70#3.803/6)+1.0*(0.295*1.00*3.802/2)+
0.24*5.60)

u =112.26 Tn m

Pu = 1.3*(0.75D+L+1)

Pu = 1.3*(0.75*11.25+14.49)
u = 30.33 Tn
3 = 0.40m

Analizando exclusivamente a flexidn se tiene
> = 100 cm

p| 42.5 em

sntonces As = 7.80 cm?
31 se toma As min de columna se tiene

\s min = 0.005*100*50
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As min = 25 cm?

Se dispondrd de la siguiente armadura
As = 25 cm? como principal es decir As N° 8 @ 0.20 m

As

il

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

El anélisis dé la seccidén como columna indica los siguientes
valores de resistencia.

- Flexidén pura Mu = 20.60 Tn m

Para ¢ = 8.70 cm se tiene

Mu = 30.27 Tnm Pu = 75.72 Tn e = 40.00 cm @ = 0.76

Los valores de resistencia son mayores a la de 1las
solicitaciones pudiendo incrementarse en 28% para iniciar la
falla de la secciédn. |

ESTRIBO CONCLUIDO CON SISMO Y SIN CARGA VIVA

Mu 1.3(1.3*(0.295*1.70*3.80%/6)+(1.13*(1.20+2.05)+0.36%1.57))

Il

Mu 13.26 Tn m

Il

Momento resistente > Momento con sismo

e ACERO ESTRUCTURAL EN PUNTA

SEGUN ACI

Mu = 1.7Ct=-0.9Cm

Mu = 1.7(15.89%1.25%0.64)-0.9(0.60%2.40%1.252/2)
Mu = 20.60 Tn m

b = 100 cm

d = 52.5 em

Entonces As = 10.63 cm?

As min = 0.0018*100*52.5



As min = 9.36 cm® se usard As N° 6 @ 0.25 m

* ACERO ESTRUCTURAL EN TALON

SEGUN ACI
Mg = 1.7Cv+1.4Cm-1.4Ct
Mu = 1.7(1.00*2:252/2)+1.4(3,80*1.70+0.60*2.40)*2.252/2+O
Mu = 15.36 Tn m
b = 100 cm
d = 52.5 cm f
Entonces As = 8.93 cm®
As min = 9.36 cm’ se usard As N° 6 @ 0.30 m

