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CONCLUSIONES

Se concluye satisfactoriamente el disefio de los diferentes elementos que

componen el puente de 4 carriles cumpliendo con los criterios de disefio,

parametros y restricciones que presenta la NORMA AASHTO, “LRFD

Bridge Design Specifications”. American Association of State Highway and

Transportation Officials. Como se presentan en esta tesis nombrando el

articulo utilizado para el disefio de cada elemento del Puente. El disefio

final estara compuesto por:

Losa de concreto armado:
Geometria: Espesor de 20 cm bajo la viay 23 cm en el volado.

Refuerzo de acero: Que cumple con todos los requisitos de los
diferentes estados limites y los controles de fisuracion

requeridos para el disefio de puentes.

Para momento positivo: barras 1 cp5/8 “ @ 250 mm.

Para momento negativo: barras 1 <p5/8 ” @ 200 mm.

Para acero de distribucion: barras 1 cp1/2 “ @ 200 mm.
Armadura por contraccién y temperatura: barras 1 cp3/8 ” @ 330
mm.

Vigas Te de concreto armado:

Geometria: Alma de 40 cm de ancho y altura de 160 cm, Ala
superior con espesor de 20 cm y ancho de 210 cm.

Refuerzo de acero: Que cumple con todos los requisitos de los
diferentes estados limites y los controles de fisuracion

requeridos para el disefio de puentes.



Para flexion positiva: 16 barras de 28 mm de diametro (28.65

mm)

Para flexion negativa: 18 barras de 28 mm de diametro (28.65

mm)
Separacion de estribos de 250 mm.
Apoyos Elastomericos:

Se eligié un apoyo elastomérico de dureza 60, de L=350 mm,
W=400 mm, con un espesor total de 111 mm conformado por: 7
capas de elastomero de neopreno de 15 mm y 4 planchas de

refuerzo de 1.5 mm G50.

Pernos de Anclaje de 1 3/4” de didmetro y un espesor de placa
base de 1 1/2".

Diafragmas:
Se eligio un angulo L de 3"x3"x5/16” y 4 pernos de 1/2”.

Estribos:
Conformado por los elementos:
Pantalla superior (muro parapeto)

Para momento positivo: barras 1 (p5/8 @ 250 mm.
Para momento negativo: barras 1 (p5/8 “ @ 200 mm.

Para acero de distribucion: barras 1 cp5/8 @ 250 mm.
Pantalla muro (cuerpo del estribo)

Para momento positivo: barras 1 (plg” @ 150 mm.

Para momento negativo: barras 1 (plg" @ 125 mm.



Para acero de distribucion: barras 1 cp5/8 “ @ 250 mm.
Para fundacién (cimentacion)

Para momento positivo: barras 1 cplg" @ 300 mm.
Para momento negativo: barras 1 (plg" @ 300 mm.

Para acero de distribucion: barras 1 q>3/4 ” @ 200 mm.
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CAPITULO I:
GENERALIDADES



1.1 PLANTEAMIENTO DEL PROBLEMA

Los sismos representan la expresion mas clara de que la superficie en el
cual habitamos se encuentra en continua evolucién. Por lo tanto, la
ocurrencia continua de estos eventos, nos permitira conocer cada vez
mas que regiones de la Tierra son mas dinamicas con respecto a otras.
Una fuente frecuente de sismos la constituye la colision entre la placa de
Nazca y Sudamérica ubicadas a lo largo del litoral peruano. Este proceso
geodinamico ha dado origen a la deformacion del borde Oeste de
Sudamérica. Ambos procesos se han desarrollado con la ocurrencia
continua de sismos a diferentes niveles de profundidad, de ahi que el
Peru sea considerado como uno de los paises de mayor potencial sismico

en el mundo.

En la actualidad por la ocurrencia de sismos destructivos desde el siglo
XVI 'y debido a su sismicidad historicas, el disefio estructural debe tomar
todas las medidas preventivas pertinentes; entre las estructuras
vulnerables se encuentran los puentes ya que son estructuras esenciales

de comunicacién y deben seguir en funcionamiento después de un sismo.

Se citan los tipos de fallas mas importantes que se registran en puentes,
tras la ocurrencia de eventos sismicos. Los aqui citados corresponden a
eventos sismicos anteriores en distintas localidades del mundo, como en
el terremoto de Niigata (Japon) el 16 de Junio en 1964, también el gran
terremoto de Hanshin, comunmente conocido como el terremoto de Kobe
donde colapsé la autopista Hanshin, fue uno de los terremotos con mas
estragos en Japon ocurrié el 17 de enero de 1995.

Sismo de San Fernando (California) del 9 de Febrero de 1971, que afecto
62 puentes con un 25% de dafios muy severos o ruina total; e igualmente

se tuvieron dafilos muy graves en puentes durante los terremotos de



Guatemala (1976); Friuli, en ltalia (1976); Miyagi-Ken-Oki, en Japodn
(1978).

El Pert también tuvo dafios de puentes durante los sismos de Huaraz del
30 de Mayo de 1970; el sismo de Arequipa del 16 de Febrero de 1979; el
sismo de Nazca del 12 de Noviembre de 1996 y recientemente el sismo
de Atico del 23 de Junio del 2001.1

1.2 FORMULACION DEL PROBLEMA

Se ha considerado el problema general como:

¢Es el disefio estructural de puentes por el método ASSHTO LRFD

adecuado para emplearlo en el Peru?

A su vez, los problemas especificos como:

¢ Seran las cargas de disefio de la norma AASHTO LRFD las adecuadas

para su uso en el Peru?

¢, Qué parametros son necesarios para el disefio del puente que permitan

el desarrollo del modelo escogido?

1.3 JUSTIFICACION DE LA INVESTIGACION

Los congestionamientos vehiculares y la apertura comercial que
experimenta el Peru ha obligado al mejoramiento y creacion de muchas
vias de comunicacion y, por consiguiente, la construccion de puentes

(tanto vehiculares como peatonales) ha cobrado auge en los ultimos afios,

! Acero Martinez, J. (2009). Comparacion de las normas sismicas mas utilizadas para puentes
continuos en el Perd y sus métodos de andlisis.



especialmente en zonas urbanas densamente pobladas y en las
principales carreteras. Estos sistemas de infraestructura civil resultan,
entonces, de vital importancia para la economia del pais, ya que, a través
de ellos se desplazan millones de toneladas de carga comercial y cientos
de miles de personas cada afo.

Por esto se requiere hacer un disefio estructural adecuado que después
de un evento sismico y pueda continuar con su funcion; por eso se
formulara el disefio de puente continuo con condiciones en el Perd, los
cuales seran datos de caracter hipotético que se especificaran durante la
tesis y se adoptara el disefio segun la normativa AASHTO LRFD.
Finalmente, cabe mencionar que la investigacion que aqui se desarrolla
puede servir como un insumo a tomar en cuenta como guia para el disefio
de puentes bajo la normativa AASHTO LRFD.

1.4 OBJETIVO

El objetivo de la presente tesis es realizar el diseiio estructural de un
puente continuo tipo viga de concreto armado, utilizando la metodologia
establecida en la norma AASHTO LRFD, con condiciones y parametros
para el Perd; lo cual los datos para el lugar especifico se tomaran forma

hipotética.
1.5 OBJETIVOS ESPECIFICOS

Los objetivos especificos del presente proyecto son:

- Determinar si las cargas de disefo establecidas en la norma AASHTO

LRFD son adecuadas para su uso en el Peru.

- ldentificar los pardmetros para el disefio de un puente continuo tipo
viga.



CAPITULO II: MARCO
TEORICO



2.1 DEFINICION

Segun la AASHTO, un puente es una obra que se construye para salvar
un obstaculo no menor a 6100 mm dando asi continuidad a una via. Suele
sustentar un camino, una carretera o una via férrea, pero también puede
transportar tuberias y lineas de distribucion de energia. Los puentes
pueden formar parte de una carretera o estar sobre o debajo de esta. Los
puentes que soportan un canal o conductos de agua se llaman
acueductos. Aquellos construidos sobre terreno seco o en un valle,
viaductos. Los que cruzan autopistas y vias de tren se llaman pasos

elevados.
2.2 PARTES DE LA ESTRUCTURA
2.2.1 SUPERESTRUCTURA:

Son los componentes estructurales del puente que constituyen el tramo
horizontal, estd conformada por: tablero que soporta directamente las
cargas; vigas, armaduras, cables, bodvedas, arcos, quienes transmiten las

cargas del tablero a los apoyos.

Tablero.- Es el componente, con o sin superficie de rodamiento, que
soporta las cargas de rueda en forma directa y es soportado por otros

componentes.

Estructura Portante.- Es el componente estructural que soporta al tablero
y Se apoya en sus extremos con la subestructura, es decir transmite las

cargas procedentes del tablero a los estribos y/o pilas.

Accesorios del tablero.- Son elementos que sirven para dar funcionalidad
al puente y seguridad tanto a los vehiculos como a los peatones: cordon

barrera, barandas, barreras.

2.2.2 SUBESTRUCTURA:



Son los componentes estructurales del puente que soportan el tramo

horizontal, los componentes mas importantes son:

Pilares (apoyos centrales); estribos (apoyos extremos) que soportan
directamente la superestructura; y cimientos, encargados de transmitir al

terreno los esfuerzos.

Pilares.- Son elementos de apoyo intermedios los cuales conducen los
esfuerzos de la superestructura hacia las fundaciones estan disefiados
para resistir presiones hidraulicas, cargas de viento, cargas de impacto,
etc. Son mas susceptibles a los efectos de la socavacion por lo que las
fundaciones deberan estar por debajo de la altura maxima de socavacion.
Pueden ser de concreto o acero, aun en puentes de acero los pilares de
concreto son a menudo adoptados, en algunos casos los pilares muy
altos son elaborados en segmentos de concreto prefabricado. Los pilares
pueden ser de una seccion transversal constante o variable eso
dependera de la altura del pilar, también pueden tener una seccion llena o
una seccion hueca la eleccion de los pilares depende de Ila

constructibilidad y la estética.

Estribos.- Son los que proveen soporte a la superestructura, establecen la
conexion entre la superestructura y el terraplén, son disefiados para
soportar la carga de la superestructura la cual es transmitida por medio de
los elementos de apoyo, el peso de la losa de transicion y las presiones
del suelo (empuje de tierras). Los estribos estan conformados por una
losa de fundacién que transmite el peso de los estribos directamente al
suelo, la losa sirve de cubierta para un sistema de pilotes que soportan la
carga, el muro frontal, asiento del puente, muro de retencién encima del
asiento del puente, losa de aproximacion, los estribos también poseen
juntas de dilatacion o expansion que ajustan los desplazamientos de la

superestructura.



Cimientos.- Se encuentran bajo el terreno de la superficie son encargados
de transmitir toda la carga al suelo, al absorber dicha carga el suelo se
contracciona dando origen a los asentamientos. En todo disefio de
fundaciones dos condiciones se deben satisfacer: “que el asentamiento
total de la estructura este limitado a una cantidad tolerablemente
pequeiia y que en lo posible el asentamiento diferencial de las distintas
partes de la estructura se elimine”. (Arthur Nilson, 2000, 499).

2.3 CLASIFICACION DE PUENTES

Los puentes son clasificados segun sus caracteristicas tales como

longitud, servicio prestado, material de la superestructura, etc.
Algunas de las clasificaciones mas comunes son:
Por su longitud:

Puentes mayores (Luces de vano mayores a los 50 m.).
Puentes menores (Luces entre 10 y 50 m.).

Alcantarillas (Luces menores a 10 m.).

Figura 1. Pittsburgh, Pennsylvania. Liberty Bridge

Puente con luz mayor a 50 m.

Fuente: www.brooklineconnection.com

Por el servicio que presta:



Puentes camineros.

Puentes ferroviarios.

Puentes en pistas de aterrizaje

Puentes acueducto (para el paso de agua solamente).
Puentes canal (para vias de navegacion).

Puentes para oleoductos.

Puentes basculantes (en zonas navegables)

Puentes parpadeantes (en cruces de navegacion)
Pasarelas (o puentes peatonales)

Puentes mixtos (resultado de la combinacién de casos).

Figura 2. Puente Caminero y Puente Ferroviario

Fuente: www.apuntesingenierocivil.blogspot.pe



Figura 3. Puente Gard, Francia.

Acueducto hecho por los romanos.
Fuente: www.sobrefrancia.com

Por el material de la superestructura:
Puentes de Madera
Puentes de mamposteria de ladrillo.
Puentes de mamposteria de piedra. (Fotografia 1.5.)
Puentes de concreto ciclépeo.
Puentes de concreto simple.
Puentes de concreto armado.
Puentes de concreto pretensado.
Puentes de seccidén mixta. (Fotografia 1.6)

Puentes metalicos.



Figura 4. Dusseldorf-Neuss, Alemania.
Puente de Acero.

Fuente: www.footage.framepool.com

Figura 5. Puente Rafael Urdaneta, en Zulia, Venezuela.

Puente mixto.

Fuente: www.pt.wikipedia.org

Por los mecanismos de transmision de cargas a la infraestructura:



Puentes de vigas.

Puentes aporticados.

Puentes de arco.

Puentes en volados sucesivos.
Puentes atirantados

Puentes colgantes.

Figura 6. Puente George, en Virginia, USA.

Puente de Arco

Fuente: www.pinterest.com

Por el angulo que forma el eje del puente con el paso inferior:
Puentes rectos (Angulo de esviaje 90°).
Puentes esviajados (Angulo de esviaje menor a 90°).

Puentes curvos (Angulo variable a lo largo del eje).
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Figura 7. Puente Penang, Malasia.

Puente curvo
Fuente: www.blog.citroen.es
2.4 ALCANCES

Los alcances de la presente tesis comprenden el disefio de la
superestructura (losa de concreto, vigas T de concreto armado, apoyos
elastomericos y diafragmas) y el disefio de la subestructura (Estribos y

Pilares).
2.5 ESPECIFICACIONES TECNICAS
2.5.1 Concreto
- En losa del tablero: f'c = 280 kg/cm? = 28 Mpa = 27.47 N/mm?2
- En estribos y pilares: f'c = 210 kg/cm? = 21 Mpa = 20.60 N/mm?
2.5.2 Acero
- En barras de acero corrugadas:
fy = 4200 kg/cm? = 42 Mpa = 414 N/m m?
- Envigas T : f'c = 280 kg/cm? = 28 Mpa = 27.47 N/mm2

2.5.3 Soldadura y pernos
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- Pernos de alta resistencia ASTM A325:

Fu = 8400 kg/cm2 = 824.04 N/mm?2

- Pernos de anclaje ASTM F1554 Gr55:

Fy = 3860 kg/cm? = 378.67 N/mmz, Fu = 5270 kg/cm? = 516.99 N/mm?2
- Conectores de corte ASTM A108:

Fy = 3515 kg/cm? = 344.82 N/mmz, Fu = 4200 kg/cm?2 = 412.02 N/mm?
2.5.4 Caracteristicas del suelo

- Resistencia admisible del terreno: 4 kg/cm?

2.6 FILOSOFIA DE DISENO [CAPITULO 1.3 AASHTO LRFD]

Todos los componentes y conexiones deberan satisfacer, para cada
estado limite, la ecuacion 1.3.2.1-1 de las especificaciones de la
AASHTO. Para los estados limite de servicio y evento extremo, los
factores de resistencia deberdn tomarse como 1.0, excepto para pernos y
para columnas de concreto, para los cuales la AASHTO tiene

especificaciones distintas.
Y niyiQi < ¢Rn = Rr

(Ec. 1.3.2.1-1 de las especificaciones de la AASHTO)
Siendo:
Para cargas donde se utiliza el valor maximo de yi: ni = nDnRnl 2 0.95
Para cargas donde se utiliza el valor minimo de yi: ni =1 nDnRnl <1.0
Donde:
yi = Factor de carga, aplicado a las solicitaciones.

¢ = Factor de resistencia, aplicado a la resistencia nominal.
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ni = Modificador de carga

nD = Factor relacionado a la ductilidad.

nR = Factor relacionado a la redundancia.

nl = Factor relacionado a la importancia operacional.
Qi = Solicitacion

Rn = Resistencia nominal

Rr = Resistencia factorizada = ¢Rn

La Tabla 1 muestra los valores de los modificadores de carga para el
estado limite de Resistencia. Para todos los demas estados limite los

modificadores de carga seran iguales a 1.

Modificador de carga Aplicacion
=105 Componentes no dictiles
_ Disefios convencionales y detalles que cumplan con las
np =100 especificaciones AASHTO.
Componentes y conexiones con consideraciones
=08 especiales de ductilidad.
=1.05 Miembros no redundantes
Ng =1.00 Niveles convencionales de redundancia
=095 Niveles excepcionales de redundancia
=105 Puentes criticos o esenciales
n =1.00 Puentes tipicos
=095 Puentes relativamente poco importantes

Tabla 1. Modificadores de carga

Fuente: Tabla 1 Disefio de un puente con estructura de acero, Acevedo M.
2.7 CARGAS Y FACTORES DE CARGA [Seccion 3 AASHTO LRFD]
2.7.1. Cargas a utilizar:
2.7.1.1 Cargas Permanentes:
DC = Carga muerta de los componentes estructurales y accesorios no

estructurales
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DW = Carga muerta de las superficies de rodadura
EH = Presion de tierra horizontal

EV = Presion vertical proveniente del peso del relleno.
2.7.1.2 Cargas transitorias:

LL = Carga viva vehicular

BR = Fuerza de frenado vehicular
PL = Carga viva peatonal

LS = Carga viva superficial

EQ = Carga de sismo
2.7.1.3 Pesos Especificos

- Peso especifico del concreto: 2400 kg/m3
- Peso especifico del relleno: 1900 kg/m3
- Peso especifico del acero estructural: 7850 kg/m3

- Peso especifico del asfalto: 2250 kg/m3
2.7.1.4 Cargas vivas

La norma establece que la carga viva vehicular debe consistir en la
combinacion de un camion o tdndem de disefio (el mas desfavorable).
Ademas, las cargas del camion o del tAindem deberan incrementarse en

los porcentajes indicados en la Tabla 3.2
2.7.1.4.1 Camién de disefo

Los pesos y las separaciones entre los ejes y las ruedas del camion de
disefio HL93 seran como se especifica en la Figura 8.3

2 Acevedo Laos, M. (2015). Disefio de un puente con estructura de acero.
3 AASHTO LRFD, (2010). Especificaciones de disefio para puentes.
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(o) (o) (o)

35.000 N 145000 N 145.000 N

4300 mm 4300 a 9000 mm
e

-

600 mm Genera P 1800 rn:\
300 mm Vuelo sobre el tablero

- -

Figura 8. Carga de camion de disefio
Fuente: Figura 3.6.1.2.2-1 AASHTO LRFD

2.7.1.4.2 Tandem de disefio

El thindem de disefio consistira en un par de ejes de 110 kN con una
separacion de 1200 mm. La separacion transversal de las ruedas se

debera tomar como 1800 mm.*

110 kM 110 kN
per axle per axle

Figura 9. Carga de tAndem de disefio

Fuente: www.aboutcivil.org
2.7.1.4.3 Sobrecarga distribuida

La norma considera una sobrecarga distribuida de 950 kg/m,

uniformemente distribuida en direccion longitudinal. Se supone ademas

4 Castellanos, M. C. (2010). Validacién de la norma AASHTO LRFD en puentes de hormigén
armado.
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que esta carga se distribuye uniformemente en un ancho de 3 metros en
direccion transversal. No se deben considerar los efectos dinamicos de la

tabla 3 para esta sobrecarga.®
2.7.1.4.4 Presencia multiple de carga viva

Los efectos debido a la carga viva deben determinarse considerando cada
posible combinacibn de numero de vias cargadas, multiplicando las
cargas provenientes del camién o tandem de disefio por un factor de
presencia multiple, para tener en cuenta la probabilidad de que cada via
esté ocupada por toda la carga de disefio HL93. Los factores de

presencia multiple se muestran en la tabla 2.

NUmero de vias cargadas | Factor de presencia multiple, m

1.2
2 1

0.85
=3 0.65

Tabla 2. Factores de presencia multiple.
Fuente: Tabla 3.6.1.1.2-1 AASHTO LRFD

2.7.1.4.5 Incremento por efectos dinamicos: IM

Los efectos estaticos del camion o tandem de disefio deben ser
incrementados por los porcentajes mostrados en la Tabla 3 de
incrementos por efectos dinamicos. El factor que debe aplicarse a la
carga estatica debe tomarse como: (1+IM/100). El incremento por efectos
dinamicos no debe aplicarse a cargas peatonales o a la sobrecarga

distribuida.®

5> Acevedo Laos, M. (2015). Disefio de un puente con estructura de acero.
6 Acevedo Laos, M. (2015). Disefio de un puente con estructura de acero.
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Componente

Uniones del tablero - Todos los estados limite

75%

Todos los otros componentes:

Estados limite de fatiga y
- fractura

- Todos los otros estados limite

15%
33%

Adaptado de la tabla 3.6.2.1-1de las especificaciones de la AASHTO

Tabla 3. Incrementos por efectos dinamicos.

Fuente: Tabla 3.6.2.1-1 AASHTO LRFD

2.7.1.5 Presiones de tierra

Se consideraran los empujes activo y pasivo del suelo. No se considerara

la presion lateral del suelo en reposo, pues la AASHTO considera que

para muros en voladizo convencionales de mas de 1.5 m. de altura, se

puede considerar que el movimiento horizontal de la cima del muro debido

a la deformacion de la estructura y la rotacion de la base, es suficiente

como para desarrollar condiciones activas.Para calcular los coeficientes

de empuje activo y pasivo se utilizaran las teorias de Coulomb.’

2.7.1.5.1. Coeficiente de empuje activo, ka

El valor del coeficiente de empuje activo se tomara como:
ka =sen2(6 + ¢f) I'(sen260sen(8 - 6))

(Ec. 3.11.5.3-1 de las especificaciones de la AASHTO)

En el cual:

M= (14 (of + O)@f = §) sen(6 - O)sen(® + §)) 2

(Ec. 3.11.5.3-1 de las especificaciones de la AASHTO)

Donde:

7 AASHTO LRFD, (2012). Especificaciones de disefio para puentes.
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d = Angulo de friccion entre el relleno y el muro, tal como se muestra en la
Figura 10.

B = Angulo entre el relleno y la horizontal, tal como se muestra en la
Figura 10.

8 = Angulo entre la cara trasera del muro y la horizontal, tal como se
muestra en la
Figura 10.

of = Angulo de friccion interna del suelo.

Figura 10. Coeficiente de empuje activo, ka.
Fuente: Figura 3.11.5.3-11 AASHTO LRFD.

2.7.1.3.2. Coeficiente de empuje pasivo, kp

Se tomaré el valor del coeficiente de empuje pasivo de la Figura 11.
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FACTOR DE REDUCCION DE K; (R)
PARA DIFERENTES VALORES DE -8/

%] 0/6s] 07]06]-05]-04]-03]-02]-01]00
10 978 | 962 | .946| 929 ] 912 | 898 | 881 | B64
15 961 | 934 | 907 | 881 | B854 | 830 | 803|775
20 939 | 901 | .862| 824 | 787 | .752| .716| 678
25 912 | .860 | .808| .759] .711| 666 | 620| 574
30 878 | 811 .746| 686 | 627 | 574 | 520| 4567
35 836 | .752]| .674| 603 | S36| 47S| 417 ] 362
40 783 ]| 682 ] S92| 512 ]| 436] 37S| 316] 262
45 718 | 600 | SO0 | 414 | 339] 339] 221 174

7 , B
LY TS B P

/

Figura 11. Coeficiente de empuje pasivo, kp.
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2.7.1.5.3. Consideraciones sismicas para los empujes laterales de tierra

La AASTHO establece que, para muros ubicados en zonas con una

aceleracion pico AS de 0.4g, no es necesario modificar los empujes

laterales estaticos del suelo para incluir efectos dinamicos, siempre y

cuando la licuefaccion no produzca la falla del talud, ni el sismo produzca

una falla del talud debido a la presencia de arcillas sensibles que pierdan

resistencia debido al zarandeo producido. Por ello, no se amplificaran las

presiones estaticas debido a efectos dinamicos.

2.7.2. Factores de carga y combinaciones
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La norma establece distintas combinaciones de carga dependiendo de los
distintos estados limite a los que estara expuesto el puente. En esta tesis

se tomardn los siguientes estados limite:

- RESISTENCIA I: Uso vehicular normal, sin considerar viento.

- EVENTO EXTREMO I: Incluyendo sismo.

- SERVICIO I. Relacionado con el uso operativo normal del puente, con
una velocidad del viento de 90 km/h y con todas las cargas a su valor sin
factorizar. Se utilizara este estado limite para analizar las deflexiones de
las vigas principales.

- SERVICIO II: Controla la fluencia de la estructura de acero y el
deslizamiento de las conexiones criticas, debido a la carga viva vehicular.
Se utilizar4 este estado limite para controlar los esfuerzos de las vigas

principales.

Los factores de carga para cada combinacion de carga elegida para esta

tesis, se muestran en las tablas 4 y 5.

