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Es la cantidad de agua que circula por un conducto en
launidad detiempo.

Material que se obtiene de la mezcla proporcional

de cemento, arena, piedra bola y agua.
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Cohesién

Cortina

DGC

EPS

Diafragma

Estribo

Excentricidad

Impacto

Losa

Presion

Propiedad de los suelos que permite que estos

permanezcan unidos.

Elemento estructural vertical destinado a soportar

cargas horizontales y verticales.

Direccion General de Caminos.

Ejercicio Profesional Supervisado.

Elemento estructural perpendicular a la viga principal de
un puente, sirven para estabilizar y evitar esfuerzos por

torsion en las mismas y alabeo.

Estructura, cuyo propdsito es soportar un puente en sus

extremos.

Distancia del punto de aplicacion de una fuerza al

baricentro de la seccién sobre la cual actia.

Carga provocada por el impacto del camién

estandarizado sobre la superestructura.

Elemento estructural plano, que soporta directamente

las cargas y las transmite hacia los apoyos.

Fuerza ejercida sobre la superficie de algun elemento

estructural.
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Tirante

Subestructura

Superestructura

Valor soporte

Altura del agua sobre una seccion determinada de un

rio.

Conjunto de elementos que soportan la superestructura

de un puente y transmiten las cargas al suelo.

Conjunto de elementos que soportan las cargas del

trafico y las transmiten a la sub-estructura.

Capacidad de carga del suelo. En unidades de fuerza

por unidad de area.
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RESUMEN

El presente trabajo de graduacion contiene el desarrollo del proyecto
disefio de puente vehicular de 70 metros de luz con dos apoyos (pilas)
intermedios en la aldea San Vicente, municipio de Cabarfias, departamento de
Zacapa.

Antes de definir este proyecto, se elabor6 un diagnéstico de necesidades
de servicios béasicos e infraestructura del municipio, el cual sirvi6 para priorizar
los problemas que afectan a la poblacion y analizar las soluciones que se
pretenden implementar con los proyectos. El trabajo esta compuesto por los

siguientes capitulos:
En el capitulo uno se presenta la fase de investigacion, la cual contiene la
monografia, asi como la investigacidn diagnostica sobre necesidades de

servicios basicos e infraestructura de la aldea San Vicente.

El capitulo dos contiene los criterios, especificaciones, disefio, planos y el
presupuesto del puente vehicular para la aldea San Vicente.

Por altimo, se presentan las conclusiones, recomendaciones, bibliografia y

los anexos.
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OBJETIVOS

General
Disefiar un puente vehicular de 70m de luz con dos apoyos (pilas)
intermedios en la aldea San Vicente, del municipio de Cabafas, departamento
de Zacapa.
Especificos
1. Desarrollar una investigacion monografica y un diagnostico de
necesidades de servicios basicos e infraestructura de la aldea San

Vicente, municipio de Cabafas, departamento de Zacapa.

2. Capacitar a los miembros del COCODE de la aldea San Vicente, sobre el

mantenimiento del puente.

3.  Contribuir con este trabajo, a mejorar la infraestructura de comunicacién

vial, por medio del disefio del puente vehicular.
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INTRODUCCION

El desarrollo de un pais esta influido por su infraestructura, parte de ésta
son las vias de comunicacion. Para lograr que las carreteras sean optimas, sin

interrupcion, requiere el uso de puentes, a fin de salvar obstaculos.

En la aldea San Vicente del municipio de Cabafias, departamento de
Zacapa, existe una ruta importante que atraviesa el rio San Vicente para
comunicarse con el barrio San Rafael, que esta a su vez contiguo con el
municipio de Huité, esta ruta es la mas utilizada por la poblacion, aunque
actualmente existe un puente colgante peatonal para la comunicacién, no existe
como tal un puente para el transporte en vehiculo, en el tiempo de invierno el
rio crece de tal forma que impide la comunicacién por medio de cualquier
vehiculo. En el presente trabajo de graduacion se presenta el disefio de puente
vehicular de 70 metros de luz con dos apoyos (pilas) intermedios, que dara

solucién a la necesidad existente.
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1. FASE DE INVESTIGACION

1.1 Monografia de la aldea San Vicente

La monografia es una descripcion general de la aldea San Vicente, y
representa la informacion importante relacionada con la comunidad en los

ambitos siguientes.

1.1.1. Ubicacion y localizacion

La aldea San Vicente se localiza a 9 kildmetros del municipio de Cabanfas,
departamento de Zacapa y una distancia de 119 kilometros de la ciudad capital.
Se encuentra ubicada entre las coordenadas geogréficas: Latitud Norte de
14°53'59,02” y longitud oeste de 89°44°59,02” y a una altura aproximada de 342

metros sobre el nivel del mar.

1.1.2. Colindancias

La aldea San Vicente del municipio de Cabafias, Zacapa, colinda de la

siguiente forma:

Norte: finca El Naranjo, Cabafas, Zacapa

Sur: aldea San Antonio Las Lomas, San Diego, Zacapa
aldea Las Tablas, Chiquimula

Este: municipio de Huite, Zacapa

Oeste: aldea El Rosario, Cabafias, Zacapa



Figural. Ubicacion de la aldea San Vicente

Fuente: Municipalidad de Cabafias.

Figura 2. Ubicacién de aldea San Vicente con respecto a Cabafias

a
--f=|Cabafias, Guatemala
| B

san vicente cabafias zacapa ‘
© 2011 Google ( ; [ ~
Image © 2011 GeoEye 2008 O() (@
Data S10, NOAA, U.S. Navy, NGA, GEBCO
14°55'52.65" N 89°47'00.05" O elev. 220 m Alt. ojo  14.79 km

Fuente: Google earth. Consultada el 07 de julio de 2011.
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Figura 3. Ubicacion del puente con respecto de la aldea San Vicente

Puente

Data S10, NOAA, U.S. Navy, NGA, GEBCO
I © 2011 GeoE; »
mepe ozg oy -« GOOGle
© 2011 Google
14°53'44.50" N 89°44'37.14"0 elev. 299 m 1Jun. 2010 Alt. ojo 1.44 km

Fuente: Google earth. Consultada el 07 de julio de 2011.

1.1.3. Extension territorial

La aldea cuenta con una extension territorial de 64.32 kilbmetros
cuadrados. De los cuales el centro de la comunidad est4 ocupando el 10 por

ciento del total de los kilbmetros cuadrados de su extension.

1.1.4. Datos histéricos

La aldea se nombré San Vicente por la existencia de un santo llamado
San Vicente Ferrer, fue la primera imagen de un santo que existié en la aldea;
después de regalarlo a otra aldea, se tuvo a bien recibir en regalo de un
sacerdote la imagen del santo San Vicente de Paul quien hasta la fecha es el

patréon.



San Vicente fue poblada durante los afios de 1850 a 1860, siendo sus
primeros pobladores don Vicente Paiz, Rosa Barillas y Vicente Calderdn
Cabafias, este hombre era familia de Trinidad Cabafias, quien era originario de

Estanzuela, y tenian descendencia en Chiquimula y El Progreso.

Cuentan que don Vicente Calderon se dedicdé a la crianza de ganado
bovino, al mantenimiento de oviparos, y a la apicultura, la cera que producian
las abejas la ocupaban para hacer candelas, las que se vendian en San Agustin
Acasaguastlan. Después vino la familia Chacon Castafieda, también la familia
Barillas Calderdn, eran originarios de la ciudad de Antigua Guatemala, ellos
venian huyendo de erupciones de volcanes, y buscaban un poblado seguro y
sano; razon por la cual también algunos de los pobladores del departamento del

Progreso decidieron trasladarse a San Vicente.

1.1.5. Costumbres y tradiciones

Las expresiones culturales de la comunidad son mezclas del flolklor
Chorti, con expresiones espafiolas degeneradas a través del tiempo y

matizadas por la influencia de la iglesia.

En cuanto a nuestra fiesta patronal esta se celebra en honor a la santisima
Virgen Maria durante los ultimos cinco dias del mes de mayo, existe otra fiesta
patronal la cudl celebramos durante la ultima semana del mes de septiembre en

honor al santo patron San Vicente de Padl.

En la comunidad sobresalen algunas historias, mitos y creencias,
especialmente entre la gente campesina en donde con frecuencia se escucha

mencionar a la siguanaba, el duende, el cadejo, y la repulsién a los canticos de



la lechuza, la chorcha, el tecolote, que los asocian con brujos encarnados en

estos animales.

En cuanto a expresiones artisticas de la comunidad, tenemos los versos
sarcasticos que se escuchan en las esquinas de las calles por grupos de
parroquianos, la actuacion graméatica y algunas otras expresiones como el baile

y el canto.

En afios anteriores existio la dulce melodia de la marimba, que con
frecuencia se escuchaba y tocaban en la casa de don Emilio Paiz que con el
tiempo fue trasladada al caserio cerco de piedra, donde se deterior6 totalmente

y de esta forma desaparecio.

En relacién a las expresiones religiosas estan dadas y relacionadas con el
dia de la celebracion de cada santo ofreciendo las novenas, procesiones con
bombas y cohetes, mientras que la iglesia evangélica celebra sus fiestas
realizando conferencias evangelizadoras y campafas de conjuntos religiosos,

que interpretan canticos al sefior.

En la comunidad las comidas tradicionales han prevalecido durante
mucho tiempo sobre todo los tamales, las quesadillas, estofados, frijoles con
arroz, pollo con loroco, chicharrones etc. También para los dias festivos como
la semana santa, dia de los santos, navidad y afio nuevo, se acostumbra
elaborar platillos especiales como tamales, moyetes, ponche, ayote en dulce y

pan casero.

Ademas entre las costumbres y tradiciones de la comunidad esta el
heredarle el nombre del padre al primogénito varén y en ocasiones dar el

nombre del santo respectivo de acuerdo a la fecha de nacimiento del hijo.



1.1.6. Idiomas

En la aldea San Vicente, municipio de Cabafas, departamento de Zacapa,
el idioma predominante en la poblacion es el espafiol, no descartandose alguna

lengua de los pobladores que han migrado desde el occidente del pais.

1.1.7. Economia

A continuacion se describen las principales actividades econdmicas de la
poblacion en la aldea.

o Agricultura: entre los cultivos de relevancia en la comunidad de San
Vicente tenemos el maiz, el frijol, tomate, chile, limén, tabaco, papayas y

otros en menor importancia.

En promedio por familia se cultivan de 15 a 50 tareas de tierra que unas

veces es arrendada y otras es privada.

Las técnicas que se utiliza en los cultivos son diversas usando pesticidas,
abonos, para el maiz y frijol, se usa timaron folidol, en liquido y abono
foliar para tomate y chile lacnate, asodria para el limén solamente riegos
de agua, lo mismo para la papaya, en cuanto a la asistencia técnica, en lo
gue es cultivo de tabaco, las empresas tabacaleras por medio de sus
técnicas asesoran al productor, para que este produzca mejor en cuanto a
calidad y cantidad, asesorando ademas sobre medios de conservacion de

suelos tales como: curvas a nivel y siembras en surco.

o Ganaderia: existen tres clases de ganado en la comunidad: brown swiss y

cebu rojo.



o Comercio: hombres y mujeres se dedican al comercio, en la comunidad

existen tiendas de abarrotes, farmacia, panaderia y libreria.

Para vender los productos, los agricultores y comerciantes usan como
transporte los camiones o camionetas para transportar la mercaderia al
punto de ventas. También en la aldea pequefios comerciantes ofrecen

sus productos, usando canastos visitando de casa en casa.

Es importante mencionar que la fuente de trabajo mas importante de la
comunidad es la agricultura, pero también existen personas que conocen
algunos oficios tales como: panaderia, sastreria, carpinteria, mecanica y

otros.

1.1.8. Centros turisticos y arqueoldgicos

La aldea San Vicente no cuenta con centros turisticos ni arqueoldgicos.
Por lo que para su recreacion los pobladores de la aldea, visitan los centros

mas cercanos ubicados en las comunidades aledanas.

1.1.9. Hidrografia

El rio San Vicente que pasa por la comunidad al tener demasiada agua es
imposible el traslado a las demas aldeas, esto es en tiempos de invierno, donde
logra alcanzar una altura de 3,50 metros como maximo y extendiéndose
aproximadamente 70 metros sobre su cauce, provocando ademas inundaciones
en las propiedades aledafas, razon por la cual al momento se tiene construida

una borda en ambos lados del rio que ha evitado tal situacion.



El rio se encuentra al este de la aldea, con direccién de sur a norte, y cuyo
punto de origen se localiza en el municipio de San Diego, este recibe afluentes
de pequefios riachuelos que nacen en las diversas aldeas y caserios,
pertenecientes al municipio de cabafias, su desembocadura la hace en el rio
Motagua y es su caudal de provecho para la agricultura y ganaderia. En
tiempos de verano el afluente es minimo por lo que su caudal en su mayoria es
utilizado en los terrenos cultivables, dejando casi sin caudal por su afluente
principal, hay que recordar que es un area bastante arida, tipica de la zona

oriental y en especial de Zacapa.

El manto freatico en la parte mas cercana al rio se encuentra a 30 metros
de profundidad, y se utiliza principalmente para riego mediante la extraccion del

agua a través de pozos perforados y bombeo.

1.1.10. Servicios

En la aldea se cuenta con los servicios siguientes:

e Luz eléctrica

e Agua potable

e Drenajes

e Teléfono comunitario y celular

e [Internet

El servicio de luz eléctrica fue promovida y obtenida por interés propio de la
comunidad y del Instituto de Electrificacion (INDE). El agua potable y el
drenaje se obtuvo por medio del ingeniero Alfredo Vidal quien trabajaba en

Obras Publicas, que luché y puso todo se empefio por su comunidad.



Con la tecnologia actual, se tiene acceso por medio de radiofrecuencias el
servicio de telefonia celular, ya que la aldea cuenta con torres de celulares de

las compaiiias principales, lo que también permite tener acceso a la internet.

La aldea también cuenta con acceso a otros servicios que se encuentran en

los edificios existentes de:

e Puesto de salud

e Correos

e Iglesia catdlica

e Iglesia evangélica

e Saldn social

e Escuela pre-primaria

e Escuela primaria

e Basicos por cooperativa

e Academia de mecanografia

1.1.11. Orografia

San Vicente se encuentra ubicado en las faldas del cerro Piedra de Cal, la
mayor extension de su terreno es montafioso, en su mayoria de poca altura,
hacia el sur se encuentran algunas areas planas, al este de la aldea se ubica el

rio San Vicente.

1.1.12. Areas protegidas

Hasta el momento no se encuentran areas protegidas en la aldea, aunque
cada vez es mayor la deforestacion y se requiere de inmediato que se declare

alguna, pues los bosques estan en riesgo continuo.
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1.1.13. Vias de comunicacién

La via principal de acceso es por medio de la carretera que viene desde la
ciudad capital por la ruta CA-9 norte y actualmente puede ingresarse por el
cruce hacia El Jicaro perteneciente al departamento del Progreso, luego se
encuentra se transita hasta llegar a Cabafias aproximadamente 12 kilbmetros
luego de atravesar la cabecera municipal aproximadamente a 3 kilometros se
encuentra el desvio hacia el lado derecho que conduce hasta San Vicente con

aproximadamente 6,4 kildmetros.

Existe otra ruta de ingreso por Usumatlan que se encuentra desde la CA-
9, al tomar el desvio se sigue hasta la cabecera municipal de Huite, luego de
bordear la cabecera la carretera llegara hasta el mismo desvio de la otra ruta
descrita, hasta este momento se habrd recorrido aproximadamente 13,6
kilometros, aqui hay cruzar hacia la izquierda para seguir hasta San Vicente
aproximadamente 7,4 kilbmetros; ambas carreteras son asfaltadas, el primer

acceso mencionado se encuentra en mejores condiciones que el segundo.

1.1.14. Poblacioén

La aldea San Vicente cuenta con un total de 4 245 habitantes, con una
densidad de 66 personas por kildmetro cuadrado, entre hombres y mujeres, con
un 99 por ciento de habitantes no indigenas, que en su mayoria tienen
descendencia de raza blanca, como es tipico en el area de Zacapa. El otro 1
por ciento puede considerarse indigena, que han emigrado como en toda

Guatemala, por su desarrollo comercial.
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1.2. Investigacion diagndstica sobre necesidades de servicios basicos
e infraestructura de la aldea San Vicente

A continuacién se describen los resultados de la investigacion diagnostica
realizada a la aldea San Vicente, municipio de Cabafas, departamento de
Zacapa.

1.2.1. Descripcion de necesidades

Las necesidades que se presentan son distintas dependiendo del area de
servicio que se examine, entre las necesidades de mayor importancia en el
municipio se tienen, las vias de acceso hacia algunos caserios, pero
principalmente hacia el barrio San Rafael, debido al paso sobre el rio San
Vicente. Otras necesidades principales que surgen en la aldea es el la falta o
mal funcionamiento de los sistemas de agua potable. Asi como la falta de
tratamiento de residuos sélidos, ya que no existe basurero municipal para
disponer de los desechos. Por otro lado, aunque existen drenajes, falta el
tratamiento de las aguas residuales.

1.2.2. Evaluacion y priorizacion de las necesidades
La priorizacion de los proyectos, se realiz6 segun criterios que la

comunidad de San Vicente determind, realizando para ello un estudio,

definiéndolo de la siguiente forma:
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Tabla l.

Necesidades de la aldea San Vicente

No. Nombre del proyecto Clasificacion Prioridad
1|Programa de nutricién infantil Salud 1
2|Puente vehicular Infraestructura y vivienda 1
3|Vivienda popular Infraestructura y vivienda 1
4|Planta de tratamiento de aguas residuales |[Medio ambiental 1
5|Vertedero o relleno sanitario Medio ambiental 1
6|Reforestacion Medio ambiental 1
7|Capacitacién en ténicas agricolas Produccién y trabajo 2
8|Programa de alfabetizacién Educacién 2
9|Biblioteca Educacién 2

10|Capacitacién en nutricién, salud e higiene Salud 2
11|Capacitacién en oficios varios Produccién y trabajo )

Fuente: elaboracion propia.

De acuerdo a la evaluacién anterior y platicas con representantes de la

comunidad y de la municipalidad de Cabafias, se llegd a la conclusién de

priorizar la planificacién del puente vehicular, correspondencia del area de la

Ingenieria Civil.
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2. FASE DE SERVICIO TECNICO PROFESIONAL

2.1. Disefio de puente vehicular

A continuacion se describe todo el proceso de disefio del puente vehicular
en la aldea San Vicente, municipio de Cabafas, departamento de Zacapa,

objetivo principal de este trabajo de tesis.

2.1.1. Descripcion del proyecto

El proyecto consiste en el disefio de un puente vehicular bajo las normas
de carga viva de AASHTO HS-15, de un solo carril de 5,20 metros de ancho,
70 metros de luz, esta dividida en tres tramos, dos iguales de 25 metros y uno
de 20 metros; la superestructura esta compuesta por losas de 0,17 metros de
espesor, dos vigas en los tramos de 25 metros con una seccion de 0,65 x 1,60
metros, y en el tramo de 20 metros la viga tiene una seccion de 0,65 x 1,45
metros, cuenta ademas con tres diafragmas dos externos y uno interno para

cada tramo, todos los elementos descritos de concreto reforzado.

La subestructura estara compuesta por estribos de concreto ciclépeo en
los extremos y dos pilas a 25 metros de los extremos y 20 metros por el centro
de concreto reforzado, tanto los estribos como las pilas estdn apoyados en
zapatas de concreto reforzado, que a su vez se soportan por pilotes hincados in

Situ.

Superestructura: son los elementos estructurales que soportan directamente las

cargas que se aplican. La superestructura de un puente es la unidad que cubre
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la luz sobre la que se transportan vehiculos, camiones, personas y otros. Se

compone de los siguientes elementos:

o Losa

. Banqueta

o Diafragmas

o Barandales

o Vigas principales

Subestructura: es el conjunto de elementos estructurales que transmiten las

cargas al suelo y le dan estabilidad a toda la estructura. Sus componentes son:

. Cortina

o Viga de apoyo

o Estribos

o Zapatas de estribos

o Pilotes para zapatas de estribos

o Pilas intermedias

o Zapatas de pilas intermedias

o Pilotes para zapatas de pilas intermedias

Aproches y obras de proteccién: son unidades que sirven para conectar la

carretera al puente, generalmente son rellenos para alcanzar la rasante.

Es necesaria la construccion de las obras de proteccion, con el fin de
proteger las bases del puente y evitar la socavacion, asi como, el colapso de la
estructura. Consiste basicamente en muros que protegen los taludes de la

erosion y deslizamientos del terreno, a estos se les llama aleros.
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2.1.2. Estudio hidroldgico

A continuacion se definen los elementos hidrologicos indispensables para
el disefio del puente vehicular, basandose en la teoria requerida segun las

normas de disefo.

2.1.2.1. Crecientes

El estudio hidrolégico para el control de aguas esta relacionado con la
mitigacion de los efectos adversos causados por caudales altos o crecientes.
Se considera que una creciente es cualquier caudal alto que desborde los
terraplenes ya sean artificiales o naturales a lo largo de la corriente. Las
magnitudes de las crecientes estan descritas por sus caudales, sus elevaciones
y sus volumenes. Cada uno de estos factores es importante en el estudio

hidrolégico para la elaboracion del presente proyecto.

De lo anterior se desprende el hecho que no se cuenta con datos de
caudales, y volumenes, ya que al ser un area que no contiene ninguna estacién
de meteorologia, no pueden determinarse estos datos con precision; el Unico
dato obtenido de la poblacién, es la elevacion maxima del rio en las condiciones
actuales, esto es con las bordas de proteccién, donde se informé que el rio se
elevé 3,5 metros por arriba de su punto mas bajo.