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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METRADO Y PRESUPUESTO 272
PROYECTO :PUENTE CONTINUO DE CONCRETO ARMADO
PARTIDAS DESCRIPCION UNIDAD METRADO P.UNITARIO P.PARCIAL SUB TOTAL
01.00 OBRAS PROVISIONALES 4 3314,29
01.01 ALMACEN, OFICINA Y CASETA GLB 1,00 1944 67 1944 67
01.02 CARTEL DE OBRA GLB 1,00 1369,62 1369,62
0200 TRABAJOS PRELIMINARES 24882,79
02.01 TRANSPORTE DE EQUIPO Y MAQUINARIA GLB 1,00 1300,00 1300,00
02.02 NIVELACION, TRAZO Y REPLANTEQ M2 400,00 1,36 544,00
0203 FALSO PUENTE i GLB 1.00 23038,79 23038,79
03.00 MOVIMIENTO DE TIERRAS 870070
03.01 EXCAVACION DE ZANJAS Y ZAPATAS M3 250,00 18,75 4687 50
03.02 RELLENO MANUAL CON MATERIAL PROPIO M3 80,00 10,94 875,20
03.03 RELLENO CON MATERIAL DE PRESTAMO M3 100,00 31,38 3138,00
0400 OBRAS DE CONCRETO SIMPLE 152759
04.01 SOLADO PARA ZAPATAS M2 86,50 17 66 152759
0500 OBRAS DE CONCRETO ARMADO 17063656
05.01 ZAPATAS: CONCRETO fe=210 kg/cm2 M3 57.30 23454 1343914 |
05.02 ZAPATAS: ACERO fy=4200 kg/cm?2 KG 1565,00 2,37 3709,05
05.03 ESTRIBOS-ALETAS: CONCRETO ¢=210 kg/cm?2 M3 19,80 306,64 6071,47
05.04 ESTRIBOS-ALETAS: ENCOFRADO Y DESENCOFRADO M2 133,50 2419 322937
05.05 ESTRIBOS-ALETAS: ACERO ly=4200 kg/cm2 KG 1740,00 2,37 412380
05.06 PILARES: CONCRETO f'¢=210 kg/cm?2 M3 14,10 288,30 4065,03
05.07 PILARES: ENCOFRADO Y DESENCOFRADO M2 53,80 21,79 1172,30
05.08 PILARES: ACERO fy=4200 kg/cm2 KG 1709,00 237 4050,33
05.09 VIGAS: CONCRETO fc=210 kg/cm2 M3 100,50 251,61 25286,81
05.10 VIGAS: ENCOFRADO Y DESENCOFRADO M2 550,10 3458 1902216
05.11 VIGAS: ACERO fy=4200 kg/cm2 KG 18131,00 2,37 42970,47
%12 LOSA-VEREDA: CONCRETO f¢=210 kg/cm2 M3 82,00 251,61 20632,02
05.13 LOSA-VEREDA: ENCOFRADO Y DESENCOFRADO M2 339,30 24,96 846893
05.14 LOSA-VEREDA: ACERO fy=4200 kg/cm2 KG 6074,00 237 14395,38
06.00 VARIOS 3200648
06.01 APOYO FIJO GLB 1,00 3664,22 3664.22
06.02 APOYO MOVIL GLB 1,00 10763,26 10763,26
06.03 BARANDA GLB 1,00 16101,98 16101,98
06.04 RECUBRIMIENTO ASFALTICO M2 281,60 4,89 1377.02
06.05 TUBERIA DE DRENAJE UN 40,00 2,50 100,00
COSTO DIRECTO 24106841
COSTO INDIRECTO (20%C. D.) 4821368
SUB TOTAL 289282,09
1.G. V. (18%) 52070,78
COSTO TOTAL 341352,87




REQUERIMIENTO DE MATERIALES
DESCRIPCION

MADERA TORNILLO
CALAMINA

TRIPLAY 12MM

CLAVOS

ALAMBRE

PERNO Y ARANDELA

PINTURA

CAL :
CORDEL

MADERA EUCALIPTO
MATERIAL SELECIONADO
AGUA

CEMENTO PORTLAND T-1
HORMIGON

ARENA GRUESA

PIEDRA CHANCADA

ACERO fy=4200 kg/cm2
TRIPLAY 19 MM

NEOPRENO DUREZA 60
PLANCHA DE ACERO (40°40°2)
ACERO DE ANCLAJE 1
PLANCHA DE ACERO (40°60*2)
PERFILES H (4"*4"*1/2") H=0,80 M
TUBO F° Fo 2"

BASE METALICA (8"*8"*1/2")
BASE METALICA (4"*4"*1/2")
PERNOS (DIAMETRO 5/8")
SOLDADURA

ASFALTO RC-250

TUBO PVC 4"

TOTAL

ﬁEQUERIMIENTO DE MANO DE OBRA

DESCRIPCION
CAPATAZ
OPERARIO
QFICIAL

PEON

MANO DE OBRA-T
TOTAL

REQUERIMIENTO DE EQUIPO
DESCRIPCION

HERRAMIENTAS

MEZCLADORA

VIBRADORA

COMPACTADORA

MOTOBOMBA

HERRAMIENTAS-T

TEODOLITO Y NIVEL

TOTAL

UNIDAD
P2
UND
UND
KG
KG
UND
GLN
BLS
ML
P2
M3
M3
BLS
M3
M3
M3
KG
UND
CM3
UND
UND
UND
UND
ML
UND
UND
UND
EST
GLN
ML

UNIDAD

HH.
H.H.
H.H.
H.H.
GLB

UNIDAD

GLB
HM.
H.M.
H.M.
H.M.
GLB
HM.