Estado limite DC, DW, EH, EV |LL, BR, PL, LS |EQ
RESISTENCIA | Yo 1.75 -
EVENTO EXTREMO | Yo VEg 1
SERVICIO | 1 1 -
SERVICIO I 1 1.3 -

Tabla 4. Combinaciones de carga.
Fuente: Tabla 3.4.1-1 AASHTO LRFD

) Factor de carga
Tipo de carga

Maximo Minimo
DC: Componentes y auxiliares 1.25 09
DW: Superficies de rodadura 15 065
EH: Presion de tierra horizontal activa 15 09
EV: Presidn de tierra vertical en estribos 135 1
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Tabla 5. Factores de carga para cargas permanentes.
Fuente: Tabla 3.4.1-2 AASHTO LRFD

Tomaremos un factor de carga viva de 0.5 para el caso de Evento
Extremo |, es decir, yYEQ = 0.5. Con respecto a este tema, en las
especificaciones de la AASHTO se menciona que, si bien en ediciones
pasadas la AASHTO consideraba yEQ = 0, deberia considerarse la
posibilidad de la existencia de una carga viva parcial (yYEQ < 1) en
simultaneo con el sismo. La AASHTO considera razonable un valor de
yEQ = 0.5.
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CAPITULO IlI: DISENO
DEL PUENTE



3.1 GEOMETRIA

Para establecer las dimensiones del puente se realizo la redistribucion de
las vias de transito (plano) y a partir de ello se calcularon las medidas que
debe tener el puente a disefar.

La Figura 1 muestra una vista longitudinal del puente. Se debera cubrir
una luz libre de 72 m, que se dividiran en 3 luces de 22.5 m, 27 my 22.5

m respectivamente. El galibo sera de 5.80 m.

2FH00 mEm 27000 mm 2500 e

1l s
Figura 12. Vista Longitudinal del Puente
Fuente: Elaboracion Propia

La Figura 12 muestra la seccion transversal del puente. Se contara con 4
carriles de transito vehicular de 3.6 m de ancho cada uno (2 en cada
sentido) y una berma central de 1.00 m de ancho siendo el ancho total del

puente de 15.4 m.

15400 mm Ancho de calzada

6 @ 2400 = 14400 mm

1050 mm 1050 mm

Figura 13. Seccion Transversal del Puente

Fuente: Elaboracion Propia
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Se colocaran 7 vigas principales con un espaciamiento de 2.4 my 2
diafragmas por cada luz de viga ubicados a cada tercio de su longitud.

3.2 DISENO DE LOSA DE TABLERO

Se usara el método aproximado de analisis para el disefio del tablero de
hormigén armado sobre vigas Te, para una carga vehicular HL93, las
vigas Te del tablero tienen una distancia de separacion de 2400 mm de
centro a centro y un ancho de alma de 400 mm el ancho de calzada
15400 mm de barrera a barrera. Tener en cuenta una capa de rodadura

de 75 mm de espesor. Usar f'c = 28 Mpa y un fy = 410 Mpa
3.2.1. ESPESOR DEL TABLERO

El espesor minimo para losas de tablero de concreto es de 175 mm segun
la AASHTO LRFD [A9.7.1]. La profundidad tradicional utilizada para
tableros esta basado sobre la longitud de tramo S para el control de

deflexiones por la tabla 6.

Profundidad minima (incluyendo el tablero)
Si se utilizan elementos de profundidad variable, estos valores

Superestructura . - . .
se pueden ajustar para considerar los cambios de rigidez
relativa de las secciones de momento positivo v negativo.

Material Tipo Tramos simples Tramos continuos
E a Princy J2(5+3  +
Losas con 'urpadur'{ principal 1.2(S +3000) S +3000 - 165 mm
paralela al trafico 30 30
Hormigon Armado | Vigas T 0.070L 0.065 L
Vigas cajon 0,060 L 0,055 L
Vigas de estructuras peatonales 0,035L 0,033L

Losas 0.030 L 2165 mm 0.027L =165 mm
Vigas cajon coladas in situ 0.045L 0.040 L
Hormigdn ~ - N
Pretensado Vigas doble T prefabricadas 0,045 L 0.040 L
Vigas de estructuras peatonales 0,033 L 0,030 L
Vigas cajon adyacentes 0.030L 0,025 L
Profundidad total de una viga doble 0.040 L 0.032 L
T compuesta
Acero Profundidad de la porcion de
) seccion doble T de una viga doble T 0.033L 0,027L
compuesta
Cerchas 0,100 L 0.100 L

Fuente: De las especificaciones AASHTO LRFD
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Tabla 6. Profundidades minimas utilizadas tradicionalmente para

superestructuras de profundidad constante.

S + 3000 2400 + 3000
hmin = 30 = 30 =180 mm

Adoptamos como espesor estructural h=190 mm
Entonces asumimos
Espesor de tablero hy = 200 mm

Espesor de volado h, = 230 mm
3.2.2 PESO DE LOS COMPONENTES (CARGA MUERTA)
Para 1 mm de ancho de faja transversal:

Barrera exterior:

k N
P, = 2400 x 10_9mg * 9.81 — % 315000 mm? = 7.42 N/m

m3 kg

Barrera central:

k
P, = 2400 x 107° 93
mm

N
* 9.81 E * 200000 mm? = 4.71 N/m

Capa de rodadura:

kg
=22 10~°
WDW 50x10 mm3

N
* 9.81 kg * 75mm = 0.00166 N /mm?

Losa tablero:

k N
Ws = 2400 x 10‘9m‘g * 9.81 — x 200mm = 0.00471 N/mm?

m3 kg

Losa volado:
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k N
W, = 2400 x 107° g3 *9.81 — % 230mm = 0.00542 N /mm?
mm kg

3.2.3.1 MOMENTOS FLECTORES POR SOBRECARGA

Para este puente el método de analisis aproximado en el cual el tablero

se subdivide en fajas perpendiculares a los componentes de apoyo es

aceptable.

e En este método de las fajas el momento extremo positivo de
cualquier panel de tablero entre vigas se considerara actuando en
todas las regiones de momento positivo y de manera similar el

momento extremo negativo segun AASHTO LRFD [A. 4.6.2.1].

e Las fajas se deberan tratar como fajas continuas, la longitud de

tramo se deberd tomar como la distancia entre centros de los

componentes de apoyo.

e Para determinar las solicitaciones en la faja se debera suponer que

los componentes de apoyo son infinitamente rigidos.

Para aplicacion de los factores de carga, los momentos flectores seran
determinados por separado y mediante la utilizacién del programa SAP

2000:
Losa tablero

71y )
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Figura 14. Carga muerta de losa tablero “Ws”.

Fuente: elaboracion propia

A o A o A

Figura 15. Momentos debido ala “Ws”.

Fuente: elaboracion propia

Diagrams for Frame Object 2 (losa)

End Length Offset [Location) Dizplay Options

Case |DEAD ﬂ End: |Jt 2 ¢ Scroll for Values
ltems | Major [v2 and W3]+ | |Singls valued ~| [DﬁDDDDlJn:nn:] ™ Show Max
JEnd: |Je 3 Location
0.000 mm

[2400.00 mm) 960 mm

Equivalent Loads - Free Bodw Diagram [Concentrated Forces in N, Concentrated Momentz in M-mm)
Dist Load [2-dir]

4. 710E-03 N/mm
at 980,00 ram
Positive in -2 direction

Resultant Shear
Shear ¥2

E.O7BE-02 N
at 960.00 mm

Resultant Moment
Moment M3

2112.02 M-mm
at 360.00 mm

Deflections
D eflection [2-dir)

0.000581 ram
at 360.00 mm
Puositive in -2 direction

" Abzolute " Relative to Beam Minimum + Relative to Beam Ends

Reset ta Initial Uitz Uitz M, rom,C =

Figura 16. Cuadro de resumen por la carga “Ws”.

Fuente: Elaboracién propia
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Ry = 446 N

Mggo = 2112.02 N — mm (El maximo momento positivo se dio a 960 mm

desde el apoyo B entonces llamaremos al momento My,
M, = —2858.84 N — mm

Losa volado

oy —)

L 5.420E
— =y =)

Figura 17. Carga muerta de losa volado “W,".

Fuente: elaboracién propia

A

e — —

Figura 18. Momentos debido a la “W,".

Fuente: elaboracion propia
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Diagrams for Frame Object 2 (losa)

Case |DEAD

5|

Resultant Shear

Resultant Maoment

Deflections

Reset b Initial Unitz

" Abzolute " Relative to Beam Minimum

Items |Mai0r [¥2 and M3) ﬂ |Single walued ﬂ

End Length Offset [Location)

I-End: |t 2

0.000 rarm
[0.00 rarn)

J-End: |t 3

0.000 rmrm
(2400.00 rmm)

* Relative to Beam Ends

Done

Display Options

" Scroll for Values

Equivalent Loads - Free Body Diagram [Concentrated Forces in M, Concentrated Moments in M-mm)

Dist Load [2-dir]

0.00 M/ mm
at 2400.00 mm
Pozitive in -2 direction

Shear ¥2

157N
at 2400.00 mm

Moment M3

-2987.77 M-mm
at 0.00 mm

Deflection [2-dir]

-0.000516 mmm
at 960.00 mm
Positive in -2 direction

Uritz [N, mm,C  ~

Figura 19. Cuadro de resumen por la carga “Ws”.

Rp =727N

Mg = —2987.77 N — mm
Mgygo = —1476.53 N — mm
My =790.35N —mm

Barrera

Fuente: elaboracion propia

742

—( =1 =]
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Figura 20. Carga muerta de barreras “Pg”.

Fuente: elaboracion propia

Figura 21. Momentos debido ala “Pg”.

Fuente: elaboracion propia

Diagrams for Frame Object 2 (losa)

End Length Offzet [Location) Dizplay Options

Case |DE"}‘D ﬂ 1End: |Jt 2 ™ Seroll for Yalues
Items |Mai0r 2 and M3) ﬂ |Single valued ﬂ [DU%DUDnTr:] *  Show Max
J-End: | Jr 3
0.000 rarm
[2400.00 rm)

E quivalent Loads - Free Body Diagram [Concentrated Farces in M. Concentrated Moments in M-rmm)
Digt Load [2-dir)

0.00 NAmm
at 2400.00 mm
Positive in -2 direction

Resultant Shear
Shear ¥2

301N
at 2400.00 rm

Resultant Moment
Moment M3

-5713.40 N-mm
at 0.00 mm

Deflections
Deflection [2-dir)
-0.000986 mm
at 960.00 mm
Positive in -2 direction
" Abzolute " Relative to Beam Minimum (+ Relative to Beam Ends

Urits  |M,mm,C

Flezet to Initial Units

Figura 22. Cuadro de resumen por la carga “Pg”.

Fuente: elaboracion propia



Rz =10.43 N

Mg = —=5713.40 N —mm
Mgygo = —2823.50 N —mm
M; = 1511.34 N — mm

Capa de rodadura

<

1660603
1680E03 )

TERdy
1eE0EDY
1650:9%6 :]
sy

1.660E-03
!

|
Mﬁ}??;l

[
|
}_

Figura 23. Carga muerta capa de rodadura “Wpy,”.

Fuente: elaboracién propia

17/3-%%%%%

Figura 24. Momentos debido ala “Wpy,".

Fuente: elaboracién propia
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Diagrams for Frame Object 2 (losa)

End Length Dffzet [Location] Dizplay Optianz
Case |DEAD ﬂ -End: |Jy 2 ¢ Scroll for Values

Iterns |Mai0r [W2 and 3] j |Single valued j [DDDDDDDnTn:] +  Show Max
J-End: |t 3
0.000 rarm
(2400.00 mm)

Equivalent Loads - Free Body Diagram [Concentrated Forces in M, Concentrated Moments in M-mm)
Dizt Load [2-dir]

1.660E-03 M /mm
at 192000 mim
Pogitive in -2 direction

Resultant Shear

Shear ¥2
230N
at 2400.00 mim

Resultant Moment

Moment M3
-952.68 M-mm
at 2400.00 mirm

Deflections

Deflection [2-dir]
0.00071E9 mm

at 960,00 rarm
Positive in -2 direction

" Absolute " Relative to Beam Minimurm ¢ FRelative to Beam Ends

Reset to Initial Units

Units |M, mm,C =

Figura 25. Cuadro de resumen por la carga “Wpy,”.
Fuente: elaboracion propia
Rg =251N
Mg = —=207.51 N — mm
Mggo = 641.81 N — mm
M, = —952.68 N — mm

3.2.3 SOBRECARGA VEHICULAR (CARGA VIVA)

Consideraciones Generales:

El tablero es disefiado usando el método de analisis aproximado segun
AASHTO LRFD [A 4.6.2.1]. El camién o tandem de disefio se debera
ubicar transversalmente de manera que ninguno de los centros de las
cargas de rueda este a menos de [A3.6.1.3.1]:

e Para el disefio del tablero = 300 mm a partir de la cara del cordén o

baranda.
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e Para el disefio de todos los deméas componentes = 600 mm a partir del

borde del carril de disefio.

El ancho de las fajas equivalentes interiores para hormigon colado in situ

se puede tomar como se especifica en la Tabla 7:

DIRECCION DE LA FAJA

PRIMARIA EN ANCHO DE LA FAJA
11PO DE TABLERO RELACION CON EL PRIMARIA (mm)
TRAFICO
Hormigoén:
* Colado in situ Vuelo 1140 + 0.833X
Paralela o perpendicular +M: 660 + 0,558

—=M: 1220+ 0.258

* Colado in situ con encofrados perdidos Paralcla o perpendicular +M: 660 +0.555
—=M: 1220 +0.258

® Prefabricado. postesado Paralela o perpendicular +M: 660 +0,558
—M: 1220 +0.258

Fuente: De las especificaciones AASHTO LRFD
Tabla 7. Fajas equivalentes.

Siendo: S= Separacién de los elementos de apoyo (mm)

X= Distancia entre la carga y el punto de apoyo (mm)

El area de contacto de los neumaticos de una rueda compuesta por uno o
dos neumaticos se debera considerar como un unico rectangulo de 510
mm de ancho y 250 mm de longitud segun AASHTO LRFD [A3.6.1.2.5].
Las cargas de las ruedas se pueden modelar como cargas concentradas
o como cargas distribuidas en un area cuya longitud en la direccién
paralela al tramo es igual al &rea de contacto de los neumaticos como se
especifica segun AASHTO LRFD [A 3.6.1.2.5] mas la profundidad del
tablero segiin AASHTO LRFD [A 4.6.2.1.6]
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NUmero de carriles:

We 15400

= 3600 — 3600 = 4 carriles

N,

Factor de presencia multiple “m”tabla 8.

Nuunero de carriles Factor de presencia
cargados muiltiple, m
1 1.20
2 1.00
3 0.85
>3 0.65

Tabla 8. Factor de presencia multiple (m).
Fuente: De las especificaciones AASHTO LRFD

El factor de presencia multiple es 1.2 para un carril cargado y 0.85 para

tres carriles cargados.

3.2.3.1 Momento negativo por carga viva en el volado:

E = 1140 + 0.833(X) = 1140 + 0.833(200) = 1306.60 = 1310 mm

—1.2(72.5 * 10%)(200)
5 = Rt = —13282.44 N.mm = —13.28 Kn.m

3.2.3.2 Momento positivo por carga viva

Un carril cargado

El maximo momento positivo se da en la posicion My,, que es a 960 mm
del apoyo exterior. Los esfuerzos se determinaron utilizando el programa
SAP2000, el ancho equivalente para ambos casos uno y tres carriles

cargados determinado es:
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E =660 + 0.55(S) = 660 + 0.55(2400) = 1980 mm
P=725Kn m=12

_mx*P 1.2 *72.5 % 103

W = = =4344 N
E 1980 /mim
ITI IT\ \_II \TI \_1\ I_ll \T\ I_II \T\
ITI IE\ \EI \EI \E\ [F \E\ Ipl \T\
| T T T T T T
N D D (D (D (D 4D
Figura 26. Carga viva un carril cargado “W;;_,".
Fuente: elaboracion propia
- ILI

L A2 T T T D

Figura 27. Momentos debido ala “W;;_;".

Fuente: elaboracion propia
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Diagrams for Frame Object 2 (losa)

End Length Offzet [Location)
Case |DEAD L e | 2

Items |Mai0r V2 and M3) ﬂ |Single walued j [DE.IDEIDEIDnTr;q
JEnd: | JE 3
0.000 rom
[2400.00 mmm)

Resultant Shear

Resultant Moment

Deflections

(”  Abzalute (" Relative to Beamn Minimumn (+ Felative to Beam Ends

Reset to Initial Units

Dizplay Optionz
" Sl for Values
("  Show b ax

Equivalent Loads - Free Body Diagram [Concentrated Farces in M. Concentrated Moments in M-mm)

Dizt Load [2-dir]

0.00 M Ararm
at 2400.00 rm
Positive in -2 direction

Shear ¥2

23584 N
at 2400.00 mm

Moment M3

15105.88 M-mm
at 360.00 mm

Deflection [2-dir]

0.004119 mm
at 960,00 mm
Positive in -2 direction

Uitz M., mrn, C -

Figura 28. Cuadro de resumen por la carga “W;;_;".

Fuente: elaboracion propia

Ry = 19.90 N
Mogo = 19105.88 N — mm

Tres carriles cargados

E =660 + 0.55(S) = 660 + 0.55(2400) = 1980 mm

P=725Kn m=0.85
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_mxP 0.85 * 72.5 * 103

W= E 1980

—f M —]

cd3.ad—

=31.12N/mm

— =y =)
—=q —)

A3.40—
PEERY!

Figura 29. Carga viva tres carriles cargados

Fuente: elaboracion propia

A = A

_—

« ”
WLL—3 .

A\

Figura 30. Momentos debido ala “W;;_3".

Fuente: elaboracion propia

Diagrams for Frame Object 2 (losa)

End Length Offset [Locatio

Case [DEAD x| e 2
Items |Ma|or V2 and M3) j‘S\ngla valuedj [DUDUDDDI.:;:}
JEnd | Je 3
0.000 mm
[2400.00 mm)

Resulant Shear

—

Resulkant Momert

4’—

Deflections

4’—

= Absolute & Relative to Beam Ends

Fieset to Initial Units

" Relative to Beam Minimum

Equivalent Loads - Free Body Diagram [Concentrated Forces in M, Concentrated b oments in M-mm)

) Dizplay Options
O Seoll for Values
* Show Max

Dist Load [2-dir)

0.00 MNémm
at 2400000 mm
Positive in -2 direction

Shear ¥2

2275 M
at 2400.00 mm

Homent M3

19866.43 M-mm
at 960.00 rarn

Deflection [2-dir)

0.004493 mm
at 360,00 mm

Paositive in -2 direction

Units  [M.mm.C -

Figura 31. Cuadro de resumen por la carga “W;;_3".

Fuente: elaboracion propia
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Ry = 20.69 N
Mogo = 19866.43 N — mm

La mayor reaccion y el mayor momento flector estdn gobernados por tres
carriles cargados.
Rz = 20.69 N
Mogo = 19866.43 N — mm

3.2.3.3 M&ximo momento negativo interior por carga viva

La ubicacion critica para un maximo momento negativo por carga viva
esta sobre el primer soporte interior del tablero como se muestra, con un

factor de presencia multiple m =1.2 y un ancho de faja equivalente de:

E =1220 4 0.25(S) = 1220 + 0.25(2400) = 1820 mm
P=725Kn m=12

W_m*P_1.2*72.5*103_4780N
~TEF 1820 ¥78ON/mm

Figura 32. Carga viva un carril cargado  “W;;_;”.

Fuente: elaboracion propia
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A 4

Figura 33. Momentos debidoala “W;;_;".

Fuente: elaboracion propia

Diagrams for Frame Object 2 (losa)

End Length Dffset (Location) Digplay Options:

Case |DE4D | 1End ot 2  Sorol for Values
tems [Maior [v2 and M3+ | [Single valued | [DD-UDUDUn:“r;“] & ShowMax
J-End: e 3
0.000 mm
[2400.00 mm)

Equivalent Loads - Free Body Diagram [Concentrated Forces in N, Concentrated Moments in N-namn)
Dist Load ([2-dir)

0.00 M/
at 2400.00 ram
Positive in -2 direction

Resultart Shear

Shear W2
3343 N
at 2400.00 ramn

Resultant Momert

Moment M3
-20655.10 N-mm
at 2400.00 mm

Deflections

Deflection [2-dir]

0.003031 mm

at 1000.00 ram

Positive in -2 direction
" Absolute " Relative to Beam Minimum & Relalive to Beam Ends

Reset to Initial Units

Urits  |N.mm.C =

Figura 34. Cuadro de resumen por la carga “W;;_;".
Fuente: elaboracion propia

M, = —20655.10 N — mm

3.2.3.4 Maxima reaccion exterior por carga viva

La carga de la rueda esta ubicada a 300 mm de la cara de la barrera,

ancho equivalente es la misma que la del volado:

E =1140 4+ 0.833(X) = 1140 + 0.833(200) = 1306.60 = 1310 mm

el

38



P=725Kn m=1.2

W_m*P B 1.2 % 72.5 % 103
- E 1310

= 66.41 N/mm

Figura 35. Carga viva un carril cargado  “W,;_,”.

Fuente: elaboracién propia

5 89.00
;50‘25
> 214
5 014

8.12 ¢
DSGE
0.02¢

Figura 36. Reacciones debidoala “W;;_;".
Fuente: elaboracion propia
Rz =89.00 N

3.2.4 ESTADO LIMITE DE RESISTENCIA
Las combinaciones de carga pueden ser tomadas de las tablas 9, 10 y
11. [1]

Q= ZniYiQi

1,00 para disefios y detalles convencionales que cumplen con estas

Especificaciones.
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np = 1.00

1,00 para niveles convencionales de redundancia.
ng = 1.00

1,00 para puentes tipicos.

n; = 1.00

Entonces “n”:

n; = 1.00 * 1.00 * 1.00 = 1.00

Ahora por la tabla:

Tipo de carga

Factor de Carga

Maximo Minimo

DC: Elemento y accesorios 1.25 0.90
DD: Friccidn negativa (downdrag) 1.80 0.45
DW: Superficies de rodamiento e instalaciones para servicios publicos 1.50 0.65
EH: Empuje horizontal del suelo

e Activo 5 0.90

¢ Enreposo 0.90
EL: Tensiones residuales de montaje 1,00 1.00
EV: Empuje vertical del suelo

» Estabilidad global 100 N/A

* Muros de sostenimiento y estribos 1‘% < 1 0 0

. lli;tl?lcr.tufa 1I‘1Iglfla enterrada 130 0.90

* Marcos rigidos ‘ 135 0.90

» Estructuras flexibles enterradas u ofras. excepto alcantarillas 1.05 0.90

metalicas rectangulares i

¢ Alcantarillas metalicas rectangulares flexibles 1.50 0.90

ES: Sobrecarga de suelo 1,50 0.75

Fuente: De las Especificaciones AASHTO LRFD

Tabla 9. Factores de carga para cargas permanentes, yp

Para elementos y accesorios (DC); yp = 1.25
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Para superficies de rodamiento (DW); yp = 1.50

nc
Combinacién de Cargas DD | LL Usar sélo uno por vez

Dw | IM

Ey | CE

EV | BR I

ES | PL CR
Estado Limite EL | LS | WA | WS | WL | FR SH TG | SE |EQ | IC | CT | CV
RESISTENC'L% I(a menos que . 175 | 1.00 R B 100 | 050120 | vre | Ve ~ ~
se especifique lo contrario) F
RESISTENCIA IT Yp | 135 ] 1,00 - - 1.00 | 0.50/1.20 | v | vse - -
RESISTENCIA ITT Yo - 100 | 1.40 - 1.00 | 0.50/1.20 | vre | vee - -
RESISTENCIAIV - Te s0/1.7
Solo EH, EV. ES. DW,DC 1.5 } 1,00 ) } 100 | 0.5011.20 ) ) } }
RESISTENCIAV Yp | 135 | 1.00 [ 040 | 1.0 | 1.00 | 050120 | vy1e | V== - -
EVENTO EXTREMO [ Yo Yeq | 1.00 - - 1.00 - - - 1,00 -
EVENTO EXTREMO IT Yp | 050 | 100 - - 1,00 - - - - 1,00 | 1,00 | 1,00
SERVICIO I 1.00 | 1.00 | 1,00 | 030 | 1.0 | 1,00 | 1.00/1.20 | vrg | vex | - -
SERVICIO IT 1,00 | 1.30 | 1,00 - - 1.00 | 1.00/1.20 - - - -
SERVICIO II 1.00 080 |100] - | - |100] 1.00/1.20 | vrg | veg | - -
SERVICIO IV 1.00 - 100 | 0.70 - 1.00 | 1.00/1.20 - 1.0 - -
FATIGA - Solo LL, IM vy CE - 0,75 - - - - - - - - -

Fuente: De las Especificaciones AASHTO LRFD

Tabla 10. Combinaciones de cargas y factores de carga.