2.1.2.2. Calculo de caudal méaximo
El caudal de disefio constituye otro de los parametros de gran importancia,

conjuntamente con el estudio topografico, para la determinacién de la geometria

de los elementos de la superestructura y la subestructura.
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Existe gran cantidad de métodos para determinar los caudales, para este

caso se utilizo el método seccion-pendiente por la ventajas que ofrece.
Método seccion — pendiente

Este método surgié de la necesidad de estimar crecidas de rios, donde
practicamente no se tienen datos suficientes para efectuar un calculo de

confianza, y donde se puede aplicar un buen margen de seguridad.

Para la predeterminacion de crecidas por este método, se necesita definir
la maxima altura de agua alcanzada por una corriente en el pasado, esto se
logra siguiendo el procedimiento de preguntar a los habitantes del lugar como
ya se ha explicado, buscar en archivos antiguos, etc. Se establecié una altura

maxima de 3,50 metros.

Una vez determinada la altura maxima, se obtiene el valor del area de la
seccion de la corriente. En la misma forma como se hace en los aforos, para
poder obtener el caudal maximo se utiliza la formula Q= V x A. El valor de la

velocidad “V” de la corriente se obtiene por medio de la formula de Manning.

Donde:

V = velocidad (m/s)

R =radio hidraulico

n = coeficiente de rugosidad

S = pendiente
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Los datos basicos para poder determinar la crecida maxima por este
método fueron: el area de la seccion de la corriente y la pendiente.

Célculo de la pendiente

Para la determinacién de la pendiente del terreno, se utilizé la informacién

del levantamiento topografico.

Cota 1 =93,76

Cota 2 =93,11

Distancia horizontal = 50,35

S =(93,76 - 93,11) x 100 /50,35 =1,29 %

Célculo de area de la seccién de la corriente

El valor del area de la seccién de la corriente, se calcula a partir del dibujo
de las secciones transversales, obtenidas del levantamiento topogréafico y la

determinacioén de la altura maxima que alcanza la corriente del rio.

De estos datos se obtuvo el area = 172,2 metros cuadrados. Entonces

para el calculo del caudal maximo se tienen los siguientes datos:

Area=172,2 m?

Perimetro mojado = 78,23 m

Pendiente = 1,29 %

Coeficiente de rugosidad = 0,03

Tipo de superficie = arena en su mayoria, rocas en los lados, como proteccion
de borda

R = area / perimetro mojado = 172,2 /78,23 =2,2
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V = (1/0,03) x (2,2%3x 0,0129"%) = 6,4 m/s
Q=VxA=6,4x172,2=1102,78 m*/s

Figura 4. Seccion transversal del rio

BORDA DE BORDA
FROTECCION Wﬁcézow

s "is?!

R w:w'. R

Fuente: elaboracion propia.

Por lo tanto, la altura minima del puente es de 5,00 metros sobre el lecho

del rio.
2.1.3. Levantamiento topografico

El levantamiento topografico es la base para cualquier proyecto de la
Ingenieria Civil, por lo tanto la importancia de la realizacion del mismo para
efectuar el diseiio del puente vehicular. EIl levantamiento sirve para visualizar
graficamente los posibles puntos de ubicacion de la obra y la geometria del
lugar en estudio, en este proyecto se utilizd el método de conservacién de

azimut para planimetria y taquimetria para altimetria.
Con los datos obtenidos en campo se procedié a dibujar, creando el

poligono y curvas de nivel del terreno, se dibujaron el perfil general del terreno

con el puente, se hizo el trazo del eje central del puente.
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El equipo utilizado fue el siguiente:

. Teodolito marca WILD T-1

o Estadia

o Cinta métrica de 25 m

o Plomada

o Estacas de madera, pintura, clavos, martillo, etc.
2.1.4. Estudio de suelos

La eleccion del tipo de subestructura y cimentacion que serd utilizada en el
proyecto de un puente depende, de una manera importante, de los datos que
arroje el estudio de suelos correspondiente, por lo tanto es necesario conocer
las caracteristicas del suelo, con el objetivo de determinar la dimension de la
cimentacion que se utilizara para soportar la superestructura y asegurar que

toda la estructura no sufra asentamientos considerables que la hagan inestable.

Se debe explorar el suelo, hasta encontrar un estrato adecuado para
ubicar la cimentacién del puente y determinar el valor soporte del mismo, asi
como también determinar el peso del suelo, que provocan fuerzas de empuje en

la cimentacién, de manera que se pueda analizar la estabilidad de la misma.

Los ensayos de suelo recomendados para el disefio de un puente son:

o Sondeo dinamico (SPT)
o Ensayo de compresion triaxial

o Gravedad especifica (GS)
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Para el estudio del suelo del puente, la municipalidad de Cabafas,
destacé a una cuadrilla de 4 personas y que conjuntamente con el epesista,
realizd la perforacion de pozo a cielo abierto de 3,50 metros de profundidad,
para la obtencion de las muestras que fue llevada al laboratorio de la Facultad
de Ingenieria. Debido a las propiedades fisicas y mecanicas que presenta el
suelo, no se realizd el ensayo de compresion triaxial, y se recomienda que en el
momento previo a la construccion se realice un sondeo dinamico ASSHTO

T-206 y un ensayo de gravedad especifica.

Los resultados del tipo de suelo revelaron que es arena de color oscuro y
grava, ademas de la seccidon 7 en el inciso, 7.10 Andlisis de estabilidad de las
cimentaciones, del Manual del Ingeniero Civil, en su tabla 7.7 (Tabla Il de este
proyecto) Presiones permisibles de carga, se obtuvo el valor soporte que se
utilizé para el presente proyecto, donde se establece que para terrenos
arenosos se tiene un valor soporte entre 3 a 6 Tons/pie?, se utilizara 4
toneladas sobre pie cuadrado equivalente aproximadamente a 19 500

kilogramos sobre metros al cuadrado, y un angulo de friccion de 38 grados.

Estos datos se compararon con suelos similares encontrados en otros
proyectos de trabajos de graduacién, como por ejemplo el del disefio del puente
para paso vehicular de la aldea Puerto Viejo del municipio del Puerto de Iztapa,
departamento de Escuintla, tomando en cuenta que es un suelo con

caracteristicas menos favorables que el encontrado para este proyecto.

Sin embargo, se asumidé también que no existe una capa de suelo
resistente a una profundidad razonable, por lo que se disefiaran pilotes que
transmitiran gradualmente la carga estructural al suelo. Por lo que la resistencia

de los pilotes a la carga estructural aplicada, se derivara principalmente de dos
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factores fundamentales, la friccion desarrollada en la interfaz suelo-pilote y la

resistencia que se genere en la punta del pilote.

Tabla Il. Presiones permisibles de carga para suelos
Material del suelo Presién, tons/ft* Notas
Roca sélida sin disgregar 60 Estructura agrietada no adversa
Roca mediana 40
Roca intermedia 20
Roca disgregada, agrietada o porosa 2a8
Tierras endurecidas 12 Bien cementadas
Tierras endurecidas 8 Mal cementadas
Terrenos pedregosos 10 Compactos, bien nivelados
Terrenos pedregosos 8 Compactos con més de 10% de grava
Terrenos pedregosos 6 Sueltos, mal nivelados
Terrenos pedregosos 4 Sueltos, arenosos
Terrenos arenosos 3aé6 Densos
Arenas finas 2a4 Densos
Suelos arcillosos 5 Duros
Suelos arcillosos 2 Semiduros
Suelos fangosos 3 Densos
Suelos fangosos 1n Semidensos
Rellenos compactados Compactados 90% a 95% de densidad

méxima (ASTM D1557)

Rellenos y terrenos suaves 2a4 Sélo por prueba de campo o laboratorio

Fuente: Merritt Frederick S. Manual del ingeniero. Tabla 7.7.

El disefio de las cimentaciones con pilotes, es considerado un “arte” en
vista de las incertidumbres implicitas, al trabajar con las condiciones del
subsuelo, es por ello que se consideré implementar pilotes de concreto
prefabricado, para ser hincados posteriormente con maquinaria apropiada.
Estos pilotes seran de seccion transversal cuadrada, con un refuerzo ordinario
gue resista el momento flexionante desarrollado durante su manipulacion y

transporte, la carga vertical y el momento flexionante causado por carga lateral.

Para seleccionar las caracteristicas del pilote, se hara de acuerdo a las

medidas estandar, que manejan las empresas especializadas en la fabricacion
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de elementos estructurales de este tipo. Las caracteristicas de los pilotes se

darén en los siguientes subnumerales.

En la seleccion del pilote y sus caracteristicas influyd mucho el ambiente
agresivo al que va a estar expuesto este elemento estructural; ademas alguna

de las ventajas que brindan los pilotes de concreto prefabricado son:

o Pueden someterse a un fuerte hincado

o Resistente a la corrosiéon

o Combinable facilmente con una superestructura de concreto reforzado
2.1.5. Geometria del puente

Para el disefio del puente, se tomo en cuenta la luz total de 70 metros, por
lo tanto se disefiara con dos pilas intermedias, lo que dara tres tramos, dos de
ellos tendran 25 metros y estaran en los extremos, y un tramo de 20 metros que

estara en el centro, todas las vigas de la superestructura estaran simplemente

apoyadas en las vigas de apoyo.

Figura 5. Seccién transversal, geometria propuesta
52
06 4 .08
VIGA DEL
PASAMANO
° J BANQUETA

= . —

2,48

VIGA DIAFRAGMA VIGA
PRINCIPAL INTERNO PRINCIPAL

16
1,43

Fuente: elaboracion propia.
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Todos los elementos que conforman, tanto la superestructura y la sub-
estructura serdn de seccion rectangular o bien en angulo, pero no de formas
curvas. Las dimensiones propuestas para soportar la superestructura se

encuentran a continuacion.

2.1.6. Criterios y especificaciones para el disefio de puentes

de concreto de seccion rectangular de viga y losa

Son recomendaciones necesarias para obtener un adecuado andlisis y
disefio, basado en codigos de construccion (AASHTO, ACI 318-05), siendo

estos los siguientes:

Carga viva

Se utilizé una carga viva de disefio HS15-44 (AASHTO) equivalente a

12 000 libras en el eje mas pesado.

Recubrimientos

La AASHTO 8.22 recomienda para cimientos y muros 8,00 centimetros,
losa camas superior 5,00 centimetros, cama inferior 2,50 centimetros, 5,00

centimetros para columnas y vigas.

Traslapes

Segun AASHTO 8.25 (DGC 509.080), se calculara con base en la
longitud de desarrollo establecida en cada caso. Se recomienda el uso de
uniones mecanicas para las barras No. 11, de tal forma que desarrollen un 125

por ciento del fy nominal de la barra, siguiendo la especificacion de la AASHTO
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8.33.2, y asi evitar localizarlas en los puntos donde se producen esfuerzos de
tension criticos y nunca en una misma linea; deberan colocarse alternos a cada

60 centimetros.

Ganchos

Segun AASHTO 8.23.2.2. los dobleces deberan ser hechos en frio y un
equivalente a 6 diametros en su lado libre, cuando se trata de 180 grados o 12

diametros, cuando se trate de 90 grados.

Longitud de desarrollo

Segun AASTO 8.24.1.2 Se proporcionard a las barras de longitud
necesaria a partir del punto donde se requieren por disefio, la cual es la mayor
de la profundidad efectiva del elemento, 15 diametros de la barra o luz sobre 20
(15diametros/20).

2.1.7. Disefio de la superestructura
Para el célculo en general de la superestructura se tomara en cuenta la

sobrecarga, el ancho y el peso especifico del concreto y el asfalto, asi como los

esfuerzos permisibles del concreto y el acero, asi como sigue:

Sobre carga HS 15-44

Ancho util 3,66 mts

Peso especifico del concreto 2 400 kg/m?®

Peso especifico del asfalto 2 100 kg/m?®

f'c 210 kg/cm? (3 000 psi)

Fy 2 810 kg/cm? (40 000 psi)
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2.1.7.1. Predimensionamiento de la seccién de las

vigas

La altura de la viga principal se determina, segun la tabla 9.5(a) de la ACI-
318-8, en funcion de la longitud (L) del tramo del puente divido por un factor
(16), para evitar deflexiones; ademas para que no exista alabeo en la viga, su

base sera 2/5 de su altura (H).

Tramo de 25 m

L 25,0
H=%—W=1,5625m 51,60 m
2 * *
b=§ H=g1,60=0,64m50,65m

=—=——=125m Se propone utilizar 1,45 m
2 2 .
b =§ *H= 5*1,25 =0,52m Se propone utilizar 0,65 m
2.1.7.2. Disefio de losa
En el dimensionamiento de la losa se debe determinar el ancho de

rodadura. En puentes, el ancho usual de via utilizado es de 12 pies (3,66

metros).
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2.1.7.2.1. Célculo del peralte

Es fundamental conocer como trabaja la losa de un puente para poder
disefiarla, en este caso la losa trabaja en un solo sentido, que es el sentido
corto debido a que cuenta Unicamente con dos apoyos, por lo tanto el refuerzo
principal es perpendicular al transito. La tabla 8.9.2 de AASHTO: espesor de
losa, define que para losas continuas con refuerzo principal perpendicular a la
direccién del transito, el espesor de la misma se determinard mediante la

siguiente formula:

t-|+3’05 17 em
~—3p /€

Donde:

| = luz libre entre vigas

L 175+3,05_

30 0,16 cm entonces se propone utilizar 17 cm

2.1.7.2.2. Integracion de cargas
Las cargas para el andlisis de los momentos generados en la
superestructura son: carga muerta, carga viva y cargas de impacto, estas
cargas se integraran posteriormente para encontrar la carga ultima de disefio.

Carga muerta = Wm

W carpeta de rodadura = (0,05 m) x (1,00 m) x (2 400 kg/m?) = 120 kg/m
W losa = (0,17 m) x (1,00 m) x (2 400 kg/m®) = 408 kg/m
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W barandal = 40 kg/m
Wm=568 kg/m

Carga viva = Wv

La carga viva se toma como puntual o concentrada de la carga HS-15
P=12000Ib=5443,11 kg

Carga de impacto

La carga de impacto se integra directamente al momento producido por la

carga viva.
2.1.7.2.3. Célculo de momentos

Con los valores encontrados de cargas muerta y viva, se procede a
calcular los momentos por separado, para realizar el analisis de momentos

maximos.

Figura 6. Modelo matematico para el andlisis de la losa

Wm=568 kg/m

TJ,‘vJyH,HyJ,&#H”J,J.H”JJHHH,'JJH”JJf

A A

.
.
-

Fuente: elaboracion propia.
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En voladizo

Donde:
W cm = carga muerta = 568kg/m
S = distancia entre vigas a ejes (m) = 2,40 m

L = longitud del voladizo (m) = 1,40 m

568*2,40>
Myn= ————— =327,168 kg-m
10
568*1,40°
Mom= ———— =556,64 kg-m

Se toma el mayor, M¢y, = 556,64 kg-m = 4 026,18 Ib-pie
Momento por sobrecarga

La sobre carga o carga viva que afecta la superestructura, se toma como
carga puntual o concentrada transmitida por la carga del camién HS-15 segun

AASHTO 3.24.3.1:

P =5 443,11 kg, equivalente a 12 000 Ib

S+2
IVlcv=0r8 3_2 P15

28



Donde:
S = espaciamiento entre vigas (pie)

P = carga producida por el camion (Ib)

7,87+2
32
Mcv = 2 961,00 Ib-pie = 409,49 kg-m

MCV=0,8( ) 12000=2 961 Ib-pie = 409,49 kg-m

Momento debido al impacto

Esta especificado como un porcentaje de la carga viva y éste debe ser
menor o igual al 30 por ciento, segun la AASHTO 3.8.2.1:

I= 50)
'(s+125

Donde:

S = Luz entre vigas a ejes (pies)= 7,87 p

_ 50 _ ~ 270 o .
I= (7187”25) =0,37 = 37 % esto es > 30 %, entonces se utiliza 30 %

Momento ultimo

Segun la AASHTO 1.2.22, la ecuacién que integra los momentos para dar

el momento ultimo es:

5
Mu=1 ,3 (Mcm+ " (Mcv*l))
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Donde:
Mcm= momento por carga muerta = 556,64 kg-m
Mcv= momento por carga viva = 409,49 kg-m

| = impacto = 30 %
5
M,=1,3 (556,64+§(409,49*1,30)> =1 877,03 kg-m

2.1.7.2.4. Célculo del peralte efectivo

El peralte efectivo sera, en otras palabras, el espesor de la losa desde el
centro de las varillas de refuerzo de la cama inferior, hasta la orilla superior de

la losa y se determina por medio de:

d=t—recubrimiento-§(variIIa No.4)

0,0127
2
d=0,13865 m entonces se adoptara como peralte efectivo

d=0,17-0,0250-

2.1.7.2.5. Calculo del refuerzo
A continuacion se calcula el acero de refuerzo de las camas inferior y

superior de la losa, para un tramo transversal de 1 metro de longitud, que debe

aplicarse a todo el ancho de la losa.
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Célculo del refuerzo transversal cama inferior

Para calcular el area de acero (As) se utiliza la siguiente ecuacion:

Mjb  |,0,85%c
0,003825*fc| ~ Fy

As= b*d-j(b*d)z-

Donde:

Mu =1 877,03

Fy=2 810 kg/cm?
F’c = 210 kg/cm?
Base (b)= 100 cm
Peralte = 13,865 cm

1877,03*100 |, 0,85"210

As= 0.003825°210| 2810

100*1 3,86-\/(1 00*13,86)2-

As=5,52858 cm?
Area de acero minimo

Para calcular el area de acero minimo (Asmin) se utiliza la siguiente

ecuacion:

14,1,
ASmin:F_y b*d

141
Asnin= m”l 00%13,865
As,,n=6,95 cm?
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Area de acero maximo

Para calcular el area de acero maximo (Asmax) Se utiliza la siguiente
ecuacion:
ASméX=O,5*

Poar 07d

Donde:

_ B,*0,85%*fc*Es_ 0,85%0,85%0,003*210*2,03x10°
Pal™ (e E+Fy)Fy (0,003*2,03x10°+2810)*2810
Base (b)= 100 cm
Peralte = 13,865 cm

=0,0369

As,.5,=0,5*0,0369*100%13,865
As,5x=25,58 cm?

Del ACI-318 se establece que As,SAs<As,ix por lo que el acero
requerido (As) debe estar dentro del rango establecido, de esta cuenta tenemos
gue el As calculado 5,53 centimetros cuadrados no cumple con esta condicién,

asi que se utilizara el Asmi, para el refuerzo transversal.

Se propone utilizar varillas No. 4 con una separacion calculada como

sigue:

Aar¥100 _ 1,27*100
As 6,95

=18,27 cm
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Separacion maxima = 2 veces el espesor de la losa
Semax=2*t  donde t=espesor de la losa=0,17 m
Sena=0,34 cm

De lo anterior se propone que el refuerzo transversal cama inferior se
utilice varillas No. 4 G40 @ 0,19 metros.

Calculo del refuerzo longitudinal cama superior e inferior

Para encontrar el area de acero (As) segun la AASHTO 3.24.10,2

recomienda que se calcule mediante la siguiente ecuacion:

Ae =22 < 67
SL™ o
'S

Donde:

S=luz libre entre vigas = 7,87 pies (2,396 m)

220

As= J7.87

=78,42 % >67 %, entonces se utiliza 67 %
AS=0’67*AStrans. inf.
As=0,67*6,95=4,66 cm?

Espaciamiento entre varillas (S) No.4

Donde:
As= area de acero requerido
Avaiila= area de la varilla a utilizar

S= espaciamiento

33



Ava*100 _ 1,27*100
As 4,66

=27,25¢cm

De lo anterior se propone que el refuerzo longitudinal de la losa cama

superior e inferior se utilice las varillas No. 4 G40 @ 0,25 metros.
Calculo del refuerzo transversal cama superior

Para encontrar el area de acero (As) se calcula el refuerzo por

temperatu ra:
Astemp=0,002*b*t

Donde:
b = base unitaria = 100 cm

t = espesor = 17 cm

Astemp=0,002*100*17=3,4 cm?

Espaciamiento entre varillas (S) No.3

Donde:
As= Area de acero requerido
A varilla= Area de la varilla a utilizar

S= Espaciamiento

S_A\,ar*100_ 0,7126*100
- As 340

=20,96 cm
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De lo anterior se propone que el refuerzo transversal de la losa cama

superior se utilice las varillas No. 3 G40 @ 0,20 metros.

2.1.7.3. Barandal

Su funcion primordial es la proteccién de los peatones, soportados por
postes de concreto reforzado, la altura minima recomendada para los postes de
los pasamanos es de 42 pulgadas. El articulo 2.7.1.12 de la norma AASHTO;
recomienda que los materiales para los pasamanos pueden ser de concreto,

metal o la combinacion de ambos.

En el articulo 2.7.1.2.1 de la norma AASHTO; expresa que los pasamanos
deben estar por lo menos a una altura de 9 pulgadas sobre el nivel de la
carpeta de rodadura. Los pasamanos deben disefiarse para soportar una carga
estandarizada P/4. La norma AASHTO recomienda aplicar una carga vertical
de 100 libras sobre pie y una carga horizontal de 300 libras sobre pie (carga
peatonal) para su disefo, tanto el poste como el barandal para este proyecto
seran prefabricados, con medidas estandar que manejen empresas dedicadas a

la construccién de elementos prefabricados.

Figura 7. Cargas aplicadas al barandal y poste
100 Ib/pie
ST
2 .‘“\ ——Viga pasamano
| B R i «4 Poste

Fuente: elaboracion propia.

35



2.1.8. Disefio de vigas

Las vigas son los elementos estructurales mas importantes de la
superestructura, ya que éstas transmiten las cargas externas transversales
hacia los apoyos, tanto carga muerta como carga viva, que provocan momentos
flexionantes y fuerzas cortantes. Ademas, las vigas de concreto para
superestructuras de puentes, pueden ser vigas reforzadas para luces cortas, y
pre-esforzadas para luces grandes, la cantidad de vigas que se disefiaran
dependera del ancho de rodadura del puente, en este proyecto en particular, se

disefiaran dos vigas por tramo, por ser el puente de un sélo carril.