CANTIDAD
4705,6581
20,0000
19,0000
301,3205
2129,7411
15,0000
3,0000
8,1081
80,0000
19500,0000
330,0000
51,3988
2699,0454
11,4180
119,1780
243,9090
31166,9333
118,4370
92160,0000
8,0000
4,0000
4,0000
72,0000
281,6000
72,0000
72,0000
432,0000
1,0000
14,6432
12,0000

CANTIDAD
4229253
2374,0886
22497757
3552,9185
1,0000

CANTIDAD
1,0000
129,1255
116,5845
56320
18,3360
1,0000
8,0000

PRECIO
2.10
11,00
45,00
1,90
1,90
4,50
30,00
7,40
0,20
1,00
20,00
5,00
15,30
25,00
30,00
40,00
1,35
72,00
0,15
15,00
20,00
20,00
65,00
21,50
12,00
3,00
4,00
500,00
2,50
3,00

PRECIO
9,43
8,57
7,70
6,87

300,00

PRECIO
6653,91
18,50
5,50
9,00
10,00
1000,00
20,00

TOTAL
9881,88
220,00
855,00
572,51
404651
67,50
90,00
60,00
16,00
19500,00
6600,00
256,99
41295,39
285,45
357534
9756,36
42075,36
8527,46
13824,00
120,00
80,00
80,00
4680,00
6054,40
864,00
216,00
1728,00
500,00
36,61
36,00
175900,77

TOTAL
3988,19
20345,94
1732327
24408,55
300,00
66365,95

TOTAL

6653,91

2388,82
641,22
50,69
183,36
1000,00
160,00
11077,99
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ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO ARMADO

PARTIDA . 0604 RECUBRIMIENTO ASFALTICO 274
COSTO POR : M2

ESPECIFICACIONES :

RENDIMIENTO DIARIO : 200,00

CONCEPTO ' ' UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL
1. MATERIALES 218
ASFALTO RC-250 GLN 0,0500 2,50 0,13

PIEDRA CHANCADA M3 0,0400 40,00 1,60

ARENA GRUESA i M3 0,0150 30,00 0,45

2. MANO DE OBRA : ‘ 2,06
CAPATAZ 01 HH 0,0040 9,43 0,04

OPERARIO 1,0 HH. 0,0400 8,57 _ 0,34

QOFICIAL 1,0 H.H. 0,0400 A 7.70 0,31

PEON 5,0 H.H. 0,2000 6,87 1,37

3. EQUIPO 0.65
HERRAMIENTAS % 5,0000 2,06 0,10

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

PLANCHA COMPACTADORA 05 H.M. 0,0200 9.00 0,18

COSTO TOTAL : 4,89
ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO ARMADO

PARTIDA ' . 06.05 TUBERIA DE DRENAJE

COSTO POR : UND

ESPECIFICACIONES :

RENDIMIENTO DIARIO - - 50,00

CONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL
1. MATERIALES 0,90
TUBO PVC 4" ML 0,3000 3,00 ’ 0,90

2. MANO DE OBRA 1,52
CAPATAZ 01 H.H. 0,0160 9,43 0,15

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

QOFICIAL - 0,0 HH. 0,0000 7,70 0,00

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

3. EQUIPO ‘ 0,08

HERRAMIENTAS % 5,0000° 1,52 0,08

COSTO TOTAL 2,50




ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS:

PARTIDA

COSTO POR
ESPECIFICACIONES
RENDIMIENTO DIARIO

CONCEPTO

PUEN

06.02
GLB

3,00

TE DE CONCRETO ARMADO
APOYO MOVIL

UNIDAD  CANTIDAD P. UNITARIO

275

P. PARCIAL SUB TOTAL

1. MATERIALES

NEOPRENO DUREZA 60
PLANCHA DE ACERO (40°60°2) »
PLANCHA DE ACERO (40°40°2)

2. MANO DE OBRA
CAPATAZ

OPERARIO

OFICIAL

PEON

3. EQUIPO
HERRAMIENTAS

COSTO TOTAL

1,0
20
3,0
50

CM3
CM3
CcM3

H.H.
HH.
HH.
HH.