Para la sobrecarga vehicular (LL); yp = 1.75

Componente IM

Juntas del tablero - Todos los Estados Limites 75%

Todos los demas componentes
e Estado Limite de fatiga y fractura 15%

e Todos los demas Estados Limites 33%

Fuente: De las Especificaciones AASHTO LRFD
Tabla 11. Incremento por carga dinamica, IM.

Entonces para la carga dinamica el IM seria 1.33
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Lo cual resultaria

Q = Zni yin‘ = 095[125 MDC + 150MDW + 1'75MLL+IM]

Calculamos

En apoyo B:
Mg = 1.00[1.25(—2987.77 — 5713.40) + 1.50(—207.51) + 1.75 = 1.33
* (—13282.44)]
Mg = —42.10 Kn.mm

En la distancia donde el momento maximo a 960 mm.
Mgeo = 1.00[1.25(2112.02 — 1476.53 — 2823.50) + 1.50(641.81) + 1.75
* 1.33 * (19866.43)]
Mogo = 44.47 Kn.mm

La seccion de disefio para momento negativo se puede tomar sobre el
siguiente criterio:

Para construcciones monoliticas de hormigdn en la cara del componente
del apoyo segun AASHTO LRFD [A4.6.2.1.6].

Los valores para las cargas como se muestra son para 1 mm de faja de
ancho calculados separadamente. La carga concentrada de rueda es para

un carril cargado.

E = 1140 + 0.833(X) = 1140 + 0.833(200) = 1306.60 = 1310 mm
P=725Kn m=12

W_m*P B 1.2 % 72.5% 103
- E 1310

= 66.41 N/mm
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400mm 300mm 375mm _
P= 66.41N/mm

742 N
127mm

.I ‘ )rmeg.

‘Ws =0.00471 N/mm
200mm

| Wwbw=0.00166 N/mm

o =0.00542 N/mm

L=900mm Rg

Figura 37. Esquema para analisis de momentos.

Fuente: elaboracién propia

Losa de tablero
1
M = -3 * 0.00471 * 200% + 4.46 = 200

Ms =797.80 N —mm

Losa del volado

900
2

M, =-1716.70 N — mm

M, = —0.00542 900 =* (

+200) + 7.27 % 200

Barrera

M, = —7.42 * (900 + 200 — 127) + 10.43 * 200
M, = —5133.66 N — mm

Capa de rodadura

1
Mpy = o 0.00166 * (900 + 200 — 400)? + 2.51 * 200

Mpy = 103.30 N — mm
Carga viva
M;; = —66.41 * 400 + 89.00 * 200
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Estado limite de resistencia

Mg = 1.00[1.25(797.80 — 1716.70 — 5133.66) + 1.50(103.30) + 1.75

* 1.33 * (—8764.00)]
Myeqg = —27.81 Kn — mm
3.2.5 DISENO DE ACERO ESTRUCTURAL
3.2.5.1. SELECCION DE REFUERZO

Recubrimiento para las armaduras principales no protegidas Tabla 12

: RECUBRIMIENTO
SITUACTON
(oom}
Exposicion directa al agua salada 100
Hormmgonado contra el suelo 75
Ubicaciones costeras 75
Exposicidn a sales anticongelantes 60
Superficies de tableros con transito de neumdticos 60
con clavos o cadenas
Otras situaciones exteriores 50
Otras situaciones mmteriores
» Hasta bamras No. 36 40
» Barras No. 43 v No. 37 50
Fondo de losas hormigonadas in situ
= Hasta barras No. 36 25
= Barras No. 43 v No. 37 30
Encofrados inferiores para paneles prefabricados 20
Pilotes prefabricados de hormigdn armado
= Ambientes no commosivos 50
= Ambientes comosivos 73
Pilotes prefabricados de hormigon pretensado 50
Pilares hormmgonados in sitn
+ Ambientes no corrosivos 50
= Ambientes comosivoes
- En general 73
- Armadura protegida 73
s Cascaras 30
» Hommigdn colocadoe con lodo bentonitico, 73
hormigdn celocado por el sistema tremie o
constmccion con lechada

Tabla 12. Recubrimiento para las armaduras principales no protegidas
(mm).
Fuente: De las especificaciones AASHTO LRFD
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Ubicaciones costeras 75 mm
Losas hormigonadas in situ 25 mm

10 mm

b

i

-‘ |.
3 E
5 = 75 mm P o E
> - £| 200
* AT SES A EEE R, T EESEELESEESEELELEESS o A TN
— 25mm

Figura 38. Esquema de acero estructural.
Fuente: elaboracion propia

Asumimos barra <p5/8 " su diametro =15.9 mm

15.9
dpos = 200 = 10 = 25 — —= = 157.05 mm

15.
dneg =200 =75 ——= = 117.05 mm

3.2.5.2. Armadura para el momento positivo
dpos = 157.05 mm

MU = M960 == 4447 Kn —mm

El minimo momento ultimo M, depende del momento de fisuracion
My = Spe * fr
1 1
bh? = =1 % 200%? = 6666.7 mm?>

Snc:g 6
fr =0.97 28 = 5.13

M, = 6666.7 * 5.13 = 3420 Kn —m



El momento ultimo M, , como minimo igual al menor valor entre:
1.2M.. = 1.2%34.20 =41.04 Kn—m
01.33My =133 %4447 =59.15Kn—m

Por consiguiente el menor momento altimo es:

My =41.04Kn.m b=1m d =0.15705m

1 1 2mk
p=— ofy

k = M, 4104 1663.92 Kn/m?

~bhd? 1+015705% 92 Kn/m
_ fy _ 420 _

Mm=085Fc 085%28 16
_1 2+17.65+166392 o
P=T765¢ 0.85 = 4200 * 0.00981 x 1002 _

As =p=*b*d=0.00497 = 100 * 15.705 = 7.81 cm?
Con barras (p5/8 ” (As = 1.99cm?) entonces por 4 As,,s = 7.96 cm?

e Revisar la ductibilidad

_ Asfy | 796+%420
=085 ch 08528100

a < 0.36 * 15.705 = 5.65 es conforme OK

=140cm

e Revisar momento resistente

a 1.40
OMn = PAsfy (d - E) = 0.90 * 7.96 * 4200 * (15.705 — T)

= 451482.44 kg — cm
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4429 Kn—m > 41.06 Kn —m es conforme OK
Entonces se escogen barras 1 <p5/8 ” @ 0.25 m.

3.2.5.3 Armadura para el momento negativo

Myey = —27.81 Kn.mm dpeg = 117.05 mm

El minimo momento Ultimo M; depende del momento de fisuracion
Mey = Spe * fr

1 2 1 2 3
Sne =z bh* = =1+ 200° = 6666.7 mm

f- =0.97 x/28 = 5.13
M, = 6666.7 * 5.13 = 34.20 Kn —m

El momento ultimo M, , como minimo igual al menor valor entre:

1.2M,, = 1.2%34.20 = 41.04 Kn —m
01.33M, = 1332781 =3699Kn—m

Por consiguiente el menor momento altimo es:

My =3699Kn—-m b=1m d=0.11705m

My 36.99

k= 3dz = Tw 0117052

= 2699.86 Kn/m?
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_fy 420
© 085fc 0.85=%28

_r o, 2+17.65+269986 ..
P =176 ¢ -

m = 17.65

" 0.85 * 4200 * 0.00981 * 1002
As =p=*bx*d=0.0083 %100 * 11.705 = 9.74 cm?

Con barras (p5/8 ” (As = 1.99cm?) entonces por 5 As,,s = 9.95 cm?

e Revisar la ductibilidad

_ Asfy 995420
@ =085 ch 08528100

a < 0.36 * 15.705 = 5.65 es conforme OK

=176 cm

e Revisar momento resistente
a 1.76
dMn = dAsfy (d - 5) = 0.90 * 9.95 x 4200 (11.705 — T)

= 407139.08 kg — cm

3994 Kn —m > 36.99 Knnm es conforme OK
Entonces se escogen barras 1 <p5/8 “@ 0.20 m.

3.2.5.4 Acero de distribucion

Segun la norma AASHTO LRFD:

En la parte inferior de las losas se debera disponer armadura en la
direccion secundaria; esta armadura se debera calcular como un
porcentaje de la armadura principal para momento positivo segun
AASHTO LRFD [A.9.7.3.2]:

En nuestro caso la armadura principal es perpendicular al trafico, por lo

tanto utilizaremos 67%.
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Entonces el acero por distribucion es:
As = 0.67 * Ag = 0.67 * 9.95 = 6.70 cm?

Con barras cp1/2 “(Ag = 1.29cm?) 1 cp1/2 ” @ 0.20 m.

3.2.5.5 Armadura por contraccion y temperatura

La armadura para contraccién y temperatura, el area de la armadura en
cada direccion debera satisfacer. El acero se debera distribuir

uniformemente en ambas caras:

A >075Ag
ST fy

Dénde:

Ag= area bruta de la seccion (mm2)

fy =tensién de fluencia especificada de las barras de armadura (MPa)

2 _0751000>|<200_357 5
s =0. 420 =3.57cm

Para una sola cara

1
As = > 3.57 = 1.79 cm?

Con barras (p3/8 “(Ag = 0.71cm?) 1 cp3/8 @ 0.33m.

3.2.6 Limitacion de la fisuracion mediante distribucion de la armadura
Segun la norma AASHTO LRFD:

El estado limite de Servicio | investiga el ancho de fisuracion de las

estructuras de hormigén armado [A.3.4.1].
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El momento usado para calcular el esfuerzo de traccion en la armadura

es:

M - MDC + MDW + 133MLL
La fisuracion es controlada por los limites de la separacion de la armadura

bajo cargas de servicio.

Separacion Maxima:
~ 123000

Bsfs Ve - 2 dC

d
BS — 1 + ¢
0.7(h — d,)

Y. = 0.75

d.= espesor del recubrimiento de hormigon medido desde la fibra extrema
traccionada hasta el centro de la barra o alambre ubicado mas préximo a
la misma (mm)

La relaciéon entre el esfuerzo del acero y el esfuerzo en el concreto es:

M.(d —x)

fs=nfc=n
ICT

Relacion de modulos acero y concreto

3.2.6.1 Revisar la armadura para el momento positivo
Momento Positivo para Servicio I:
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M =1(2112.02 — 1476.53 — 2823.50) + 1(641.81) + 1 * 1.33 * 19866.43

=2488Kn—m
100 cm
| |
72cm| ///% X_J
e N
As'= 995cm2

15.705cm

} | As= 7.96cm?

3.3 com [

!

Figura 39. Bloque de la seccion transversal de losa.

Fuente: elaboracion propia
Ubicacion del eje neutro(x) de la seccién fisurada:

1
5 bx? = nAs (d" — x) + nAg(dpos — x)

1
> 100 * x2 =7 %9.95(7.2 — x) + 7 x 7.96(15.705 — x)

x =414 cm

Momento de inercia de la seccidn fisurada:

1 3 , , 2 2
ler = 3bx* + As'n(d’ = x)? + nds(dpos — )

1
I = 3 100 = 4.143 + 7 x 9.95(7.2 — 4.14)%2 + 7 x 7.96(15.705 — 4.14)?

I, = 10030.90 cm*

M = 24880000 N.mm I, =100309006.17 mm* d,,s = 157.05 mm
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M.(d—x) _ 24880000.(157.05 — 414)
n—m——=

fs= I, i 100309006.17 = 200.80 N/mm?
Bom1+—" 14 33 —1.28 =130
0.7(h — d,) 0.7(200 — 33)
5 < 22300 123000 e 5 .33 = 287 mm

—-2d;=———F7—

Befs ¢ ¢ = 1.30 = 200.80
250 < 287 es conforme OK

3.2.6.2 Revisar la armadura para el momento positivo

Momento Negativo para Servicio I:
M = 1.00[1.00(797.80 — 1716.70 — 5133.66) + 1.00(103.30) + 1.00 = 1.33
* (—8764.00)] = —17.61 Kn—m

100 cm
[

7.2 cm]

As= 995 cm?

As'=7.96 cm?2 11705 cm

Adem | | —H|
!

1

Figura 40. Bloque de la seccion transversal de losa.

Fuente: elaboracién propia

Ubicacion del eje neutro(x) de la seccion fisurada:

1 ,
bez +(n— 1)ASpos(x —d) = nASneg(dneg — X)

1
5% 100 * x2 + (7 — 1)7.96(x — 3.3) = 7 * 9.95(11.705 — x)

x =3.39cm
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Momento de inercia de la seccidn fisurada:

1 3 , , 2 2
ler = 3bx* + Asn(d" = x)? + nAs(dpos — X)

1
I, = =100 %3.393 + 7 % 7.96(3.3 — 3.39)? + 7 * 9.95(11.705 — 3.39)?

cr_§

I, = 6114.60 cm*

M = 17610000 N.mm I, = 61146056.53 mm* dp,, = 117.05 mm

M.(d—x) 17610000.(117.05 — 33.9)
_— = *

— — 2
fs = I, 61146056.53 167.63 N/mm
Bs =1+ de =1+ 53 =1.28 = 1.30
ST 07(h—-d,) T 07(200-33) 7T T
S < 12300 2d 123000 0.75 — 2 * 33 = 463

— — . —_ * =
= Bofs T €~ 130+167.63 mm
200 < 357 es conforme OK
6 5/8” @020m $3/8” @033 m $5/8” @0.20m

e | | _\-\

/| L\
- w L3 /o —w i ooooo ’/o ;/ ccccccccccc i \E o‘l\ oooooo

$5/8" @ 0.25 ml ‘ $1/2” @020 m ‘

Figura 41. Esquema corte transversal de la losa armada.

Fuente: elaboracion propia
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3.3 DISENO DE VIGAS TE DE CONCRETO ARMADO

3.3.1 DESARROLLO GENERAL DE LA SECCION

El puente Illeva tréfico interdepartamental sobre wuna corriente

normalmente pequefia que esta sujeto a grandes flujos de agua durante

estacion de lluvias.

3.3.2 DESARROLLAR LA SECCION TiPICA

3.3.2.1 Espesor del ala superior [A5.14.1.3.1a]

la

El espesor de las alas superiores que trabajan como losa de tableros

deberia ser:

Como se determina en la seccién 9 [A9.7.1.1]

- Altura minima de tablero de hormigén = 175 mm

- Disenio del tablero de, espesor estructural = 190 mm
Maximo tramo libre= 20(200)= 4000 mm > 2400 mm

3.3.2.2 Espesor de ala inferior: No aplicable a vigas T.

3.3.2.3 Espesor del alma [A5.14.1.3.1c]

-Espesor de alma minimo 200 mm, sin vainas de pretensado.

-Minimo recubrimiento de hormigon para armaduras principales 50 mm.

-Tres barras de D 36 en una fila requiere un ancho de viga [A5.10.3.1.1]

bmin =2(50)+3db+2(1.5db)
bmin =2(50)+3(25.4)+2(1.5*25.4)= 315 mm

-Dar a las barras un espaciamiento extra, Probar bw= 400 mm
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3.3.2.4 Profundidad de la superestructura [Tabla A2.5.2.6.3-1]
Profundidad minima para tramos continuos = 0.0065L

Hmin= 0.065(27000) = 1755mm
H= 1800 mm

3.3.2.5 Limites de la Armadura

-Losa prolongada: como minimo 1/3 de la capa inferior de la armadura
transversal [A5.14.1.3.23]

-Armadura minima: deberia adecuarse para desarrollar el minimo de
@Mn > 1.2Mcr 6 @Mn > 1.33Mcr veces el momento mayorado requerido

para los estados limites de resistencia | [A5.7.3.3.2]
Mcr = Snc.fr
fr =0.97/fc = 0.97V/28 =5.133 MPa [A5.4.2.6]

-Control de la fisuracion: La fisuracién es controlado por los limites de

separacion de la armadura bajo carga de servicio. [A5.7.3.4]

_ 12300 .
s < Bsfs .ye c

Bs= 14—"5
T 2T 07(h—do)

-Traccion en las alas en el estado limite de servicio.

La armadura por traccion deberia estar distribuida en una distancia igual

al menor de:
El ancho del ala efectivo.

Un ancho igual a 1/10 del promedio de los tramos adyacentes [A4.6.2.6,
A5.7.3.4]
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-Armadura longitudinal superficial se requiere si la profundidad del alma
de > 900 mm

-Armadura de compresion y temperatura [A5.10.8.2]

Ag
As > 0.75—
fy

3.3.2.6 Ancho de ala efectiva [A4.6.2.6]

—Longitud de tramo efectivo para tramos continuos es igual a la distancia

entre puntos de inflexidn por cargas permanentes.

Vigas interiores Vigas Exteriores
( 1
1 | =L
b < ZLefec b 1b < 4 8 eflec
L= )12t + by, c2 T 6ts+§bw
S k ancho del voladizo

Las dimensiones de las secciones de prueba para el puente Viga T estan

mostradas en la figura 6.7-3

3.3.2.7 Areas de bielas y tirantes [A5.6.3] No aplicable

La seccion a tratar para el puente viga T esta mostrada en la figura 42.

200 mm

Ll

i

1800 mm

f

T

230 mm

|

- =— 400 mm
2400 mm

Figura 42. Dimensiones de prueba para el puente viga Te
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Fuente: Elaboracion Propia

3.3.3 Selecciodn de factores de Resistencia [A5.5.4.2]

3.3.3.1 Estado Limite de Resistencia @ [A5.5.4.2]
Flexién y traccion 0.90
Cortante y Torsion 0.90
Compresion Axial 0.75
Apoyos 0.70
3.3.3.2 Para otros estados Limites 1 [A1.3.2.1]

3.3.4 Seleccionar modificadores de carga [A1.3.2.1]

Resistencia _Servicio Fatiga
Ductilidad n 1 1 1 Al.3.3
Redundancia n 1 1 1 Al.3.4
Importancia n 1 - - Al.3.5
n=n=n=n 1 1 1

3.3.5 Seleccionar las combinaciones de carga y los factores aplicables.
Estado Limite de Resistencia | n=n= 1.0
U =n[1.25DC +1.50DW+1.75(LL + IM)+1.0(WA+FR)+...]
Estado Limite de Servicio |

U = 1.0(DC +DW)+1.0(LL + IM)+1.0WA +0.3(WS+WL)+.. ]
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Estado Limite de Fatiga

U=0.75(LL+IM)

3.3.6 Calcular las solicitaciones debida a sobrecargas

3.3.6.1 Seleccion del numero de carriles [A3.6.1.1.1]

Nc = ENT w = ENT 15400 =4
€= Gs00) = G007 =
3.3.6.2 Presencia Mdltiple [A3.6.1.1.2]
N° de Carriles Cargados m
1 1.20
2 1.00
3 0.85
4 0.65

3.3.6.3 Incremento por Carga Dinamica [A3.6.2.1] No se aplica al carril de

disefo
Componente IM
Juntas de Tablero 75%
Fatiga 15%
Otros Estados 33%

3.3.6.4 Factores de Distribucion para Momento: [A4.6.2.2.2]

Aplicable al [A4.6.2.2.1]
-Ancho de tablero constante
-Numero de vigas no es menor a cuatro, las vigas son paralelas y tienen

aproximadamente la misma rigidez
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- La parte del vuelo correspondiente a la calzada dx no es mayor que 910
mm

D= 1050-400=650 < 910 mm OK

1050 mm

Figura 43. Volado parte de calzada de

Fuente: Elaboracion Propia

Seccién Transversal Tipo (e) ver [Tabla A4.6.2.2.1-1]

N° de vigas Nb =7

Profundidad de losa de hormigont1=200 mm
Separacion entre vigas o almas S= 2400 mm

Longitud de tramo de la viga L1=L3 = 22500; L2= 27000

3.3.6.4.1 Vigas Interiores con tablero de Concreto [A4.6.2.2.2b] y [Tabla
4.6.2.2.2b-1]

. ~ .. . 1
Para un disefio preliminar considerar vy ;= 1.0
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Un carril de disefio cargado:

0.3

S \%*/S kg
S — 0,06 (—) (_) %9 _oa
MIm am00) o) Qo

Donde:

mg = Factor de distribucion con factor de presencia multiple

S| = Unico Carril Cargado, Interior
MI = Mdltiples Carriles Cargados

M = Momento

Dos 0 mas carriles de disefio cargados:

0.2

S \% /S kg
MI __ _ _ 0.1
mgw = 0.075+ (2900) (L) STITE

K, =n(l + Ae,?)
Siendo:
n = Eg/Ep
Ep = Modulo de elasticidad del material de la viga
Ep, = Modulo de elasticidad del material de la losa
I = Momento de inercia de la viga

A = Area de la viga

e, = Distancia entre los centros de gravedad de la viga y la losa (mm)

Area (A) de la seccion

A =400(1600) + 2100(200) = 1060000 mm?
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Determinacién del centro de gravedad:

~400(1600)(800) + 2100(200)(1700)

= 1156.60
(400)(1600) + 2100(200) mm

Determinacion de la inercia

1 1
I = 1 (400)(1600)3 + (400)(1600)(1156.60 — 800)? + I (2100)(200)3

+2100(200)(1700 — 1156.60)* = 34.34x10'° mm*

eg = 1700 — 1156.60 = 543.4 mm

K, =n(I + Ae,?) = 1(34.34x10° + 1060000(543.4)?)
K, = 6.56x10"

Factor de Distribucion L1=22500 Lprom = 24750 L2=27000

mgs! 0.521 0.503 0.488
mgh! 0.724 0.706 0.690

Para las vigas interiores los factores de distribucion son gobernados por

los multiples carriles.

3.3.6.4.2 Vigas Exteriores [A4.6.2.2.2d] y [Tabla 4.6.2.2.2d-1]
Un carril de disefio cargado: Ley de momentos m=1.2 Ver fig 6.7-4
2400R - 0.5(2300)P - 0.5(500)P =0

2300 + 500

R= 0.5P< 2400

) = 0.583P
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glﬁlE = 0.583 SE= Unico carril exterior

mgif = 1.2(0.583) = 0.700 mgist = 0.700
P/2 P/2
GO0 mm iy ]
Asumir
/_articulacinn
T e T s r"-%'
2400 mm
R
Figura 44. Definicién Ley de Momentos
Fuente: Elaboracion Propia
Definicion ley de momentos
Dos o mas carriles de disefio cargados de = 500 mm
mgit = emgl¥! ME=Mldiltiples carriles cargados, Exterior
Donde:
e =077+ = =077+ -2 =0.95< 1.0 Usar e= 1.0
2800 2800

Para multiples carriles cargados

mgME = mgi! = 0.724; 0.706; 0.690
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3.3.6.4.3 Requerimiento especial para vigas exteriores

El desarrollo de las ecuaciones requeridas para obtener los factores de
distribucion previamente expuestos, se consideraron puentes que
Unicamente tenian diafragmas a los extremos. Por lo tanto, si se
consideran diafragmas interiores, la distribucion transversal de la carga
mejorard en algun grado. Es por ello que el articulo 4.6.2.2.2d de las
especificaciones de la AASHTO propone que, para el caso de puentes
con diafragmas intermedios, el factor de distribucion para vigas exteriores
no debe ser menor que el factor obtenido asumiendo que la seccién del
puente se deflecta y rota como una seccién rigida.

Para hallar el factor de distribucion para vigas exteriores, la AASHTO
propone la siguiente ecuacioén, la cual proviene del método de Courbon y
cuyo resultado expresa el factor de distribucion en términos de carriles de

disefio (al igual que los factores previamente hallados)é:

R = & Xext Zév=L1 e

Ng NB x2

Donde:

R = Reaccion en la viga exterior, en términos de carriles de disefio

NL = Numero de carriles cargados considerados

ei = Excentricidad de un camion de disefio o linea de carga de disefio,
medida desde el centro de gravedad de la configuracion de vigas
propuesta, tal como se muestra en la Figura 45.

xi = Distancia horizontal desde el centro de gravedad de la configuracion
de vigas hasta cada viga, tal como se muestra en la Figura 45.

Xext = Distancia horizontal desde el centro de gravedad de la
configuracién de vigas hasta la viga exterior, tal como se muestra en la
Figura 45.

Nb = Numero de vigas

8 AASHTO LRFD, (2010). Especificaciones de disefio para puentes.
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7200 mm e

(17 o [TLIT]

000U

X et

i
1

1
1

Figura 45. Ubicacion transversal de los camiones de disefio

Fuente: Elaboracion Propia

Como se muestra en la Figura 45, para hallar la méxima reaccion en la
viga exterior, se colocan los camiones lo mas cerca posible al borde. El
espaciamiento minimo entre la rueda del camion y la vereda debe ser de
60 cm.