El analisis de la carga viva para las vigas comprende dos tipos diferentes
de cargas. Para las superestructuras simplemente apoyadas de luces iguales o
menores de 25 metros, la carga que produce mayores efectos es la carga de
camion y no la carga de pista, por lo que para este estudio no fue tomada en

cuenta.

El espaciamiento entre las vigas principales del puente queda a criterio del
disefiador, se recomienda utilizar un espaciamiento entre 10 y 12 pies. En el

disefio del puente, se estipul6 la separacion entre ejes de 2,40 metros.
De lo anterior queda aclarar que todos los calculos subsiguientes se
realizaron para un tramo de 25 metros (que en realidad son dos en los extremos

del puente) y para un tramo de 20 metros (tramo intermedio del puente).

Segun el predimensionamiento de vigas mencionado en el inciso 2.1.7.1,

se tiene que:
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Tramo de 25 m

H=1,60 m
b =0,65m

Tramo de 20 m

H=1,45 m
b =0,65m

Integracion de cargas tramo de 25 m
Carga muerta

Wcm:WIosa + Wasf + Wbarandal + inga

kg, ,9.20m
W, 05a=2 400m 0,17 m 5

kg, ,9.20m
W s1=2 400F 0,05 m >

=1 060,80 kg/m

=312 kg/m

Wbarandal= 40 kg/m

K
Wiyiga=2 4oom—%*1 60 M*0,65 m=2 496 kg/m

Wem ora=3 908,80 kg/m

Ya que los diafragmas tanto interno, como externos inducen cargas
puntuales en las vigas principales, se establece el peso, tanto del diafragma

interno como de uno externo, de la siguiente manera:

kg 1,75 m+(0,65 m*2)
570,50 m*1,20 m *

Piaf int. =2 400 3 >

=2 196,00 kg
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kg . 1,75 m+(0,65 m*2)

P giaf ext. =2 400F*0’30 m*0,75 m > =878,4 kg
P diaf total =Pdiaf int. +2Pdiaf ext. =2 196.00+(2*878,40) Ib
Pdiaf total — 3 952,80 kg =8 714,43 b
Integracion de cargas tramo de 20 m
WCM total=3 674,80 kg/m
P giaf total = 3 660,00 kg =8 068,92 Ib
2.1.8.1. Calculo del momento por carga muerta

Segun las normas ACI-318 capitulo 13, para el disefio de losas, el calculo
del momento por carga muerta, debe calcularse con la ecuacion siguiente, que

depende de las variables indicadas.

M, = (WCM tgotal*B) P

Donde:

Wemtotal = Carga muerta total = 3 908,80 kg/m
L = longitud de la viga principal = 25,00 m

P = carga de diafragmas = 3 952,80 kg/m

a = distancia al apoyo = 12,50 m

3 908,8*252
Mcm= T

M.,=354 785,0 kg-m = 354,78 Ton-m

>+(3952,8*12,5)
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Tramo de 20 m
M:m=220 340,0 kg-m = 220,34 Ton-m
2.1.8.2. Calculo del momento por sobrecarga

Segun especificacion AASHTO, el momento maximo por sobrecarga se
presenta cuando el camién se encuentra ubicado a lo largo del puente en el
lugar critico.

El punto critico ocurre cuando la carga mas cercana al centro de gravedad
del camion, se encuentra a la misma distancia de un apoyo, como su centro de

gravedad del otro apoyo.

Figura 8. Diagrama de carga viva sobre viga

25,00 6 20,00 segln tramo

Fuente: elaboracion propia.
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P, =3000 Ib = 1400 kg
P, =12 000 Ib = 5 500 kg
P5 =12 000 Ib = 5 500 kg

Encontrando los valores de A y X, se hace sumatoria de momentos con

respecto al Cg.

Z Mcg =0 +—

-P4*(4,27+X)-P,*X+P5*(4,27-X)=0

-1400*(4,27+X)- 5 500*X + 5 500*(4,27-X)=0

X=1,41m

2*A+X=25,0m

A 25,0-X _ 25,0-1,41
2 2
Para encontrar la reaccion R2 se debe hacer sumatoria de momentos con

=11,795m

respecto a la reaccion R1.

Z Mr1=0 +—

P,*(11,795-4,27)+P,*11,795+P,;*(11,795+4,27)-R,*25,00=0
1400%(11,795-4,27)+5 500%11,795+5 500*(11,795+4,27)-R,*25,00=0
R,=6 550,60 kg

> Fy=0+1

R1 -P1-P2-P3+R2=0
R4-1400-5500-5500+65506=0
R, =5849,4 kg
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El momento maximo por sobrecarga se calcula haciendo sumatoria de

momentos en el eje mas cercano al centro de gravedad.

Mrmaxcv=R1*(A)-(P1)*4,27
Mmaxov = 5 849,4 * (11,795) - (1 400) * 4,27
Mumaxov=63 015,67 kg-m

Tramo de 20 m
X=1,41m

A=9,295 m

R,=6 638,25 kg

R{=5 761,75 kg
Mnmaxcy=47 577,47 kg-m

2.1.8.3. Célculo de factor de impacto
La aplicacion de las cargas dinamicas producidas por camiones a los
puentes, no se efectta de manera suave, sino violenta, lo cual produce
incrementos en las fuerzas internas de la estructura. Esta especificado como un

porcentaje de la carga viva y este debe ser menor o igual al 30 por ciento,
segun AASHTO 3.8.2.1:

- 15,24
- <L+38)

Donde:

L = Luz del puente = 25,00 m

[ 1524 \ _ - o i |=9F O
I= (25,00%8) =0,242 = 25 % esto es < 30 %, entonces se utiliza 1=25 %
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Tramo de 20 m

=27 %

Factor de distribucion

El factor de distribucién se interpreta como la proporcion de la carga viva
gue es absorbida por cada viga principal del puente. Esto debido a que la carga
gue soportan las vigas es diferente, ya que el camion puede ocupar cualquier

posicion en la losa.

Figura 9. Distribucion de cargas vivas

Fuente: elaboracion propia.

Para encontrar la reaccion Ra se debe hacer sumatoria de momentos con

respecto a la reaccion Rb.

z Mgp =0 +—

(2,40"R,)-P*(2,40)-P*(2,40-1,83)=0
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(2,40*R,)-2,97*P=0
R,=1,24P
FD=R,=1,24

Tramo de 20 m
FD=R,=1,24
2.1.8.4. Célculo del momento ultimo
Para el célculo del momento ultimo en las vigas se utilizaran los valores

obtenidos en las ecuaciones anteriores integrados por medio de la siguiente

ecuacion:
5
M,=1,3 (Mcm+ 3 (MCV*I*FD)>

Donde:

Mu = momento ultimo (kg-m)

Mcm = momento por carga muerta (kg-m)
Mcv = momento por carga viva (kg-m)

| = impacto (< 30 %)

FD = factor de distribucion

)
M,=1,3 (354 785,0+§ (63 015,67*1,25*1 ,24))

M,=517 575,48 kg-m = 517,57 Ton-m
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Para el tramo de 20 m

M,=448 779,50 kg-m = 448,78 Ton-m

2.1.8.5. Calculo del refuerzo longitudinal y

transversal

El refuerzo longitudinal y transversal indica el acero en varillas
comerciales del grado indicado, recordando que se fabrican en 6 metros de

longitud.

Céalculo del refuerzo a flexion

Para el refuerzo en el centro de la viga se tiene:

Mu = 517 575,48 kg-m

b=65cm
h =160 cm
d =155 cm

f'c = 210 kg/cm?
Fy = 4200 kg/cm?

Para calcular el area de acero (As) se utiliza la siguiente ecuacion:

M |, 0,85%c
0,003825*Fc| ~ Fy

As= |b*d- J (b*d)2-
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517 575,48"65|, 0,85"210

As= 0,003825*210 4200

65*1 55-\/ (65*155)2-

As=100,02 cm?

Para calcular el area de acero minimo (Asmin) se utiliza la siguiente

ecuacion:

14,1,
ASmm=F—y b*d

141
ASmin=m 65*155

As,,in=33,82 cm?

Para calcular el area de acero maximo (Asmax) Se utiliza la siguiente

ecuacion:
Asmélx=0,5*pb a,*b*d

Donde:

_ B,*0,85%,fc*E, _ 0,85%0,85"0,003210%2,03x10° _
Poal™ T "EFY)FY | (0,003°2,03x105+4200)74200
Base (b)= 65 cm

Peralte = 155 cm

0,0214

AS;5,=0,5*0,0214*65*155
As,2=107,8 cm?
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Para chequear el As se tiene que:
ASmin < As < ASmax
Como 33,8 < 100,0 < 107,8; entonces utilizar As = 100,02 cm?
Armado de viga principal

Refuerzo cama superior

Asmin=33,82cm? o bien 33 % As=0,33 *100,02 = 33,00 cm?
Se elige Asmin por lo que se propone utilizar 7 No. 8 (que suma 35,47cm?) G60

corridos cama superior.
Refuerzo cama inferior
Varillas corridas

Asmin=33,82 cm? o bien 50 % As=0,50 * 100,02 = 50,01 cm?
Se elige 50 por ciento del As por lo que se propone utilizar 5 No. 11 (50,3 cm?)

G60 corridos cama inferior.
Bastones (en L/2 medidos del centro hacia los apoyos)

Para el célculo de los bastones se utiliza la diferencia entre el As

calculado y el As corrido:

AStatante por cubrir=AS-AScorrido = 100,02-50,3=49,72 cm?
Se propone utilizar 5 No. 11 G60 (50,03 cm?) en L/2 como bastones
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Longitud de desarrollo

Asvar*Fy
Vfc
Ld=0,06 M >0,006%3,581*4 200

' V210 ’ ’

Ld=174,94 >90,24 entonces utilizar Ld=1,75 m

Ld=0,06 >0,006* d,*Fy

Refuerzo adicional, se recomienda adicionar 1,61 centimetros cuadrados
por cada 30 centimetros de alto de la viga (0,25 pulgadas cuadradas por cada

pie de alto), se propone utilizar a 2 No.5 @ 30 centimetros.
Célculo del cortante debido a la carga muerta

El esfuerzo cortante maximo se obtiene en los apoyos y se calcula por

medio de la siguiente ecuacion:

Wemtota’L P
Ven™—3 —*3
Donde:
W cm total = carga muerta total = 3 908,80 kg/m
L = longitud de la viga principal = 25,00 m
P = carga del diafragma = 3 751,50 kg

3908,8*25\ /3952,80
Vem= 2 +( 2 )

V=48 860+1 976,40
V=50 836,40 kg
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Impacto

I= (%) =242 =259% esto es <30 %, entonces se utiliza 1=25 %

Sobrecarga

El corte maximo por sobrecarga ocurre cuando la carga mayor del camion

se encuentra sobre el apoyo.

Figura 10. Diagrama de cargas que producen cortante maximo

bk 4.27 e

ge . 427 -

|

P3 P

@4
A 2

R1 R2

|, 25,00 6 20,00 metros segun tramo
A —J‘

Fuente: elaboracion propia.

Para encontrar el cortante maximo (Vmax) se hace sumatoria de momentos
en R2.

z Mgz =0 +—

R1*25-(P,*25)-(P,*20,73)-(P1*16,46)=0
R;*25-(5 500%25)-(5 500%20,73)-(1400%16,46)=0
Ry=V,,=10 982,36 kg
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D Fy=0+1

R1 -P1-P2-P3+R2=0
10 982,36-1 400-5 500-5 500+R,=0
R,=1417,64 kg

Célculo del cortante para viga principal

5
Vu='I ’3 <ch+ a (ch*|)>

Donde:

Vu = cortante ultimo (kg)

Vcm = cortante por carga muerta (kg) = 50 836,40 kg
Vcv = cortante por carga viva (kg) = 10 982,36 kg

| = impacto = 25 %

5
V,=1,3(50 836,40 +§(’IO 982,36*1,25)]

V,=95 831,21 kg

Corte que resiste el concreto

VC=®*O,53\/E*b*d

V,=0,85*0,53/210*65*155
V=65 773,28 kg
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Para encontrar las distancias por donde pasan las cargas de corte con
relacion a la seccion transversal del puente, que sera la longitudinal de la viga,
se realiza el analisis por medio de relacion de triangulos, para ello se utiliza la

figura 11 donde se visualizan las variables a utilizar.

Figura 11. Tridngulo de cargas de corte
Vu
Vc
f) X1 a X2 f)
12,50 m 6 10,00 m segun tramo
S 5%

Fuente: elaboracion propia.

Donde:
X1 = distancia donde se debe reforzar por corte

X2 = distancia donde se debe colocar refuerzo minimo

Relacion de triangulos

1250 X2
95831,21  65773,28

X5=8,58 m = 8,60 m

X4=12,50 m — 8,60 m = 3,90 m zona de confinamiento
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Calculo del refuerzo a corte
Espaciamiento de refuerzo en apoyos (varillas No. 4)

o ZAFy'd
Vy

Donde:

A,=éarea de varilla (en este caso No.4)
Fy=2810 kg/cm?

d=155cm

Vu=95 831,21 kg

_ 2"1,2668"2810*155
95 831,21

S =11,51cm = 0,11 m

Entonces se propone utilizar 10 centimetros en zona confinada.

d . o :
Sresto=§ < 30 centimetros maximo en zona no confinada

155 . . . .
Sresto=7 = 77,5 centimetros > 30 centimetros, entonces utilizar 30 centimetros.

Entonces se propone utilizar estribos No. 4 G40 @ 0,10 metros en zona

confinada, resto colocar estribos No. 4 G40 @ 0,30 metros.
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Figura 12.

1,6

Tramo de 20 m

Mu = 448 779,50 kg-m
h =145 cm
f'c = 210 kg/cm?

As=96,96 cm?
As,,n=30,55 cm?
As4,=97,37 cm?

Detalle de armado viga de 25 metros de longitud

7 No.8 G60 /

0,1 0,17 |

. P A Corridas
: FEe oo e
. ) s g
4 1 a4 %
a4 2 - Estribos no.4 G40 @ 0,10m éarea
7 s_ 3 0 % confinada, resto @0,30 m
o = 4 (Ver confinamiento de estribos)
- R
- a g :
4 h
i 3 o "o : N\, Refuerzo adicional 2 No.5 G40
™ A : | + eslab6n no. 3 G40 @ 0,30 m
o a p
a .
2 % ) : Refuerzo adicional 2 No.5 G40
) ™ < . 3 + eslabbn no. 3 G40 @ 0,30 m
- = . . Y
<) a SRR
-4 <
w0 l—: - : Refuerzo adicional 2 No.5 G40
S| o T 2 s + eslabén no. 3 G40 @ 0,30 m
a| © 5 a
5 o ) 5 No.11 G60
<) Bastones
5 No.11 G60
Acero corrido
0
=
o

Fuente: elaboracion propia.

b=65 cm
d=140 cm
Fy = 4 200 kg/cm?

Para chequear el As se tiene que ASmin < AS < ASmax
Como 30,55 < 96,96 < 97,37; entonces utilizar As=96,96 cm?
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Armado de viga

Refuerzo cama superior

As.in=30,55cm? o bien 33 % As=32,00 cm?

Se elige 33 por ciento del As por lo que se propone utilizar 5 No. 9 (32,06
centimetros cuadrados) G60 corridos cama superior.

Refuerzo cama inferior

Varillas corridas

As,in=30,55 cm? o bien 50 % As=48,48 cm?

Se elige 50 por ciento de As por lo que se propone utilizar 5 No. 11 (50,3

centimetros cuadrados) G60 corridos cama inferior.

Bastones (en L/2 medidos del centro hacia los apoyos)

= 2
Asfaltante por Cubrir_46,66 cm

Utilizar 5 No. 11 G60 (50,03 centimetros cuadrados) en L/2 como bastones
Longitud de desarrollo
Ld=174.94 >90.24 entonces utilizar Ld=1,75 m

Refuerzo adicional, se recomienda adicionar 1,61cm® por cada 30

centimetros de alto de la viga (0,25 pulgadas cuadradas por cada pie de alto),
se propone utilizar a 2 No.5 @ 30 centimetros.
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Cortante debido a la carga muerta

Vom=38 578,3 kg

Impacto

=27 %

Sobrecarga

V,=80 221,86 kg

Corte que resiste el concreto

V=59 408,12 kg

Zona de confinamiento segun diagrama de cargas

X,=7,40 m

X4=10,00 m — 7,40 m = 2,60 m Zona de confinamiento

Espaciamiento de refuerzo en apoyos (varillas No. 4)

Se propone utilizar estribos No. 4 G40 @ 0,10 metros en zona confinada,

resto colocar estribos No. 4 G40 @ 0,30 metros.
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Figura 13.

Detalle de armado viga de 20 metros de longitud

5 No.9 G60 /

Corridas

1,45

1,18

0,7

A7

0,05

0,3

0,3

il 4 G4 1

+ resto @0.30M (ver confinamiento de estibos)

Refuerzo adicional 2 No.5 G40

+ eslabon no. 3 G40 @ 0,30 m

Refuerzo adicional 2 No.5 G40

0,3

+ eslab6n no. 3 G40 @ 0,30 m

Reluerzo adicional 2 No.5 G40

+ eslabon no. 3 G40 @ 0,30 m
5 No.11 GBO

2.1.9.

El articulo 8.12.1 de la norma AASHTO, indica la necesidad de construir

El articulo 8.12.2 de la norma AASHTO: expresa que la principal funcion

Generalmente se utilizan diafragmas en el centro de las vigas principales y

0,05

Bastones

5 No.11G60

Disefo de diafragmas
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Acero corrido

Fuente: elaboracion propia.

los diafragmas (vigas transversales), cuando se trata de un puente formado por
vigas T, como sucede en el caso de la seccion de viga y losa.

de las vigas diafragmas es dar rigidez torsional a la seccién transversal del
puente, ayudar a distribuir las cargas transversales (viento y sismo) y mantener
la geometria de la seccion. Los diafragmas se deben reforzar con el area de

acero minima, ya que no se disefian para soportar carga proveniente de la losa.

los tercios de luz de las vigas principales, esto dependerd del criterio del



disefiador; a los primeros se les llama diafragma interno y los otros diafragmas
externos. Los diafragmas externos transmiten su peso a los apoyos interiores

de las vigas principales como cargas puntuales.
Predimensionamiento de diafragmas

El ancho usual de los mismos es de 30 centimetros y el alto de los
diafragmas interiores es de % de la altura de las vigas principales; si colocan

diafragmas externos, estos podran ser de %2 de la altura de las vigas.

Para este caso se colocaran dos diafragmas externos y uno interno por

cada tramo del puente; el ancho del diafragma interno sera de %/s de su altura.

Las dimensiones de los diafragmas estan en funcion de la altura de la viga
principal, hy;g,=1,60 metros.

Diafragma interno:

La altura del diafragma interno se aconseja que sea de 3/4 de la altura de

las vigas y un ancho usual de 30 centimetros.

hdiaf. int.=3/4*hviga princ.

_*

hgiaf. int_=4 1,60=1,20 m se propone utilizar este resultado

Daiaf. int. =0,90 M

De acuerdo a especificaciones AASHTO, el refuerzo sera el equivalente al
acero minimo (Asmin) requerido por la seccion. Para calcular el area de acero

minimo (Asmin) Se utiliza la siguiente ecuacion:
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_ﬂ* *
ASmin="p.-*b*d

Donde:
Fy=esfuerzo del acero
b=base del diafragma

d=altura del diafragma=hgias int.

)

Asmin=3810
As,,n=28,85 cm? se colocara en cada cama.

*50*115

Se propone utilizar 6 No. 8 G40 (equivalente a 30,40 centimetros

cuadrados) corridos en cama superior e inferior.

Refuerzo adicional, colocar 2 No.5 @ 30 centimetros de alto del diafragma
(0,25 pulgadas cuadradas por cada pie de alto).
Separacion de estribos y/o eslabones

Para calcular la separacion del refuerzo transversal, se recomienda

calcularlo de la siguiente manera:

d .
Sref.transversal=§ <30 cm maximo

115 .
Sreftransversal=—— = 57,5 ¢m, se propone utilizar 30 cm

Se propone utilizar estribos No.3 G40 @ 30 centimetros + eslabon No. 3
G40 @ 30 centimetros.
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Figura 14. Detalle armado diafragma interno tramo de 25 metros

6 No.8 G40
corridos
\ \ [0ZA
D < g-o0~0- O O O qr |
=) ; = )
9 g > %Q{
- ) I Zy
n o
(@] <
Z B
i T = y
[ yay ; Refuerzo adicional
z — a No.5 G40
<| o 2 4
o 9
=]
o = :
] + %ﬂ
L 4 _
< Eslabdn
a 3 < No.3 G40
T =} Estribo
4 No.3 G40 @ 0,30 m
<
1 lgaé o qa g
7’ 7 7 7 7
6 No.8 G40
corridos
0,5

Fuente: elaboracion propia.

Tramo de 20 m

3
hgiaf. i”t'=Z*1 ,45=1,0875 m, se propone utilizar 1,10 m

Baiaf. int. =0,90 M
Refuerzo
As,in=26,34 cm? se colocaré en cada cama.
Utilizar 3 No. 8 G40 (equivalente a 15,201 centimetros cuadrados) + 4

No. 6 (equivalente a 11,401 centimetros cuadrados) corridos en cama superior

e inferior.
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Refuerzo adicional, colocar 2 No.5 cada 30 centimetros de alto del

diafragma (0,25 pulgadas cuadradas por cada pie de alto).

Separacion de estribos y/o eslabones

105 .
Sref,transversaﬁ% =52,5cm, se propone utilizar 30 cm

Utilizar estribos No.3 G40 @ 30 centimetros + eslabén No. 3 G40 @ 30

centimetros.