69120,0000
2,0000
8,0000

2,6667
5,3333
8,0000
13,3333

5,0000

015
20,00
15,00

9,43
8,57
7,70
6.87

22406

10528,00
10368,00
40,00
120,00
224,06
25,15
4571
61,60
91,60
11,20
11,20
10763,26

ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO ARMADO

PARTIDA 06.03  BARANDA
COSTO POR GLB
ESPECIFICACIONES
RENDIMIENTO DIARIO 1,00
CONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL
1. MATERIALES 14102,40
TUBO FeFo 2" ML 281,6000 21,50 6054,40
PERFILES H (4"*4"*1/2") H=0,80 M UND 72,0000 65,00 4680,00
BASE METALICA (8"*8"*1/2") UND 72,0000 12,00 864,00
BASE METALICA (4"*4™1/2") UND 72,0000 3,00 216,00
PERNOS (DIAMETRO 5/8") UND 432,0000 4,00 1728,00
SOLDADURA EST 1,0000 500,00 500,00
PINTURA GLN 2,0000 30,00 60,00
2. MANO DE OBRA 1666,32
CAPATAZ 10 HH 8,0000 9,43 75,44
OPERARIO 80 HH. 64,0000 8,57 548,48
OFICIAL 80 HH 64,0000 7,70 492,80
PEON 100 HH 80,0000 6,87 549,60
3. EQUIPO 333,26
HERRAMIENTAS % 20,0000 1666,32 333,26
16101,98

COSTO TOTAL




ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO ARMADO 7 276

PARTIDA : 05.14 LOSA-VEREDA: ACERO fy=4200 kg/cm2

COSTO POR ; KG

ESPECIFICACIONES :

RENDIMIENTO DIARIO : 200,00

CONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL
1. MATERIALES 1,54
ALAMBRE KG 0,0500 1,90 0,10

ACERO fy=4200 kglcm?2 ; KG _ 1,0700 1,35 1,44.

2. MANO DE OBRA 0,69
CAPATAZ 01  HH 0,0040 9.43 0,04

OPERARIO 1.0 HH. 0,0400 8,57 0,34

OFICIAL 10  HH 0,0400 770 0,31

PEON : 00 HH 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 : 06.01 APOYO FIJO
COSTO POR ; GLB

ESPECIFICACIONES ;

RENDIMIENTO DIARIO : 8,00

CONCEPTO UNIDAD " CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL
1. MATERIALES 3576,00
NEOPRENO DUREZA 60 CM3 23040,0000 0,15 3456,00

PLANCHA DE ACERO (40*60*2) UND 2,0060 20,00 40,00

ACERO DE ANCLAJE (DIAMETRO 1) ) UND 4,0000 20,00 80,00

2. MANO DE OBRA 84,02
CAPATAZ 1,0 HH. 1,0000 9,43 9,43

OPERARIO 2,0 H.H. 2,0000 8,57 17,14

OFICIAL 30 H.H. 3,0000 7,70 23,10

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

3. EQUIPO 4,20
HERRAMIENTAS ) X % i "~ 5,0000 84,02 4,20

COSTO TOTAL 3664,22




ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO ARMADO 277

PARTIDA : 05.12  LOSA-VEREDA: CONCRETO f¢c=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 12,60

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 CBRA 43,30
CAPATAZ 01 HH 0,0400 9,43 0,38