Nb=7

Xext = 7200

x; =-2400 x, =-4800
x3 =-7200 x, = 2400
xs =4800 x4 =7200

Y x%=1612.8x10°
Considerando 1 via cargada: (Factor de presencia multiple = 1.2)

NL=1
el=6200 — 2e=6200 — 1.2R = 0.504 carriles de disefio

Considerando 2 vias cargadas: (Factor de presencia multiple = 1)
NL=2
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el=6200 2e=9400 — 1.0R = 0.705 carriles de disefio
e2 = 3200

Considerando 3 vias cargadas: (Factor de presencia multiple = 0.85)
NL =3

el = 6300

e2=3200 2e=7500 — O0.85R = 0.649 carriles de disefio

e3 =-2000

Considerando 4 vias cargadas: (Factor de presencia multiple = 0.65)
NL =4

el = 6300
e2=3200 2e=2500 - 0.65R = 0.683 carriles de disefio
e3 =-2000
e4 = -5000

Los factores de distribucion de las sobrecargas por carril para momento

en las vigas seran:

Viga interior: g =0.724 carriles de disefo
Viga exterior: mg = 0.705 carriles de disefio
Dado que realizaremos el mismo disefio para vigas interiores y exteriores,

tomaremos el factor g = 0.724

65



3.3.6.4.4 Distribucion de Momentos por Carga Viva

Ubicacién| M(104) | M(200) | M(205) | v(100) | v(110) | V(200)
100 0.0000 0.0000 0.0000 22.5000 0.0000 0.0000
101 1.1313 -0.5470 -0.1989 19.7030 -2.7970 5.8005
102 2.2757 -1.0607 -0.3857 16.93%94 -5.5607 1.1250
103 3.4468 -1.5082 -0.5483 14,2418 -8.2582 1.5995
104 4.65/75 -1.8563 -0.6/50 11.6438 -10.8563 1.9688
105 3.6713 -2.0/18 -0./533 9.1782 -13.3218 2.1974
106 2.7515 -2.1215 -0.7715 6.8785 -15.6215 2.2500
107 1.9112 -1.9724 -0.7171 47777 -17.7224 2.0918
108 1.1635 -1.5910 -0.5785 2.9090 -19.5910 1.6875
109 0.5222 -0.9448 -0.3436 1.3052 -21.1948 1.0019

110 0 200 0.0000 0.0000 0.0000 22.5000 -22.5/0 0/22.5
201 -0.0204 -1.1455 0.56%0 -1.1455 -1.1455 20.8575
202 -0.0333 -1.8745 1.3115 -1.8745 -1.8745 18.8100
203 -0.0400 -2.2478 2.2275 -2.2478 -2.2478 16.4588
204 -0.0414 -2.3258 3.3172 -2.3258 -2.3258 13.9050
205 -0.0386 -2.1697 4.5803 -2.1697 -2.1697 11.2500
208 -0.0327 -1.8398 3.3172 -1.8398 -1.8398 8.5950
207 -0.0248 -1.3973 2.2275 -1.3973 -1.3973 6.0413
208 -0.0161 -0.9025 1.3115 -0.9025 -0.9025 3.6900
209 -0.0074 -0.4165 0.5690 -0.4165 -0.4165 1.6425

210 o 300 0.0000 0.0000 0.0000 22.5000 0.0000 0.0000
301 0.0046 0.2576 -0.3436 0.25/6 0.2576 -1.0019
302 0.0077 0.4340 -0.5785 0.4340 0.4340 -1.6875
303 0.0096 0.5380 -0.7173 0.5380 0.5380 -2.0918
304 0.0103 0.5785 -0.7715 0.5785 0.5785 -2.2500
305 0.0100 0.5650 -0.7533 0.5650 0.5650 -2.1974
306 0.0020 0.5063 -0.6750 0.5063 0.5063 -1.9688
307 0.0073 0.4113 -0.5483 0.4113 0.4113 -1.5995
308 0.0051 0.28%4 -0.3857 0.28%94 0.28%4 -1.1250
309 0.0027 0.1492 -0.1989 0.1492 0.1492 -0.5801
310 0.0000 0.0000 0.0000 22.5000 0.0000 0.0000

Tabla 13. Coeficientes de las ordenadas de influencia

My = Mg [(Mcami()n 0 Mtan) (1 +—

Fuente: Elaboracion Propia

IM
100

) + Mcarril]
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Ubicacién 104

Para tramos relativamente cortos el tandem de disefio gobierna con
momento positivo, pero en este caso gobernara el camion de disefio con

un largo de 4.3 entre los ejes de 135 kN ver Figura 46.

sseN . 35RN g3gpy

t1041 9.3 N/mm

p—— 32.5m 27 m 25m =

Figura 46. Posicion de la carga viva para dar el maximo momento positivo

en el tramo exterior

Fuente: Elaboracion Propia

M_amion = 35(0.10582)(22.5) + 145(0.207 + 0.12597)(22.50)
= 1169.65 kNm

Miangem = 110(0.207 + 0.18364)(22.50) = 966.83 kNm
M, gpri = 9.3(0.10214)(22.50)% = 480.89 kNm
Vigas Interiores
My v = 0.724(1169.65x1.33 + 480.89) = 1474.44 kNm
Vigas Exteriores
My v = 0.724(1169.65x1.33 + 480.89) = 1474.44 kNm

Ubicacion 200: Para momento negativo en los soportes un Unico camion

gobierna con el segundo eje separado a 9000 mm ver Tabla 4.6, los
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factores de distribucion estan basados en la longitud promedio del tramol
y el tramo 2 ver Figura 47.

9.0m

—

145 KN 145 KN 35 KN

9.3 N/mm

—

! | 1 1 1 i 1 |
bl 1

. IS —— =t 3T7TmM N ﬂ_ﬁmg-—{

Figura 47. Posicion de la carga viva para dar el maximo momento

negativo en el soporte

Fuente: Elaboracion Propia

M. amicn = 145(=0.07071 — 0.08331)(22.50) + 35(—0.10306)(22.50)
= —583.65kN

M, grriy = 9.3(—0.13853)(22.50)% = —652.22 kNm
Vigas Interiores
My, = 0.724(—583.65x1.33 — 652.22) = —1034.22 kNm
Vigas Exteriores

My, = 0.724(—583.65x1.33 — 652.22) = —1034.22 kNm

Ubicacion 205: El tdandem gobierna esta posicion, ver Figura 48.
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110 110
KN KN

L — 9.3 N/mm

Ao

|—7:’_'2.5IT1 -—i— 27m 4—\-7 22.5!114—\

Figura 48. Posicion de la carga viva para dar el maximo momento positivo

en el tramo interior

Fuente: Elaboracion Propia

Miangem = 110(0.20357 4 0.17864)(27.00) = 945.97 kNm
M, grris = 9.3(0.10286)(22.50)% = 484.28 kNm
Vigas Interiores
My, = 0.724(945.97x1.33 + 484.28) = 1261.52 kNm
Vigas Exteriores

My, = 0.724(945.97x1.33 + 484.288) = 1261.52 kNm

3.3.6.5 Distribucion de Factores por Cortante: [A4.6.2.2.3]
El tipo de seccion transversal es del Tipo (e) de la Tabla [5.6.2.2.1-1] la

S=2400 mm, mg es independiente de la longitud del tramo.

3.3.6.5.1 Vigas Interiores
Segln AASHTO LRFD [A4.6.2.2.32 y Tabla 4.6.2.2.31-1]

Un carril cargado

mgsl = 0.36 + —— =036 + = = 0.676
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Dos 0 mas carriles cargados

2
) = 0.816

. S ( S )2 2400 (2400

3600 \10700 2+ 3500~ 10700

Para las vigas interiores los factores de distribucion estan gobernados por

los multiples carriles = 0.816

3.3.6.5.2 Vigas Exteriores
Segun AASHTO LRFD [A4.6.2.2.3by Tabla 4.6.2.2.3b-1]

Ley de momentos: mg;,t = 0.583 Gobierna

SE _ MI
mgy- = emgy

Donde:

C_ =06+ 500 _ 0.767
3000 3000

mgyE = 0.767(0.724) = 0.555

e=0.6+

Los factores de distribucion de las sobrecargas por carril para cortante en

las vigas seran:

Vigainterior: g = 0.816 carriles de disefo

Viga exterior: mg = 0.555 carriles de disefio

Dado que realizaremos el mismo disefio para vigas interiores y exteriores,

tomaremos el factor g = 0.816

3.3.6.5.3 Distribucion de Corte por Carga Viva:

Virein = Mg (Veamion 0 VTan)1-33 + Vearril

Ubicacion 100: ElI camién de disefio gobierna esta posicion con una

separacion de 4.3m entre los ejes de 135kN.
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145 KN 145 KN 35 KN
4.3m 4.3m

9.3 N/mm

-— \\\‘

— 225 m - 27Tm el 225 M

Figura 49. Posicion de la carga viva para dar el maximo cortante en el
soporte

Fuente: Elaboracion Propia

Veamisn = 145(1 + 0.7638) + 35(0.53803) = 274.58 kN
Veandgem = 110(1 + 0.9337) = 212.71 kN
Vearris = 9.3(0.45536)(22.5) = 95.28 kN
Vigas Interiores
Voo = 0.816[(274.58)1.33 + 95.28] = 375.74 kN
Vigas Exteriores

Viiom = 0.816[(274.58)1.33 + 95.28] = 375.74 kN
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Ubicacion 110: El camién gobierna esta posicion.

35 KN 145 KN 145 KN
l 4.3m 4.3 m

l 9.3 N/mm

j | Y

e 2.5 m _! IIm —i ﬂ.Sma{

Figura 50. Posicion de la carga viva para dar el maximo cortante en el

lado izquierdo del soporte interior

Fuente: Elaboracion Propia

Veamisn = 145(=1 — 0.94715) + 35(—0.7111) = —307.23 kN
Viandem = 110(=1 — 0.9691) = —216.601 kN
Voarris = 9.3(—0.63853)(22.5) = 133.61 kN

Vigas Interiores
Vipem = 0.816[(—307.23)1.33 + —133.61] = —442.46 kN

Vigas Exteriores
Viieim = 0.816[(—307.23)1.33 + —133.61] = —442.46 kN
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Ubicacion 200: El camion de disefio gobierna esta posicion.
145 KN 145 KN 35 KN

4.3 m 4.3 m
I | 9.3 N/mm

a—

T 11 1 BEEEEERENE

RN IR i Sail N b it MCEDAF AL i o bl ot

’ % % T %
-—H.Sm—+7 ZIim 4+— E.Sm——l

Figura 51. Posicion de la carga viva para dar el maximo cortante en el

lado derecho del soporte interior

Fuente: Elaboracion Propia

Veamion = 145(1 4 0.96089) + 35(0.7234) = 309.65 kN
Vearrir = 9.3(0.66510)(22.5) = 139.17 kN
Vigas Interiores
Vipom = 0.816[(309.65)1.33 + 139.17] = 449.62 kN
Vigas Exteriores

Viremn = 0.816[(309.65)1.33 + 139.17] = 449.62 kN

3.3.7 Calcular las solicitaciones debido a otras cargas

Utilizando los momentos totales de cada tramo obtenidos con las lineas

de influencia, calcularemos las solicitaciones por carga muerta.

Momentos
M = w(area neta)(L)?
Myo, = w(0.07129)(22.5)? = 36.10w kNm
M,y = w(—0.12179)(22.5)? = —61.66w kNm
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Myos = w(0.05821)(22.5)% = 29.47w kNm

Cortantes
V = w(area neta)(L)
Vigo = w(0.37821)(22.5) = 8.51w kN
Viio = w(—0.62179)(22.5) = —14.00w kN
V00 = w(0.6000)(22.5) = 13.5w kN

Vigas Interiores

DC:
Losa: (2400x9.81x1073)(0.20)(2.40) = 11.30 kN/m
Alma viga T: (2400x9.81x1073)(0.40)(1.80 — 0.20) = 15.07 kN /m
Wpe = 2637 kN/m
DW

Capa de Rodadura:
(2250x9.81x1073)(0.075)(2.400) = 3.97 kN/m

Determinados los valores de w reemplazar en las expresiones de

momentos y cortantes:
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W MOMENTOS (KNM) CORTANTE (KN)
M104 M200 M205 V100 V110 V200
26.370 951.960 -1625.970 777.120 224.410 -369.180 356.000
588.600 2.891 -3.809 1.489 0.419 -0.758 0.589
3.970 143317 -244.790 117.000 33.780 -55.580 53.600
1474.44 -1034.22 1261.52 375.74 -442.46 449.62

Tabla 14. Momentos y Cortantes en Vigas Interiores

Vigas Exteriores
DC:
Alma viga T:

Fuente: Elaboracion Propia

(2400x9.81x1072)(0.2)((1.80 — 0.23) + (1.80 — 0.20)) = 14.93 kN /m

Tablero:
Voladizo:

Barrera:

DW

4.46 kN/m
7.27 kN/m
10.43 kN /m

Wpe = 37.09 kN/m

Capa de Rodadura:
(2250x9.81x1073)(0.075)(1.700) = 2.81 kN/m

Determinados los valores de w reemplazar en las expresiones de

momentos y cortantes:
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W MOMENTOS (KNM) CORTANTE (KN)
M104 M200 M205 V100 V110 V200
37.090 1338.950 -2286.970 1093.040 315.640 -519.260 500.720
588.600 2.891 -3.809 1.489 0.419 -0.758 0.589
2.810 101.440 -173.260 82.810 23.910 -39.340 37.940
- 1474.44 -1034.22 1261.52 375.74 -442.46 449.62

Tabla 15. Momentos y Cortantes en Vigas Exteriores

Fuente: Elaboracion Propia

3.3.8 Investigar el Estado Limite de Servicio
3.3.8.1 Durabilidad
Segun AASHTO LRFD [C5.12.1]

Tiene por objetivo lograr mayor durabilidad incluyen la calidad del
hormigon, el adecuado recubrimiento del hormigon sobre las armaduras,
el uso de combinaciones cemento agregados no reactivos, buena
compactacion del hormigén, adecuado contenido agua cemento y un

buen curado.

Recubrimiento para las armaduras principales no protegidas

Exposicion a sales anticongelantes 60 mm
Otras situaciones exteriores 50 mm
Losas hormigonadas in situ 25 mm

El recubrimiento sobre zunchos y estribos 12mm menos
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25.4
dpos = | 1800 — (50 + T) = 1737.3 mm

25.4
dneg = | 1800 — (60 + T) =1727.3 mm

3.3.8.2 Control de fisuracion
Segun AASHTO LRFD [A5.7.3.4]
La fisuracién por flexion es controlada por la separacion s en la armadura

MAs cercana a la cara de traccion bajo esfuerzos de cargas de servicio.

12300

s< Ye — 2d
Bsfs ¢ ‘
=1+ de
hs = 0.7(h —d,)
61.66 kKN-m 61.66 kN-m

36.10 kKN-m | 29.47 kN-m l 36.10 KN-m
17.02m Y * ! 1536 m ' t ! 17.02m ———an

n3m n3m

Figura 52. Longitud entre puntos de inflexion para cargas permanentes

Fuente: Elaboracién Propia

3.3.8.3 Ancho de ala efectiva

Segun AASHTO LRFD [A4.6.2.6.1]
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Depende de la longitud efectiva del tramo, lo cual esta definido como la
distancia entre los puntos de inflexion debidos a las cargas permanentes,

para vigas continuas.

Flexion Positiva M;,

L efec= 17020 mm

1 1
ZLefeC = 1(17020) = 4255 mm

b; <
l 12t, + b,, = 12(200) + 400 = 2800 mm
S =2400 mm

1 1
Lefec = 5(17020) = 2127.5 mm

1
6ts + = b = 6(200) + (400) = 1400 mm

(
1
Ly <
2t |
k ancho del voladizo = 900

1
b, = > (2400) + 900 = 2100 mm

b, = 2100 mm b; = 2400 mm

3.3.8.4 Armadura de Flexién Positiva — Viga exterior

Para el Estado Limite de Servicio [Tabla A3.4.1-1] n=1 y=1, las cargas de

momentos son de la tabla.

M4 = Z n;yiQi = Mpc + Mpy + mgMy ;. 1m

Mjp, = 1338.95 + 2.8911 + 101.44 + 1474.44
M104_ = 291772 kNm
Mg, = 2917.72kNm fc=28MPa  fy= 420MPa  d,; = 1737.3 mm

Asumir:
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fs = 0.6fy = 0.6(420) = 252 MPa = N/mm2
Entonces:

LM 2917.72x10°
ST f,jd ~ 252(0.875)(1737.3)

= 7616.58 mm?
16 Barras de 1” A, = 8112 mm?

1
Radio interno = 2d; > Edb

1
2(12.7) > - (34.925)

254 > 17.46

El centro de la barra 1 ” estard colocado perpendicular al estribo a una
distancia de (2dg = 25.4 mm).

bmin = 2(38 + 3(12.7)) + 5(25.4)
bpin = 279.2 mm

b, =400 mm

Tres barras 1” se ajustara en un b, = 400 mm

Vs = 281463'2 =177.7 mm

dpos = 1800 — 177.7 = 1622.3 mm

Revisar la fisuracidon mediante la seccion transformada [A5.7.3.4]

Es

—==8 b=b,=2100mm As=8112 mm?

n =
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Asumiendo que el eje neutro se encuentra en el alma

Ubicacion del eje neutro (x):

1
bez =nd,(d — x)

1
> ((2100x200x200) + (400x?)) = (8x8112)(1622.3 — (x + 200))

x = 282.66
El eje neutro se encuentra en el alma.

La actual separacion de las barras deberia ser comparada con la maxima

separacién permitida para el control de la fisuracion.

Separacion Actual:
s = (400 — 2(38 + 12.7))/2 = 149.3

Separacion maxima:

123000 2d
s= Ve —
Bsfs ¢ ‘
de _ S
Bs =1+ 7t Y. =0.75 factor de exposicion tipo 2

La relacion entre el esfuerzo del acero fs y el esfuerzo en el concreto f;

es:
M(d — x)
fs=nfc = n—I
cr
n=2, M=2917.72 kNm  d=1622.3 mm x=282.66 mm

254
d. =38+ 12.7 +T = 63.4mm

d, 63.4

bs =1t Gath—ay = 1t o700 — 634y — 0O M
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Determinar el momento de inercia de la seccion fisurada:
1 1
I, = 3 (2100)(200)3 + 3 (400)(282.66)3 + 8(8112)(1622.3 — 482.66)*

I, = 9.29x101% mm*

M(d =) _  2917.72 x10°(1622.3 — 482.66)
L T 9.29x1010

fo = = 286.34 N/mm?

123000 123000

s VIR —
S< g Ve 29 = 10528634)

0.75 — 2(63.4) = 180.03 > 150 mm

16 barras de 1” estan correctos para el control de fisuracion

3.3.8.5 Armadura de Flexidén Negativa — Viga Exterior

Para el Estado Limite de Servicio [Tabla A3.4.1-1] n=1y y=1

Myoo = Z n;y;Q; = Mpc + Mpy + mgMy ;. 1m
Myo0 = (—2286.97 — 3.8085 — 173.26 — 1034.22)

Myoo = — 3498.26 kNm

4 = M 3498.26x10° — 919185 5
s = Fjd  252(0.875)(1726) G0 mm
19 barras de 1” As= 9633 mm?

La armadura de traccion se distribuye sobre el menor de: El ancho de ala
efectivo [A4.6.2.6.1] 0

Flexion Negativa M,

Lefec= 11300 mm
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1 1
~Lefec = 1(11300) = 2825 mm

b < 4
12t; + b, = 12(200) + 400 = 2800 mm
S =2400mm
( 1 1
. §Lefec = 5(11300) = 1412.5mm
b, —=b; < 1 1
2 6t + Ebw = 6(200) + 5(350) = 1400 mm

ancho del voladizo = 900

Un ancho igual 1/10 del promedio de los tramos adyacentes entre apoyos

[A5.7.3.4-2007]

liOmem = 1—10 (24750) = 2475 mm

b; = 2400 mm

1
b, = > (2400) + 900 = 2100 mm

Separacion de 19 barras de 1” = (2100-2(38+12.7))/18 = 111.03 mm. El

calculo de la maxima separacion permitida entre barras depende del

esfuerzo de traccion (fs) debido a las cargas de servicio.

Entonces dneg para barras de 1” es:

25.4
Aneg = (1800 —60—12.7 — T) =1714.6 mm

E
n=>=:

===8 b, =400mm Ag = 9633 mm?
Ec

Ubicacion del eje neutro (x):
%bx2 =nd,(d — x)
~(400)(x2) = (8x9633)(1714.6 — x)

x = 642.68

El eje neutro se encuentra en el alma.
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La actual separacion de las barras deberia ser comparado con la maxima

separacion permitida para el control de la fisuracion.
Separacion maxima:

123000
s =
Bsfs

Ye — ch

dc

Ps=1+ 0.7(h—d,)

Y. =0.75 factor de exposicion tipo 2

La relacion entre el esfuerzo del acero fs y el esfuerzo en el concreto f;

es:

M(d —
fr=nf=n 0

M=3498.26 kNm d=1714.6 mm X=642.68mm

25.4
dec =60 +12.7 + —— =854 mm

d, 85.4

S E— = 1.071
07h—d) - T 0701800 —85.4) ~ 071 mm

ﬁs = 1 +
Determinar el momento de inercia de la seccién fisurada:

1
I, = 3 (400)(642.68)3 + 8(9633)(1714.6 — 642.68)? = 12.39x101° mm*

M(d—x) _3498.26x10°(1714.6 — 642.68)
n =

= = 242.12 N/mm?
s I, 12.39x1010 /mm
(123000 o 123000
SSTBRf TeT YT To71(24212) '

s =111.03 < 184.95 mm

19 barras de 1” estan correctas para el control de fisuracién
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3.3.9 Carga por Fatiga

Un camidén de disefio con la separacion constante de 9000 mm entre los
ejes de 14500 N [A3.6.2.1]

Carga dindmica permitida IM=15% [Tabla A3.6.2.1-1]

Factor de distribucion debera ser quitado. [C3.6.1.1.2]

Debe considerarse la fatiga en las ubicaciones 104 y 200 [A5.5.3.1]

Rango de tension de fatiga (ff) permitida en las armaduras [A5.5.3.2]

T
fr < 145 = 033fin +55(;)

Donde

fmin = Minima tensién por sobrecarga resultante de la combinacion de
cargas correspondiente a fatiga la traccion se considera (+), la

compresion (-) (Mpa)
Ubicacion 104: Vigas exteriores

0.724
mgff = T = 0.603

Momento por carga de fatiga para la maxima traccion en la armadura.
M;; = 22.5[145(0.20700 + 0) + 35(0.1259)] = 774.48 kNm
M, = 22.5[145(0.20700 + 0.05171) + 35(0.1058)] = 927.36 kNm
Migs = 0.75[(gif ) (M) (1 + IM)]

M;o4 = 0.75[(0.603)(927.36)(1.15)] = 482.31 kNm

Momento por carga de fatiga para la maxima compresion en la armadura.
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M, = 22.5[145(—0.04135 — 0.01605) + 35(—0.03392)] = —213.98 kNm
Mios = 0.75[(gar ) (M1 ) (1 + IM)]
My, = 0.75[(0.603)(—213.98)(1.15)] = —111.29 kNm
El momento por carga de fatiga varia de -111.29 a 482.31.
El momento por carga muerta para viga exterior es:
Mp, = Mpc + Mpias + Mpy = 1338.95 + 2.8911 + 101.44 = 1443.28 kNm

El momento combinado en la ubicacion 104 debido a la carga permanente
mas la carga del camién de fatiga es siempre positivo y nunca produce
compresion en el acero de flexion inferior. Por tanto el maximo y minimo

esfuerzo por fatiga son calculados usando el momento positivo fisurado.

_ n(MDL + MPF max) (dpos - x)

max —

ICT

_ 8(144328 +48231)(16223 — 482660)(10%) _ .,
max = 9.29x1010 = 10898 N/mm

Esfuerzo minimo por fatiga es:

n(MDL + MPF min) (dpos - x)

IC‘F

fmin =

_ 8(1443.28 — 111.29)(1622.3 — 482.66)(10°)

in = 5201070 = 130.72 N/mm?

El rango de tension de fatiga en la ubicacién 104 es:

fr = 188.98 — 130.72 = 58.26 N /mm?
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El limite del rango de tensién es:
r
fr < 145 = 0.33f i + SS(E)

58.26 < 145 — 0.33(111.29) + 55(0.3)

58.26 < 124.77 OK

Ubicacion 200

Basados en los previos calculos los momentos debidos a LL+IM en la
ubicacién 200 son menos que los determinados en la ubicacién 104. Por
tanto por simple inspecciéon los esfuerzos de fatiga en esta ubicacion no

son criticos.
3.3.10 Calculo de Deflexiones y Flechas

Para el estado limite de servicio |, n=1 y=1

U= ZniyiQi = DC + DW + (LL + IM)

3.3.10.1 Criterios para la Deflexién — Carga Viva

Segun AASHTO LRFD [A2.5.2.6.2]

Factores de distribucion para deflexiones [C2.5.2.6.2]

. 100(4> = 0.5714
mg = mNB =1 7) =0
Donde:
N, = Numero de carriles

Ng= Numero de vigas
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m= Factor de distribucion m para 2 carriles = 1.00 [A.3.6.1.1.2]

Usar un camion de disefo o carril de disefio mas el 25% del camién de
disefio [A3.6.1.3.2]

Limites de deflexién para sobrecarga viva [A.2.5.2.6.2]
PRIMER TRAMO

L 22500
Azaermitida: w = 300 - = 28.13mm

Propiedades de la seccion fisurada en la ubicacion 104

Area bruta (A4) de la seccion
Ay =400(1600) + 2100(200) = 1060000 mm?