Figura 15. Detalle armado diafragma interno tramo de 20 metros
Corridos 3 No.8 G40
+ 4 No. G40
I g
~ X . o ; /
<) P ) iy
«; | 4\
° <
__éi ﬁi— 2 No.5 G40
‘_.. 8 4 a \ Eslabdn
L - 8 o No.3 G40 @ 0,60 m
<)
?ﬂ ﬁ' 2 No.5 G40
o stribo
S A Eot.SbG‘tO ©@ 0,30 m
NEWIPR i} Corridos 3 No.8 G40
X \ZK + 4 No. 6 G40
0,5

Fuente: elaboracion propia.

Diafragma externo

hdiaf. ext.=0’5*hviga princ.

h viga princ-— 1,60 m
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hgiaf ext =0,5*1,60=0,80 m se propone utilizar este resultado
bdiaf. ext.=0’30 m

De acuerdo a especificaciones AASHTO, el refuerzo sera el equivalente al

acero minimo (Asmin) requerido por la seccion.

Para calcular el area de acero minimo (Asmin) se utiliza la siguiente

ecuacion:

Donde:
Fy=esfuerzo del acero
b=base del diafragma

d=altura del diafragma=hgizs ext.

NS
Smin= 57810
As,in=12,04 cm?

*30*80

Utilizar 5 No. 6 G40 (equivalente a 14,25 centimetros cuadrados) corridos

en cama superior e inferior.

Refuerzo adicional, colocar 2 No.5 cada 30 centimetros de alto del

diafragma (0,25 pulgadas cuadradas por cada pie de alto).

Separacion de estribos y/o eslabones

Para calcular la separacion del refuerzo transversal, se utiliza:
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d .
Sref.transversal=§ <30 cm maximo

75 .
Sref,transversaF? = 37,5 cm se propone utilizar 30 cm

Utilizar estribos No.3 G40 @ 30 centimetros + eslabon No. 3 G40 @ 30

centimetros.

Figura 16. Detalle de armado de diafragma externo en tramo de 25 metros

5 No.6 G40 corgidas

TAXAX7 =
N~ <
s
o__% N % % “j
= Refuerzo adicional
- o N No.5 G40
@,
S| @ i Q’“
© Eslabon
o No.3 G40 @ 0,30
o
[} <
o Estribo
YA No.340 @ 0,30 m
} 5 f 5 ﬁ h 5 No.6 G40 corridas
[Te)
o 0,30
o

Fuente: elaboracion propia.

Tramo de 20 m

hgiaf. ext. =0,5*1,45=0,725 m, se propone utilizar 0,75 m
Diaf, ext. 50,30 m

Refuerzo

As,,;n=10,53 cm?
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Utilizar 4 No. 6 G40 (equivalente a 14,25 centimetros cuadrados) corridos

en cama superior e inferior.

Refuerzo adicional, colocar 2 No.5 cada 30 centimetros de alto del

diafragma (0,25 pulgadas cuadradas por cada pie de alto).

7

0 .
Sref.transversaﬁ? = 35,0 cm se propone utilizar 30 cm

Utilizar estribos No.3 G40 @ 30 centimetros + eslabén No. 3 G40 @ 30
centimetros.

Figura 17. Detalle de armado de diafragma externo en tramo de 20 metros
4 No.6 G40 corridds
N~ G '\X.\ <
<) Xﬁ o a
o
0 & i 2No.5 G40
N~ N 2 Eslabén
o |8 =] No.3 G40 @ 0,60 m
© g F ?;\2 No.5 G40
o Estribo
& No.3 G40 @ 0,30 m
NN 4 No.6 G40 corridas
8 0,3
= i -

Fuente: elaboracion propia.

2.1.10. Disefio de la subestructura

La subestructura de un puente es el conjunto de elementos estructurales
destinados a trasmitir la carga, proveniente de la superestructura, hacia el suelo.
La subestructura esta conformada principalmente por estribos y pilas. A

continuacion se calculan los elementos para la conformacion del estribo.
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2.1.10.1. Disefio de cortina

Segun AASHTO 1.2.22, la cortina esta empotrada sobre la viga de apoyo,
actuando en ella las fuerzas de: empuje de tierra (E), fuerza de sismo (S),
fuerza longitudinal (FL), la cortina debe disefiarse para tener un equivalente
liquido de 2 pies de alto, con una presion de 480 kilogramos sobre metro cubico,
segun especificacion AASHTO 1.1.19:

Peorting=0,30 m  minimo

Hcortinasziga principal=1 ,60m

Figura 18. Dimensiones de cortina con viga de apoyo
0,30
I
. .
4 @
CORTINA o4 -
I
7o) - g
o
~ i o
0,5
4 52 VIGA DE APOYO
=)

Fuente: elaboracion propia.

Céalculo de la fuerza de sismo

Ssismo=0,12*W

Donde:

W = Cortina + Peso de la viga de apoyo
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W=[(2 400*0,30*1,60)+(2 400*0,45*0,80)]=2 016,00 kg

Seismo=0,12*2 016,00 = 241,92 kg

Célculo de la fuerza longitudinal

Esta sera producida por las llantas del camion en el terraplén o aproche, la

cual es transmitida a la cortina de la siguiente manera:

FL=0,05* P
T 2H
Donde:

P = peso de camién =5 500 kg (12 000 Ib)
H = altura de cortina = 1,60 m

5500
2*1,60

FL=0,05* =85,94 kg

Fuerza que actlia en el centro de gravedad de la cortina, y se encuentra

a una distancia de 1,83 m, sobre la capa de rodadura.

Célculo fuerza debido al empuje de tierra

E=Es+Egqp.

Donde:

Es = empuje de la tierra sobre la cortina

Esob = sobrecarga del suelo equivalente liquido de 2 pies de alto con una

presiéon de 480 kilogramos sobre metro cubico.
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Es — (Ps;elo)

480%(1,60+0,61)
E,= 5 =530,40 kg

Esob. =(Psuelo*HSOb) *Hcortina

Eop, =480*0,61%1,60=468,48 kg

E=530,40+468,48=998,88 kg

Figura 19. Aplicacion de cargas sobre cortina con viga de apoyo

T 08im

241,929 ——w rmmmm -

§=241,92kg  Esob=468 48kg
—_— ——

B60m
2,05m

Es=530,40kg———

a80kg i _

T 045m 1

—

0,30m!  0.50m
0,80m

Fuente: elaboracion propia.
Calculo de momentos

ME sob=Esop “centroide de figura

1,60
Me 50, =468 48" —5—=374,78 kg-m

Mg s=Es*centroide de figura
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1,60
Me s=530,40" —=—=282,88 kg-m

Ms=Sgismo “centroide de figura

El

1,60
My=241,92* ~=~=193,54 kg-m

Mg =FL*centroide de figura

1,60
M, =85,94"——=68,75 kg-m

Combinacién de cargas para momentos

Seguln la AASHTO 3.22.1, cuando existe sismo se debera comparar las

ecuaciones del grupo Ill 'y grupo VII, para aplicar la més critica.

Grupo 111=1,3*(Mg sob*Mg s tMrL)
Grupo VII=1,3*(Mg egs Mg < +M,)

Donde:

M Esob = Momento debido a la sobrecarga de 2’ aplicada al centro de la cortina
M Es = Momento debido a la carga de suelo aplicada a un tercio de la cortina

M FL = Momento debido a la fuerza longitudinal aplicada en toda la cortina

M S = Momento debido a la fuerza de sismo aplicada al centro de la cortina

Grupo 111=1,3*(374,78+282,88+68,75)
Grupo llI= 944,33 kg-m

Grupo VII=1,3*(374,78+282,88+193,54)
Grupo VII= 1 106,56 kg-m

Se toma el mayor, entonces Mu=1 106,56 kg-m
Célculo del refuerzo por flexion en cortina
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Mu =1 106,56 kg-m
b =100 cm
d=26cm

f'c = 210 kg/cm?

Fy = 2810 kg/cm?

Para calcular el area de acero (As) se utiliza la siguiente ecuacion:

As=|bd- |(brdyz-—Mu® __1,0.857Fc
0,003825*fc| ~ Fy

0,003825*210 2810

As= 10026 \/(100*26)2 1106,56*100‘*0,85*210

As=1,13 cm?

Para calcular el area de acero minimo (Asmin) se utiliza la siguiente

ecuacion:

141
ASmin:F—y b*d

141
ASmin=m 100*26

As,,in=13,05 cm?
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Para calcular el area de acero maximo (Asmax) Se utiliza la siguiente

ecuacion:
Asma=0,5"p,,*b*d

Donde:

_ B,*0,85%,*fc*Es_ 0,85%0,85%0,003*210*2,03x10°
Poal”™ (e TEFy)Fy (0,003*2,03x10°+2810)*2810
Base (b) =100 cm
Peralte (d) = 26 cm

=0,0369

As,.5,=0,5*0,0369*100*26
As5=47,97 cm?

Como As < ASmin < ASmax, €Ntonces se utiliza Asmi, = 13,05 cm?

Se propone utilizar 5 varillas No. 6 (equivalente a 14,251 centimetros
cuadrados) G40

Espaciamiento entre varillas (S) No.6

Donde:
As= Area de acero requerido
A varilla= Area de la varilla a utilizar (varilla No. 6)

S= Espaciamiento

Ayar*100 _ 2,85*100

S A 13,05

=21,839cm = 0,2184 m
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Se propone utilizar varillas No. 6 G40 @ 0,20 metros, colocar en ambas camas

de la cortina, refuerzo principal.
Combinacién de cargas para corte

Segun la AASHTO 3.22.1, cuando existe sismo se debera comparar las

ecuaciones del grupo Il y grupo VII, para aplicar la mas critica.

Grupo I11=1,3*(E+FL)
Grupo VII=1,3*(E+S)

Donde:
E = Empuje
FL = Fuerza longitudinal

S = Sismo

Grupo I11=1,3*(998,88+85,94)=1 384,48 kg
Grupo IllI=1 410,27 kg

Grupo VII=1,3%(998,88+241,92)=1 540,46 kg
Grupo VII= 1 613,04 kg

Se toma el mayor.

Corte que resiste el concreto

VC=®*O,53\/;*b*d

V,=0,85*0,53,/210*100*26
V=16 973,75 kg
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Debido a que el Vc > Vmax, el concreto resiste el cortante. Se colocara

refuerzo minimo al cortante.
Espaciamiento entre varillas (S) No.4

Donde:
As= Area de acero requerido
A varilla= Area de la varilla a utilizar

S= Espaciamiento

Avar*100 _ 1,27*100
As 6,02

S= =21,00cm = 0,20 m

Se propone utilizar varillas No. 4 G40 @ 0,20 metros, colocar en ambas

camas de la cortina, refuerzo por corte.
2.1.10.2. Disefio de la viga de apoyo

Esta ira apoyada a todo lo largo del estribo, se recomienda colocar para el
armado, acero minimo. La viga de apoyo debera tener una altura igual o mayor
gue 0,40 metros. Se chequeard por aplastamiento y se debera colocar refuerzo
por corte refuerzo minimo y espaciamiento maximo.
Predimensionamiento de la viga de apoyo
bminima=2 centimetros por cada metro de luz libre del puente o 0,40 metros

minimo

bminima=0,02*25,00 = 0,50 metros; entonces se propone utilizar 0,50 metros

70



btotal =bml’nima"'bcortina

biotar=0,50+0,30 = 0,80 m

Hminima = 0,40 m, se propone utilizar 0,45 m

Para calcular el area de acero minimo (Asmin) se utiliza la siguiente

ecuacion:

As,,;n=10,03 cm?

Se propone utilizar 6 No. 5 G40 (equivalente a 11,876 centimetros

cuadrados) corridos en ambas camas de la viga de apoyo.

El refuerzo por corte se debera colocar refuerzo minimo y espaciamiento

maximo pero a no menos de H/2, esto sélo por seguridad.

Se propone utilizar estribos No. 3 G40 @ 0,20 metros + eslabones No.3
G40 @ 0,40 metros.
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Figura 20. Armado de cortinay viga de apoyo

0,3
0,03 |—— 0,03
']
.
4
Q
o
A
Refuerzo transversgV 4
Np.4 G40 @ 0,20m <
A4
|{la
i o
CORTINA ; ©
. - -
lp} 1 -~
N i
a
Refuerzo principal s [<]
NG5 CA0-8 0.20m AT 5 g[
NEOPRENO
4 S
X o
2 VIGA DE_APOYO lo]
6 No.5 G40 <
en cada coma Estribos No.3 @ 0,20 m "
[+ esl. No.3 © 0,40 m
L_l 1
[
S
o

Fuente: elaboracion propia.

2.1.10.3. Disefio de viga de apoyo para pilas

intermedias

Esta irh apoyada a todo lo largo del estribo, se recomienda colocar para el
armado acero minimo. La viga de apoyo intermedia sera una viga doble
construida monoliticamente, debera tener una altura igual o mayor que 0,40
metros para cada una. Se chequeara por aplastamiento y se debera colocar

refuerzo por corte refuerzo minimo y espaciamiento maximo.
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Predimensionamiento de la viga de apoyo

Pminima=2 cm* cada metro de luz libre del puente o0 0,40 metros minimo
Pminimar25=0,02*25,00 = 0,50 metros; entonces se utilizara 0,50 metros
Bminimar20=0,02*20,00 = 0,40 metros; entonces se utilizara 0,45 metros

(por simetria de la viga de apoyo lateral calculada anteriormente).

btotal=bm|’nimaL25"'bml'nimaLzo
Ptota=0,50+0,45 = 0,95 m

Hml’nima=ov45 m

Para calcular el area de acero minimo de la viga de apoyo a soportar el

tramo de 25 metros (Asmin) Se utiliza la siguiente ecuacion:

As,,;n=10,03 cm?

Se propone utilizar 6 No. 5 G40 (equivalente a 11,876 centimetros

cuadrados) corridos en ambas camas de la viga de apoyo.

Para calcular el area de acero minimo de la viga de apoyo a soportar el

tramo de 20 metros (Asmin) Se utiliza la siguiente ecuacion:

14,1,
ASmin:F_y b*d
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141
ASmin=m 40*70

As,,in=14,04 cm?

Se propone utilizar 6 No. 5 G40 (equivalente a 11,876 centimetros

cuadrados) corridos en ambas camas de la viga de apoyo.

Refuerzo faltante colocar por temperatura 6 No. 5 G40 (equivalente a
11,876 centimetros cuadrados) corridos.

El refuerzo por corte se debera colocar refuerzo minimo y espaciamiento

maximo pero a no menos de H/2, esto sélo por seguridad.

Se propone utilizar estribos No. 3 G40 @ 0,20 metros + eslabones No.3

G40 @ 0,40 metros todo esto para ambos tramos de la viga de apoyo.

Figura 21. Viga de apoyo para pilas intermedias
0,4
NEOPRENO
sl 0,5
B No5 G40 T N
ﬂ H [T NEOPRENO | ¢y
Estribos No.3 ® 0.20 m ‘Ila =)
+ esl. No.3 @ 0.40m
il
B No.5 G40 B No.5 G40
o uh_)- ‘- 1]
= 7 v |EStribos No.3 @ 0.20 m
7 i) # + esl N @040 m
<)
6 No.5 G40 A J J 6 No.5 G40
0,9

Fuente: elaboracion propia.
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2.1.10.4. Disefio de neopreno

El dispositivo de apoyo es un organo de vinculo entre dos elementos
estructurales, que tienen la funcion de transmitir determinados componentes de
solicitaciéon (fuerza o momento) sin movimiento entre los mismos elementos; el
trabajo de estos es permitir sin oponer resistencia apreciable, los movimientos

relativos entre elementos (desplazamiento o rotacion).

Segun La AASHTO seccion 14 division |, y la seccion 25 division Il se
establece las condiciones de apoyo para un puente en funcion de la longitud de
su claro. Para apoyos fijos de claros de 15,24 metros (50 pies), no es necesario
hacer consideraciones por deflexidn, mientras que para claros mayores o
iguales a 15,24 metros (50 pies) deberan proveerse tipo de apoyos especiales

que toleren mayores niveles de rotacion.

El tipo de material del que estan hechos los apoyos pueden clasificarse en
metdlicos y elastbmeros (dentro de estos se encuentra el neopreno). El uso de
apoyos metalicos generalmente se limita a puentes con superestructura a base
metalica, mientras que los apoyos elastoméricos se usan independientemente

en puentes con superestructura de concreto o metélicas.

Otra de las funciones del apoyo elastomérico (neopreno) es amortiguar o
disipar los esfuerzos de impacto, ademas sirve para que el puente quede
simplemente apoyado. Tiene tres ventajas importantes, son econdmicos,
efectivos y no requieren de mantenimiento mayor, es por esto que se propone

la utilizacion de estos apoyos para el presente proyecto.

El apoyo de neopreno tiene las cualidades elasticas del caucho natural

pero posee mejor resistencia que aquel contra corrosion y envejecimiento,
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especialmente en los procesos de oxidacion acelerada ante la luz y la

intemperie.

Este apoyo puede estar constituido parcial o totalmente de elastomeros,
pueden contener una sola placa o ser laminados, este armado forma un bloque
que contiene un conjunto caucho sintético que contiene ldminas de acero en su
interior, adheridas mediante un proceso de vulcanizacion, la capacidad de este
bloque tiene la capacidad de soportar cargas verticales y que se incrementa su

resistencia mediante el numero de laminas de acero que se coloquen.

Una de las propiedades mas importantes del elastdmero es su moédulo de
cortante, el cual puede definirse como la fuerza por pulgada cuadrada del area
de contacto necesaria para deformar una cantidad igual a su espesor. Para el
presente proyecto se utilizard una dureza Shore A 60 vy los datos que

corresponden segun la Tabla Ill.

Tabla I11. Dureza Shore para elastbmeros

Table 14.6.5.2-1 Elastomer Properties At Different Hardnesses

Handness (Shore 'A’) 50 60 70

Fuente: Normas AASHTO tabla 14.6.5.2-1

2.1.10.4.1. Predimensionamiento

Para el predimensionamiento del elemento elastomérico se debe tomar en

cuenta los factores de base maxima y espesor, sabiendo que estos son datos
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gque se asumen, para luego revisarlos mediante las ecuaciones que

corresponde.

base maxima = bmax = anchoviga—2 cm=65-2 =63 cm
espesor =t

lcm <t < (w/5) siendo w = largo del elemento

donde St<w<b

asumiendob=w=30cm y t=1,3cm

2.1.10.4.2. Célculo de la deformacioén

por compresion

La deformacion instantdnea por compresion del elastomero sera
calculado bajo los valores maximos permitidos segun la AASHTO, y para ello se

utilizard la siguiente ecuacion:

6= Zeihri

Donde:
€;= tension instantanea de compresion en la capa de elastomero i-esimo de un
elemento de elastbmero laminado

h,; = espesor de la capa de elastomero en el elemento

Los valores deberan ser determinados a partir de resultados de la prueba
o andlisis racional. Los efectos de la fluencia del elastomero, se afiade a la
deformacion instantanea al considerar desviaciones a largo plazo que debe ser
calculado a partir de la informacion pertinente para el compuesto elastomérico
usado. En ausencia de informacion especifica sobre el particular puede usarse
las graficas de la figura 22 (tomada de la figura 14.6.5.3.3.1 de la AASHTO).
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Con base en lo anterior se encuentra el valor de compresion por
deformacion eligiendo como porcentaje de compresién un 5 por ciento y se
encuentra el factor de forma S como sigue:

S= area cargada / area efectiva libre de abombarse
Donde:

area cargada = 65 * 160 = 10 400

area libre de abombarse = b * w = 30 * 30 = 900

S= (10 400 /900) = 11,56

Figura 22. Gréaficos de compresién para SHORE 60 y 50

1600

Shape factor 12
1400

5 60 durometer S
a 1200 reintorced a 200
o beari:
i 1000 o 2 000
o =
g 800 $ e
8 1]
é 600 2 600
O 400: \% 400

200 200

o . e A ° e A A A
0 1 2 3 4 5 6 7 0 1 2 3 K 5 [ 7

Compressive strain (%) Compressive strain (%)

Fuente: Normas AASHTO, figura 14.6.5.3.3.1

Con los datos se obtiene que el esfuerzo de compresién es de 1 600 psi
equivalente a 112,5 kilogramos sobre centimetros cuadrados. La carga

resistente es el esfuerzo de compresion por el area del elastomero lo que da
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una resistencia a la carga de 101 250 kilogramos. Verificando se tiene que el
corte actuante Vu = 95 831,21 kilogramos, por lo tanto el espesor y el area

propuestos si cumplen.
2.1.10.4.3. Cortante

La deformacion por cortante (As) sera tomada como la méxima
deformacion posible causada por flujo plastico, contraccion postensionamiento y
efectos térmicos calculados entre la temperatura de instalacion y la menos
favorable temperatura extrema, a menos que un dispositivo para

desplazamiento se instale.

El apoyo sera disefiado de forma que hg 2 2A

Donde:
hq= espesor total del elastomero (pulgadas) = 1,0”

As= servicio de maxima deformacion de corte del elastdmero (pulgada)

h 1.0
S=—gt= ——=0,5 pulgadas, maxima deformacién del elastémero

2.1.10.4.4. Estabilidad

Para garantizar la estabilidad del apoyo, se realiza la revision con la
ecuacion siguiente, donde involucra el espesor total, la longitud y el ancho del

elemento compuesto, de la siguiente forma:

h
384T 267

< C
s1+2% S+ zy)
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La presion se estable para todas las cargas admisibles en esta
especificacion y sin mayor consideracion de la estabilidad que se requiere.

Donde:

hg= 0,5 pulg

L =30 cm =12 pulg
w=30cm =12 pulg
S=t2=1,3cm=0,51 pulg

0,5
384(ﬁ) 2,67
12 0,51(0,51+2)(1+
1 /1+212 ( ) (12))
0,09 < 1,67

Por lo que si cumple, entonces se pude concluir que la seccién es

estable y no representa ningun problema.