OPERARIO 20  HH. 0,8000 8,57 6,86

OFICIAL 1,0 HH. 0,4000 7,70 3,08

PEON 120 HH 4,8000 6,87 32,98

3. EQUIPO 11.77
HERRAMIENTAS % 5,0000 43,30 2,17

MEZCLADORA 10 HM 0,4000 18,50 7,40

VIBRADORA 10 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 i M2

ESPECIFICACIONES »

RENDIMIENTO DIARIO : 12,00

CONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL
1. MATERIALES : 12,92
TRIPLAY 19 MM UND 0,100 72,00 7,92

MADERA TORNILLO P2 2,2000 2,10 4,62

CLAVOS KG 0.1000 1,90 0.19

ALAMBRE KG 0,1000 1,90 0.19

2. MANO DE OBRA 11,47
CAPATAZ 01 HH. 0,0667 9,43 063

OPERARIO 1.0  HH 0,6667 8,57 5,71

OFICIAL 10  HH 0,6667 7,70 5,13

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

3. EQUIPO : 0,57
HERRAMIENTAS % . 5,0000 11,47 0.57

COSTO TOTAL ’ 24,96




ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO ARMADO 278

PARTIDA A 05.10 VIGAS: ENCOFRADO Y DESENCOFRADO
COSTO POR : - M2
ESPECIFICACIONES :
RENDIMIENTO DIARIO : 10,00
CONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P, UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL
1. MATERIALES 20,12
TRIPLAY 19 MM UND 0,1100 72,00 7,92
MADERA TORNILLO ; P2 5,5000 2,10 11,55
CLAVOS KG 0.1000 1,90 0,19
ALAMBRE KG 0,2400 1,90 046
0,00
0,00
0,00
2. MANO DE OBRA 13,77
CAPATAZ 01  HH 0.0800 9,43 0,75
OPERARIO 10 HH. . 0,8000 8,57 6,86
OFICIAL 10 HH. 0,8000 7.70 6,16
PEON 00 HHM. ' 0,0000 687 0,00
3. EQUIPO 0,69
HERRAMIENTAS % 5,0000 13,77 0,69
COSTO TOTAL 34,58

ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO ARMADO

. PARTIDA 5 05.11 VIGAS: ACERO fy=4200 kg/cm2

COSTO POR 4 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 fy=4200 kg/cin2 KG 1,0700 1,35 1,44

2. MANO DE OBRA 0,69
CAPATAZ 01 HH £,0040 9,43 0,04

OPERARIO 10  HH 0,0400 8,57 0,34

OFICIAL 10 HH. 0,0400 7,70 0,31

PEON 0,0 HH 0,0000 6,87 0,00

3. EQUIPQ 0,14
HERRAMIENTAS % 20,0000 0,69 0,14

COSTO TOTAL 2,37




ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO ARMADO 279

PARTIDA T 05.08 PILARES: ACERO fy=4200 kg/cm2

COSTO POR 2 KG

ESPECIFICACIONES H

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 fy=4200 kg/cm2 » KG 1,0700 1,35 1,44

2. MANO DE OBRA 0,69
CAPATAZ 0t HH 0,0040 9,43 0,04

OPERARIO 1,0 HH 0,0400 8,57 0,34

OFICIAL 1,0 HH. 0,0400 7,70 0,31

PEON 0,0 HH. " 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 : 0509  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 12,60

PIEDRA CHANCADA M3 0,8500 40,00 34,00

AGUA M3 0,1840 5,00 0,92

CEMENTO PORTLAND T-1 . BL 09,7400 15,30 149,02

2. MANO DE OBRA 43,30
CAPATAZ 01 H.H. ‘ 0,0400 9,43 0,38

OPERARIO ‘ . 20 H.H. 0,8000 8,57 : 6,86

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

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

3. EQUIPO 11,77
HERRAMIENTAS % g 5,0000 43,30 217

MEZCLADORA 1.0 HM. 0,4000 18,50 7.40

VIBRADORA 1.0 H.M. 0,4000 5,50 2,20

COSTO TOTAL i 251,61




ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO ARMADO 280

PARTIDA : 05.06 PILARES: CONCRETO f¢=210 kg/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 04200 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 72,15
CAPATAZ 0,1 HH. 0,0667 9,43 0,63