Determinacién del centro de gravedad:

_400(1600)(800) + 2100(200)(1700)
B (400)(1600) + 2100(200)

= 1156.60 mm

Determinacion de la inercia
1 1
Ig = E (400)(1600)3 + (400)(1600)(1156.60 — 800)2 + E(ZlOO) (200)3

+2100(200)(1700 — 1156.60)% = 34.34x10'° mm*

Deflexion Estimada por sobrecarga viva

Asumir deflexién maxima donde estad el momento maximo.

Ubicaciéon 104

Mo, = (35(0.10582) + 145(0.207 + 0.12597))(22.50) = 1169.65 kNm
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My = (145(—0.07071 — 0.08331) + 35(—0.10306))(22.50)
= —583.65kNm

Momento Total en 104:
M, = Mp¢ + Mpy, + mgM,, (1 + IM)
M, = 1338.95 + 2.8911 + 101.44 + 0.5714(1169.5)(1.33)
M, = 2332.06 kNm

Momento de Inercia Efectivo I, [A5.7.3.6.2]
f'c = 28MPa E, = 4800,/f'. = 4800v/28 = 25399 MPa

f- = 0.63y/f'c = 0.63V28 = 3.33 MPa

I 34.34x10"° .
Mcr = f;-; = (333)m = 988.69x10° Nmm

I, = 9.29x10%mm*
3

M M.\3
1=( ")1 1—<l> I
e Ma g+ Ma Ccr

M,\3  [988.69x10° \°
(—) =(=—=——_) =0.076
M, 2332.06x106

I, = 0.076(34.34x10%) + (1 — 0.076)(9.29x10%) = 111.94x10° mm*

El = E I, = 25399(111.94x10°) = 284x10*3mm*

Las deflexiones para el camion de disefio son:

Y1 = L [Myy(28 - 38+ €2) — My (€ — £9)] =

=R

Mij =0 Ml] = M200 = —583.65 kNm

2250072

e S . oy
= 6(284361013)[ (—583.65x10°)(0.4 — 0.4°)] = 5.83 mm

V1
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v, = 5.83mm T hacia arriba

102.09
Pbx
Y2 =0=(x<a)= m@z —b% —x?)
P=35kN x=04L=9000mm
a, = 0.209L = 0.209(22500) = 4702.5 mm
b, =L —a, = 22500 —4702.5 =17797.5mm
Y2 = 3569821561170712)7.(52)2(59(?(?)0) (22500% — 17797.52 — 90002) = 1.59 mm
y, = 1.59mm | hacia abajo
104
Pbx
ys = A= (x < @) = (17 = b2 = x?)
P =145kN x = 0.4L =9000 mm b; =L —x=16000 mm
Y3 = 12?;;2;&2?2)0(02)2(288)0) (225002 — 160002 — 9000%) = 9.21 mm
y3 = 9.21 mm | hacia abajo
105.91

P =145kN x = 0.4L =9000 mm
a, = 0.591L = 0.591(22500) = 13297.5 mm
by =L —a, =22500 —13297.5 = 9202.5 mm

_ 145x107(9202.5)(9000)
Y4 = T 6(284x1013)(22500)

(22500% — 9202.52 — 9000%) = 10.67 mm

ys = 10.67 mm | hacia abajo
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Deflexién Estimada (LL+IM) en la ubicacion 104:

Con cuatro carriles de trafico cargados por 7 vigas, cada viga carga mas
de la mitad de carga de carril (0.5714). Incluyendo el impacto y los

factores de presencia multiple, la deflexion estimada por carga viva es:

LL+IM _
A104 -

mg(—yl+y2+y3+y4)(1+IM)

ALLFIM = 1(0.5714)(—5.83 + 1.59 + 9.21 + 10.67)(1.33)

104 —

LL+IM _
A104 -

11.89 mm < Apermitiaza = 28.13 mm

3.3.10.2 Flecha por Carga Muerta

Segun AASHTO LRFD

[A5.7.3.6.2]

Vigas Interiores Vigas Exteriores
CM (KN/m) (kKN/m)
Wpe 26.37 37.09
Wow 3.97 2.81
W, 30.34 39.9

Andlisis de Carga Unitaria

Ecuaciones de deflexion: Para una viga simple a una distancia x del

apoyo izquierdo:

_ wx

A=
X 24El

Para una viga simple desde i final, debido a los momentos extremos

(L3 — 2Lx* + x3)

_ swL*
T 384EI
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LZ

y = E[Mij(zf — 38+ &%) — M;;(§ — &%)

w=1kn/m

e 2.5 m 2T M e DD G Y] et

w=1kn/m w =Tkn/m 6165 kn/m
61.65 kn/m
225 m —— 27 m [
851 kn 27.49 hn 27.49 kn 2749 kn

Figura 53. Andlisis de la carga uniformemente distribuida.

Fuente: Elaboracion Propia

Flexion a la Rigidez para deflexiones a largo plazo: La deflexion a largo

plazo es la deflexion instantanea multiplicada por el factor de fluencia

ALT= /1Al

Entonces:

Aflecha= A+ A= (1 + )AL

Si la deflexion instantanea esta basada sobre I, entonces 4 = 4

[A5.7.3.6.2]

Si la deflexion instantanea estad basada sobre I, entonces 1 =

312 (;‘—) > 1.6 [A5.7.3.6.2]
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Ubicacién 104

x = 0.4L = 9000 mm w=1N/mm M;; =0 M;;= 61.65x10° Nmm

A=A +y
pi= P — 2L )+ [My; (28 — 382 + £3) — My (§ — &3]
Y 24E] 6EI" Y Y

_1(9000)
X 24(284x1013)

(225003 — 2(22500)(9000)2 + (9000)3) = 1.12 mm

= 22500° [—(61.65x10%)(0.4 — 0.4%)] = —0.62
y_6(284x1013) (61.65x10°)(0. 4°)] = —0.62 mm
A;=1.12-0.62 = 0.50 mm | hacia abajo
- Viga Interior

Wy, = 30.34 N/mm
A;= 0.50 x30.34 = 15.17 mm

Deflexion Instantdnea Promedio A;= 15 mm

Usando:

1=3-1223_16mm >1.6
8112

- Viga Exterior
WDL == N/mm

Aftecha= Wpr (1 + D)Ai = 39.9(1 + 1.6)(0.50) = 51.78 mm

- Viga Interior
WDL == N/mm

Afiecna= Wpr (1 + D)Ai = 30.34(1 + 1.6)(0.50) = 39.44 mm
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Deflexion a largo plazo Promedio Afjecpg= 45.61 mm

Ubicacion 205:
L=27000 x = 0.5L = 13500 mm w=1 N/mm
Mij = _Mji: 6165x106 Nmm

EI = 284x10'3 Nmm? &=05

Ai=Ac, —y
SwlL* L?
= et — o My (28 = 387 + £9) = My (§ — §)]
5(1)(27000)*

- = 2.44
L= 384(284x1013) mm

270007
 6(284x1013)

y
y =1.98mm
Aj= 244 —198 = 0.46 mm | hacia abajo

- Viga Exterior
WDL = 399 N/mm

A;= (0.46)39.9 = 18.35 mm

- Viga Interior

Wy, = 30.34 N/mm
A;= (0.46)30.34 = 13.96 mm

Deflexion instantanea Promedio A;= 16.16 mm

[61.65x10°(2(0.5) — 3(0.52) + (0.5%) + 0.5 — 0.5)]
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- Viga Exterior
WDL = N/mm

Aftecna= Wpr (1 + D)Ai = 39.9(1 + 1.6)(0.46) = 47.72 mm

- Viga Interior

WDL = N/mm

Aftecha= Wp (1 + D)Ai = 30.34(1 + 1.6)(0.46) = 36.29 mm

Deflexion a largo plazo Promedio Affecnq = 42.01 mm

Las flechas deberan ser ubicadas en los encofrados para compensar las

deflexiones.
3.3.11 Investigar Estado Limite de Resistencia
3.3.11.1 Flexion

a) Resistencia a la Flexion: [A5.7.3.2, Tabla A3.4.1-1]. Se usaran los

momentos de vigas exteriores por ser estos mayores.
Mu = z nl'yiMi = 10(125MDC + 15MDW + 1'75MLL+IM)

Ubicaciéon 104

Calculo de los momentos factorados

My, = 1[1.25(1338.95 + 2.8911) + 1.5(101.44) + 1.75(1474.44 )]
M104 == 440973 kNm

As =16 1" = 8112 mm? b, = 2100 mm f, = 420 MPa
f'. = 28 MPa
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a< tg=200mm

Asfy 8112(420)
a = —

_ - = 68.17
0.85f' b, _ 0.85(28)(2100) 68.17 mm

a 68.17
OM,, = DAf, (d —_ E) = 0.9(8112)(420) (1622.3 - T) — 4870.0 kNm

PM,, = 4870.0 kNm > M, = 4409.73 kNm
Usar 16 barras de 91"

Ubicaciéon 200

Calculo de los momentos factorados

M,y = 1[1.25(~2286.97 — 3.8085) + 1.5(~173.26) + 1.75(~1034.22)]

As =19 91" = 9633 mm? b, = 400 mm  f, = 420 MPa
f'. =28 MPa

Asfy 9633(420)
a = —

_ - = 424.99
0.85f b, _ 0.85(28)(400) mm

OM, = 04,f, (d - ) = 0.9(9633)(420) (17146 — 464'91)

®M,, = 5396.90 kNm > M, = 4933.25 kNm
Usar 19 barras de 91"

Limites para la armadura [A5.7.2.2]

95



B =085 — 0.0500—7_28)

(28 — 28)
B =085~ 0.05-————=085mm

Armadura maxima es: — < 0.42 [A5.7.3.3.1]

Armadura minima es: §M,, > 1.2M_, [A5.7.3.3.2]
Propiedades de la seccion bruta:
Determinacién del centro de gravedad:

_ 400(1600)(800) + 2100(200)(1700)
B (400)(1600) + 2100(200)

= 1156.60 mm
Determinacion de la inercia

1 1
Iy = P (400)(1600)3 + (400)(1600)(1156.60 — 800)? + E(ZlOO) (200)3

+2100(200)(1700 — 1156.60)% = 34.34x10'° mm*

h —x = 1800 — 1156.60 = 643.40 mm
fr =097./f7_=0.97V28 = 5.13 MPa

Ubicacién 104:

Debido a que no se usa acero de pretensado la ecuacién quedaria como:
_ Asfyds
¢ Asfy
d, =ds
d, =1622.3mm
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¢ _a/f 6817/0.85
d, d, 16223
_ frlg  5.13(34.34x10'°)
T ox 1156.60
®M, = 4870 kNm > 1.2(1523.12) = 1827.74 KnM

=0.049 <042

= 1523.12 kNm

Ubicacion 200:
De la misma manera:
_ Asfyds
¢ Asfy
d, =ds d, =1714.6 mm
c _a/f _424.99/0.850

— = 0.29 < 0.42
d, d, 1714.6 =
I, 5.13(34.34x10°
M, = frxg = (643 0 ) _ 2738.02 kNm

OM,, = 5396.90 kNm > 1.2(1523.12) = 3285.62 kNm

3.3.12 Cortante

3.3.12.1 Requisitos Generales

La armadura transversal deberéa estar proporcionada donde: [A5.8.2.4]
V> 0500 +1,) $=0,=09

Donde:

I, =Fuerza de corte mayorada

V. =Resistencia nominal al del hormigén

V, = Componente de la fuerza de pretensado en la direccion de la fuerza

de corte

Minima armadura transversal

97



b,S
A, =0.083 [f —
y

Donde:

A, = Area de la armadura transversal en una distancia s.

fy = Tension de fluencia de la armadura transversal

S = Separacion de la armadura transversal

b, = Ancho de alma ajustado para considerar la presencia de vainas
como se especifica en el Articulo 5.8.2.9

Maxima separacion de la armadura transversal [A5.8.2.7]

SiV, <0.125f'_entonces Syqx = 0.8d, < 600 mm
SiV, = 0.125f' _entonces Syqx = 0.4d, <300 mm

Donde:

I, =Tension de corte calculada de acuerdo con el articulo 5.8.2.9
d, =Altura de corte efectiva de acuerdo con lo definido en el articulo
5.8.2.9

v, — oV,
Ob,d,

I, = Ancho de alma efectivo tomado como el minimo ancho del alma,
medido en forma paralela al eje neutro, entre las resultantes de las
fuerzas de traccion y compresion debidas a flexion, o, en el caso de
secciones circulares, diametro de la seccion modificado para considerar la
presencia de vainas si corresponde (mm)

d, = Altura de corte efectiva tomada como la distancia, medida de forma

perpendicular al eje neutro, entre las resultantes de las fuerzas de
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traccion y compresion debidas a flexién; no es necesario tomarla menor
gue el mayor valor entre 0,9d, o0 0,72h (mm)

@ =Factor de resistencia para corte especificado en el Articulo 5.5.4.2

3.3.12.2 Modelo de disefio por secciones

Segun AASHTO LRFD [A5.8.3]

Basado en el equilibrio y compatibilidad de las deformaciones, donde la
reaccion de la fuerza produce compresion en el apoyo, la seccidn critica
para corte debera ser tomada como el mayor de 0.5d,cotgb o d,, desde la

cara interna del apoyo.

Resistencia nominal al corte 1}, [A5.8.3]

La resistencia nominal al corte, V;,, se debera determinar como el menor

valor entre:

Vo= Vo4V, + 1,
V, = 0.25f'_b,d,, +V,

Resistencia nominal al corte concreto:

V, = 0.0838 |f'_ b,d,

Donde:

pB= factor que indica la capacidad del hormigén fisurado diagonalmente de
transmitir traccion segun se especifica en el Articulo 5.8.3.4, normalmente
=2 [A5.8.3.4.1]

Resistencia al corte proporcionado por la armadura de corte
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(cotB +cota)sina
s

Vs = Avfydv

® = Angulo de inclinacion de las tensiones de compresion diagonal

como se determina en el Articulo 5.8.3.4.

a = Angulo de inclinacion de la armadura transversal respecto del eje
longitudinal.

Para estribos verticales a = 902 [A5.8.3.3]

- Ay fyd,cotd

$ s

Determinacién de a y B:

Para determinar estos factores usar las tablas de AASHTO [A5.8.3.4.2]
las cuales dependen de los siguientes parametros para vigas no
pretensadas sin carga axial.

Esfuerzo nominal de corte en el concreto:

|4
%_wm%

Esfuerzo de traccion en la armadura longitudinal para las secciones con

armadura transversal

ﬂ+0.5Vucot9
o -

£ = < 0.001 [A5.8.3.4.2]

2EsAg

Armadura longitudinal: [A5.8.3.5] El corte provoca traccion en la armadura
longitudinal. En todas las secciones la capacidad de traccién de la
armadura longitudinal del lado del elemento traccionado por flexion se

debera dimensionar de manera que satisfaga la siguiente condicion:
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Mu Vu
Asfy = g+ (@_v — 0.5V;) cot

Si la ecuacién no se satisface entonces aumentar el acero de traccion o
reducir la separacion de los estribos para incrementarV;. El procedimiento

para desarrollar el disefio por corte esta descrito en la seccion 6.6
3.3.12.3 Calculo del disefio por cortante
3.3.12.3.1 Calculo del V;, y M,,

Se determina a una distancia d, desde el soporte interior en la posicion
200+d,

A; =1901" = 9633 mm? b, = 400 mm b, = 400 mm
Vi
Vs =——0.0838
Dy
A 9633(420
a sy _ (20) _ _ 474,99 mm

~ 0.85f',b, _ 0.85(28)(400)

25.4
d=d,=d; =(1800 — 12.7) — (60 +T) =1714.6 mm

424.99

d— % = 1714.6 — = 1502.11 mm

0.9d, = 0.9(1714.6) = 1543.14 mm
0.72h = 0.72(1800) = 1296 mm

d, = max

d, = 1543.14 mm

Distancia desde el soporte como un porcentaje del tramo
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d, 1543.14

L = 0.057
Carga w M300 V200
DC 37.09 -2286.97 500.72
Diafragma 588.6 N -3.8085 0.5886
DW 2.81 -173.26 37.94
LL+IM - -1034.22 449.62

M,y = 1[1.25(—2286.97 — 3.8085) + 1.5(—173.26) + 1.75(—1034.22)]
M200 = —4‘93325 kNm

V00 = 1[1.25(500.72 + 0.588624) + 1.5(37.94) + 1.75(449.62)]
M200 = 14’7038 kNm

Célculos de M201 y V201
M, gmion = 145(—1.85143 — 1.6367) + 35(—1.4182) = —555.42kN
M, grriy = 9.3(—37.19) = —345.87 kNm
My = 0.724(—555.42x1.33 — 345.87) = —785.23 kNm
Veamion = 145(0.927 4+ 0.0317) + 35(0.7774) = 166.10 kN
Vearris = 9.3(12.349) = 114.85 kN

Viiom = 0.816[(166.10)1.33 + 114.85] = 273.98 kN

Carga w My0q V501
DC 37.09 -1047.12 400.57
Diafragma 588.6 N -2.2193 0.588624
DW 2.81 -79.33 30.35
LL+IM -- -785.23 273.98
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Myo, = 1[1.25(—1047.12 — 2.2193) + 1.5(—79.33) + 1.75(—785.23)]
M201 = _280482 kNm

Va1 = 1[1.25(400.57 + 0.588624) + 1.5(30.35) + 1.75(273.98)]
Vyoy = 1026.44 kNm

Hacemos una interpolacién de puntos

MZOO = '493325 VZOO :147038
M200,57 = '372004 V200‘57 = 121733
M201 = '280482 V201 :102644

3.3.12.3.2 Calculo de la relacién de tension corte
v
f,C
Vi, 1217330
@,b,d,  0.9(400)(1543.14)

v, = = 2.19 N/mm?

v _219_ oo
o287

3.3.12.3.3 Calculo de la deformacién especifica longitudinal.
Asumir el Angulo de inclinacion de las tensiones de compresion diagonal

y calcular la deformacion especifica longitudinal.

103



M 6

d—” + 0.5V, cotd 3720.04x10° +0.5(1217.33x103)1.43

g, =22 = —1543.14 = 0.852x1073
s 2EAq 2(200x103)(9633)

&, = 0.852x1073 < 1.00x1073
3.3.12.3.4 Determinar los valores de 6y

De la tabla 16.

L £X %1000
i £-020] <-0.10] <—00s] 2o | So125] 025 | <os0 | <ors| <100
22, 0.4 ) . 243 26, 30 37 4
- 13 0 1 FT b6 0.5 3 3
6,32 413 4,10 AL 324 394 249 238 13
a0 " i) A, e 1 i
<0.100 18,1 104 21,40 23 4.9 271 308 4.0 34,
3,70 3,38 124 il4 291 2,75 2,50 132 18
188 e 12,50 27 280 a8 il4 144 370
£0.125

38 | oaee | oass | o2 | oam | o2 | 20 | 2 | 21
coaso | & | w3 | w0 | a0 | 2 | 28 | 3 [ e | 33
388 | 2 | am | oam | aee | 2m | 236 | 2anm | 208

£0.175 3.2 M3 550 62 8.0 P Eri 352 ELE]
373 168 183 180 .51 144 1,18 L4 144

. 14,7 161 26,70 74 90 30 328 34,5 36,1
<0200 1,83 1,58 152 .51 243 237 114 1.54 1,79
£0235 26,1 n3 7,90 83 30,0 308 323 340 357
2,53 245 142 240 234 2,04 1,36 L7 184

g5y | 23 w6 | w0 [ 297 30,6 313 328 M3 35,8
2,39 2,36 233 133 312 133 1,70 1,58 1,50

Tabla 16. Coeficientes 6y (.
Fuente: Tabla 5.8.3.4.2-1 AASHTO LRFD

B =231

3.3.12.3.5 Determinar la armadura requerida en el alma

Vu
Vo =-*—0.0838 |f byd,
u
1217330
="F5 "~ 0.083(2.31)v/28(400)(1543.14) = 726.36 kN

3.3.12.3.6 Calculo de la separacion de la armadura

Determinar la separacion de la armadura transversal utilizando estribos en
@1/2" = 127 mm? 2(127)=254 mm?>
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< Ay fydycotd  254(420)(1543.14)(1.43)

= 324.1
S=ETy 726.36x10° 324.10 mm
Usar: s= 300
3.3.12.3.7 Revisar el esfuerzo longitudinal:
Af>M“ +(V“ osv) to
= 7 — — U, co
sJy dy@f @u N
A,fyd,cotd  254(420)(1543.14)(1.43
V = vlydvcotd _ 254(420)( YA _ 784,70
s 300
9633)(420) = 21200410 (1217'33 0.5(784.70 )1 43
( )(420) = 1543.14(0.9) 0.9 S 70) ) 1.

4054.86 > 4051.69
La separacion a utilizar sera 300 mm
3.4. Disefio de Apoyos Elastoméricos

Se utilizaran apoyos elastoméricos con acero de refuerzo, los cuales
consisten en laminas alternadas de acero de refuerzo y elastomeros
unidos. Todas las capas internas de elastomero deberan tener el mismo
espesor, mientras que las capas externas deberan tener por lo menos el

70 por ciento del espesor de las capas internas.

Se disefiaran los apoyos de un extremo del puente como fijos (sélo
permitiran giros) y los apoyos del otro extremo como deslizantes
(permitirdn giros y el desplazamiento en la direccion longitudinal del
puente). La guia para diseno de apoyos “Steel Bridge Bearing Design and
Detailing Guidelines”, elaborado por la AASHTO en colaboracion con la
NSBA, especifica distintos arreglos que pueden utilizarse para restringir

los desplazamientos de los apoyos elastoméricos.
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Para el apoyo fijo se utilizara el arreglo que se muestra en la Figura 34. Al
ala inferior de la viga se le soldara una placa de base, por debajo de la
cual se colocara el apoyo elastomérico. Se colocaran pernos de anclaje
en la placa de base que se anclaran al estribo, para que restrinjan el

movimiento horizontal en ambas direcciones.

OPTION A

e AN ATTACME N

Figura 54. Arreglo de Apoyo.

Fuente: Steel Bridge Bearing Design and Detailing Guidelines

Para el apoyo deslizante se utilizard un arreglo similar, pero se
consideraran agujeros para pernos alargados, para que permitan el

movimiento en el sentido paralelo al eje del puente.

Se disefiaran los apoyos elastoméricos con el Método B descrito en el

articulo 14.7.5. de las especificaciones de la AASHTO.

3.4.1 Geometria del apoyo

El factor de forma de una capa de elastomero, Si, debe tomarse como el
area del plano de la capa, dividido entre el area del perimetro susceptible

a pandearse:

Lw

Si = 2h,(L+W)

Donde:
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L= Dimension del apoyo perpendicular al eje de rotacién considerado
(paralelo al eje longitudinal del puente), como se muestra en la Figura.

W= Dimension del apoyo paralela al eje de rotacion considerado.
h,;= Espesor de la i-esima capa de elastomero.

Eje de la viga

B
]

Figura 55. Notaciones de las dimensiones del apoyo

Fuente: Disefio de un Puente con estructura de acero. Acevedo, M.