2.1.10.4.5. Refuerzo

El acero de refuerzo consiste en placas o laminas de acero, de
dimensiones que cubran el area completa del elastbmero segun la geometria
descrita en el siguiente inciso, en cuanto a las propiedades del acero a utilizar,

estas seran:

o Tendra propiedades de alargamiento a la rotura mayor del 23 por ciento.
o El esfuerzo de fluencia ser& mayor de 2 400 kg/cm?.
o El esfuerzo de rotura sera mayor de 4 200 kg/cm?.
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2.1.10.4.6. Geometria
El apoyo estara compuesto de 3 placas de elastomero de 13 milimetros
de espesor + dos placas de acero de 2 milimetros, en total sera de 33

milimetros de espesor.

Figura 23. Geometria neopreno
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Fuente: elaboracion propia.

2.1.10.5. Disefio del estribo

El estribo es un elemento cuya funcion es transmitir las cargas de la
superestructura hacia el suelo. También tiene por funcién contener la carga del

relleno circundante.

El tipo de estribo por disefiar en este proyecto, corresponde a un muro de

gravedad de concreto ciclopeo simplemente apoyado sobre una zapata, la cual
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estard soportada por pilotes que seran colocados para mejorar la capacidad del
suelo existente. El disefio consiste en asumir una seccion del muro, con ello se

verifica el volteo, deslizamiento y presiones.

Figura 24. Geometria estribo
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Fuente: elaboracion propia.

Datos para el célculo:

Peso especifico concreto = 2 400 kg/m3

Peso especifico del suelo = 1 700 kg/m3

Peso especifico concreto ciclépeo = 2 700 kg/m3

F’c ciclopeo = 150 kg/cm?

Valor soporte = 19 500 kg /m? (asumido segtin 2.1.4)
base =2,70 m

altura total = 8,05 m

Eqv. Liquido = 480 kg/m3
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Integracion de cargas

W= Peso propio de la viga de apoyo y cortina
W= Weortina + Woiga apoyo

W= (1,6*0,3*2 400) + (0,45*0,80*2 400)

W= 2 016 kg/m

W is= Carga ejercida por las vigas principales sobre el estribo

__ VuxNo.Vigas
Wais = Lestribo
95 831,21%2
Wdis = YT = 23 809,00 kg/m

W oia= carga total distribuida sobre el estribo
Wtotal=W + Wgs = 2 016 + 23 809,00 = 25 825,00 kg/m

2.1.10.5.1. Célculo de resistencia al
corte

Esfuerzo de corte sobre el estribo: es calculado dividiendo la carga total

distribuida a lo largo del estribo, entre el area de contacto con la viga de apoyo.

— Wtotal
Fc A

Donde:

A= area de contacto en una franja unitaria de un metro.

_ (25 825)*1,00
~ (0,80%1,00)

Fc=32 281,25 kg/m? =3,28125 kg/cm?

83



Como el F'c ciclépeo= 150 kilogramos sobre centimetros cuadrados, se
tiene que Fc < F’c ciclépeo (3,28<150), por lo tanto si cumple con soportar el

esfuerzo de corte, ya que tiene un area mucho mayor.

2.1.10.5.2. Céalculo de momento de

volteo

El momento de volteo (MV) es producido por la resultante del empuje del
suelo sobre el estribo y el brazo que se encuentra ubicado a un tercio de la
altura, desde el punto analisis del momento, y para ello se calculara la presion

de la siguiente forma:
Psob. =Psob.lig*hsob.lig
Ps=Equiv lig. *Hiotal
Donde:

Psob = presion de sobrecarga del suelo

Ps = presién del suelo

Psob.=480*0,61=292,80 kg/m?

P,=480*8,05=3 864,00 kg/m?

E.0p.=292,80*8,05=2 357,04 kg

8,05
Es=3 384*T=1 3 620,60 kg

Ev= Esob + Es =2 357,04 + 13 620,60 = 15 977,64 kg
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ME sob. =Esop *centroide de figura

8,05
Me sop, =2 357,04* —>—=9 487,09 kg-m

Mg s=E ;*centroide de figura

8,05
M s=13 620,60° ~2—=36 548,61 kg-m

MV = Mgsob + MEes
Mv =9 487,09 + 36 548,61 = 46 035,70 kg-m

2.1.10.5.3. Célculo del momento

estabilizante

Para el calculo del momento estabilizante se requiere de la integracion
de las cargas, tano de la superestructura, como de la carga muerta del estribo
gue serd la carga que provea de la estabilidad al volteo, para ello se realizara el

calculo como sigue.

Integracién de cargas de la superestructura

Wsuperestructura = ingas + Wbanqueta + Wbarandal + Wdiafragmas + Wlosa + Wcarpeta rodadura

Waiges = 1,60%0,65%12,5*2 400%2 = 64 400 kg
Whangueta = 0,17*0,60*12,5*2 400*2 = 6 120 kg

Wharanda = 12,5*40*2 = 1 000 kg

W iafragmas = (0,50*1,20*2 400*3,05)/2 + (0,30*0,80*2 400*3,05) = 3 952,80 kg
Wigsa = 0,17*4,00*12,5*2 400 = 20 400 kg

Wiearpeta rodadura = 0,05*4,0012,5*2 400 = 6 000 kg

Wsuperestructura =101 872,80 kg
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Figura 25. Secciones para célculo de areas
= 3
2 4
§_
]
Fuente: elaboracion propia.
Tabla IV. Momento estabilizante
. 5 P esp. Peso
Seccion A (m?) 3 Brazo (m) | Momento (kg-m)
(kg/m”) (kg)
1 6,000 2700 16 200,00 2,20 35 640,00
2 5,300 2700 14 310,00 1,13 16 170,30
3 0,480 2 400 1 152,00 2,55 2 937,60
4 0,360 2 400 864,00 2,30 1 987,20
5 -- -- 10 1872,80 2,55 259 775,64
> 134 398,8 (We) > 316 510,74 (Me)

5*=corresponde a la carga que ejerce la superestructura sobre la cortina y viga apoyo.

Fuente: elaboracion propia.
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2.1.10.5.4. Revisién al volteo

La revision al volteo, se realiza para verificar que el momento estabilizante,
soporta el momento de volteo provocado por el suelo sobre el muro, y se

calcula mediante la siguiente formulacion.

Volt _Me >1,50
(0] eo—MV ,

Volteo=—10210:74 ¢ o001 50
o= 603570 07"

2.1.10.5.5. Revisiéon al deslizamiento

La revision al deslizamiento, se realiza para verificar que el peso propio
del estribo y la carga de la superestructura soportada, son lo suficiente para
evitar el deslizamiento provocado por el peso del suelo soportado, y se calcula

mediante la siguiente formulacién.

. We
Deslizamiento=— >1,50
Ev

Desli ient —134398’8—8 41>1,50
eslizamiento= yo-o7 =8, :

2.1.10.6. Disefio de la zapata

Para el disefio de la zapata se proponen las dimensiones, verificando
qgue el peralte minimo no sea menor a 40 centimetros ya que estara sobre

pilotes, ademas verificando Unicamente si resiste los esfuerzos de corte, corte
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simple y punzonamiento; y se propondra el refuerzo que tendré la zapata para

evitar flexion.
2.1.10.6.1. Predimensionamiento

A continuacion se proponen las dimensiones, para luego realizar las
revisiones necesarias que muestren la estabilidad, y que el soporte de las

cargas aplicadas sean absorbidas por la zapata o cimentacion superficial.

Espesor asumido de la zapata = hzap asum = 0,50 m
peralte efectivo =d = 0,40 m

base de la zapata =B = 3,50 m

base del estribo =b =2,70 m

largo de la zapata =L =5,20 m

largo del estribo =1=5,20 m
2.1.10.6.2. Célculo de presiones

Como el estribo estara colocado sobre una zapata, se calculara los
esfuerzos y presiones que actien sobre la misma, para ello se utiliza la férmula

siguiente:

Q=

* — + —

M, M,
Sx SY

>0

Como el estribo y la zapata no son un elemento monolitico, se asume que

M ., . . . .
5 ys—y de la ecuacion anterior son igual a cero, ya que el estribo no trasmite
X Y

momentos flexionantes a la zapata por estar simplemente apoyado. De tal

manera, la ecuacion queda de la siguiente manera:
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Q—P' kg/m?
—K,en g/m

Donde:

P = carga ultima transmitida a la zapata

A = area de la zapata

Integracion de carga ultima

P = Wu = carga ultima = carga total de trabajo (Wyap) + carga estribo (Westribo)
Carga de trabajo

Virab = Vem + Vey

Donde:

Vem = Wsuperestructura =101 872,8 kg

V¢ = carga viva = 5 500 kg

Carga total de trabajo

Virab * No. vigas

W_trab = L + Weortina+viga apoyo
estribo
107 372,8 * 2
W_trab = =50 + (0,84 * 2 400)

Wirap = 43 313,23 kg/m
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Carga total del estribo

Westribo = (0,5*6*1,7*2 700) + (1*6*2 700)
Westribo = 29 970 kg/m

Carga total en la zapata

W zapata = Wiran + Westrino

W apata = 43 313,23 + 29 970

W apata = 73 283,23 kg/m *1,00 m
W apata = 73 283,23 kg

Carga ultima
Wy =Woapata * 1,10
W, =73283,23*1,10

W, = 80 611,55 kg = P

Donde la dimension de la zapata debe ser > 3,02 metros, por lo propuesto

se calcula:
_ 80611,55
~ 3,50*

Q= 23,031.87 kg/m? > 0

Segun el inciso 2.1.4 se define que el valor soporte (Vs) o la presion
admisible del suelo es de 19 500 kilogramos sobre metro cuadrado.
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Comprobacion de presiones
Se tiene que Q > Vs; por tal razon se propone una cimentacion
combinada, zapata y pilotes distribuidos en el area de la zapata, para transmitir
gradualmente la carga estructural al suelo.
2.1.10.6.3. Revision por corte simple
La falla mas comudn en las zapatas se presenta por esfuerzos cortantes,

esto ocurre a una distancia igual a “d” (peralte efectivo de la zapata), desde el

borde de la columna o muro.

Figura 26. Areas de flexion y punzonamiento en la zapata

2,7 0,40 2,7+d

o
— 8

52
52

40 2,7

Fuente: elaboracion propia.

Corte simple:

j— *
Vactuante _AASH URADA I:)ma'lxima
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Donde:

Aasnurapa= (B/2)-(b/2)-d = (3,5/2)-(2,7/2)-0,4 =0
Pmaxima = Q = 23 031,87 kg/m?

Vactuante=0 * 23031 ’87méxima

Vactuante =0

Corte que resiste el concreto

VC=®*0,53\/E*B*d

V,=0,85*0,53/210*350*40
V,=91 397,11 kg

VC > Vactuante, €NtONces el espesor de la zapata cumple por corte simple.

2.1.10.6.4. Revision por corte

punzonante

Para la revisibn por corte punzonante, se requiere calcular el corte
actuante en las areas de influencia entre los bordes del estribo y la zapata,
como se muestra en la figura 26, utilizada también para la revision del corte

simple.

Corte actuante

j— *
Vactuante _AASH URADA I:)méxima

Donde:
Aasturapa= (B*L)-((b+d)*) = (3,5*5,2)-((2,7+0,4)*5,2) = 2,08 m*
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Pmaxima = Q = 23 031,87 kg/m?
Vactuante=2,08*23 031,87 = 47 906,29 kg

Corte que resiste el concreto

vc=®*o,53\/;*bo*d

Donde:

bo,= Perimetro de seccidn critica de punzonamiento
b,=2*(5,2)+2*(3,1)

b,=16,60 m = 1 660 cm

V,=0,85%0,53,/210*1 660*40
V=433 483,45 kg

VC > Vacruante, €NtoNces el espesor de la zapata cumple por corte punzonante.

2.1.10.6.5. Disefio de refuerzo por

flexiéon

A continuacién se calcula el momento ultimo que actia sobre la zapata,
necesario para calcular el refuerzo de acero que se requiere en el disefio de la

zapata, y se calcula mediante la siguiente ecuacion:

W, 12
2

MU:
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Donde:
My=momento Ultimo
W,=Q=21 301,32 kg/m?

L=longitud del voladizo de la zapata = 0,40 m

W,L?  21301.32 * (0.40)?

M =
) 2

My =1,704.11 kg — m
Célculo del As

Donde:

Mu = 1 704,11 kg-m
b=100 cm

d=40 cm

fc=210 kg/cm?
Fy=2 810 kg/cm?

As =1,69 cm?

Asmin=20,07 cm?, colocar ASmin

Se propone reforzar en la cama inferior de la zapata de la siguiente
manera: Varillas No. 5 G40 @ 0,10 metros, ambos sentidos (igual a 21,77

centimetros cuadrados en un tramo de 1 metro).

En la cama superior de la zapata, se calculara el refuerzo por temperatura

de la siguiente manera:

AS[empz 0,00Z*b*d
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AStemp: 0,002*100*40

AStemp: 8 sz

Se propone colocar de refuerzo: varillas No. 4 G40 @ 0,15 metros, ambos

sentidos (igual a 8,89 centimetros cuadrados en un tramo de 1 metro).

Figura 27. Armado final de zapata en estribo

04 L= =L o4 J

Fuente: elaboracion propia.

2.1.10.7. Disefio de pilotes

Los pilotes son elementos hechos de acero, concreto y/o madera, usados
para construir cimentaciones profundas. Para este caso, es necesario usar este

tipo de cimentacion, para garantizar la seguridad estructural del puente a pesar
del costo adicional que represente.

2.1.10.7.1. Teoria de céalculo en la

transferencia de carga

Existen diferentes tipos de pilotes, dependiendo del tipo de carga a
soportar, de las condiciones del subsuelo y de la localizacién del nivel freético.
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Considerando que el tipo de suelo donde se ubicara el puente tiene poca
capacidad de carga y no es cohesivo, se eligieron pilotes prefabricados de
concreto reforzado. Estos se fabrican usando un refuerzo ordinario y su
seccion transversal es cuadrada u octagonal; se refuerza para que resista el
momento flexionante desarrollado durante su manipulacion y transporte,
ademas de la carga vertical y el momento flexionante causado por la carga
lateral. Los pilotes son fabricados a longitudes deseadas y curado antes de

transportarlos a los sitios de trabajo.

De acuerdo a los resultados del estudio de suelos realizado en el lugar, no
se encuentra un estrato rocoso, ni suelo compacto y/o duro a una profundidad
razonable. Estas particularidades encontradas en el suelo, influyeron en la
eleccion de pilotes, para resistir las cargas transmitidas del puente hacia el

suelo.

El mecanismo de los pilotes para transferir carga al suelo, seran de dos

maneras:

Carga de punta: en este caso, la capacidad ultima de resistencia de carga de
los pilotes, depende por completo de la capacidad de carga del material (suelo)
subyacente; estos son llamados pilotes de carga de punta, en la mayoria de
estos casos, la longitud necesaria del pilote debe ser establecida lo mas preciso,

ademas lo pilotes se prolongan unos cuantos metros dentro del estrato duro.

Carga por friccion: cuando no se tiene una capa de roca o material duro a una
profundidad razonable, para este tipo de condicion en el subsuelo, los pilotes se
hincan en el material mas blando a profundidades especificas. Estos se

denominan pilotes de friccidén, por que la mayor parte de la resistencia se deriva
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de la friccion superficial, la longitud de estos pilotes depende de la resistencia
cortante del suelo, de la carga aplicada y del tamafio del pilote.

Las ecuaciones para estimar la capacidad ultima de carga de un pilote, se
logra por una simple ecuacion, como la suma de la carga tomada en la punta
del pilote, mas la resistencia total por friccion (friccion superficial) generada en

la interfaz suelo-pilote o:

Qu=Qp + Qs

Donde:

Qp = carga tomada en la punta del pilote

Qs = carga tomada por la friccion superficial desarrollada en los lados del pilote
(causada por la resistencia cortante entre el suelo y el pilote)

Si Qs es muy pequeiia, entonces Qu = Qp. Sin embargo, si el valor de Qp

es relativamente pequefio Qu = Qs

Capacidad de carga de la punta, Qp

La capacidad ultima de carga de cimentaciones superficiales, de acuerdo
con las ecuaciones de Terzaghi, es:

qu=1,3cN¢ + q Nq + 0,4 yBN, (para cimentaciones cuadradas superficiales)

Similarmente, la ecuacidon general de capacidad de carga para

cimentaciones superficiales (para carga vertical) esta dada como:

qu = CNcFesFed + ONgFgsFqa + 1/2 yBN,F,sFyq
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Por lo tanto, la capacidad ultima de carga se expresa como:
qu= cN¢* + gNg* + yBN,*

Donde N¢*, N,* y Ng* son factores de capacidad de carga, que incluyen los

factores necesarios de forma y profundidad.

Las cimentaciones con pilotes son profundas. Sin embargo, la resistencia
ultima, g, por area unitaria desarrollada en la punta del pilote, se expresa por
una ecuacion similar, en forma, a la descrita anteriormente, aunque los valores
de N¢*, N,* y Ng* seran diferentes. La nomenclatura usada para el ancho de un

pilote es D. Al sustituir D por B en la ecuacion anterior resulta:
qu= cNc¢* + gNg* + yYDN,*

Dado que el ancho “D” de un pilote es relativamente pequefio, el término
yDN,* se cancela del lado derecho de la ecuacion sin introducir un serio error,

por lo tanto la ecuacién se reduce a:
qu= cN¢" + g'Ng*

El término g fue reemplazado por g en la ecuacién, para indicar un

esfuerzo vertical efectivo. Por consiguiente, la carga de punta de pilotes es:
Qp= Aplp = Ap (CNc* + q'Ng*)

Donde:
Ap= area de la punta del pilote, (pies?)
c= cohesion del suelo que soporta la punta del pilote
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gp= resistencia unitaria de punta, (kIb/pies?)
q'= esfuerzo vertical efectivo al nivel de la punta del pilote (klb/pies?)

Nc¢*, Ng* = factores de capacidad de carga
Resistencia por friccion, Qs

La resistencia por friccion o superficial de un pilote se expresa como:

Qs = Z pALf

Donde:

p = perimetro de la seccién del pilote (pie)

AL = longitud incremental del pilote sobre la cual p y f se consideran constantes
en pies

f = resistencia unitaria por friccién a cualquier profundidad z (klb/pies?)

Debe subrayarse que en el campo, para movilizar plenamente la
resistencia de punta (Qp), el pilote debe desplazarse de 10 por ciento al 25 por
ciento del ancho (o diametro) del pilote. Existen numerosos estudios y métodos
gue tratan sobre la determinacion de los valores de Qp y Qs, pero en este
disefio solo se tomaran los proporcionados por Vesic (1977), Meyerhof (1976) y
Janbu (1976); ya que son los que mas se adaptan a las condiciones y

caracteristicas del proyecto.
2.1.10.7.2. Método de Meyerhof

La capacidad de carga de punta de un pilote (Qp) en arena, generalmente
crece con la profundidad de empotramiento, en el estrato de apoyo y alcanza un

valor maximo, para una relacion de empotramiento de Lb/D = (Lb/D)cr. En un
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suelo homogéneo Lb, es igual a la longitud real L de empotramiento del pilote;
es decir, L = Lb. De acuerdo con Meyerhof (1976), los factores de capacidad de

carga crecen con Lb/D y alcanzan un valor maximo en Lb/D = 0,5(Lb/D)cr.

En la mayoria de los casos, la magnitud de Lb/D para pilotes es mayor
que 0,5(Lb/D)cr, por lo que los valores maximo de Nc* y Ng*, seran aplicables
para el calculo de g, en todos los pilotes. La variacion de esos valores maximo

de Nc* y Ng* con el angulo de friccion &, se muestra en la figura 28.

Donde:
L = longitud de empotramiento del pilote

Lb = longitud de empotramiento del pilote en estrato de apoyo

Figura 28. Grafico dngulo de friccion del suelo
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Angulo de friccién del suelo, ¢ (grados)

Fuente: Das, Braja M. Principios de ingenieria de cimentaciones 42. Edicion. p. 586.

Para pilotes en arena, ¢ = 0 la ecuacion de capacidad por punta toma la

forma simplificada, el resultado se expresa en [kIb]; Qp= Apdp = Ap O'Ng*
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Sin embargo, Qp no debe exceder el valor limite Apq, 0 sea Qp= Ap d'Ng*

La Resistencia de punta limite es q(klb/p?) = 1000Nq*tan®; donde

® = angulo de friccion del suelo en el estrato de apoyo.
Qp= Apxdp = Ap d'Ng* (en kib)

Datos: D=1 pie = didmetro o ancho del pilote
q’ = 3 479,46 Ib/pie” = 3,4795 kib/pie?
¢ = 38° (verinciso 2.1.4)
L = 25,59 pies
Ng* = 225 de la tabla X (ver anexos)

Qp= A, ¢'Ng* = (1*1)(3,4795)(225) = 782,879 kib

Qp, no debe exceder el valor limite A,gl, 0 sea Qp = A, q'Ng* < Al y la
resistencia en la punta limite es gl (klb/pie?) = 1000Ng*tan @.

Qp = Apxal = ApNg*tan @ (klb/pie®)= (1 pie * 1 pie)*(225)*(tan 38°)
Qp =175,80 kb < 782,879 klb, por lo que cumple con la condicion

2.1.10.7.3. Método de Vesic

Vesic (1977) propuso un método para estimar la capacidad de carga de
punta (Qp) de un pilote, con base en la teoria de expansion de cavidades. Esta

se basa en los parametros de esfuerzo efectivo.