OPERARIO 20 HH 1,3333 8,57 11,43

OFICIAL 10 HH 0,6667 7,70 513

PEON 120  HH. 8,0000 6,87 54,96

3. EQUIPO 19,61
HERRAMIENTAS % 5,0000 72,15 361
MEZCLADORA 10 HM 0,6667 18,50 12,33

VIBRADORA 10 HM 0,6667 5.50 3,67
"COSTO TOTAL . 288,30

ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO ARMADO

PARTIDA i 05.07 PILARES: ENCOFRADO Y DESENCOFRADO

COSTO POR i M2

ESPECIFICACIONES :

RENDIMIENTO DIARIO : 15,00

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 0,0800 1,90 0,15

2. MANO DE OBRA : 9,18
CAPATAZ . 01 HH 0,0533 9,43 0,50

OPERARIO 1.0 HH. 0,5333 8,57 4,57

OFICIAL 10 HH. 0,5333 7,70 4,11

PEON 00 HH 0,0000 6,87 0,00

3. EQUIPO 0,46
HERRAMIENTAS : % 5,0000 9,18 0,46

COSTO TOTAL 21,79
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PARTIDA : 05.04 ESTRIBOS-ALETAS: ENCOFRADO Y DESENCOFRADC
COSTO POR : - M2

ESPECIFICACIONES :

RENDIMIENTO DIARIO o3 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 0,0800 1,90 0,15

2. MANO DE OBRA ’ 11,47
SAPATAZ 01 HH 0,0667 9,43 0,63

JPERARIO 1,0  HH 0,6667 8,57 5,71

FICIAL ' 10 HH 0,6667 7,70 513

EON 00 HH 0,0000 6,87 0,00

3. EQUIPO . : 0,57
{ERRAMIENTAS % 5,0000 11,47 0,57

>OSTO TOTAL ' 24,19

ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO ARMADO

SARTIDA : : 05.05 ESTRIBOS-ALETAS: ACERO fy=4200 kg/cm2

20OSTO POR : KG

SPECIFICACIONES : )

RENDIMIENTO DIARIO : 200,00

ZONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL
. MATERIALES 1,54
\LAMBRE KG 0,0500 1,90 0,10

\CERO fy=4200 kg/cm?2 KG 1,0700 1,35 1,44

). MANO DE OBRA 0,69
'APATAZ 01 HH 0,0040 9,43 0,04

IPERARIO 10 HH. 0,0400 8,57 © 0,34

IFICIAL 1,0  HH. 0,0400 770 0,31

'EON 00 HH 0,0000 6,87 0,00

. EQUIPO ) 0,14

IERRAMIENTAS % . 20,0000 - 0,69 0,14

>OSTO TOTAL _ : 2,37
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PARTIDA : 05.02  ZAPATAS: ACERO fy=4200 kg/cm2

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 fy=4200 kglcm2 . KG 1,0700 1,35 1,44

2. MANO DE OBRA 0,69
CAPATAZ . 01 HH. 0,0040 9,43 0,04

OPERARIO 1.0 HH 0,0400 © 857 0,34

OFICIAL 10 HH 0,0400 7,70 0,31

PEON 00 HH - 0,0000 6,87 0,00

3. EQUIPO 0,14
HERRAMIENTAS 7 % 20,0000 0,69 0,14

COSTO TOTAL 2,37

ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO ARMADO

PARTIDA 3 05.03  ESTRIBOS-ALETAS: CONCRETO f¢=210 kg/cm2
COSTO POR : M3

ESPECIFICACIONES ;7

RENDIMIENTO DIARIO : 10,00

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 0,8500 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 01  HH 0,0800 9,43 0,75