Se elegira un apoyo constituido por 7 capas de elastbmero de 1 cm cada

una.

h,;= 15 mm

h,.= 105 mm §i = —0x400 g9y
2x15(350 + 400)

W= 400 mm

L= 350 mm

3.4.2 Propiedades de los materiales

La AASHTO establece que se debe usar el moédulo de corte del
elastomero a 73° F (23° C) como base para el disefio. Debe usarse un
md&dulo de corte entre 0.080 y 0.175 ksi (5.62 y 12.3 kg/cm2), debiéndose

tomar el que produzca los resultados mas desfavorables. [A.14.7.5.2]

3.4.3 Cargas de disefio
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Se tomardn como fuerzas verticales sobre el apoyo, a las fuerzas
cortantes de los extremos de las vigas en condiciones de servicio. Fuerza

vertical debido a cargas estaticas:
P, = 559.36 kN
Fuerza vertical debido a cargas ciclicas:
P., =V, = 449.62kN
3.4.4. Requerimientos de disefo
3.4.4.1. Deformaciones de corte

El espesor total del apoyo elastomérico debe ser por lo menos 2 veces el
desplazamiento horizontal maximo, para prevenir la delaminacion de las

capas.
Debera cumplirse:

hye = 2Ag
Donde:
h,: = Espesor total del elastobmero (cm)
As= Maxima deformacién de corte (cm)

La temperatura de la ciudad de Lima varia de 12°C a 30°C. El gradiente

de temperatura sera entonces:
Ag=182C
Consideramos los siguientes coeficientes térmicos:
Coeficiente térmico del concreto: a.= 1.0 x 107> 1/°C

Coeficiente térmico del acero: a, = 1.1x 107> 1/°C
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Podemos considerar que ambos coeficientes son aproximadamente
iguales, por lo cual ante el gradiente de temperatura calculado ambos

materiales tendran la misma deformacion:
Ag= 27000x1.1x107°x18 = 5.35 mm
As= 72000x1.1x107°x18 = 14.26 mm
2A¢= 28.52 < h,, = 105 mm — OK
3.4.4.2. Compresion, rotacion y corte combinados

La AASHTO menciona que el parametro critico en el disefio de apoyos
elastomeéricos con refuerzo de acero son las deformaciones unitarias de
corte en la interface entre el elastobmero y el acero, causadas por la carga
axial, la rotacion y las deformaciones de corte. La combinacion de carga

axial, rotacion y corte en el estado limite de servicio debera cumplir:
(Vast + Vrse + Vsse) + 1.75(Vase + Vrse + ¥sse) < 5.0

(Ec. 14.7.5.3.3-1 de las especificaciones de la AASHTO)

También:
Yast <3

(Ec. 14.7.5.3.3-1 de las especificaciones de la AASHTO)
Donde:
v, = Deformacion unitaria de corte causada por la carga axial
¥, = Deformacién unitaria de corte causada por la rotacién

ys = Deformacion unitaria de corte causada por el desplazamiento de

corte

Los términos “st” y “cy” indican que se trata de cargas estaticas y ciclicas,

respectivamente.
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» La deformacion unitaria de corte causada por la carga axial debe

tomarse como:

(o}
- p =
)/a aGSi

(Ec. 14.7.5.3.3-3 de las especificaciones de la AASHTO)

Donde:

D, = Coeficiente adimensional. Debera tomarse como 1.4 para apoyos

rectangulares.
G = Modulo de corte del elastbmero (kg/cm?)
Si = Factor de forma de una capa de elastomero

o, = Esfuerzo de compresion promedio debido a las cargas estaticas o

ciclicas para el estado limite de servicio.
Para las cargas y dimensiones mostradas previamente:
D,=14, G=0.5513 N/mm2 $i=5.38.077

Para el caso de cargas estaticas:

P 559360 4.00
O =—=—""-—=4N/mm?2 =14x———=1.63 <3
SSUT wL T 350x400 / Ya,st 0.5513x6.22

Para el caso de cargas ciclicas:

Pcy 449620 3.21
— = = 3.21 N/mmZ Yacy = 14XM =

o = = 1.31
SCY WL 350x400

» La deformacién unitaria de corte causada por la rotacién para un

apoyo rectangular debera tomarse como:
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L6

= —)2 =
VT Dr(hri) n

Donde:

D, = Factor adimensional para apoyos rectangulares debera tomarse

como 0.5
h,; = Espesor de la i-esima capa de elastdmero. (cm)

L= Dimension del apoyo perpendicular al eje de rotacion considerado

(paralelo al eje del puente). (cm)
n= Numero de capas interiores de elastbmero
6, = Maximo angulo de rotacion debido a cargas estéticas o ciclicas. (rad)
Para las cargas y dimensiones mostradas previamente:
D, =05, L=350mm, h,=15mm, n=5

Dado que la viga tendr4 una comba hacia arriba para contrarrestar las
deflexiones verticales debido a la carga muerta, la AASHTO especifica
gue no sera necesario considerar las rotaciones debido a carga muerta en
el disefio de los apoyos, ya que cuando la viga sea colocada sobre el
apoyo, tendra una rotacion en sus extremos opuesta a la rotacién por
carga muerta, que llegara a cero conforme se le vayan aplicando las
cargas de gravedad. Por ello en el disefio se consideraran unicamente los

giros debido a carga viva, mas un giro adicional debido a incertidumbres.

Para el célculo del giro debido a cargas vivas, la AASHTO especifica que
se deben considerar que todas las vias estan cargadas y que todas las
vigas se deforman por igual, con lo cual se tendra un factor de distribucion
de carga vehicular g = 0.57, al igual que para el calculo de deflexiones. A
partir de un modelo en SAP2000 hallamos el maximo giro debido a la

carga vehicular:

0s.cy = 0.0094 rad
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La AASHTO establece que se debe agregar un giro debido a las

incertidumbres y tolerancias en la construccion:
05 st = 0.005 rad

Con lo cual:

350)2 0.005 350)2 00094 _ oy

Vrst = 0.50(55)2 222 = 0.27 Yr.cy = 0.50(

La deformacion unitaria de corte causada por la deformacién de corte

debera tomarse como:

A
Vs =h_

rt

(Ec. 14.7.5.3.3-10 de las especificaciones de la AASHTO)
Donde:
h,. = Espesor total del elastbmero (cm)
As= Maxima deformacion de corte (cm)

En nuestro caso:

Ag 5= 0.40 cm
h.. = 10.5cm
Ysst = 0.08

Finalmente, verificamos la ecuacion de interaccién para comprension,

rotacion y corte combinados:

(Ya,st + Vst + Vs,st) + 1-75(Ya,st + Vrse t )/s,st) <105
(1.63 + 0.27 + 0.08) + 1.75(1.31 + 0.51) < 10.5

5.165 < 10.5 - 0K
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3.4.4.3. Estabilidad del apoyo elastomérico
Se considerara que un apoyo es estable si se cumple la ecuacion:
2A<B

(Ec. 14.7.5.3.4-1 de las especificaciones de la AASHTO)

En la cual:
hrt
192 _ 2.67
- - L
142 Sit2)(A+gy)

(Ec. 14.7.5.3.4-2 y 14.7.5.3.4-3 de las especificaciones de la AASHTO)
Donde:
h,. =Espesor total del elastbmero (cm)

L= Dimensiéon del apoyo perpendicular al eje de rotacion (paralela al eje

longitudinal del puente, cm)
S; = Factor de forma de la i-esima capa de elastomero.
W= Dimension del apoyo paralela al eje de rotacion (cm)

Si no se satisface la ecuacién 14.7.5.3.4-1, el esfuerzo promedio debido a

la carga total debera satisfacer:

GS;
2A—B

o, <

(Ec. 14.7.5.3.4-4 de las especificaciones de la AASHTO)
Tenemos:

h.: = 105 mm, L= 350 mm, W=400 mm, S; = 6.22
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Pt 105
1927t 1927 2.67 2.67

\/1+% ) \/1+2EL30500) B (Si+2)(1+ﬁ) B (6-22+2)(1+4(345000))
A =0.347 B =0.267
2A = 0.695

No se cumple que 2A sea menor que B, por lo tanto se analizara el
esfuerzo promedio debido a la carga total:

GS; _ 0.5513x6.22
2A—B  0.695 — 0.267

= 8.01 N/mm2

559360 + 449620
% = T 350x400

=721 < 8.01N/mm2 - 0K

3.4.4.4. Acero de refuerzo

La AASHTO establece que el espesor minimo de las capas de acero, hs,

debera ser de 1.5 mm. El espesor hs debera satisfacer:

En el estado limite de servicio:

h_s Shrio-s
E,
En el estado limite de fatiga:
2h,
hs > riOL
AFry

Donde:

AF;y = Constante de amplitud de fatiga para la categoria A, como se
especifica en el articulo 6.6 de las especificaciones de la AASHTO
(N/mm?)
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h,;= Espesor de la i-ésima capa interna de elastomero (mm)

o, = Esfuerzo de compresion promedio en el estado limite de servicio

debido a la carga viva (N/mmg2)

o, = Esfuerzo de compresion promedio en el estado limite de servicio

debido a la carga total (N/mm?)
Fy = Esfuerzo de fluencia de las placas de acero (N/mm?)

Calculamos:

559360 + 449620

= = 7.21 N/mm2
Is 350x400 fmim
49620
9L = 3505400 2L N/mm
3hyos  3x15x7.21 0.94
F, 34482 "
2h,.0;, 2x15x3.21 0.58
= = U. mm

AFry 165.79

Elegimos el espesor minimo especificado de 1.5mm

En resumen, se elige un apoyo elastomeérico de dureza 60, de L=350 mm,
W=400 mm, con un espesor total de 114 mm conformado por: 7 capas de
elastomero de neopreno de 15 mm y 6 planchas de refuerzo de 1.5 mm
G50.

3.4.4.5. Deflexién debido a la compresién

Se debe verificar también la deflexion debido a la compresion, para
asegurar que no ocurran deflexiones excesivas que dafien las juntas o

gue generen un desnivel en la superficie de rodadura que podria dificultar
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el trafico vehicular. La AASHTO recomienda limitar la deformacién vertical

debido a la carga viva a 3 mm.

Las deformaciones debido a la carga viva deberan tomarse como:

6, = Z ELihy;

Las deformaciones debido a la carga muerta inicial deberan tomarse

6q = Z Eqihri

Las deformaciones debido a la carga muerta a largo plazo (incluyendo

como.

efectos de creep) deberan tomarse como:
6“: = 6(1 + ar5d
Donde:

h,; = Espesor de la i-ésima capa de elastomero.

g;; = Deformacion unitaria debido a la carga viva instantanea en la i-ésima
capa de elastomero.

g4 = Deformacion unitaria debido a la carga muerta inicial en la i-ésima
capa de elastomero.

a,= Deflexion debido al creep dividida entre la deflexion inicial debida a
carga muerta. Pueden usarse los valores de la tabla 14.7.6.2-1 de las

especificaciones de la AASHTO.

Para hallar las deformaciones unitarias, se utilizara la Curvas de esfuerzo
de compresion vs Deformacién unitaria para apoyos elastoméricos de
dureza 60. Tomado de la Figura C14.7.6.3.3-1 de las especificaciones de
la AASHTO. La grafica muestra las curvas Esfuerzo de compresion vs
Deformacion unitaria para un elastomero de dureza 60. Dado que se tiene
un factor de forma de 6.22, se interpolara entre los valores obtenidos para

las curvas de factor de forma de 9 y 6.
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6,=3.21 N/mm2 = 0.466 KSI
6p = 4.0 N/mm2 = 0.58 KSI
S; = 6.22

g; = 2.58% = 0.0258
gqi = 4.42% = 0.0281
a, = 0.35

Las deformaciones debido a compresion seran:
6; = 0.0258x15x7 = 2.71 mm < 3 mm
64 = 0.0281x15x7 = 2.95 mm
O;r = 2.95 + 2.95x0.35 = 3.98 mm
La deformacion total sera:
Stotar = 2.71 mm + 3.98 mm = 6.69 — Aceptable
3.4.4.6. Pernos de anclaje

Para el caso de los apoyos fijos, los pernos de anclaje deberan soportar
las cargas sismicas provenientes de la superestructura y las fuerzas de
frenado. El articulo 3.10.4.2 de las especificaciones de la AASHTO
establece que el valor de As deberd tomarse como el producto de la
aceleracion pico del suelo y el factor de modificacion por el tipo de suelo.
Utilizando una aceleracion pico del suelo de 0.4 y un coeficiente por

condiciones locales de 1.0, tenemos:
Ay =04

Hallamos el peso total del puente, Ppuente, a partir de las cargas

permanentes por metro de longitud:

P.

uente = (26.37(5) + 3.97(5) + 37.09(2) + 2.81(2))(72) + 0.5886(36)
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Ppyente = 16689.19 kN

La carga sismica total sera: 0.4(16689.19) = 6675.68 kN

A esta fuerza se le adiciona la fuerza de frenado, tomada como el 25% de
las cargas verticales de cada uno de los ejes del camion. Como existen 2
camiones que van en el mismo sentido, se utilizara la carga de frenado de

2 camiones, y se le aplicara un factor de carga de 0.5:
6675.68 + 0.25(35 + 145 + 145)(2) = 6838.18 kN

Para el caso de la carga sismica paralela al eje longitudinal del puente,
dicha carga se repartird Unicamente entre los apoyos fijos. Por lo tanto

cada apoyo tomara:

6838.18

7 = 976.88 kN

Para el caso de la carga sismica perpendicular al eje longitudinal del
puente, dicha carga se repartird entre todos los apoyos. Por lo tanto cada
apoyo tomara:

6838.18

= 24422 kN
28

Por otro lado, para poder utilizar ambas fuerzas en simultaneo, el articulo
3.10.8 de las especificaciones de la AASHTO establece que se debe usar
el 100% de la fuerza en una de las direcciones perpendiculares,
combinada con el 30% de la fuerza en la segunda direccion

perpendicular. Combinando ambas fuerzas tenemos:

Vi tor = /976.88% + (0.3x244.22)% = 979.62 kN

La resistencia nominal al corte de un perno se calcula mediante la

ecuacion:
V, = 0.384,F,,

(Ec. 6.13.2.12-1 de las especificaciones de la AASHTO)
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El factor de resistencia ¢ sera de 1.0 para evento extremo. Utilizando 2
pernos de 2 1/4” (A = 1551.79 cm?):

@V, = 1(0.38)(2)(2565.21)(517) = 1007.92 kN > 979.62 kN — OK

Verificamos también la resistencia al aplastamiento de la placa base. La
AASHTO recomienda utilizar un espesor de por lo menos 1 %", para evitar
que el calor producido al soldar la placa con el alma inferior de la viga

afecte al elastbmero.

Diametro del perno: d = 57.15 mm
Espesor de la placa: t = 38.10 mm
Esfuerzo de rotura de la placa: Fu= 448.32 N/mm?

#pernos = 2
@R, = 2.4dtF,(#pernos) = 1952.36 kN > 201.84 kN — OK

Dado que existe una distancia libre entre la placa de base y el borde del
estribo (igual al espesor del apoyo elastomérico), los pernos estaran
sujetos a un momento flector, producto de la fuerza cortante por el
espesor del apoyo elastomérico. Por lo tanto se debe evaluar también la

capacidad flexionante del perno.

4
m(57.15)° _ 523642 44 mm*

La inercia del pernoes: [ =

Considerando un factor de carga ¢ = 1, y un esfuerzo de fluencia Fy =
379.16 N/ mm2, el momento resistente del perno sera su momento de

fluencia:

E, I 379.16(523642.44)
Q)My = - =

p 57.15/2 = 6948.18 kN — mm

El cortante que toma cada perno sera:
201.84
Vy c/perno — T = 10092 kN

Por lo tanto, el maximo brazo de palanca que puede haber es:
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5 694818
razo maximo = 100.92 = . mm

La distancia libre entre la placa de base y la superficie del estribo es de
114 mm. Esta distancia resulta excesiva como brazo de palanca, por lo
tanto se le soldaran placas de corte de 1 7/8” de espesor, con lo cual el

brazo de palanca seré:
Brazo = 114 — (1.875x25.4) = 66.38 mm < 68.85 mm — OK

Sera necesario verificar ademas la resistencia del anclaje ante el cortante
en la direccion perpendicular al eje del puente, considerando la
resistencia del concreto a la rotura debido al cortante transmitido por los

pernos:
V, =976.88 kN
Resistencia al corte de los pernos
@V,1 = 1007.922 kN
Resistencia a la rotura del concreto debido a los pernos sometidos a corte

Considerando una longitud del anclaje hef = 300 mm y una distancia al
borde del estribo cal =35 :

Apeo = 4.5¢,% = 4.5(350%) = 551250 mm?
Considerando que la distancia entre los pernos es de 48 cm

Aye = 1.5(350)(3x350 + 480) = 803250 mm?

h 0.2 30 0.2
Vv, = 1.86 (%f) Vd[f.c k5 = 1.86 (ﬁ) V5.715v/280(35)15

Vy, = 21464.62 kg

V, = 21056789 N = 210.57 kN
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lpec,V =1 lped,V =1 IPC,V =14 lph,V =1

ve
VCbg = A l/)ec,V l/)ed,V l/)c,V Yy

vco

. 803250
b~ 551250

x1x1x1.4x1x210.57 = 429.56 kN

Considerando un factor de resistencia de 1 para evento extremo:
@V, = 1(429.56) = 429.56 kN
Resistencia al arranque de los pernos sometidos a corte
Anco = 9her” = 9(300)2 = 810000 mm2
Anc = (350 + 1.5(300))(3(300) + 480) = 1104000 mm2

Ny = 10.2\/fohe;™® = 10.2V280(30)"5 = 28045.36 kg = 275.13 kN

lpec,N =1 lpc,N = 1.25 l/)cp,N =1
Camin
=07+03——=0.7+0.3 = 0.933
Vean = 0740375, = 07+ 037530
Anc 810000
Ncbg = ml[)ecw lped,N l/)C'N l/)cp,N Nb = m1x0.933 x1.25x1x275.13
= 23542 kN

Vepg = kepNepg = 2%235.42 = 470.84 kN
QV,5 = 1(470.84) = 470.84 kN

La resistencia al corte del anclaje sera la menor de las resistencias

previamente halladas:

OV, = 429.56 > V,, = 244.22 kN — OK
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3.5 Disefo de Diafragmas

Los diafragmas de un puente cumplen distintas funciones, entre ellas
ayudar a que las cargas verticales tengan una mejor distribucion entre las
vigas principales y transferir las cargas horizontales del tablero a los

apoyos.

La condicibn que gobernara el disefio de los diafragmas, sera la
transferencia de cargas laterales debido al sismo, del tablero a los
apoyos. Como se observa en la Figura 49, cuando se produzca una carga
lateral sismica en direccion perpendicular al eje del puente, dicha carga
debera llegar a los apoyos a través de las vigas principales, por lo cual las
almas de estas vigas se doblaran. Se disefiaran los diafragmas para que
puedan transferir estas cargas a los apoyos. Los diafragmas tendran una

disposicion tipo “K” como se muestra en la Figura 56.

Figura 56. Comportamiento de las vigas principales sin diafragma ante

cargas sismicas.

Figura 57. Disposicion de diafragmas.

Fuente: Disefio de un puente con estructura de acero. Acevedo, M.
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Realizamos un andlisis de los diafragmas en el programa SAP2000

aplicando las cargas horizontales de sismo para cada apoyo.

3.5.1 Disefio de las diagonales

Elegimos un angulo L 3"x3"x5/16”, y verificamos su resistencia a la

compresion y a la traccion.

3.5.1.1Resistencia a la compresion
La carga de disefio obtenida a partir del andlisis realizado es:
P, = 7498 kN
La resistencia a la compresion factorizada, Pr, debe tomarse como:
b = 0.k
(Ec. 6.9.2.1-1 de las especificaciones de la AASHTO)
Donde:

Py

Resistencia nominal a la compresion.

P
limite de resistencia y 1.0 para el estado limite de evento extremo.

Factor de resistencia a la compresion, igual a 0.90 para el estado

La resistencia nominal se determinara como sigue:

- Si % > 0.44, entonces:

o

Po
P, = <O.658P_e> P,
(Ec. 6.9.4.1.1-1 de las especificaciones de la AASHTO)

- Sj % < 0.44, entonces:

o
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P, = 0.877P,
(Ec. 6.9.4.1.1-2 de las especificaciones de la AASHTO)
Donde:
Ag = Area transversal de la seccion (mm?)
Po = Resistencia nominal a la fluencia = FyAg (N)
Fy = Resistencia minima a la fluencia (N/mm?2)

Pe = Resistencia critica al pandeo elastico, para pandeo de flexion o para

pandeo flexo-torsional, segun sea el caso.

El articulo 6.9.4.4 de las especificaciones de la AASHTO establece que,
para angulos simples sujetos a compresion, que estan conectados en sus
extremos solo a través de una de sus patas, se pueden despreciar los
momentos generados en sus extremos debido a la excentricidad de la
conexion, y se puede analizar Unicamente el estado limite de pandeo de
flexion, si para el calculo de la resistencia se utiliza una esbeltez efectiva
(Kllr) en vez de la esbeltez real Kl/r. La esbeltez efectiva para angulos de

patas iguales debe calcularse como:

- Sj L < 80, entonces:

Tx
Kl l
(—) =72+4+0.75—
r ef Ty

(Ec. 6.9.4.4-1 de las especificaciones de la AASHTO)

- Si Ti > 80, entonces:

Tx

Kl [
(—) =32+125—
r ef

(Ec. 6.9.4.4-2 de las especificaciones de la AASHTO)
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Para el angulo L 3"x3"x5/16” se tiene:

[ =1600 mm

T, = 23.3mm

l
— = 68.67 < 80

Tx

Kl
(—) =72+ 0.75(68.67) = 123.5
T ef

El pandeo de flexién es un modo de pandeo en el cual el miembro se
deflecta lateralmente sin torcerse o cambiar su seccién transversal. La
resistencia al pandeo elastico, basandose en pandeo de flexion, debe

tomarse como:
m?E

7 Ag
()

(Ec. 6.9.4.1.2-1 de las especificaciones de la AASHTO

P, =

Donde:

Ag = Area transversal de la seccion (mm?)

K = Factor de longitud efectiva en el plano de pandeo.

[ = Longitud sin soporte en el plano de pandeo (mm)

rs = Radio de giro alrededor del eje de pandeo considerado.
Para el angulo L 3"x3”x5/16”:

Ag = 1148 mm?2

N
Fy =34482——
Y mm?2
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Po = 395980.65 kN

b 72x199996.50
€7 (123.5)2

(1148) = 148569.65 kN

B, = 0.877(148569.65) = 130295.58 kN

% = 0.375 < 0.44 entonces:

o

@.P, = 130.30kN > P, = 74.98 kN - OK

3.5.1.2 Resistencia a la tension

La carga de disefio obtenida a partir del andlisis realizado es:
P, = 74,98 kN

Fluencia de la seccién bruta

La resistencia factorizada a la fluencia de la seccién bruta, P r, debe

tomarse como:
B = @yFy = 0y F,AnU
(Ec. 6.8.2.1-2 de las especificaciones de la AASHTO)
Donde:

Pnu = Resistencia nominal a la tension por fraccion de la seccion efectiva.
(kN)

¢u = Factor de resistencia para fractura de miembros a tension, igual a
0.80 para el estado limite de resistencia y 1.0 para el estado limite de
evento extremo.

Fu = Resistencia a la tension (N/mm?2)

An = Area neta de la seccion transversal del miembro (mm?2)
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U = Factor de reduccion para tomar en cuenta el retraso de cortante.

Debera tomarse como:

Siendo:
x = Excentricidad de la conexién (mm)

L = Longitud de la conexién (mm)

Tenemos:
¢u=1.0

Fu = 448.32 N/mm?2

Figura 58. Geometria de la conexién de las diagonales con la viga

Fuente: Elaboracion Propia

Ag = 1148 mm?
An = Ag = 1148 mm?
x=21.8mmL=8mm — U=0.74

P. = 448.32x1148x0.74 = 380.86 kN > P, = 7498 kN - OK
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Soldadura de la conexion viga — diagonal

Se utilizard soldadura de filete, cuya resistencia estd dada por la

ecuacion:

V2

@Rn = ®€206FEXX7(D + l)

Donde:

¢e2 = Factor de resistencia, igual a 1 para evento extremo.

FEXX = Resistencia minima a la tension de la soldadura, igual a 482.65
N/mm2

D = Tamaiio de la soldadura (mm)

[ = Longitud de la soldadura (mm)

A las longitudes mostradas en la Figura 58 se les restara 1 cm a cada

lado, para despreciar el aporte de las terminaciones y las esquinas.

Resistencia de la soldadura paralela a la carga:

V2
OR,q = 1x0.6x482.657x6x(84 + 135 —40) = 219.92 kN

Resistencia de la soldadura perpendicular a la carga:

V2
PR, = 1x0.6x482.65 7x6x(76 —20) = 68.80 kN

Despreciando el incremento de resistencia de la soldadura perpendicular
a la carga debido a su orientacion, la resistencia de la soldadura sera:

@R, = OR,; + OR,, = 288.72 kN > P, = 7498 kN - OK

3.5.1.3 Pernos de la conexion viga — diagonal

3.5.1.3.1 Resistencia al corte
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Se utilizarén pernos de alta resistencia ASTM A325: Fu = 824 N/mmz2. La
resistencia nominal al corte de un perno se calcula mediante la ecuacion

presentada en el acapite 9.2.4.2.1 (p. 65). Utilizando 4 pernos de 1/2”:

@V, = 0.75x0.38x(129x4)x824 = 121.18 kN > B, = 7498 kN — OK

3.5.1.3.2. Resistencia al aplastamiento

Se calcula la resistencia al aplastamiento de la placa de la conexion. Se
utilizara una placa de 3/4”. Dado que la separacion entre pernos y la
distancia entre el perno y el borde son mayores a 2d = 2.54cm (Ver Figura
41), calculamos la resistencia al aplastamiento de la placa mediante la

ecuacion:
DR, = 0,24dtF,(#pernos) = 0.8x2.4x19.1x19.1x448.32x4

@R, = 1256.08 kN > B, = 979.62 kN

3.6 DISENO DE ESTRIBO

Se disefiard el estribo como un muro de semi-gravedad en volado, capaz
de soportar los empujes del suelo y las cargas provenientes del tablero;
también se tomara en cuenta la fuerza sismica proveniente de la
superestructura, por lo cual se analizaran los estados limites de

Resistencia | y Evento Extremo .
Datos del puente.

Altura del puente = 7000 mm.
Ancho de calzada = 16500 mm.
Sobrecarga vehicular = HL-93

Separacion ente vigas =2400 mm.
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3.6.1 Geometria del puente.