Qp= Apdp = Ap (CN* + 0" Ng*)
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Donde:

0, = esfuerzo (efectivo) normal medio del terreno al nivel de la punta del pilote.
oo =[(1+2Ko) /3] g

K, = coeficiente de presion de tierra en reposo =1 —sen @

N¢*, No*= factores de capacidad de carga

Para pilotes en arena ¢ = 0 la ecuacion anterior puede expresarse como

Qp: Ap Ool Nq*

De acuerdo con la teoria de Vesic:

No*=f (Irr)

Donde:

Irr indice de rigidez reducida para el suelo, sin embargo

Irr=(1Ir)/(1+1Ird)

Donde:

Ir = indice de rigidez = [Es / 2(1 + ps)(c + q'tan )] = Gs / [c + g'tan &)]

Es = modulo de elasticidad del suelo

Ms = relacion de Poisson del suelo

Gs = modulo cortante del suelo

A = deformacién unitaria promedio en la zona plastica debajo de la punta del

pilote

Para condiciones sin cambio de volumen (arena densa o arcilla saturada),

A =0 porloquelr=lIr.
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Los valores de Ir, se logran en laboratorio, a través de pruebas de
consolidacion y triaxiales, correspondientes a los niveles apropiados de

esfuerzo. Sin embargo, preliminarmente, se recomiendan los siguientes valores:

Tabla V. Valores de Ir recomendados para usos preliminares
Tipo de suelo Ir
Arena 70-150
Limos y arcillas (condicion drenada) 50-100
Arcillas (condicién no drenada) 100-200

Fuente: elaboracion propia.

Para pilotes en arena, c=0 entonces:
Qp= A, 0o Ng* (en kib)
Datos:
D =0,305 m =1 pie
q' = 3 479,46 Ib/pie* = 3,4795 kib/pie?
@ = 38°
L =7,80 m = 25,59 pie

Qp = Ayoo'Ng* = Ap[((1 + 2(1-sen @))/3)* q'INs*

Para @ = 38° e Irr = 80 el valor de Ng* es aproximadamente 99,60 (tabla

XIl, ver anexos), por lo que:

Qp = (1 pie® *1 pie?) [((1 + 2(1-sen 38°))/3)* (3,4795 kib/pie?)] (99,6)
Qp = 204,31 kib
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2.1.10.7.4. Método de Janbu

Janbu (1976) propuso calcular la carga por punta Qp, con la expresion que
utiliza como base el método de Vesic incluyendo para su método el calculo del

factor Ng* mediante una suposicién diferente, la ecuacion inicial es la siguiente:

Qp= Ap (cN¢* + g' Ng¥)

Se puede apreciar que esta ecuacién tiene la misma forma que la anterior
(ecuacion de Vesic). Los factores de capacidad de carga Nc* y Ng*, se calculan
suponiendo una superficie de falla en el suelo en la punta del pilote. Las

relaciones de capacidad de carga son entonces:

Ng* = (tan @ + (1 + tan2 &)'2)2(e2n' tan B)
Nc* = (Ng*- 1) cot @

Para pilotes en arena c=0 la ecuacion anterior puede expresarse como:

Qp=Ap q' Ng*

La figura 24 muestra la variacion de Ng* y Nc* con @ y n'. El angulo n'
varia aproximadamente 70 grados en arcillas blandas a 105 grados en suelos
arenosos densos. Independientemente del procedimiento tedrico usado para
calcular Qp, su magnitud no se obtiene sino hasta que el pilote ha penetrado
por lo menos entre 10 y 25 por ciento de su ancho. Esta profundidad es critica

en el caso de la arena.
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Para pilotes en arena, c=0 entonces
Qp=Ap 0 Ng* (en kib)
Datos:
D =0,305m =1 pie
q' = 3 479,46 |b/pie® = 3,4795 kib/pie?
@ =38°
L =7,80 m= 25,59 pie
Para @ = 38°y n'=90°, el valor de Ng* = 55 (tabla XI, ver anexos)

Qp = Axd'Ng* = (1 pie * 1 pie)*(3,4795 klb/pie2)*(55) = 191,3703 kib

Figura 29. Factores de capacidad de apoyo de Janbu

Angulo de friccién del suelo, $(grados)

Fuente: Das, Braja M. Principios de ingenieria de cimentaciones 42. Edicion. p. 589.
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2.1.10.7.5. Resistencia por friccion

Se sefiald que la resistencia por friccion (Qs) en arena se expresa como
Qs = ZpALf . La resistencia unitaria por friccion f, es dificil de estimar. Al

calcular f deben tenerse en cuenta varios factores importantes, como:

o La naturaleza de la instalacion del pilote. Para los hincados en arena, la
vibracion causada durante el hincado del pilote, ayuda a densificar el
suelo a su alrededor. Es decir, que la zona de densificacion o
compactacion de la arena, que rodea al pilote, es aproximadamente 2,5
veces el diametro del pilote.

o Se ha observado que la naturaleza de la variacion de la friccion unitaria f,
en campo se comporta de la siguiente manera; crece con la profundidad
mas 0 menos linealmente hasta un profundidad de L'y permanece luego
constante. La magnitud de la profundidad critica L' es de entre 15y 20

didmetros del pilote. Una estimacion conservadora seria L' = 15D.

o A profundidades similares, la friccion unitaria superficial en arena suelta
es mayor, para un pilote de alto desplazamiento que para un pilote de

bajo desplazamiento.
o A profundidades similares, los pilotes perforados o hincados parcialmente

con chorro de agua a gran presion, tendran una friccion unitaria

superficial menor que en el caso de pilotes hincados.
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Figura 30. Resistencia por friccion unitaria para pilotes en arena

Resistencia
unitaria por
friccién f

.  J
(a)

Profundidad (b)

Fuente: Das, Braja M. Principios de ingenieria de cimentaciones 42. Edicion. p. 591.

Considerando los factores anteriores, se da una relacion aproximada para

f como sigue:

Paraz=0al' f=Ko,/ tan d

yparaz=L"al f=f,=0L

Donde:

K= coeficiente efectivo de la tierra

o,'= esfuerzo vertical efectivo a la profundidad bajo consideracion

® = angulo de friccion entre suelo y pilote

En realidad, la magnitud de K varia con la profundidad. Es
aproximadamente el coeficiente Kp, de presién pasiva de Rankine en la parte
superior del pilote y menor que el coeficiente, Ko, de la presion en reposo a una
profundidad mayor. Con base en los resultados disponibles actualmente, los
siguientes valores promedio de K son recomendados para usarse en la

siguiente ecuacion.
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Tabla VI. Valores promedio de K

Tipo de pilote K
Perforado =K,=1-sen¢@
Hincado, de bajo desplazamiento =K,=1-sen¢aldKs=14(1-senq)
Hincado, de alto desplazamiento =K,=1-sen¢al8K.,=1,8(1-senq)

Fuente: elaboracion propia.

Los valores de &, dados por varios investigadores parecen estar en el
rango de 0,50 a 0,8 &.

En diversas referencias bibliogréficas, dedicadas al estudio de suelos,
explican que el rango de la gravedad especifica de un suelo, esta en funcion de

las caracteristicas del mismo.

Célculo de la resistencia por friccion del pilote, Qs

Qs = [ (f,0 + f,-0)/2 ] pL' + f,=L' p(L — L)

Datos:

p = perimetro del pilote = 4x1pie = 4 pie
K=1,2 6=0,60

L'= 15D = 15(1 pie) = 15 pies

Enz=0 o0, =0 porloqueaf=0.

De nuevo en z = L' = 15 pies,

o, = oL' = [ (135,9696 Ib/pie**15 pie)/1000]= 2,039 kib/pie?

Por lo tanto, f = Ko,'tand = (1,2)(2,039 kib/pie?) [tan(0,6x38)] 1= 1,0288 klb/pie?
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Qs = [ (fz=0 + fz=L")/2]0 pL' + fz=L' p(L — L)

Qs = [[] (0 + 1,0288)/2]1 (4)(15) + (1,0288)(4)(25,59 - 15)
Qs = 30,864 + 43,58 = 74,44 kib

2.1.10.7.6. Célculo de la capacidad

altima de carga

La ecuacion para calcular la capacidad dltima de carga de un pilote, se
estima de acuerdo a los resultados calculados de la resistencia por la punta del

pilote y por la friccién Qu = Qp + Qs = Py+Qs.

Ya que la resistencia tomada en la punta del pilote (Qp), se calcul6 a
través de tres métodos, se hara un promedio (P,) de los mismos para obtener

un resultado confiable.

P, = (175,80 + 204,31 + 191,37)/3

P, = 190,49 kib

Céalculo de la capacidad ultima de carga de la siguiente manera:

Qu =P, +JQs = 190,49 + 74,44
Qu = 264,93 kib

Debe usarse un factor de seguridad razonable, para obtener la carga total

admisible de cada pilote, o
Qadm = QU /FS
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Donde:
Qaam = capacidad admisible de carga para cada pilote

FS = factor de seguridad

El factor de seguridad, generalmente usado, varia entre 2,5 y 4,
dependiendo de las incertidumbres del calculo de la carga ultima. Para este
caso se tomara un factor de seguridad (FS) de 3, por presentar el suelo

caracteristicas especiales.

Qadm = 88,31 kib

2.1.10.7.7. Célculo de numero de

pilotes

Para encontrar la cantidad necesaria de pilotes que soporten la carga del
puente, se divide dicha carga entre la carga admisible del pilote. El resultado de

este procedimiento se multiplica por el largo de la zapata (5,20 m).

La carga ultima para este caso es W, = 80 611,55 kg la capacidad

admisible de carga para cada pilote es Qagm = 88,31 Kib.
Qadm = 88,31 klb * (1 kg / 2,205 Ib) * 1000 = 40 049,89 kg
No. de pilotes = Wu / Qagm = 80 611,55 kg / 40 049,89 kg

No. de pilotes = 2,1

Por lo tanto el nimero de pilotes necesarios para soportar la carga

aplicada sobre la zapata del estribo, sera de:
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Total de pilotes = 2,1 * 5,20 m (longitud del estribo)
Total de pilotes = 10,5 = 11

Esta es la cantidad minima de pilotes necesarios, para resistir la carga
transmitida por la superestructura y la subestructura del puente, se propone
colocar 12 pilotes.

Este procedimiento se realizd6 con el objetivo de encontrar la carga
admisible de los pilotes y la cantidad necesaria de estos, para resistir las cargas
transmitidas por el puente, no se incluye el andlisis estructural, ya que las
empresas que los fabrican, los tienen estandarizados, en cuanto a seccion y
caracteristicas estructurales, la Unica variable es la longitud, donde para este

proyecto se propone una longitud de 8 metros.

2.1.10.8. Disefio de la pila central

Las pilas son los apoyos intermedios, que dividen en tramos, la luz de un
puente y transmiten las cargas de la superestructura al suelo, para este
proyecto se tienen dos pilas, pero como son las cargas que soportan son
iguales, solamente se disefiard una de ellas, y la otra sera de igual disefio,
cumpliendo los requisitos de estabilidad deslizamiento y presiones. El disefo
estructural del cimiento se realiz6 como el de una zapata rectangular, y el de la
cortina como un muro portante, siguiendo el procedimiento del capitulo 14 del
codigo ACI 318-02.

111



Figura 31.
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.04 _ 05 /VIGA DE APOYO)
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Fuente: elaboracion propia.

2.1.10.8.1. Célculo del

volteo

Geometria de la seccién de la pilay las cargas que se generan

momento de

El momento de volteo (MV) es producido por el empuje del agua sobre el

muro, y se calcula mediante la ecuacion de empuje o presion, de la siguiente

manera:

P = K*V?
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Donde:

K = constante de forma de pila, por su forma rectangular seraiguala 1+ 1/8

V = velocidad de la corriente de agua en pies/seg que sera la velocidad
obtenida en la seccion 2.1.2.2

V =6,4 m/s = 21 pies/s

Presion del agua = (1+1/8)*(21)* = 496,13 Ib/ pie?

El empuje del agua sobre la pila es el siguiente:

_*

— * *
EH20_2 P bunitaria Hpuente

Evoo = ¥ * 496,125 Ib./pie? * 1pie * 16,40 pie = 4 068,27 |b
Emoo=1 845,34 kg

El momento que produce el agua a la pila es (M,)
Mu20=En20* centroide de figura
M h20 =1 845,34 kg * 3,375 m = 6 228,02 kg-m

2.1.10.8.2. Célculo del momento

estabilizante

Para calcular el momento estabilizante, a continuacion se resumen los
resultados de los calculos para determinar las fuerzas estabilizantes, mostradas
en la tabla VII. Las secciones numeradas en la tabla corresponden a las

secciones distribuidas que se muestran en la figura 31, anteriormente colocada.
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Tabla VII. Resultado de las fuerzas estabilizantes en la pila central

. Volumen Peso superficie Peso Brazo Momento
Seccion g a
(m) kg/m (kg) (m) (kg-m)
1 35,70 2 400 85 680 2,55 218 484,00
2 21,60 2 400 51 840 2,55 132 192,00
3 12,75 1700 21 675 2,55 55 271,25
4 31,88 1000 31 880 2,55 81 294,00
W =191 075 ME2 = 487 241,25

Fuente: elaboracion propia.

Momento debido a la carga muerta y carga viva

Wsuperestructura = ingas + Wbanqueta + Wbarandal + Wdiafragmas + Wlosa + Wcarpeta rodadura

Wiigas = 2(1,60*0,65*12,5*2 400) + 2(0,65*1,45*10*2 400) = 107 640 kg

Wiiga apoyo de pila = [(0,5*0,9)+(0,4*0,3)](5,2*2 400)= 6 552 kg

Wharandal = (12,5+10)*40*2 = 1 800 kg

W giafragmas intemo = (0,50*1,20*2 400*5,2)/2 + (0,50*1,10*2 400*5,2)/2 = 7 176 kg
W diafragmas externo = (0,30*0,80*2 400*5,2) + (0,30*0,75*2 400*5,2) = 5 803,2 kg
Wigsa = 0,17%4,0%(12,5+10)*2 400 = 36 720 kg

W carpeta rodadura = 0,05*4,0%(12,5+10)*2 400 = 10 800 kg

Wsuperestructura = 176 491,20 kg

Wen=176 491,2 kg W,.,=10 037,30 kg

Wiota=186 528,5 kg

Meg=Mg¢+Mg,

Donde:

Mg = Momento estabilizante total
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M e1= Momento estabilizante de la carga muerta (Cm+Cv)
M e2= Momento estabilizante de la pila

Brazo=2,275 (punto medio de la base de la columna)

Mg1=186 528,5%2,275=424 352,34 kg-m
Mg=424 352,34 + 487 241,25 = 911 593,59 kg-m

2.1.10.8.3. Momento debido al sismo

El momento por sismo se calcula como un porcentaje del peso total de la
pila (muro y zapata) y el peso proveniente de la superestructura, para este

proyecto se tomara un 8 por ciento.
Ms=W,jja+cm*Brazo * 8 %
M=262 171,2*2,275* 0,08 = 47 715,16 kg-m
2.1.10.8.4. Revisién por volteo

La revision por volteo se realiza para comprobar que la pila soporta por
medio de su propio peso y el peso que soporta, aquellas cargas axiales o
laterales que provocan momentos en la base y se calcula mediante la siguiente

ecuacion:

Volteo="E >1 50
(0] eo—MV ,

Volteo= o 29399 __ 0 21 50
oneo= =g 22802 7
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2.1.10.8.5. Revision por deslizamiento

Para finalizar con las revisiones de estabilidad de la pila, a continuacion se
calcula el factor de soporte al deslizamiento, tomando como factor de seguridad

1,5y se calcula mediante la siguiente ecuacion:

Wi, +W
Deslizamiento=0,5* Zpila” 7 Ttotal >1,50

H20

Desli iento=0,5* 85 680+186 528’5‘73 76>1,50
eslizamiento=0, 184534 =73, ,

2.1.10.9. Disefio de la zapata

Para el disefio se proponen las dimensiones, verificando que el peralte
minimo no sea menor a 40 centimetros ya que estara sobre pilotes, ademas si
resiste los esfuerzos de corte, corte simple y punzamiento; y se propondra el

refuerzo que tendra la zapata para evitar flexion.

2.1.10.9.1. Predimensionamiento

A continuacion se define el predimensionamiento de la zapata, que
soportara a la pila y su carga, asumiendo las dimensiones, para luego realizar

las revisiones necesarias para comprobar que no existira falla alguna:

espesor asumido de la zapata = hzap asum = 0,80 m
peralte efectivo=d = 0,70 m

base de la zapata = B = 4,00 m

base del muro portante =b =1,10 m

longitud de la zapata =L =6,75m

longitud del muro =1=4,55m
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2.1.10.9.2. Célculo de presiones
Mediante el mismo analisis realizado en calculo de la zapata del estribo,
se asume la carga de trabajo, que se empleara en el analisis y célculo de la
presion en la zapata, para la pila.
Wiota =186 528,5 kg = Virap

Carga total de trabajo

Virap * NO.vigas

Wirab =
ra Lmuro portante
186528.5 * 4

Wtrab = f

Wtrab = 106 586,0 kg/m

Carga total del muro portante

Wmuro portante = (1,1*7*2400):18 480 kg/m

Carga total en la zapata

Wzapata = Wiab + Winuro portante
W zapata = 106 586 + 18 480

W apata = 125 066 kg/m *1,00 m
Wzapa[a = 125 066 kg
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Carga ultima:
W, = Wzapata *1,10

W, = 125 066 * 1,10
W, =137 572,6 kg = P

Comprobacion de presiones

Donde la dimension de la zapata debe ser > 3,02 m, se propone una

dimensién de 4,0 metros, por lo tanto se calcula:

M
+ ——

+
Sx

X

Q=

>| T
PIE

Para el célculo de los momentos que se producen en el muro debido a las

cargas que se transmiten por las vigas se considera lo siguiente:

Figura 32. Diagrama de cargas muro portante eje x

Wuzoin YVUZSm

4 1 4

7,00

0,50

Fuente: elaboracion propia.
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Para el célculo del momento eje x (a lo largo del puente) se realizara el
calculo mediante el andlisis del diagrama anterior (figura 32).

Los momentos producidos por el agua (areas identificadas con el nimero
4 en la figura 29) y por el suelo sobre la zapata (areas identificadas con el
namero 3 en la figura 29) se contrarrestan por lo que solo quedan los momentos
producidos por W 2om Y Wyzsm. Entonces haciendo sumatoria de momentos con

respecto al Ejel se tiene:
Z Meje1=Wopsm™brazo1- Wopon*brazo2 (—+)

Wu25m:inga25m + inga apoyo + Wbarandal + Wdiag ext T Wdiag int t Wlosa + VVrod

Wy2sm=52 182,93 kg

WUZOmZingaZOm + inga apoyo + Wbarandal + Wdiag ext T Wdiag int t Wlosa + VVrod

Z Mejor=(52 182,93%0,20)- (W, *0,25)

Myx=166,35 kg-m (momento que solo aplica directamente al muro y no a la
zapata por ser muy pequefio en comparacion del momento

estabilizante)
Céalculo del momento con respecto al eje 2, que corresponde al centroide

de la pila en su eje transversal, el analisis se realizara mediante el andlisis del

siguiente diagrama (figura 33).
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Figura 33. Diagrama de cargas muro portante ejey

Wu2om + Wu2sm Wu2om + Wu2sm
o

S

N~

o

7

o Eje 2@

4,55

Fuente: elaboracion propia.

Los momentos producidos por Wyzom Y Wuz2sm S€ suman para encontrar la
resultante en los bordes del muro. Entonces haciendo sumatoria de momentos

con respecto al Eje2 tenemos:

Z Meje1 =0 (—+)

My=0 porque se las cargas resultantes se contrarrestan.
Célculo de mdédulo de seccidn

Solo se calculara para el eje x, ya que para el eje y, el momento es cero.
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bd?
SX= T
Donde:
b=base (ancho de muro)

d=altura

1,1)(72
S,= ()%=8,98 m3

Por lo que la Ecuacion de presiones queda de la siguiente forma:

LA
Q=3% Sy
137572.6  166.35
Q= +
4%1 8.98

Quax= 34 411 ,67% >19 500% (valor soporte del suelo)

kg
Q= 34 374,62 — >0

Entonces Q= 34 411,67 kg/m?

Segun el inciso 2.1.4 se define que el valor soporte (Vs) o la presion

admisible del suelo es de 19 500 kilogramos sobre metros cuadrados.
Comprobacion de presiones

Entonces se tiene que Q > Vs; de tal razon se propondra una cimentacion
combinada, zapata y pilotes distribuidos en el area de la zapata, para transmitir

gradualmente la carga estructural al suelo.
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2.1.10.9.3. Revision por corte simple
La falla mas comun en las zapatas se presenta por esfuerzos cortantes,
esto o curre a una distancia igual a “d” (peralte efectivo de la zapata), desde el

borde de la columna o muro.

Corte simple

Vactuante=AASHURADA*Pméxima
Donde:
AASHURADA= ((B/Z)-(b/Z)-d)*L = ((4/2)-(1,1/2)-0,7)*6,75 = 5,06 m2

Prmaxima = Q = 34 411,67 kg/m?

Vactuante=5,06 * 34411 ,67
Vactuante=174 209,08 kg

Figura 34. Areas de flexion y punzonamiento en la zapata

Fuente: elaboracion propia.
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Corte que resiste el concreto

VC=®*O,53\/;*B*d

V.=0,85*0,53/210*400*70
V=182 794,23 kg
VC > Vacuante, €NtoNces el espesor de la zapata cumple por corte simple.

2.1.10.9.4. Revision por corte

punzonante
Para la revisibn por corte punzonante, se requiere calcular el corte
actuante en las areas de influencia entre los bordes del estribo y la zapata,

como se muestra en la figura 34, utilizada también para la revision del corte

simple.
Corte actuante

—-— *
Vactuante _AASH URADA F)mélxima

Donde:
Anshurapa= (B*L)-((b+d)*) = (4*6,75)-((1,1+0,7)*5,25) = 17,55 m?
Prmaxima = Q = 34 411,67 kg/m?