OPERARIO 20 HH. 1,6000 8,57 13,71

OFICIAL 1.0  HH 0,8000 7,70 6,16

PEON 120 HH 9,6000 6.87 65,95

3. EQUIPQ 23,563
HERRAMIENTAS % 5,0000 86,57 4,33

MEZCLADORA 1.0 HM 0,8000 18,50 14,80

VIBRADOR 1.0 HM 0,8000 5,50 4,40

COSTOTOTAL . 306,64
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PARTIDA : 0401  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 T-1 . BL. 0,3840 15,30 5,88

HORMIGON M3 0,1320 25,00 3.30

2. MANO DE OBRA ‘ 6,61
CAPATAZ 0.1 H.H. 0,0080 9,43 0,08

OPERARIO 30 H.H. 0,2400 8,57 2,06

OFICIAL 1,0 HH. 0,0800 7,70 0,62

PEON 5 7.0 H.H. 0,5600 6,87 3,85

3. EQUIPO ' 1,81
HERRAMIENTAS % 5,0000 6,61 0,33

MEZCLADORA 1,0 H.M. 0,0800 18,50 1,48

COSTO TOTAL 17,66

ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO ARMADO

PARTIDA : 05.01 ZAPATAS: CONCRETO fc=210 kg/cm2

COSTO POR : M3

ESPECIFICACIONES . z

RENDIMIENTO DIARIO : 25,00

CONCEPTO UNIDAD  CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL
1. MATERIALES ' 196,54
ARENA GRUESA M3 0,4200 30,00 12,60

PIEDRA CHANCADA M3 0,8500 40,00 34,00

AGUA i M3 0,1840 5,00 0,92

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

2. MANO DE OBRA : 25,83
CAPATAZ 01 HH. 0,0320 9,43 0,30

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

JFICIAL 4 1,0 H.H. 0,3200 7,70 2,46

PEON 80 HH 2,5600 6,87 17,59

3. EQUIPO 12,17
4ERRAMIENTAS % 5,0000 25,83 1,29

VEZCLADORA 10 HM 0,3200 18,50 5,92

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

WOTOBOMBA 10 HM 0,3200 10,00 3,20

COSTO TOTAL : 234,54
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PARTIDA : 03.02 RELLENO CON MATERIAL PROPIO 284
COSTO POR : M3

ESPECIFICACIONES : _

RENDIMIENTO DIARIO : 6,00

CONCEPTO UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL
1. MATERIALES 0,00
2. MANO DE OBRA ] 10,42
CAPATAZ 0,1 HH. 0,1333 943 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 6,87 . 9,16

3. EQUIPO , 0,52
HERRAMIENTAS % 5,0000 i 10,42 0,52

COSTO TOTAL : i 10,04

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 SUB TOTAL
1. MATERIALES 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 8,57 0,00

OFICIAL HH. 0,0000 7,70 0,00 -

PEON 1,0 H.H. 1,1429 6,87 7.85

3._EQUIPO 0,45
HERRAMIENTAS % 5,0000 8,93 0,45

COSTO TOTAL R < 1
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PARTIDA

COSTO POR
ESPECIFICACIONES
RENDIMIENTO DIARIO

CONCEPTO

02.03
GLB

1,00

FALSO PUENTE

UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO

285

P. PARCIAL SUB TOTAL

1. MATERIALES
MADERA EUCALIPTO
ALAMBRE

CLAVOS

2. MANO DE OBRA
CAPATAZ

OPERARIO

OFICIAL

PEON

3. EQUIPO

HERRAMIENTAS

COSTO TOTAL

1,0
50
50
30,0

P2
KG
KG

HH.
H.H.
H.H.
H.H.