Segun la concepcion del modelo estructural, el puente serd de tres

tramos, los apoyos extremos seran fijos y los apoyos centrales seran

articulados.

3.6.2 Propiedades de los materiales
Densidad del concreto W, = 2400 kg/m3

Resistencia a la compresién del concreto a los 28 dias  f'c = 28 MPa

Resistencia del refuerzo de acero f, = 420 MPa

Recubrimiento de los refuerzos de acero [A5.12.3-1]
Recubrimiento de la pantalla superior = 50 mm
Recubrimiento del alma o cuerpo = 60 mm

Recubrimiento de la cara superior de la fundacion = 60 mm

Recubrimiento de la cara inferior de la fundacién = 60 mm

Propiedades del suelo de fundacion y suelo de relleno
Capacidad ultima del suelo  qy; = 4 kg/cm?

Densidad del suelo y; = 1900 kg/m3

Angulo de friccién @ = 30°

Coeficiente de friccion entre el concreto y el suelo p = 0.55
3.6.3. Dimensiones Preliminares

Altura del estribo H = 8200 mm (desde fondo de fundacion)

Longitud de la puntera, puede ser de H/6 a H/4 = 1300 a 2000 mm, para

este puente tomaremos
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Lp = 2000 m

Espesor del alma, puede ser de H/12 a H/8 = 700 a 1000 mm, para este

puente tomaremos
t, = 1000 mm

Longitud del talon, puede ser de H/6 a H/3 = 1300 a 2700 m, para este

puente tomaremos
Ly = 4000 mm

Base de la fundacion, es la suma de la puntera, alma y talon. B; =
7000 mm

Espesor de la base de fundacion, puede ser < 0.7Lp, para este puente

tomaremos
tgr = 1400 mm
3.6.4. Cargas de Suelo (EH) (LS)

Las cargas de suelo que necesitan ser investigadas para este disefio,
incluyen las cargas debido a la presion lateral basica del suelo, cargas
debido a la sobrecarga uniforme y sobrecarga viva. Cargas debido a la
presion lateral basica del suelo segun AASHTO LRFD [A3.11.5.1]. [4]

Se calcularan los coeficientes de empuje activo y pasivo, Tomando un
valor de 6 de 90, considerando el relleno horizontal (B = 0) y despreciando

el valor de 9, el valor del coeficiente de empuje activo es:

El coeficiente de empuje lateral activo se lo encuentra segun AASHTO
LRFD [A3.11.5.3], se puede tomar como: [1]

El coeficiente de empuije lateral activo se puede tomar como:
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Lo sin?(8 + @'f)
2" T'[sin2(0) sin(6 — &)]

Dénde:

2

B sin(@’f + &) sin(@’f — B)
r=n +J Sin(0 — 8) sin(6 + B)

Entonces en el caso que tenemos:

6=0
=0
0 =90°
@’f = 30°
2
sin(30) sin(30
r=1+ \/sin§90; sinE90§ =225
sin?(120) 033

Ka = 5 25[sin2(90) sin(90)] —
Para el coeficiente del empuje pasivo se determiné de la Figura 6.
k, = 6.5 0.467 = 3
Cargas actuantes en el muro:
Empuje activo:

Ka- Ysuelo- H? _ 0.33 x 1900 * 8.22

E. =
A 2 2

= 21079.74 kg = 206.79 Kn

Cargas debido a sobrecarga viva, (LS), segun AASHTO LRFD
[A3.11.6.4].

Las cargas debido a sobrecarga viva para el andlisis de estribos, los
efectos de la sobrecarga producida por el trafico actuando en la superficie
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del relleno pueden estimarse considerando una altura de suelo

equivalente determinado por la tabla 17.

Alwra del estribo (mm) Igg (mm)
1500 1200
3000 900
= 6000 600

Tabla 17. Altura de suelo equivalente para carga vehicular sobre estribos

perpendiculares al tréafico.

Fuente: De las especificaciones AASHTO LRFD

s/c = 0.60 * 1900 = 1140kg/m? = 11.18Kn/m?

3.6.5. Cargas Permanentes (DW) (DC)

Cargas provenientes de la superestructura: Para calcular las cargas
provenientes de la superestructura, dividiremos las cargas previamente
halladas del peso de la superestructura, la fuerza horizontal de sismo y la
fuerza de frenado, entre el ancho del puente de 16.50 m:

16689.19
16.50

=1011.47 Kn

Peso de la superestructura Py =

3.6.6. Cargas de Sismo (EQ)
Segun el articulo AASHTO LRFD (3.10.1)

Las cargas sismicas son el producto del coeficiente Csm, por el peso

equivalente de la superestructura.

Los requisitos aqui especificados se deberan aplicar para puentes con
superestructuras de losas convencionales, vigas de alma llena cuyas

longitudes no sean mayores que 150 000 mm.
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El coeficiente de aceleracién especifico se obtiene del manual de disefio
de puentes establecido por el Ministerio de Transporte Y

Comunicaciones.
A= 0.40 g (aceleracion de la roca)

S= 1 (por caracteristicas locales)

__0.40%16689.19

Fuerza de sismo Fgs = oo = 404.58 Kn

3.6.7. Cargas de Frenado (BR)
Fuerza de frenado
BR = 0.25 = (145 + 145 + 35) = 81.25 Kn

Fuerza de frenado por 2 ejes

81252

16.50 = 9.85 Kn

3.6.8. Estabilidad del estribo:

La AASHTO especifica que la resistencia al volteo, la capacidad portante
del suelo, y la resistencia al deslizamiento, se deben verificar para los
estados limite de Resistencia y Evento Extremo. Las combinaciones de

carga para cada caso se muestran en la Tabla 18.

Al verificar el volteo y el deslizamiento para el estado limite de resistencia
I, se consideraran los factores de carga minimos de 1.0 y 0.9 para las
cargas del peso del suelo y el peso propio del muro, respectivamente, ya
que estas cargan aportan resistencia al volteo y deslizamiento. Ademas,
para el caso del volteo y el deslizamiento, sélo se considerara el empuje
horizontal debido a la sobrecarga superficial, pero no la sobrecarga

vertical sobre el relleno, ya que ésta también aporta resistencia contra el

volteo y deslizamiento (Ver figura 52.). 9

9 Acevedo Laos, M. (2015). Disefio de un puente con estructura de acero. Pery
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Estado Limite

Combinacion de carga

Resistencia |

0.9DC + 1.0EV + 1.5EH+1.75BR+1.75LS

Volteo

Evento
1.0DC+1.0EV+1.0EH+0 5BR+0_5L5+1.0EQ
Extremo |
Capacidad Resistencia | 1.25DC+1 35EV+1.5EH+1 75BR+1.75LS
portante del
Evento
suelo 1.0DC+1.0EV+1.0EH+0 5BR+0_5L5+1.0EQ
Extremo |

Resistencia |

0.9DC+1.0EV+1.5EH+1.75BR+1.75LS

Deslizamiento

Evento

Extremo |

1.0DC+1.0EV+1.0EH+0.5BR+0.5LS+1.0EQ

Donde:
DC: Carga Muerta

EV: Empuje Vertical del suelo
EH: Empuje Horizontal del suelo

BR: Carga de frenado
LS: Carga viva superficial
EQ : Carga de sismo

Tabla 18. Estados limites

Fuente: De las especificaciones AASHTO LRFD

T

CAPACIDAD DE CARGA 'Y
DISENO DE LA ESTRUCTURA

17518

o

ES#NS

RESBALAMIENTO Y
,H, i ] [ ] ] ] i l EXCENTRICIDAD
RECANEN

>

<

a

-

]

a

Figura 59. Sobrecarga sobre el relleno.

Fuente: De las especificaciones AASHTO LRFD
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3.6.8.1. Resistencia al volteo

La AASHTO especifica que la resultante de las fuerzas debe situarse
dentro de los dos tercios centrales del ancho de la base. Esto implica que
el limite de la excentricidad de la resultante de las cargas amplificadas

sera de B/3. 10
3.6.8.1.1. Para el estado limite Resistencia |

Se hace el célculo de momentos factorizados (multiplicados por los
factores del estado limite Resistencia |) respecto al centro de la zapata o
fundacion en la parte inferior tanto para fuerzas verticales y horizontales

como se muestra en las tablas 19 y 20 respectivamente.

Cargas verticales en el estado limite Resistencia |
Volumen Factor de Peso Momento factorizado
Elemento Peso (Kn) ] Brazo (m)
(m3) carga factorizado (Kn-m)
1 3.93 92.53 0.90 83.28 -0.90 -74.95
2 0.96 22.60 0.90 20.34 -0.38 -7.73
3 9.10 214.25 0.90 192.83 0.00 0.00
4 24.70 460.38 1.00 460.38 1.53 704.39
5 2.00 37.28 1.00 37.28 -2.25 -83.88
Carga vertical proveniente de la superestructura
Py ‘ ‘ 1011.47 0.90 910.32 -0.90 -819.29
TOTAL 1704.43 TOTAL -281.46

Tabla 19. Momentos debido a fuerzas verticales.

Fuente: elaboracion propia

Cargas horizontales en el estado limite Resistencia |
Factor de Peso Momento factorizado
Carga Fuerza (Kn) ] Brazo (m)
carga factorizado (Kn-m)

E, 206.79 1.50 310.19 -2.73 -846.81
Es/c 41.09 1.75 71.91 -4.10 -294.82
Fgr 9.85 1.75 17.24 -6.15 -106.01
TOTAL -1247.64

Tabla 20. Momentos debido a fuerzas Horizontales.

Fuente: elaboracion propia

10 AASHTO LRFD, (2010). Especificaciones técnicas para disefio de puentes.
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Carga vertical factorizada resultante: 1704.43
Momento factorizado resultante: -281.46-1247.64=-1529.10 Kn-m

—1529.10 < B
170443 | 3

6.50
e=0.90m<T= 217m OK

3.6.8.1.2. Para el estado limite Evento Extremo |

Se hace el célculo de momentos factorizados (multiplicados por los
factores del estado limite Evento Extremo 1) respecto al centro de la
zapata o fundacién en la parte inferior tanto para fuerzas verticales y

horizontales como se muestra en las tablas 21 y 22 respectivamente.

Cargas verticales en el estado limite Evento Extremo |
Volumen Factor de Peso Momento factorizado
Elemento Peso (Kn) ] Brazo (m)
(m3) carga factorizado (Kn-m)
1 3.93 92.53 1.00 92.53 -0.90 -83.28
2 0.96 22.60 1.00 22.60 -0.38 -8.59
3 9.10 214.25 1.00 214.25 0.00 0.00
4 24.70 460.38 1.00 460.38 1.53 704.39
5 2.00 37.28 1.00 37.28 -2.25 -83.88
Carga vertical proveniente de la superestructura
Py 1011.47 1.00 1011.47 -0.90 -910.32
TOTAL 1838.51 TOTAL -381.68

Tabla 21. Momentos debido a fuerzas verticales.

Fuente: elaboracion propia

Cargas horizontales en el estado Evento Extremo |
Factor de Peso Momento factorizado
Carga Fuerza (Kn) ] Brazo (m)
carga factorizado (Kn-m)

E, 206.79 1.00 206.79 -2.73 -564.54
ES/C 41.09 0.50 20.55 -4.10 -84.23
Fgr 9.85 0.50 493 -6.15 -30.29
Fsrs 404.58 1.00 404.58 -6.15 -2488.17
TOTAL -3167.23

Tabla 22. Momentos debido a fuerzas Horizontales.

Fuente: elaboracion propia
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Carga vertical factorizada resultante: 1838.51 kn
Momento factorizado resultante: -381.68-3167.23=-3548.91 kn-m

—3548.91 B
183851 3

6.50
e= 1.93m<T=2.17m OK

3.6.8.2. Capacidad portante del suelo

La AASHTO especifica que a la resistencia del suelo se le deben aplicar
los factores de resistencia de 0.55 para el estado limite de Resistencia y
de 0.8 para el estado limite de Evento Extremo. La presion admisible del
suelo proporcionada previamente ya cuenta con un factor de reduccion de

1/3, por lo tanto la resistencia del suelo para cada estado limite sera:!

Para resistencia |: o, = 4 * 3 x 0.55 = 6.6:% = 647.46 kn/m?

Para Evento EX{remo I: Gy = 4+ 3+ 0.80 = 9.6 =% = 941.76 kn/m?

La presion vertical en el terreno esta dada por:

>V
B — 2e

Oy =
Dénde:

Z V = suma de las fuerzas verticales

11 AASHTO LRFD, (2010). Especificaciones técnicas para disefio de puentes.
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3.6.8.2.1 Para el estado limite Resistencia |

Se hace el calculo de momentos factorizados (multiplicados por los
factores del estado limite Resistencia ) respecto al centro de la zapata o
fundacion en la parte inferior tanto para fuerzas verticales y horizontales
como se muestra en las tablas 23 y 24 respectivamente. Similar al caso
de volteo, pero aumentandole los efectos de la carga vertical debido a la

sobrecarga superficial sobre el relleno:

Cargas verticales en el estado limite Resistencia |

Volumen Factor de Peso Momento factorizado
Elemento Peso (kn) ] Brazo (m)
(m3) carga factorizado (kn-m)

1 3.93 92.53 1.25 115.66 -0.90 -104.09
2 0.96 22.60 1.25 28.25 -0.38 -10.74
3 9.10 214.25 1.25 267.81 0.00 0.00
4 24.70 460.38 1.75 805.67 1.53 1232.68
5 2.00 37.28 1.75 65.24 -2.25 -146.78

Carga vertical proveniente de la superestructura
Py 1011.47 1.25 1264.34 -0.90 -1137.90
s/c 39.13 1.75 68.48 1.53 104.77
TOTAL 2615.45 TOTAL -62.07

Tabla 23. Momentos debido a fuerzas verticales.

Fuente: elaboracion propia

Cargas horizontales en el estado limite Resistencia |
Factor de Peso Momento factorizado
Carga Fuerza (kn) i Brazo (m)
carga factorizado (kn-m)

E, 206.79 1.50 310.19 -2.73 -846.81
Es/c 41.09 1.75 71.91 -4.10 -294.82
Fgr 9.85 1.75 17.24 -6.15 -106.01
TOTAL -1247.64

Tabla 24. Momentos debido a fuerzas Horizontales.
Fuente: elaboracion propia
Carga vertical factorizada resultante: 2615.45 kn

Momento factorizado resultante: -62.07-1247.64=-1309.71 kn-m
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Oy =

6.50
e=050m<—=217m OK

2615.45

—1309.71

261545

3

(6.50 — 2% 0.50)1

45

B

< —
3

3.6.8.2.2. Para el estado limite Evento Extremo |

= 475.54 kn/m? < 647.46 kn/m?

Se hace el célculo de momentos factorizados (multiplicados por los

factores del estado limite Evento Extremo 1) respecto al centro de la

zapata o fundacién en la parte inferior tanto para fuerzas verticales y

horizontales como se muestra en las tablas 25 y 26 respectivamente.

Similar al caso de volteo, pero aumentandole los efectos de la carga

vertical debido a la sobrecarga superficial sobre el relleno:

Cargas verticales en el estado limite Evento Extremo |
Volumen Factor de Peso Momento factorizado

Elemento Peso (kg) K Brazo (m)

(m3) carga factorizado (kg-m)
1 3.93 92.53 1.00 92.53 -0.90 -83.28
2 0.96 22.60 1.00 22.60 -0.38 -8.59
3 S.10 214.25 1.00 214.25 0.00 0.00
4 24.70 460.38 1.00 460.38 1.53 704.39
5 2.00 37.28 1.00 37.28 -2.25 -83.88
Carga vertical proveniente de la superestructura

Py 1011.47 1.00 1011.47 -0.90 -910.32
s/c 39.13 0.50 19.57 1.53 29.93
TOTAL 1858.08 TOTAL -351.74

Fuente: elaboracion propia

Tabla 25. Momentos debido a fuerzas verticales.

Cargas verticales en el estado limite Evento Extremo |
Factor de Peso Momento factorizado
Carga Fuerza ) Brazo (m)
carga factorizado (kg-m)

E, 206.79 1.00 206.79 -2.73 -564.54
ES/C 41.09 0.50 20.55 -4.10 -84.23
Fgr 9.85 0.50 4.93 -6.15 -30.29
Forg 404.58 1 404.58 -6.15 -2488.167
TOTAL -3167.23

Tabla 26. Momentos debido a fuerzas Horizontales.

Fuente: elaboracion propia
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Carga vertical factorizada resultante: 1858.08 kn

Momento factorizado resultante: -351.74-3167.23=-3518.97 kn-m

—3518.97 B

1858.08 3

6.50
e= 1.89m<T= 217m OK
1858.08

= 683.12 kn/m? < 941.76 kn/m?
650 -2+ 1801 _ 08312 kn/m? < 6kn/m

Oy =

3.6.8.3. Chequeo por deslizamiento
La resistencia al deslizamiento esta dada por la ecuacion:
OR, = @R + DepRep
Donde:
R, = Resistencia nominal al deslizamiento (kn)
@, = Factor de resistencia para el corte entre el suelo y la fundacién. Ahora 0.8.
R: = Resistencia nominal al deslizamiento entre el suelo y la fundacién (kn)
@ep = Factor de resistencia para el empuje pasivo, igual a 0.5.
Rep = Resistencia debido al empuje pasivo (kn)
3.6.8.3.1. Para el estado limite Resistencia I

Para este caso, la situacion mas desfavorable se da cuando el estribo
trabaja sin la presencia de la superestructura, por lo cual no

consideraremos el peso de la superestructura ni la fuerza de frenado.
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Cargas horizontales en el estado limite Resistencia |
Factor de Peso
Carga Fuerza .
carga factorizado
E, 206.79 1.50 310.19
ES/C 41.09 1.75 71.91
TOTAL 382.09

Tabla 27. Cargas horizontales actuantes.

Fuente: elaboracion propia

Cargas verticales en el estado limite Resistencia |
Volumen Factor de Peso
Elemento Peso (kg) ]
(m3) carga factorizado

1 3.93 92.53 0.90 83.28
2 0.96 22.60 0.90 20.34
3 9.10 214.25 0.90 192.83
4 24.70 460.38 1.00 460.38
5 2.00 37.28 1.00 37.28

TOTAL 794.10

Tabla 28. Cargas verticales actuantes.
Fuente: elaboracion propia

De la tabla 27. Se obtiene:
R; = 0.55%794.10 = 436.76 kn

Empuje pasivo:

KpYsueloh? 3 %1900 * (1 + 1.4)?
Rep s 2 = 2

= 16416 kg = 161.04 kn

OR, = @R + OcpRep = 0.8 % 436.76 + 0.5 * 161.04 = 429.83 kn

429.83 kn > 382.09 kn OK

3.6.8.3.2. Para el segundo estado limite Evento Extremo |

Para este caso, se considera el peso de la superestructura y adicionando

la fuerza debido a sismo.
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Cargas horizontales en el estado Evento Extremo |
Carga Fuersa Factor de Peso

carga factorizado
E, 206.79 1.00 206.79
Es/c 41.09 0.50 20.55
Fag 9.85 0.50 4.93
Fsis 404.58 1.00 404.58

TOTAL 636.84

Tabla 29. Cargas horizontales actuantes.

Fuente: elaboracion propia

Cargas verticales en el estado limite Evento Extremo |
Volumen Factor de Peso
Elemento Peso (kg) ]
(m3) carga factorizado
1 3.93 92.53 1.00 92.53
2 0.96 22.60 1.00 22.60
3 9.10 214.25 1.00 214.25
4 24.70 460.38 1.00 460.38
5 2.00 37.28 1.00 37.28
Carga vertical proveniente de la superestructura

Py | 1011.47 1.00 1011.47

TOTAL 1838.51

Tabla 30. Cargas verticales actuantes.
Fuente: elaboracion propia
De la tabla 30. Se obtiene:
R. = 0.55%1838.51 = 1011.18 kn
Empuje pasivo:

KpYsueloh® 3 %1900 * (1 + 1.4)2
Rp =" = 2

= 16416 kg = 161.04 kn

OR, = @:R¢ + OcpRep = 0.8« 1011.18 + 0.5 * 161.04 = 889.46 kn
889.46 kn > 636.84 kn OK

3.6.9. Disefio de los elementos del estribo.

3.6.9.1. Disefio de muro (Cuerpo de Estribo)
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El muro soportara el empuje de la tierra, la carga de frenado, y la fuerza
de sismo, ademéas de las cargas verticales provenientes de la

superestructura y el peso propio del muro (ver tabla 31).

Volumen Factor de Peso
Elemento Peso (kn) ]
(m3) carga factorizado
3.93 92.53 1.25 115.66
0.96 22.60 1.25 28.25
Carga vertical proveniente de la superestructura
Py 1011.47 1.25 1264.34
TOTAL 1408.25

Tabla 31. Cargas verticales actuantes.
Fuente: elaboracion propia

Vemos que las cargas verticales factorizadas constituyen el 10% de la

resistencia a la compresion de la base del muro, sin considerar el acero:

1408.25

075+08+085x27468 =11 010

Por lo tanto, podemos considerar que el muro se comporta principalmente
como un elemento en flexién, por lo cual consideraremos para el disefio el
estado limite de Evento Extremo |, dado que éste genera el mayor

momento flector en el muro.1?

Cargas horizontales en el estado Evento Extremo |
Carga Fuerza (kn) Factor de Peso Brazo (m) Momento factorizado
carga factorizado {kn-m)

E, 142.21 1.50 213.32 -2.27 -484.23
ES/C 37.17 0.50 18.59 -3.40 -63.19
Fgp 9.85 0.50 493 -4.75 -23.39
Fs 404.58 1.00 404.58 -4.75 -1921.76
TOTAL -2492.56

Tabla 32. Cargas horizontales actuantes.
Fuente: elaboracion propia

Acero minimo

2Acevedo Laos, M. (2015). Disefio de un puente con estructura de acero. Pert
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El acero minimo esta dado por la ecuacion:

A 760bh
5= 2(b + h)fy

Donde:
Ag = Area del acero de refuerzo en cada direccién y en cada cara (cm?/m)
b = Ancho de la seccién (cm)
h = Espesor de la secciéon (cm)

fy = Esfuerzo de fluencia del acero de refuerzo (kg/cm?)

A 760 * 495 * 100
5= 2(495 + 100)4200

= 7.53 cm?/m

Con barras (p5/8 ” (As = 1.99 cm?) 1 (p5/8 ” @ 250 mm.

Disefio por flexion

Calculo del acero de la cara en contacto con la tierra:
M, = 2492.56 kn — m

d=94cm

f'c = 280 kg/cm?

b =100 cm

As =77.08 cm?

Con barras (plg” (As = 10.06 cm?) 1 ¢ 1%" @ 125 mm. (Cara contacto a

la tierra)

Céalculo del acero de la cara exterior:
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Se calcula a partir del momento flector ocasionado por la fuerza de sismo
y la carga de frenado proveniente de la superestructura, cuando estas

fuerzas acttan en la direccion opuesta a los empujes de la tierra.*®
M, = 23.39 4+ 1921.79 = 1945.18 kn — m

d=94cm

f'c = 280 kg/cmz

b =100 cm

As = 59.32 cm?
Con barras (plg” (As = 10.06 cm?) 1@ 12" @ 150 mm. (cara exterior)

Verificaciéon por cortante:

Vy = 641.42 Kn

¢V. = 0.9 x 0.53 * V280 * 100 x 94 = 75028.35 kg = 736.03 Kn

736.03 Kn > 641.42 Kn OK

3.6.9.2. Disefio de la punta

760 * 650 * 140

Ac >
5= 2(495 + 140)4200

= 12.97 cm?/m

Con barras (p3/4 ” (Ag = 2.84cm?) 1 (p3/4 ” @ 200 mm.

Disefio por flexiéon

Aplicado para estado limite Evento Extremo | (caso mas critico)

13 Acevedo Laos, M. (2015). Disefio de un puente con estructura de acero. Perd
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Cargas verticales en el estado limite Evento Extremo |
Volumen Factor de Peso Momento factorizado
Elemento Peso (kn) ] Brazo (m)
(m3) carga factorizado (kn-m)
1 3.93 92.53 1.25 115.66 -0.90 -104.09
2 0.96 22.60 1.25 28.25 -0.38 -10.74
3 9.10 214.25 1.25 267.81 0.00 0.00
4 24.70 460.38 1.35 621.52 1.53 950.92
5 2.00 37.28 1.35 50.33 -2.25 -113.23
Carga vertical proveniente de la superestructura
Py 1011.47 1.00 1011.47 -0.90 -910.32
s/c 39.13 0.50 19.57 1.53 29.93
TOTAL 2114.60 TOTAL -157.53

Tabla 33. Cargas verticales actuantes.