Voouane=17,55*34411,67 = 603 924,81 kg
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Corte que resiste el concreto

VC=®*O,53\/;*bo*d

Donde:

bo= Perimetro de seccion critica de punzonamiento
b,=2*(5,25)+2*(1,8)=14,10m =1410 cm

d=70 cm

V,=0,85*0,53/210*1410*70
V=644 349,65 kg

VC > Vacruante, €NtONces el espesor de la zapata cumple por corte punzonante.

2.1.10.9.5. Disefio de refuerzo por

flexiéon

A continuacién se calcula el momento ultimo que actia sobre la zapata,
necesario para calcular el refuerzo de acero que se requiere en el disefio de la

zapata, y se calcula mediante la siguiente ecuacion:
Lado corto de la zapata a flexion (L=1,45 m)

W, L2

M =
u— 2

Donde:

My=momento ultimo
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W, =Presiénaxima=34 411,67 kg/m?
L=longitud del voladizo de la zapata=1,45 m
b=100 cm
d=70 cm
fc=210 kg/cm?
Fy=2 810 kg/cm?
34 411,67 * (1,45)?
v 2
My =36175,27 kg — m

As =20,93 cm?
Asmin=35,12 cm?, colocar ASmin
Asma=74,9 cm?

Espaciamiento entre varillas No.8

Ayer*100 _ 5,0671*100

S A 35,12

=14,43 cm

Se propone reforzar en la cama inferior de la zapata de la siguiente
manera: varillas No. 8 G40 @ 0,14 (igual a 40,537 centimetros cuadrados en un

tramo de 1 metro) en el lado corto o sentido x.

En la cama superior de la zapata, se calculara el refuerzo por temperatura

de la siguiente manera:

ASIempz 0,00Z*b*d
AStemp= 0,002*100*70 = 14 cm?
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Se propone colocar de refuerzo: varillas No. 6 G40 @ 0,15 metros, ambos
sentidos (igual a 19,952 centimetros cuadrados en un tramo de 1 metro).

Disefio de refuerzo por flexion lado largo (L=1,10 m)

W, 12

M =
U=

Donde:

My,=momento ultimo

W, =Presion paxima=34 411,67 kg/m?
L=longitud del voladizo de la zapata=1,1 m
b=100 cm

d=70 cm

fc=210 kg/cm?

Fy=2810 kg/cm?

34 411,67 * (1,10)2
U= 2

My = 20 819,06 kg — m

As =11,92 cm?
Asmin=35,12 cm?, colocar ASmin

ASma=74,9 cm?
Espaciamiento entre varillas No.8

Ayar*100 _ 5,0671*100

S A 35,12

=14,43 cm
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Se propone reforzar la cama inferior de la zapata de la siguiente manera:

Varillas No. 8 G40 @ 0,14 metros (igual a 40,537 centimetros cuadrados en un

tramo de 1 metro), en lado largo o sentido y.

Figura 35.

Armado de zapata pila intermedia

7
<. )
B ‘a
'REFUERZO LONGITUDINAL Y TRANSVERSAL % i 0 ol REFUERZO TRANSVERSAL
CAMA SUPERIOR VARILLAS No. 6 G40 @ 0,15m | . & - I _CAMA INFERIOR
| A e R [ VARRILLAS No. 8 G40 @ 0,14m
e ‘ T (| ‘
S i ‘ 1 ‘
¥ S 4 a J ~X ¥ a < L ¥ : N B =
B . : v g - . T e T e =
8 8 . L S B || T P g
S g.‘d b 444- 2 < ‘ ‘ T T ey, A
Sl o : . L4 = a 4
RN < as 4 2 5 . <
| REFUERZO LONGITUDINAL CAMA INFERIOR
VARRILLAS No. 8 G40 @ 0,14m
3,84

4,00

Fuente: elaboracion propia.

2.1.10.10.

Disefo de pilotes

0,08 /

El calculo de la cantidad de pilotes se realizara de la misma forma que se

aplicé para soportar las cargas del estribo, por lo que a continuaciéon se omite la

teoria y se presentan los resultados mediante el calculo de la capacidad de

carga en la punta del pilote (Qp), con los tres métodos propuestos y por friccion.
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2.1.10.10.1. Método de Meyerhof

La teoria y analisis, asi como las tablas del método de Meyerhof pueden
consultarse en este mismo trabajo en el inciso 2.1.10.7.2. Para el calculo se

utilizard la siguiente formula y datos.
Qp= Apdp = Ap 9'Ng* (en kib)

Datos:

D= 1 pie = diametro o ancho del pilote
q’ = 3 479,46 Ib/pie? = 3,4795 kib/pie®
¢ = 38° (verinciso 2,1.4)

L =7,80 m = 25,59 pies

Ng* = 225 de la tabla X (ver anexos)

Q= A, q'Ng* = (1*1)(3,4795)(225) = 782,879 kb

Qp, no debe exceder el valor limite Axgl, 0 sea Qp=A,0'Ng* < Apql; y la

resistencia en la punta limite es gl (klb/pie?) = 1000Ng*tan &,

Qp = Augl = ApNg*tan @ (kib/pie?®)= (1 pie * 1 pie)*(225)*(tan 38°)
Q, = 175,80 kib

2.1.10.10.2. Método de Vesic
La teoria y analisis, asi como las tablas del método de Vesic pueden

consultarse en este mismo trabajo en el inciso 2.1.10.7.3. Para el calculo se

utilizara la siguiente féormula y datos.
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Para pilotes en arena, c=0 entonces:
Qp=Ap 0o Ng* (en kib)

Datos:

D =0,305 m= 1 pie

q' = 3 479,46 Ib/pie® = 3,4795 kib/pie?

@ = 38°

L =7,80 m = 25,59 pie

Qp = Ay0o'No* = Ap{[(1 + 2(1-sen @)]/3)* q'}INs*

Para @ = 38° e Irr = 80, No* = 99,60 (tabla XII, ver anexos), por lo que:

Qp = (1 pie® *1 pie?)[((1 + 2(1-sen 38°))/3)* (3,4795 kib/pie?)](99,6)
Qp = 204,31 kib

2.1.10.10.3. Método de Janbu
La teoria y analisis, asi como las tablas del método de Janbu pueden
consultarse en este mismo trabajo en el inciso 2.1.10.7.4. Para el calculo se
utilizara la siguiente féormula y datos.
Para pilotes en arena, c=0 entonces
Qp=Ap g Ng* (en Kkib)
Datos:

D =0,305m =1 pie
q' = 3 479,46 Ib/pie® = 3,4795 klb/pie?
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@ =38°
L =7,80 m = 25,59 pie
Para @ = 38°y n' =90°, el valor de Ng* = 55 (de tabla XI, ver anexos)

Qp = Apd'Ng* = (1 pie * 1 pie)*(3,4795 kib/pie?)*(55) = 191,3703 kib

2.1.10.10.4. Resistencia por friccion del
pilote

La teoria y analisis, asi como las tablas del método de resistencia por
friccion, pueden consultarse en este mismo trabajo en el inciso 2.1.10.7.5. Para

el calculo se utilizara la siguiente formula y datos.
Qs =[ (fz=0 + f,=1)/2 JpL" + f,=L' p(L — L")
Datos:
p = perimetro del pilote = 4x1pie = 4 pies
K=1,2
6=0,60
L'= 15D = 15(1 pie) = 15 pies
Enz=0 o0, =0 porloqueaf=0. Denuevoenz=L"=15pies:
o, = o' = [(135,9696 Ib/pie*15 pie)/1000]] = 2,039 kib/pie?

Por lo tanto, se tiene que el valor f, se calcula mediante la siguiente

ecuacion:

f = Ko,'tand = (1,2)(2,039 klb/pie2)*[tan(0,6x38)] [1= 1,0288 kib/pie2
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Entonces se tiene que:

Qs = [(fz=0 + fz=1)/2]pL" + f=.' p(L - L)

Qs = [(0 + 1,0288)/2](4)(15) + (1,0288)(4)(25,59 - 15)
Qs = 30,864 + 43,58 = 74,44 Klb

2.1.10.10.5. Céalculo de la capacidad
altima de carga

La ecuacion para calcular la capacidad dltima de carga de un pilote, se
estima de acuerdo a los resultados calculados de la resistencia por la punta del

pilote y por la friccion;

Pp = (175,80 + 204,31 + 191,37)/3
Pp = 190,49 klb

Célculo de la capacidad ultima de carga de la siguiente manera:

Qu =PpQs =190,49 + 74,44
Qu = 264,93 kib

Debe usarse un factor de seguridad razonable, para obtener la carga total
admisible de cada pilote, o bien mediante la siguiente ecuacion:

Qadm = QU/FS

Donde:

Qaam = capacidad admisible de carga para cada pilote
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Qu = capacidad ultima de carga
FS = factor de seguridad

El factor de seguridad, generalmente usado, varia entre 2,5 y 4,
dependiendo de las incertidumbres del calculo de la carga ultima. Para este
caso se tomard un factor de seguridad (FS) de 3, por presentar el suelo
caracteristicas especiales.

Qadm = 264,93/ 3
Qadm = 88,31 klb

2.1.10.10.6. Célculo de numero de

pilotes

Para encontrar la cantidad necesaria de pilotes que soporten la carga del
puente, se divide dicha carga entre la carga admisible del pilote. El resultado de

este procedimiento se multiplica por el largo de la zapata (5,20 metros).

La capacidad admisible de carga para cada pilote es Qagm = 88,31 kib.

La carga ultima para este caso es W, =137 572,6 kg=P

Qadm = 88,31 klb * (1 kg / 2,205 Ib) * 1000 = 40 049,89 kg
No. de pilotes = Wu / Qagm = 135 572,6 kg / 40 049,89 kg
No. de pilotes = 3,38
Por lo tanto el niumero de pilotes necesarios para soportar la carga
aplicada sobre la zapata del estribo, sera de:

Total de pilotes = 3,38 * 5,20 m (longitud del muro que soporta la carga)
Total de pilotes = 17,58 = 18
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Esta es la minima cantidad de pilotes necesarios, para resistir la carga
transmitida por la superestructura y la subestructura del puente.

Este procedimiento se realizd6 con el objetivo de encontrar la carga
admisible de los pilotes y la cantidad necesaria de estos, para resistir las cargas
transmitidas por el puente, no se incluye el analisis estructural, ya que las
empresas que los fabrican, los tienen estandarizados, en cuanto a seccion y
caracteristicas estructurales, la Unica variable es la longitud, donde para este

proyecto se propone una longitud de 8 metros.

2.1.10.11. Disefio de la columna como un muro

portante

La superestructura no transmite momentos a la pila, pero se debe asumir
una excentricidad, esto debido a la presion del agua, viento, sismo, etc.,
ejercida sobre ésta, en este caso se asumira una excentricidad maxima de 0,45

metros. El procedimiento a utilizar serd segun ACI-318 05, capitulo 14.

Datos:

Wcm= 176 491,2 kg

Wecv= 10 037,30 kg

Enzo= 1 845,34 kg

Mu20= 6 228,02 kg-m

Hmuro= 7,0 M

Ancho muro= 1,10 m
Separacion entre vigas= 3,00 m

Momento sobre el muro Mx=166,35 kg-m
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La cuantia minima para refuerzo vertical p_. | para muros segun el cédigo

ACI 318-02 14.3.2 (b) es:
p,..»=0,0015
As=p_. *A,=0,0015*100*110=16,50 cm?

Utilizando varillas No. 8 en una cama se tiene

Ag=5,067*4=20,268 cm?
As 20,268

0,00184 > 0,0015; el acero propuesto es mayor que el acero minimo, por

consiguiente cumple.

Avar*100 _ 5,067*100

S= As 16,50

=30,71cm = 0,25 m

Carga por metro de ancho de muro

Longitud efectiva del muro para la reaccién de las cargas = 1,71
Carga muerta = 176 491,2/1,71 = 103 211,23 kg/m
Carga viva = 10037,30/1,71 =5 869,77 kg/m

00
Carga permanente L/2 del muro = 1,1* (T +0,60 )*2 400=10 824 kg/m
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Combinacién de cargas (segun apéndice C ACI 318-05)
Grupo I:

P,=1,4*C+1,7°C,
Donde:

L
Cn=Carga muerta+Carga permanenteidel muro

P,=1,4*(103 211,23+10 824)+1,7*5 869,77= 169 627,93 kg
M,=1,4*(C,,*e)+1,7*(C,*¢)
M,=1,4*(103 211,23%0,45)+1,7*(5869,77*0,45)=69 513,45 kg-m

_1,4C

" Pu

_ 159 649,32 ~0.94
d 169 627,93

B

Grupo Il

P =1,4*Cp+1,7*C,+1,4*F

P,=(1,4*114 035)+(1,7*5869,77)+(1,4*0)=169 627,93 kg

M,=1,4*(C,,*e)+1,7*(C,*e)+1,4*My20

M,=1,4*(103 211,23*0,45)+1,7*(5869,77%0,45)+1,4*6 228,02
M,=78 232,68 kg-m
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B4=0,94

Grupo I

P.=0,9*C+1,4*F

P,=0,9*114 035+1,4*0=102 631,71 kg
M,=0,9*(C,,*e)+1,4*My»0

M,=0,9*(103 211,23*0,45)+1,4*6 228,02

M,=50 519,78 kg-m

159 649,32_1 -
d°102 631,71

Se toma el resultado del grupo mayor para realizar el calculo, en este caso
es el Grupo Il. Ademas se suma el momento puro encontrado por el andlisis

de cargas transmitidas por las vigas donde Mx=166,35 kilogramos metro.
Entonces se tiene que:

Pu= 169 627,93 kg Mu=(78 232,68+166,35)=78 399,03 kg-m [3,=0,94

2.1.10.11.1. Revision por esbeltez

La revisidon por esbeltez, esta relacionada al ancho de la pila contra la
altura de la misma, ya que existen valores normados por la ACI-318 que
regulan los valores entre los cuales la esbeltez debe cumplir, de lo contrario se

tendra que modificar el ancho de la pila. El calculo de la revision es el siguiente:
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Segun ACI 318-05 (R.10,12,1) — K =2+3*y; donde y=0,1

KL, 2,3*7,0
r 0,3*1,10

=48,79

22 < 48,79 <100 —magnificar
Modulo de elasticidad del concreto
E.=15 100*/fc
E.=15100%y/210=218 819,79

Inercia gruesa

LR
o= 75 "b"H

— 1 * * 3_ 4
Ig_ﬁ 110*100°=9 166 666,67 m

Encontrando el valor El

£ U4 Eclg
1+B,

El= 0,4*218 819,799 166 666,67

o =4,1357x10"" kg-cm? = 41 357,69 ton-m?
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Encontrando la carga critica

b = 2*E|
o (K*L)2

m2*41 357,7

=L 0 1 574,72 ton =1 574 723 k
o= 237,002 | orhT2ton =1574 723k

Célculo del factor del magnificador

fés-—>1 00
0,75°P,,

s = 1,00 =1,17 >1,00
f 5‘1_ 169 627,93 ’
0,75°1 574 723

My=92 454,26*1,17=108 171,48 kg-m

2.1.10.11.2.

Célculo de la compresion

pura

Como la pila se define como un muro portante, las cargas axiales que

provocan la superestructura (en otras palabras, el peso que soporta), se debe

de realizar el disefio del muro mediante el calculo a compresion, para ello se

utilizara el siguiente procedimiento, que incluye las ecuaciones que se muestran,

siempre siguiendo la normativa de la ACI-318.

P=0,85*f c*A +Ay*Fy

P=0,85*210*(110*100)+(2*20,32)*2 810=2 077 698,40 kg

138



Falla balanceada:

C=

0,003
C= *100=68,43

( 2810 >+0’003

2 03x10°

a=0,85*C=0,85"68,43=58,17

68,43-10

€S=0,003 (W

)=0,0026 >0,0014 —el acero en compresion esta fluyendo

P,=0,85*c*a*b+A's*f's-Ag*f;

P,=0,85"210*58,17*100 = 1 038 334,50 kg

H a H H
M,=0,85*f'c*a*b* (— i —) FAHT (— -d') +ASH (d- 5)

22 2
110 58,17 110
M,=0,85*210*58,17*100* (TT) +20,32+2810* (7_1())

110
+ 20,32*2810*(100-7)

M,=32047366,57 kg-cm = 320 473,00 kg-m
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2.1.10.11.3. Célculo de flexién pura

Siguiendo el analisis del inciso anterior, las cargas excéntrica que se
generen por la superestructura, combinadas o no, a las fuerzas de sismo y de
empuje de agua, pueden generar flexion sobre el muro o pila, y se calcula

mediante las siguientes ecuaciones.

M=Ag*Fy*d- | ———
s <1,7*fc*b

20,32%*2 8107
1,7*210*100

M=20,32*2 810*100-( >=5,6186X106 kg-cm [1 56 185,94 kgm

Debido a que el Mb > M, y P > Py; se tiene que la seccion satisface las

cargas con el refuerzo propuesto.
2.1.10.11.4. Revision por corte

En este inciso, al igual que en las revisiones para los elementos
disefiados de la superestructura y subestructura se debe realizar la revisién por
corte, para el muro o pila se calcula mediante las siguientes ecuaciones.
Vu=1,7"En2o

V,=1,7*1 845,34 = 3 137,08 kg

Corte que resiste el concreto

VC=®*O,53\/;:*b*d
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V,=0,85*0,53/210*110*100
V=71 812,02 kg

Entonces se tiene que Vc > Vu, por lo que si cumple.

La cuantia minima para el refuerzo horizontal para muros es de:
Pmin=0,0025, segin ACI 318-05 (14.3.3)
As=p i, "Ag=0,0025*100*110=27,50 cm?

Utilizando varillas No. 8 en una cama
As=5,0671*6=30,40 cm?

:E_ ﬂ_000276
PR, 1007110

0,00276 > 0,0025; el acero propuesto es mayor que el acero minimo, por

consiguiente cumple.

El espaciamiento se calcula mediante la siguiente férmula.

o Awr'100_ 508100
T As 2750 offem

Se propone colocar a cada 15 centimetros de espaciamiento los refuerzos

horizontales.
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2.1.10.11.5. Propuesta del armado final

Para el refuerzo de acero del armado final, se propondran varillas grado
40 en ambos sentidos y dos camas, que seran amarradas por medio de
eslabones, segun lo siguiente:
Utilizar varillas No. 8 G40 @ 0,25 metros (equivalente a 20,27 centimetros
cuadrados) en ambas camas, de refuerzo vertical.
Utilizar varillas No. 8 G40 @ 0,15 metros (equivalente a 30,40 centimetros

cuadrados) en ambas camas, de refuerzo horizontal.

Figura 33. Armado columna de pila central
REFUERZO VERTICAL ‘ REFUERZO HORIZONTAL
VARRILLAS No. 8 G40 @ 0,25m VARRILLAS No. 8 G40 @ 0,15m
N PRI R
= “e . a4 k& ‘:
N '.4. ,«f' a’
° - - . A - ‘.
Al :

ESL. No. 4 G40 @ 0,30m

‘ 1,10 4,55 ‘ 1,10

J' 6,75
f vé

Fuente: elaboracion propia.

2.1.11. Obras de proteccion
Con el fin de proteger las bases del puente y evitar la socavacién de las

mismas, asi como el colapso de la estructura, las obras de proteccion en este

proyecto son los aletones.
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2.1.11.1. Disefio de aletones
Los aletones deberan ser construidos de concreto ciclépeo, su funcion

principal sera la de proteger la subestructura y los aproches de posibles

socavaciones y colisiones directas de escombros que arrastre el rio.
2.1.11.1.1. Predimensionamiento
A continuacién se presenta la figura que describe las dimensiones
asumidas, y que mas adelante se verificara si cumple o no con las revisiones

necesarias para evitar la falla del aleton.

Figura 34. Geometria asumida para el aletén

1,00 |-
)

Fuente: elaboracion propia.

2.1.11.1.2. Célculo del momento de

volteo

El momento de volteo (Mv) es producido por el empuje del suelo sobre el
aletén, y al igual que el estribo, debe realizarse el célculo mediante el siguiente

analisis y ecuaciones.
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Psob.=Psob.lig*hsob.liq

Ps=Equiv liq. *Hig

Donde:

Psob.= presion de sobrecarga del suelo (a 2 pies=0,61 metros por arriba de la
base superior)

Ps = presion del suelo

Psop. =480*0,61=292,80 kg/m?

P,=480*6,00=2 880,00 kg/m?

Eeop =292,80%6,0=1 756,8 kg

6,0
E,=2880" —-=8 640 kg

Ev= Esop + Es = 1,756,8 + 8 640 = 10 396,8 kg
ME sob. =Esop * centroide de figura

6,0
Me son, =1 756,8* —-=5 270,4 kg-m

Mg s=Es*centroide de figura

6,0
Me =8 640" —==17 280 kg-m
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Mv = Mgsob + MEs

Mv =5 270,4 + 17 280 = 22 550,4 kg-m

2.1.11.1.3. Calculo del momento

estabilizante

Para el calculo del momento estabilizante provocado por el peso propio
del aleton, se cuantifican las areas que forman la geometria del mismo,

indicadas en la figura 34, colocada anteriormente y se genera la tabla siguiente:

Tabla VIII. Momento estabilizante
Seccién [ A (m?) P esp.(kg/m®) Peso (kg) Brazo (m) Momento (kg-m)
1 6,00 2700 16200,00 2,20 35640,00
2 6,00 2700 16200,00 1,33 21600,00
> 32 400,00 (We) > 57 240,00 (Me)

Fuente: elaboracion propia.