%

19500,0000
400,0000
150,0000

8,0000
40,0000
40,0000

240,0000

5,0000

1,00
1,90
1,90

9,43
8,57
7.70
6,87

2375,04

19500,00
760,00
285,00

75,44
342,80
308,00

1648,80

118,75

20545,00

2375,04

118,75

23038,79

ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO ARMADO
EXCAVACION DE ZANJAS Y ZAPATAS

PARTIDA

COSTO POR
ESPECIFICACIONES
RENDIMIENTO DIARIO

CONCEPTO

03.01

M3

3,50

UNIDAD  CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL

1. MATERIALES

2. MANO DE OBRA
CAPATAZ

OPERARIO

OFICIAL

PEON

3. EQUIPO
HERRAMIENTAS

COSTO TOTAL

0.1
00
00
1,0

HH.
H.H.
H.H.
H.H.

0,2286
0,0000
0,0000
2,2857

5,0000

9,43
8,57
7,70
6,87

17,86

2,16
0,00
0,00
15,70

0,89

0,00

17,86

0,89

18,75
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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 TRAZQ Y REPLANTEQO

COSTO POR : 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

DAL BL 0,0200 7,40 0,15

CORDEL ML 0,1900 0,20 0,04

MADERA TORNILLO P2 0,0400 2,10 0,08

2. MANO DE OBRA 0,65
SAPATAZ 1,0 HH 0,0200 9,43 0,19

IPERARIO 10 HH 0,0200 8,57 0,17

JFICIAL 1.0 HH 0,0200 7,70 0,15

>EON 10  HH. 0,0200 ' 6,87 0,14

3. EQUIPQ 0,43
{ERRAMIENTAS % 5,0000 0,65 0,03

FEODOLITO Y MIRA 10 HM 0,0200 20,00 0,40

COSTO TOTAL 5 ‘ 1,36
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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 1548,00
MADERA TORNILLO P2 400,0000 2,10 840,00

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

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

CLAVOS KG 10,0000 1,90 19,00

ALAMBRE KG 10,0000 1,50 19,00

2. MANO DE OBRA 377,78
CAPATAZ 01 HH 0,8000 9,43 7.54

OPERARIO 20 HH. 16,0000 8,57 137,12

OFICIAL 20  HH. 16,0000 - 7.70 123,20

PEON 20  HH. 16,0000 6,87 109,92

3. EQUIPO 18,89
HERRAMIENTAS : % 5,0000 377,78 18,89

COSTO TOTAL : : 1944 67

ANALISIS DE COSTOS UNITARIOS: PUENTE DE CONCRETO ARMADO

PARTIDA k- 01.02 CARTEL DE OBRA

COSTO POR : UND

ESPECIFICACIONES : 7.20*3.60

RENDIMIENTO DIARIO : 1,00

CONCEPTO UNIDAD  CANTIDAD P. UNITARIO P. PARCIAL SUB TOTAL

1. MATERIALES 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 03 HH 24000 9,43 22,63

OPERARIO 3,0 HH. 24,0000 8,57 i 205,68

OFICIAL 20  HH 16,0000 7,70 123,20

PEON 10  HH 8,0000 6,87 54,96

3. EQUIPO 40,65

HERRAMIENTAS % 10,0000 408,47 40,65

COSTO TOTAL - 1369,62
CAVERS. s L-2iCAl O vad
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CAPITULO V : CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

5.1 CONCLUSIONES

Para él andlisis estructural de pdentes continuos es
necesario.la utilizacidén de programas de computo que no son
muy_éomplicados de elaborarlos si se usan como base el metodo
de la ecuacidén de tres momentos puesto que ellq nos ofrece

directamente los wvalores de los momentos.

‘!
En cuanto a la sobrecarga equivalente de disefio es/decir a la

carga uniforme distribuida y carga tipo cuchilla estos tienen
su importancia Unicamente cuando‘ se evalia el momento
negativo maximo que se produce en los apoyos intermedios.

Disefiar la losa de la superestructura considerando dque 1las
cargas se distribuyen en  ambos sentidos no solo es mas
complicadb el analisis tal como lo indica Pigeaud sino que

también resultan antiecondmicos en comparacién a lo que