2.1.11.1.4. Revision al volteo
La revision al volteo, se realiza para verificar que el aletdbn puede soportar

por si solo el empuje producido por el suelo que soporta, utilizando un factor de

seguridad que sera de 1,5, y se calcula mediante la siguiente ecuacion:

Volteo=E 51 50
(0] eo—MV ,

Volteo= 57240 =2,53>1,50
(0] eo—m— , )
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2.1.11.15. Revisién al deslizamiento

Para evitar los deslizamientos provocados por el suelo que soporta el
aletdn, se realiza la revision que corresponde, y se calcula mediante la siguiente

ecuacion:

. . We
Deslizamiento=— >1,50
Ev

Deslizamiento= 52400 =3,11>1,50
eslizamien 0_10396,8_ , ,

2.1.11.1.6. Célculo de presiones

Para el calculo y la revision de las presiones provocadas por el aleton
sobre el suelo que la soporta, se recuerda que este es un elemento solamente
de proteccion, y no soporta ninguna otra carga que su propio peso, por tal razén

no tiene ningun tipo de cimentacion, y se calcula mediante la siguiente ecuacion:

y _WE+WtotaI *e
Presmn—T 1i(6 —)

Donde:
A = area
e = excentricidad = b/2 —a

b = base de estribo

Mg-M, 57 200-22 500,4
= =1,07

B WetWew 3240040
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3a>b -+ 3*1,07>3 =+ 3,21>3

D ‘3107‘043
=378= 371.07=0,

L WetWigw _ey)_ 32400+0 0,43
PreSIOn—T 1i(6 E) = mTG 1i<6 T)

PresiOnmaxima = 7 587,44 kg/m? < 19 500 kg/m? (valor soporte del suelo)
Presi6nminima = 571,10 kg/m? > 0

Se concluye que las dimensiones propuestas cumplen, por lo que se

recomienda utilizar esas dimensiones.
2.1.12. Elaboracién de planos
Los planos elaborados del proyecto de disefio del puente vehicular de la

aldea San Vicente, del municipio de Cabafas, del departamento de Zacapa;

son los siguientes:

o Plano de geometria del puente

o Plano de planta losa de puente, y vista lateral

o Plano de vigas principales, armados de vigas y diafragmas
o Plano de geometria de sub-estructura, estribo

o Plano de armado de sub-estructura, pila central

o Plano de geometria de estribo y aletones
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2.1.13. Presupuesto

El presupuesto se elabor6 a base a precios unitarios, tomando como
referencia los precios de materiales que se cotizan en el area de San Vicente y
Cabafias. Para los salarios de mano de obra calificada y no calificada, se utilizo
en base a los que municipalidad tiene para casos similares. Dentro de los
costos indirectos se consideran los gastos de direccion técnica, administracion y

la utilidad, proponiendo un 40 por ciento sobre el costo directo total.

Tabla IX. Presupuesto general

PRESUPUESTO DEL PROYECTO
PUENTE VEHICULAR ALDEA SAN VICENTE

CABANAS, ZACAPA
RENGLON DESCRIPCION | CANTIDAD [ UNIDAD | PRECIO UNITARIO | COSTO TOTAL | MONTO

100 TABAJOS PRELIMINARES

101 Limpieza y destronque 390.00| m’ Q 6.12 | Q 2,386.80

102 Bodega provisional 48.00) m’ Q 49485 | Q 23,752.80

104 Trazo y estanqueado 2700.00 m’ Q 6.06 | Q 16,362.00

105 Movilizacién de maguinaria y equipo 1.00] global | Q 59,358.92 | Q 59,358.92 | Q 101,860.52

200 SUBESTRUCTURA

201 Suministros de pilotes 60.00] unidad | Q 3,77857 | Q  226,714.20

202 Hincado de pilotes 60.00] unidad | Q 7,585.711Q  455,142.60

203 Excavacién estructural 350.00)| m’ Q 75.19 | Q 26,316.50

204 Zapatas de concreto reforzado 59,80 m’ Q 2,62581|Q 157,023.44

205 Estribo de concreto ciclopeo 115.44 m’ Q 971.02 | Q 112,094.55

206 Aletones de concreto ciclopeo 69.22 m’ Q 1,27396 | Q 88,183.51

207 Viga de apoyo de concreto reforzado 10.40 ml Q 1,556.31 | Q 16,185.62

208 Cortina de concreto reforzado 10.40) ml Q 262581 Q 27,308.42

209 Viga de apoyo para pila intermedia concreto reforzado 10.40) ml Q 1,556.31 | Q 16,185.62

210 Apoyo de Neopreno de 30x30cm 12.00| unidad | Q 600.00 | Q 7,200.00

211 Columna como muro portante de concreto reforzado 87.02] m’ Q 6,381.49 | Q  555,317.26

212 Relleno estructural 420.96 m’ Q 37486 Q 157,801.07 | Q 1,845,472.80

300 SUPERESTRUCTURA

301 Vigas principales de concreto reforzado 140.00) ml Q 3,639.74 | Q. 509,563.60

302 Diafragma externo de concreto reforzado 14.40) ml Q 1,199.73 | Q 17,276.11

303 Diafragma interno de concreto reforzado 7.20] ml Q 1,715.21 | Q 12,349.51

304 Losa estructural de rodadura de concreto reforzado 280.00| m’ Q 1,730.20 | Q  484,456.00

305 Bangueta de concreto reforzado 84.00) m’ Q 1,60531 | Q 134,846.04

306 Barandal de proteccién 140.00) ml Q 1,300.00 | Q 182,000.00 | Q 1,340,491.26

400 OBRAS COMPLEMENTARIAS

401 |Losa para rampa de acceso | 30000 m Ja 41423]Q  124,269.00] @ 124,269.00

500 TRABAJOS FINALES

501 [Desmovilizacién de maquinaria y equipo | 1.00] global [a 59,808.60 [ Q  59,898.60 |

502  [Limpleza final y entrega | 1.00] global [Q 44,750.00 | Q  44,750.00 | @  104,648.60
| COSTO DIRECTO TOTAL | 3,516,742.18 |
| COSTO INDIRECTO 40% | @ 1,406,69.87 |
[ MIONTO DEL PROVECTO [a 4,923439.05]

Fuente: elaboracion propia.

148



2.1.14. Evaluacion de impacto ambiental

Los problemas de degradaciéon ambiental, que incluyen la alteracion de los
sistemas ambientales, la amenaza a la vida salvaje, la destruccion de los
recursos naturales, son frecuentemente resumidos bajo el término de crisis
ambiental, debido a que los cambios que el ambiente est4 sufriendo son lo

suficientemente justificados para llegar al nivel de una crisis 0 amenaza natural.

Todo plan de manejo ambiental como minimo debe contener:

o Medidas de mitigacion a considerar en el andlisis de alternativas

o Consideraciones ambientales en el proyecto de Ingenieria de la alternativa
seleccionada

o Manual de operacidon y mantenimiento

o Plan de seguimiento o monitoreo ambiental

Al observar por medio de la una evaluacion inicial, los impactos
ambientales negativos generados y las medidas de mitigacién requeridas, se

considera que el proyecto de construccion del puente es ambientalmente viable.

También, se prevé que habra impactos sociales de caracter positivo, al
mejorar la movilizacién de los habitantes y evitar asi quedar aislados, ademas
en la comunidad se generaran fuentes de trabajo, ya que los vehiculos podran
trasladarse de un lugar a otro en cualquier época del afio con la construccién

del puente.

Lo anterior se concluye del resumen presentado en la tabla X, donde se
muestran los efectos de la construccion del puente calculado en este trabajo de

tesis.
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Colocacion de barreras

Baches y asentamiento de

Tabla X. Cuadro de evaluacion de impacto ambiental
Etapa
Construccion Operacion y mantenimiento
Proyecto
Componentes
ambientales y Impacto Medidas de mitigacion Impacto Medidas de mitigacion
sociales

Ambiente fisico

locomocion

movilizacién de personas

Suel Excavaciones alrededor de los trabajo. areas de accesos al puente | Mantenimiento de calles.
uelos
Movimiento de tierras Adecuada disposicion de Azolvamiento de bases del | Dragado de rio
suelos sobrantes puente
Construccion durante .
y . Dragado de rio para
Alteracion y estacion seca. )
. o L Azolvamiento por arrastre encauzar su afluente, y
Hidricos contaminacion de aguas | Alteracion minima de o
. . de suelo y escombros limpieza de escombros
superficiales corrientes de aguas
en verano
naturales
Contaminacién del aire Usos de agua para
Calidad del aire por polvo generado enla | minimizar la generacién de | Ninguno Ninguno
construccion polvo
Biodiversidad Tala minima de arboles Siembra de arboles Ninguno Ninguno
Infraestructura de
Visual concreto, que rompe con | Siembra de arboles Ninguno Ninguno
la visual natural
. Obstruccion de libre Adaptar ruta temporal de ) )
Social Ninguno Ninguno

Fuente: elaboracion propia.
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CONCLUSIONES

En el disefio del puente vehicular de 70 metros de luz con dos apoyos o
pilas intermedias, se resolvid utilizar para la cimentacién tanto en los

estribos como en las pilas la colocacién de pilotes bajo las zapatas.

Por la tipologia del rio San Vicente, se concluye que la profundidad
indicada para la cimentacion de las zapatas es suficiente para evitar la
socavacion de las zapatas, y ademas no sufrira los efectos de erosion no

recuperable por socavacion.

El factor de esviaje no aplica para el puente disefiado en este trabajo de
graduaciéon, ya que la corriente del rio San Vicente golpea

transversalmente a las pilas intermedias.

Segun la investigacibn monogréafica desarrollada de La aldea San
Vicente, esta se encuentra ubicada en un area de produccion agricola y
ganadera muy importante del municipio de Cabafas, sin embargo
carecen de infraestructura vial (carretera, puente) que les facilite el

traslado no s6lo de personas sino de productos de produccion agricola.

La implementacion del puente vehicular propuesto en este trabajo de
graduacion, contribuird considerablemente al desarrollo economico y
social de esta comunidad y su area de influencia, pues dara beneficio a

mas de 4 200 habitantes que circulan por esta area.
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Con la planificacién de este proyecto, a través del Ejercicio Profesional
Supervisado, la Facultad de Ingenieria de la Universidad de San Carlos
de Guatemala, esta cumpliendo con su labor de proyeccion social, por
cuanto las instituciones beneficiadas no hicieron ningin desembolso para

la realizacion de los disefios.
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RECOMENDACIONES

A la municipalidad de Cabanas

Previo a la construccién del puente, deberd realizarse un estudio de
suelos en el lugar donde se cimentara cada estribo y pila, para garantizar
gue el dimensionamiento de la subestructura es el correcto.

Preferiblemente a través del ensayo de penetracion dinamica (SPT).

Actualizar los precios de la mano de obra, materiales de construccion y
maquinara pesada, presentados en los presupuestos, antes de la

contrataciéon y construccion del proyecto.

Garantizar la supervision técnica, a través de un profesional de la
Ingenieria Civil durante la ejecucion del proyecto, para que se cumplan
con todas las especificaciones y requerimientos contenidos en los

planos.

Verificar que los materiales a utilizar, sean de calidad, y resistencia

indicada en planos.
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Factores de capacidad de carga
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Fuente: Das, Braja M. Principios de ingenieria de cimentaciones 42. Edicion. p. 843.
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Fuente: Das, Braja M. Principios de ingenieria de cimentaciones 42. Edicion. p. 844.
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Fuente: Das, Braja M. Principios de ingenieria de cimentaciones 42. Edicion. p. 845.
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Anexo 2. Socavacioén

La socavacion consiste en la profundizacion del nivel del fondo del cauce
de una corriente causada por el aumento del nivel de agua en las avenidas,
modificaciones en la morfologia del cauce o por la construccion de estructuras
en el cauce como puentes, espigones, etc. Debe diferenciarse la socavacion de
la erosion no recuperable en el sentido de que después de que pase la avenida
o se elimine la causa de la socavacion en procesos posteriores, comunmente
se vuelven a depositar sedimentos en un proceso ciclico, y se pude recuperar el

nivel del fondo del cauce.

La socavacion estad controlada por las caracteristicas hidraulicas del
cauce, las propiedades de los sedimentos del fondo y la forma y localizaciéon de
los elementos que la inducen. La socavacion se la relaciona con las fallas de
las cimentaciones de puentes en todo el mundo, la mayoria de las fallas de
puentes en el mundo es por socavacion. A continuacion se presenta un
esquema general de un proceso de socavaciéon ocasionado por la construccién

de un puente.

1- CAUCE NATURAL
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2- CAUCE CON UN PUENTE

Al evaluar la socavacion en el sitio de un puente se deben tener en cuenta

seis componentes:

1. Socavacion no recuperable

Es el cambio en el nivel del fondo del cauce con el tiempo a 10 50 100 6
500 afios. Esta profundizacion o agradacion del cauce ocurre en
longitudes importantes de la corriente en un proceso que obcede a
fenbmenos goemorfoldgicos, los cuales pueden ser acelerados por la
intervencidn antrépica de la cuenca o el cauce.

Es de notar que para el caso del presente proyecto este componente no
aplica, ya que como se explicé en la monografia, la ubicacion del puente
se encuentra en las faldas del cerro Piedra de cal, el cual con los afios en
tiempos de invierno ha estado erosionandose y alli nace uno de los
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principales afluentes del rio, el material erosionado lo ha acarreado al
cauce del rio San Vicente, por lo que el nivel del fondo no se ha socavado
sino que se ha azolvado con cada final de invierno, esto se comprobo
mediante entrevistas realizadas a las personas de mayor de edad de la
aldea quienes confirmaron el hecho de que hace aproximadamente 50
afos el cauce del rio estaba alrededor de 5 metros por debajo del nivel

que tiene ahora.

Socavacion por aumento del caudal

Al aumentar el caudal la velocidad aumenta y se produce erosién en el
fondo de la corriente. Al bajar nuevamente el nivel de la corriente,
cominmente esta socavacibn se recupera huevamente por
sedimentacion. La socavacion ocurre en periodos de horas o dias,
afectando practiamente todo el cauce. Al pasar la avenida nuevamente se
produce sedimentacién y generalmente el cuace recupera, al menos

parcialmente, el material socavado durante el paso de la creciente.

Socavacion por contraccién del cauce

La construccion de un puente puede disminuir el ancho del cauce para el
paso de grandes caudales y al presentarse los caudales, se produce un
aumento extraordinario de las velocidades en la contraccion,

produciéndose socavacién del fondo del cauce en el sector contraido.

Socavacion local en los estribos

Junto a los estribos del puente se genera turbulencia la cual produce
erosion adicional y disminuye localmente el nivel del fondo del cauce junto
al estribo. Los vértices junto a los estribos forman fosas profundas de
erosién especialmente en los extremos del estribo junto al sitio de

estrechamiento del cauce. Esta socavacion debe adicionarse a la
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profundidad de socavacion producto de la contraccion de la seccion del

cauce.

Socavacion local en las pilas

En las pilas dentro del cauce se producen remolinos de turbulencia, los
cuales hacen que el nivel del rio descienda especialmente junto a estas
estructuras. Alrededor de las pilas se forma una fosa profunda por
socavacion, producida por un sistema de vortices generados por la

interferencia que la pila causa al flujo.

Inestabilidad geomorfolégica de la corriente (factor de esviaje)

La movilidad lateral de la corriente modifica necesariamente los niveles del
fondo del cauce en sitios especificos. En otras palabras, cuando la
corriente golpea las pilas o estribos e un angulo diferente al formado
transversalmente al puente, esta corriente forma velocidades mayores en
las caras opuestas a la colision, generando remolinos que a su vez
provocan una socavacion mayor de la que se esperaria si la corriente
fuera completamente transversal al puente. Para este proyecto no se

presenta esta componente, ya que la corriente es transversal al puente.

La precision de los modelos de socavacion depende fuertemente de la

disponibilidad de informacion para calibracion y verificacion de las formulas

empleadas. Es dificil que un modelo de socavacion pueda repetirse facilmente

en el campo, debido a la gran diversidad de variables topograficas, hidraulicas,

hidrologicas, sedimentoldgicos y geoldgicas que intervienen en el proceso de

socavacion, las cuales no es posible modelarlas con exactitud.

Para el calculo de la socavacién en pilas y estribos se utilizara la siguiente

ecuaciéon segun Lischtvan-Levediev, para suelos granulares:
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1
ocyg’/ 3 Qd

1+Z
= |/ donde g=————F——
Vs 0.68D9,;28[3wl (Hm)/3Bgp

Donde:

ys = desnivel entre la superficie del agua, al pasar la avenida y el fondo
erosionado.

Hn = desnivel entre la superficie del agua, al pasar la avenida, y el nivel del
fondo original (medido antes de la avenida).

Vs, Yo = Se miden en cada seccion vertical donde se desea hacer el calculo.

Be = ancho libre de la superficie al presentarse la avenida

Qg = gasto del disefio

Dm = diametro medio; si el material del fondo es friccionante.

X, Z = exponentes en funcion de Dm segun el tipo de material del fondo (Tabla
4.2).

w = coeficiente que depende de la concentracion del material transportado en
suspension (Tabla 4.4).

B =coeficiente, depende del periodo de retorno del gasto de disefio (Tabla 4.3).

M = coeficiente, que depende de la contraccion del cauce (Tabla 4.1).

De lo anterior se tiene que:

o 110278
" (3,5)5/3(70)(0,93)

=0,021

02155 17

Ys™ 10.68(0,0015)°2(1)(1.6)

=20m

Por lo que se concluye que las cotas de desplante asumidas para la
colocacién de las zapatas cubre la socavacion en condiciones maximas de

caudal.
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Tabla XIV. Valores del coeficiente de contraccién del cauce U
(Maza, 1967)

TABLA 4.1 Valores del coeficiente de contraccion del cauce u (Maza, 1967).

Luz libre entre dos pilas, en metros

Velocidad

media en 10|13|16I1B|21|25|30|42|52|63|106|124|200
mts/seg
Coeficiente u

Menorde1 | 1.00 [ 1.00 [ 1.00 | 1.00 [ 1.00 [ 1.00 [ 1.00 | 1.00 [ 1.00 | 1.00 [ 1.00 | 1.00 | 1.00
1.00 096 [ 097 [ 098 [ 0.98 [ 0.99 | 099 | 099 [ 1.00 [ 1.00 | 1.00 [ 1.00 | 1.00 | 1.00
1.50 094 | 096 | 097 | 097 | 097 | 0.98 | 099 | 0.99 | 099 | 0.99 | 1.00 | 1.00 | 1.00
2.00 093 | 094 | 095 | 096 | 097 | 097 | 0.98 | 0.98 | 099 | 099 | 0.99 | 0.99 | 1.00
2.50 090 | 093 | 094 | 095 [ 096 | 096 | 0.97 | 0.98 | 098 | 099 | 0.99 | 0.99 | 1.00
3.00 089 | 091 | 093 | 094 | 095 | 0.96 | 0.96 | 0.97 | 098 | 0.98 | 0.99 | 0.99 | 0.99
3.50 0.87 | 090 | 0.92 | 093 | 0.94 | 0.95 | 0.96 | 0.97 | 098 | 0.98 | 0.99 | 0.99 | 0.99
4.00o0Mayor | 0.85 | 0.89 | 091 [ 092 | 093 | 094 | 095 [ 096 | 097 [ 0.98 [ 0.99 [ 0.99 [ 0.99

Fuente: Suérez Diaz, Jaime. Control de erosion en zonas tropicales. la Edicion. p. 142.

Tabla XV. Valores de x y z (Maza, 1967)

Suelos cohesivos Suelos granulares
Yy X i Ya X 1 d (mm) z 1 d (mm) z 1
14x 14+x 1+z 14z
0.80 | 0.52 0.66 1.20 0.39 0.72 0.05 0.43 0.70 40.000 0.30 07T
0.83 | 0.51 0.66 1.20 0.38 0.72 0.15 0.42 0.70 60.000 0.29 0.78
0.86 | 0.50 0.67 1.28 0.37 0.73 0.50 0.41 0.71 90.000 0.28 0.78
0.88 | 0.49 0.67 1.34 0.36 0.74 1.00 0.40 0.71 140.000 0.27 0.79
0.90 | 0.48 0.67 1.40 0.35 0.74 1.50 0.39 0.72 190.000 0.26 0.79

093] 047 | 068 | 1.46 | 034 | 0.5 250 | 038 0.72 250.000 | 0.25 | 0.80
096 | 046 | 068 | 152 | 033 | 075 | 400 | 037 | 073 310.000 | 024 | 0.8

0.98 | 0.45 0.69 1.64 | 0.31 0.76 6.00 0.35 0.74 370.000 0.23 0.81
1.00 | 0.44 0.69 1.64 | 0.31 0.76 8.00 0.35 0.74 450.000 0.22 0.83
1.04 | 0.43 0.70 1.71 0.30 0.77 10.00 0.34 0.75 570.000 0.21 0.83
1.08 | 0.42 0.70 1.80 | 0.29 0.74 15.00 0.33 0.75 750.000 0.20 0.83
112 0.41 0.71 1.89 | 0.28 0.78 20.00 0.32 0.76 1.000.000 0.19 0.84
1.16 | 0.40 0.71 2.00 | 0.27 0.79 25.00 0.31 0.76

Fuente: Suérez Diaz, Jaime. Control de erosion en zonas tropicales. 1a Edicion. p. 142.

168



Tabla XVI. Valores de B (Maza, 1967)

Probabilidad (en % de que Coeficiento
se presente el caudal de B
diseno)

100 0.77
50 0.82
20 0.86
10 0.90
5 0.94
2 0.97

1 1.00
0.3 1.03
0.2 1.05
0.1 1.07

Fuente: Suérez Diaz, Jaime. Control de erosion en zonas tropicales. 1a Edicion. p. 142.

Tabla XVII.  Valores de gy (Maza, 1967)

mezcla agua - o
7 e diment% Coeficiente
1.05 1.06
1.10 1.13
1.15 1.20
1.20 1.27
1.25 1.34
1.30 1.42
1.35 1.50
1.40 1.60

Fuente: Suarez Diaz, Jaime. Control de erosién en zonas tropicales. 1la Edicién. p. 142.
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