Fuente: elaboracion propia

Cargas horizontales en el estado limite Evento Extremo |
Factor de Peso Momento factorizado
Carga Fuerza (kn) i Brazo (m)
carga factorizado (kn-m)

E, 206.79 1.50 310.19 -2.73 -846.81
Es/c 41.09 0.50 20.55 -4.10 -84.23
Fgr 9.85 0.50 4.93 -6.15 -30.29
Fsis 404.58 1 404.58 -6.15 -2488.167
TOTAL -3449.50

Tabla 34. Cargas horizontales actuantes.
Carga vertical factorizada resultante: 2114.60 kn

Momento factorizado resultante: -157.53-3449.50=-3607.03

—3607.03

2114.60 =17

La AASHTO establece que, para el disefio estructural de las fundaciones,
se debe considerar una presion de contacto uniformemente distribuida en
un ancho efectivo de zapata B’, igual al ancho real B menos 2 veces la

excentricidad.4

B"=6.50—-2%1.71=3.08

14 AASHTO LRFD, (2010). Especificaciones técnicas para disefio de puentes
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Distribucion uniforme de esfuerzo:

2114.60

308 - 686.56 kn/m

Cargas sobre la punta:
Wpp = 2400 * 1.4 « 1 = 3360 kg/m = 32.96kn/m
Wsyelo = 1900 * 1% 1 = 1900 kg/m = 18.64kn/m

wy, = 686.56 —32.96(0.90) — 18.64(1.00) = 638.26 kn/m

638.26 x 2 * 2
y=—————"=127652kn—m
2
d=130cm
f'c = 280 kg/cmz
b =100 cm

ASs = 26.97 cm?2

Con barras cplg” (Ag = 10.06 cm?) 1@ 12" @ 300 mm. (cara inferior)

3.6.9.3. Diserio del talon

El ancho efectivo de la zapata B’ es de 3.08 m, mientras que la longitud
de la punta mas el espesor del muro es de 3.00 m, por lo cual se
considerara que las Unicas cargas actuantes sobre el taldbn son su peso

propio y el peso del relleno.

Disefio por flexion

Wpp = 2400 * 1.4 « 1 = 3360 kg/m = 32.96 kn/m
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k
Wayelo = 1900 % 6.5 % 1 = 123505 =121.15kn/m

32.96 * 3.502 121.15 * 3.502
M, =125——— |+ 1.35

> > ) =1254.11kn—m

d=132.50cm
f'c = 280 kg/cmz
b =100 cm

As = 25.98 cm?
Con barras (pl%” (A = 10.06 cm?) 1 ¢ 1%” @ 300 mm. (Cara superior)

Verificacion por cortante:

V. = 1.25(32.96 * 3.50) 4+ 1.35(121.15 * 3.5) = 716.63 Kn

¢V. = 0.9 * 0.53 * V280 * 100 * 132.50 = 105758.01 kg = 1037.48 Kn

1037.48 Kn > 716.63 Kn OK

3.6.9.4. Disefio de la pantalla superior del muro (parapeto)

Se disefiara la pantalla superior para que soporte el empuje de tierra, el
empuje debido a la sobrecarga superficial y la fuerza de frenado. Para
evaluar la longitud de muro que soportard la carga de frenado,
consideraremos que la carga proveniente de las ruedas se distribuye
hacia abajo con un angulo de 45 grados con respecto a la horizontal,
como se muestra en la Figura 60. Se disefiara el parapeto como un

elemento en flexién, despreciando las cargas verticales. °

15 Acevedo Laos, M. (2015). Disefio de un puente con estructura de acero. Peru.

149



Figura 60. Distribucion de la carga de frenado.

760 * 759 * 100

Ag >

2(759 + 100)4200

Fuente: elaboracion propia

7.99 cm?/m

Con barras <p5/8 ” (Ag = 2.84cm?) 195/8” @ 250 mm.

Factor de Peso Momento factorizado
Carga Fuerza (kn) ] Brazo (m)
carga factorizado (kn-m)
Eq 23.26 1.50 34.89 0.68 23.83
Es/c 30.75 1.75 53.81 1.03 55.43
Fgr 162.50 1.75 284.38 2.05 582.97
TOTAL 662.23

Fuente: elaboracion propia

Considerando un espesor del parapeto de 35 cm:

d=30cm
f'c = 210 kg/cm?
b =759 cm

As = 61.59 cm?

M, = 662.23kn —m

Tabla 34. Cargas horizontales actuantes.




Acero necesario por metro de longitud de muro:

A _61.59_811 5
s = 759 — & cm“/m

Con barras ¢5/8” (A = 1.99cm?) 1 ¢ 5/8” @ 200 mm.

Verificacion por cortante:

V, = 373.08 Kn

¢V, = 0.9 % 0.53 ¥ v210 * 759 * 30 = 157395.04 kg = 1542.47 Kn
1542.47 Kn > 373.08 Kn OK

3.7. Disefno de Pilares

3.7.1. Geometria del puente.
Segun la concepcion del modelo estructural, el puente sera de tres
tramos, un apoyo del extremo sera fijo y el resto de los apoyos seran

articulados.

3.7.2. Datos del pilar.
e Propiedades de los materiales
> Densidad del concreto W, = 2400 kg/m?3
» Resistencia a la compresion del concreto a los 28 dias
f'c =28 MPa

> Resistencia del refuerzo de acero f, = 420 MPa

e Recubrimiento de los refuerzos de acero [A5.12.3-1]
» Recubrimiento = 75 mm Cabeza de pilar

» Recubrimiento =75 mm columna de pilar
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» Recubrimiento = 50 mm Recubrimiento superior del
cimiento
> Recubrimiento = 75 mm Recubrimiento inferior del

cimiento

3.7.3. Seleccion 6ptima del tipo de pila

Segln AASHTO LRFD [A 11.2]

Cuando seleccionamos el tipo de pila optimo, este puede depender de las
condiciones de sitio, costo de ejecucion, geometria de la superestructura
y estética. Los mas comunes tipos de pila son: Pila cabeza de martillo,
Pila tipo pared, Pila multicolumna. Para el diseiio de este caso se
escogera la pila cabeza de matrtillo.

3.7.4. Criterio de disefio para pilar cabeza de matrtillo

El primer paso del diseiio es identificar el apropiado criterio de disefio.
Esto incluye, pero no esta limitado a, definir propiedades e materiales,
identificar informacion relevante de la superestructura y determinar la

geometria del pilar requerida.

3.7.4.1. Datos relevantes de la superestructura

Espesor del tablero hg = 200 mm

Numero de vigas Ng=7

Espaciamiento de las vigas S= 2400 mm

Volado de tablero DOH= 1050 mm

Nro de luces= 3

L1=22500 mm; L2=27000; L3=22500 Longitud de la luz.
Profundidad de la superestructura Hsuper=1800 mm

Altura de pilares H = 6750 mm (desde fondo de fundacién)
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3.7.4.2. Reacciones de carga muerta en viga

En vigas interiores:

Rintpc = 56.59 kn

Rintpyw = 53.60 kn

En vigas exteriores:

Rextpc = 501.31 kn

Rextpyw = 37.94 kn

3.7.4.3. Reacciones de carga viva por linea de disefio
En vigas:

Rint, s = 287.97 kn

Estas cargas son por linea de disefio y no incluyen carga dinamica. Las
reacciones de la pila son controlados 90%(camion + carril) conforme a la
condicion de carga. Las reacciones presentadas incluyen el factor de
90%.

3.7.4.4. Seleccion de las dimensiones preliminares de pilar

Seleccionar el méas 6ptimo tipo de pilar depende de las condiciones de
sitio, consideraciones de costo, geometria de la superestructura y
estética. Para este caso de disefio, un pilar con una Unica columna

(cabeza de martillo) fue escogido.

Dado que las especificaciones tienen estandares en relacion de las
dimensiones minimas y maximas para cabeza de pila, columna, o
cimiento, el disefiador deberia basar las dimensiones preliminares del

pilar.
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Las siguientes figuras muestras las dimensiones preliminares

seleccionadas para el disefio de la pila.®

15.40
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N 1
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| ‘ 1.20
|

7.00

Figura 61. Esquema frontal del pilar

Fuente: elaboracién propia

4.00

Figura 62. Esquema transversal del pilar

Fuente: elaboracion propia

16 Ramirez Coria, P. & Ledn Avila, N. (2010). Apoyo didactico en la asignatura de puentes CIV 312
texto estudiante. Bolivia.
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3.7.4.5. Efectos de la carga muerta

Una vez que las dimensiones preliminares de la pila han sido

seleccionadas, las cargas muertas correspondientes pueden ser

calculadas de acuerdo con AASHTO LRFD [3.5.1]. Las cargas muertas de

la pila deben ser combinadas con reacciones debido a las cargas muertas

de la superestructura.

Viga exterior reacciones de carga muerta. (DC y DW)

Rextpc = 501.31 kn

REXtDW = 37.94 kn

Viga interior reacciones de carga muerta
RintDC = 56.59 kn

RintDW = 53.60 kn

Cabeza de la pila carga muerta:
Acap = (4.95 ¥ 1.00) + (1.00 * 5.5) + (15.40 * 0.80) = 22.77 m?

DLcap = 22.77 % 1.50 % 2400 * 0.00981 = 804.15 kn

Columna de pila carga muerta

DLeo = 2.95 * 5.5 % 1.50 * 2400 = 0.00981 = 573.00 kn

155



Cimiento de pila carga muerta

DLgg = 7.00 % 5.00 = 1.20 * 2400 % 0.00981 = 988.85 kn

EVfg = 1900 * (7.00 = 5.00 * 1.00 — 5.5 = 1.50 = 1.00) = 0.00981 = 498.59 kn

3.7.4.6. Calculo de los efectos de carga viva

o] —)

1
-
B | |

o > —)

<930

-
9.30
9.30

Figura 63. Determinacion de la reaccion por peso de carril de disefio.
Fuente: elaboracion propia

Rcarril == 25566 KN

(1] |
C

133 |

Figura 64. Determinacion de la reaccion por peso de camion de disefo.
Fuente: elaboracién propia

Reamion = 424.03 KN
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Figura 65. Determinacion de la reaccion por peso de camioén de disefio.
Fuente: elaboracion propia

Reamion = 430.27 KN

515.03
Peomioniv = 0.9 * 430.27 x 1.33 = = 171.68 KN
230.09
Wearrit = 0.9 % 255.66 = —— = 76.70 KN/m

En la seccidon transversal para calcular la reaccién en los apoyos, es

sometido a las cargas P.umisnim Y Ccargas distribuidas W pri-

z Mg = 171.68 * 0.50 + 171.68 * 2.30 + 76.70 * 2.90 ¥ —— — 2.40 xR, = 0
_ 3525 33468k
77 240 T RO

Rg =2 %171.68 + 76.70 x 2.90 — 334.68 = 231.11 Kn
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Z Mg = 171.68 * 1.10 + 76.70 * 1.70 * —— + 76.70 % 0.10 * 2.35 — 2.40
* R6 - 0

R 317.70
67 240

= 132.38 Kn

Rs; =171.68 + 76.70 * 1.80 — 132.38 = 177.36 Kn

Z M, =171.68 * 1.70 + 76.70 * 1.30 * 1.75 + 76.70 x 0.5 * 0.25 — 2.40 * Ry
=0

_ 47594

s=— 40 = 19831Kn

R, =171.68 + 76.70 * 1.80 — 198.31 = 111.43 Kn

Z M; = 171.68 * 2.30 + 171.68 * 0.50 + 76.70 * 2.40 * —— — 2.40 R, = 0
_70L60
4= 40 7000
Ry = 2+ 171.68 + 76.70 * 2.40 — 292.33 = 235.11 Kn
Z M, = 171.68 * 1.10 + 76.70 * 0.10 * 2.35 + 76.70 * 1.70 * —— — 2.40
* R3 = 0
31770
3T T4  UevonRn

R, =171.68 + 76.70 * 1.80 — 132.38 = 177.36 Kn
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z M; =171.68 * 1.70 + 76.70 * 1.30 * 1.75 — 240 * R, =0

_ 466.35
27 240

= 198.31 Kn

R; =171.68 + 76.70 x 1.30 — 198.31 = 73.08 Kn

Resumen de reacciones en cada apoyo

R, = 73.08 Kn
R, = 375.67 Kn
R; = 367.49 Kn
R, = 403.76 Kn
Rs = 375.67 Kn
R, = 363.49 Kn
R, = 334.68 Kn

3.7.4.7. Calculo de los efectos de otras cargas.
3.7.4.7.1. Fuerza de frenado

Segun la norma AASHTO LRFD la fuerza de frenado se debera como el
mayor de los siguientes valores:

» 25 por ciento de los pesos por eje del camion de disefio o tAndem de
disefio.

* 5 por ciento del camion de disefio mas la carga del carril 6 5 por ciento
del tandem de disefio mas la carga del carril.

Se asumida que estas fuerzas actuan horizontalmente a una distancia de
1800 mm sobre la superficie de la calzada en cualquiera de las

direcciones longitudinales para provocar solicitaciones extremas.
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Fuerza de frenado por carril
BR = 0.25(145000 + 145000 + 35000) = 81250 N

Fuerza de frenado por cuatro carriles
BR = 81250N * 4 = 325000 N = 325 KN

3.7.4.7.2. Carga de viento (WL, WS)

Carga de viento sobre la superestructura (WS1)

60 gulo de
ataque del
viento

Cabezal de
la pila

Eje de la viga

Vista en planta

Figura 66. Vista en planta del area tributaria para el pilar.

Fuente: De las especificaciones AASHTO LRFD

L .
1 Longitud tributaria =24 75 m i

Altura de la
superestructura

L]

Vista en elevacion

Figura 67. Vista en elevacion del area tributaria para el pilar.

Fuente: elaboracion propia
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Area tributaria:

Leip = 24.75 m

Hgup = 1.80 m

Agip = 24.75 * 1.80 = 44.55 m?

Determinar Velocidad de disefio segun AASHTO LRFD 3.8.1.1.

V, 2.5 %V, Ve ] (Z>
= . *k k —— %k —_—
DZ (o] V10 n Zo

Dénde:

VDZ = velocidad de viento de disefio a la altura de disefio, Z (km/h)

V10 = velocidad del viento a 10.000 mm sobre el nivel del terreno o sobre
el nivel de agua de disefio (km/h)

VB = velocidad basica del viento igual a 160 km/h a una altura de 10.000
mm, con la cual se obtienen las presiones de disefio especificadas en los
Articulos 3.8.1.2y 3.8.2

Z = altura de la estructura en la cual se estan calculando las cargas de

viento, medida desde la superficie del terreno o del nivel del agua.
VO = velocidad friccional, caracteristica meteoroldgica del viento tomada

como se especifica en la Tabla 1 para diferentes caracteristicas de la

superficie contra el viento (km/h)
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Z0 = longitud de friccion del fetch o campo de viento aguas arriba, una
caracteristica meteorolégica del viento tomada como se especifica en la
Tabla 1 (mm)

Para los valores de VO y Z0

TERRENO AREA AREA
CONDICION | ABIERTO | SUBURBANA | URBANA
V, (km/h) 13.2 17.6 19.3
Z, (mm) 70 1000 2500

Tabla 35. Valores de V, y Z, para diferentes condiciones de la superficie

contra el viento
Fuente: De las especificaciones AASHTO LRFD

V10 se puede establecer a partir de:
» Cartas de Velocidad Basica Del Viento disponibles en
ASCE 7-88 para diferentes periodos de recurrencia,
» Relevamientos de los vientos en el sitio de emplazamiento,
» En ausencia de un criterio mas adecuado, la hipotesis de que V10
= VB = 160 km/h.’

Entones tenemos:

Vo, = 2.5 % 17.60 + 220 4] (5200)
= *k * *
bz = & Y * 760 " ™\1000

Para el célculo de presién de disefio

17 AASHTO LRFD, (2012). Especificaciones técnicas para disefio de puentes
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Se asumira que la direccién del viento de disefio es horizontal, a menos
que el Articulo 3.8.3 de la AASHTO LRFD especifique lo contrario. En
ausencia de datos mas precisos, la presion del viento de disefio, en MPa,

se puede determinar como:

VDZ2
25600

PD=PB*

Utilizar las presiones basicas de la tabla 36.

Reticulados. columnas _—
Vigas
y arcos
?l:lligclﬂfdgz Carga Carga Carga Carga
. lateral | longitudinal | lateral | longitudinal
del viento
Grados MPa MPa MPa MPa
0 0.0036 0.0000 0.0024 0.0000
15 0.0034 0.0006 0.,0021 0.0003
30 0.0031 0.0013 0.0020 0.0006
45 0,0023 0.0020 0.0016 0.0008
60 0.0011 0.0024 0.0008 0.0009

Tabla 36. Presiones basicas del viento Pg, para diferentes angulos de

ataque y Vg 160 km/h
Fuente: De las especificaciones AASHTO LRFD

72.542

Pp = 0.0036 * =

P, = 0.00074 Mpa

Ahora para determinar la fuerza de disefio la presion calculada se

distribuira en el area tributaria
WS1 = 0.00074 x 1000000 * 44.55 = 32967 N = 32.97 Kn
Para la carga vertical asumiremos el mas critico con un angulo de ataque

de 60°
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72.542

PDV = 0.0024 * m

Py, = 0.00049 Mpa
WS, = 0.00049 x 1000000 * 44.55 = 21829.5 N = 21.83 Kn

Carga de viento en la subestructura (WS2)

Las fuerzas transversales y longitudinales a aplicar directamente a la
subestructura se deberan calcular en base a una presion basica del viento
supuesta de 0.0019 MPa.*®

Angulo de ataque 60°

T

Angulo de -
ataque del
viento

Figura 68. Angulo de ataque del viento a 60° en cabezal

Fuente: elaboracion propia

Area proyectada del cabezal

Pr = 1.50 * cos 60° = 0.75 m

18 AASHTO LRFD, (2012). Especificaciones técnicas para disefio de puentes
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P, = 15.40 * sen 60° = 13.34 m

Ay, = (0.75 + 13.34) 1.8 = 25.36 m?

Area proyectada de la columna

1.50mM

L)
_|

Figura 69. Angulo de ataque del viento a 60° en columna

Fuente: elaboracion propia

Pr = 1.50 * cos 60° = 0.75 m
P, = 5.50 * sen 60° = 4.76 m

Ay, = (0.75+ 4.76) = 2.95 = 16.26 m?

Entonces la fuerza total proyectada seria:

WS2 = (16.26 + 25.36) * 0.0019 * 1000000 = 79078 N = 79.08 Kn

Célculo de fuerza de viento sobre vehiculos (WL)

165



Ltrib =24.75m

Componene del viento N/nun
Componente
Grados P Componente paralela
normal
0 1.46 0
60 0,5 0,55

Tabla 37. Presiones basicas del viento
Fuente: De las especificaciones AASHTO LRFD

Componente normal

WL, = 24750 x 1.46 = 36135 N = 36.14 Kn

Componente paralela

WL}, = 24750 * 0.55 = 13612.50 N = 13.61 Kn

Los factores de carga para los estados limites aplicables son:

FACTORES DE CARGA
RESISTENCIAI RESISTENCIA III RESISTENCIA WV SERVICIO I
CARGA Ymax Ymin Ymax Ymin Ymax Ymin Ymax Ymin
DC 1.25 0.90 1.25 0.90 1.25 0.90 1.00 1.00
DW 1.50 0.65 1.50 0.65 1.50 0.65 1.00 1.00
LL 1.75 1.75 - - 1.35 1.35 1.00 1.00
BR 1.75 1.75 - - 1.35 1.35 1.00 1.00
WS - - 1.40 1.40 0.40 0.40 0.30 0.30
WL - - - - 1.00 1.00 1.00 1.00
EV 1.35 1.00 1.35 1.00 1.35 1.00 1.00 1.00

Tabla 38. Para los factores de los estados limites
Fuente: De las especificaciones AASHTO LRFD
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Se asumira dos estados limites mas criticos los cuales son RESISTENCIA
| y RESISTENCIA V

3.7.5. Diseiio de elementos del pilar
3.7.5.1. Disefio cabeza de pilar

Para el disefio del cabezal esta sometido mayormente a cargas de
compresion, se considera el precio propio del elemento y las reacciones
maximas transmitidas de las vigas debido a la carga muerta de la
superestructura, y se adicionara las cargas de viento debido que es un

evento comun como mayor frecuencia.

Para el estado limite Resistencia | tenemos:

Cargas verticales en el estado limite Resistencia |
Elemento Carga (Kn) Factor de Car.ga
carga factorizado

DC 804.15 1.25 1005.19
LL 403.76 1.75 706.58

Carga vertical proveniente de la superestructura
DC 501.31 1.25 626.64
DwW 53.60 1.50 80.40
LL 287.97 1.75 503.95
WL 36.14 0.00 0.00
W5 21.83 0.00 0.00
TOTAL 2922.75

Tabla 39. Cuadro de resumen para el estado limite Resistencia |

Fuente: elaboracion propia

Para estado limite de estado Resistencia V tenemos:
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Cargas verticales en el estado limite Resistencia V
Elemento Carga (Kn) Factor de Car.ga
carga factorizado
DC 804.15 1.25 1005.19
LL 403.76 1.35 545.08
Carga vertical proveniente de la superestructura

DC 501.31 1.25 626.64
DwW 53.60 1.50 80.40
LL 287.97 1.35 388.76
WL 36.14 1.00 36.14
WS 21.83 0.40 8.73
TOTAL 2690.93

Tabla 40. Cuadro de resumen para el estado limite Resistencia V

Fuente: elaboracion propia

Para el disefio debemos optar por el estado limite mas critico por los cual
sera el Py = 2922.75 Kn.

Para la parte superior del cabezal en un estado de tension del elemento:
Py = 2922.75 Kn = 298038 kg

® = 0.90

fy = 4200 kg/cm?

Py
O *

AsSup =

298038

_ 279798 2
0.90 = 4200 ~ /88> cm

Assup =

con acero @ 13,3 = As 10.06 cm?

Resulta primera linea: 9 barras de @ 15,3” = 7 x 10.06 = 70.42 cm?
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Segunda linea: 6 barras de @ 3/4” = 4 * 2.84 = 11.36 cm?
Por lo tanto 81.78 cm? > 78.85 cm?

Conbarradel ¢ 1%” @ 210mmy 1 @3/4” @ 425 mm (Cara superior

del cabezal)

3.7.5.1.1. Proveer refuerzo para control de agrietamiento

En las regiones disturbadas, el radio minimo de refuerzo para el area
bruta de concreto es 0.003. En cada direccién, y el espaciamiento de las
barras en estas rejillas no debe exceder las 12 pulgadas, segun AASHTO
LRFD [5.6.3.6]. Por lo tanto el refuerzo requerido para el control del

agrietamiento dentro de una seccion de 1 pie es:
Asumimos 6°< 12"
As = 0.003 * 150 * 6 * 2.54
As = 6.86 cm?
Entonces utilizo

2barrasde 1”7 =2 #5.10 = 10.20 cm?

Este espaciamiento de 6 pulgadas para las barras de temperatura y

contraccion es también usada a lo largo de la parte inferior de la cabeza.

Los estribos son espaciados a sstir=10 pulgadas. Por lo tanto el refuerzo

requerido para el control de la fisuracion dentro de este espacio es:
Asumimos 107'< 12"
As = 0.003 * 150 = 10 * 2.54

As = 11.43 cm?
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Entonces utilizo para no exceder las 12°" pulgadas como me establece la

norma:

4 barras de @Z” — 6% 1.99 = 11.94 cm?

3.7.5.2. Disefio columna del pilar
3.7.5.2.1. Disefio para Carga axial y Flexion.

El refuerzo preliminar de columna es mostrado en corresponder a 88
barras espaciadas igualmente alrededor del perimetro de la columna
LRFD [5.7.4.2] prescribe los limites (ambos maximo y minimo) en el
monto de refuerzo de acero en una columna. Estos chequeos son

realizados en la columna preliminar como sigue:
Segun el comentario C. 5.7.4.2. El acero minimo debe cumplir 0.01 A,
Ag = area bruta de la seccion
Entonces tenemos A = 0.01 * 550 * 150
A = 825 cm?

Utilizaremos en total 88 barras de acero corrugado @ 13,3 @ 150 mm

Asco] = 88 * 10.06 = 885.28 cm?

Acqo; = 550 * 150 = 82500 cm?

Asc,  885.28
Ace,; 82500

= 0.0107

0.0107 < 0.08 (chequeo de la maxima cantidad de refuerzo) OK
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0.135 xf'c

= 0.009
fy

0.0107 = 0.009 (chequeo de la minima cantidad de refuerzo) OK

El radio de esbeltez de la columna (Klu/r) sobre cada eje de la columna es
calculado posteriormente en orden de evaluar los efectos de esbeltez.
Notese que las especificaciones solo permite seguir la siguiente
evaluacion de los efectos de esbeltez cuando el radio de esbeltez es

menor que 100.

Para este pilar, el largo de los soportes usada en el calculo del radio de
esbeltez sobre cada eje es la altura total del pilar. Esta es la altura desde
la parte superior del cimiento a la parte superior de la cabeza del pilar
(4750 mm). El factor de largo efectivo en la direccién longitudinal Kx, es
tomado igual a 2.1. Esto asume que la superestructura no tiene efecto en
restringir el pilar de desplomarse. En esencia, el pilar es considerado una
viga libremente en la direccion longitudinal. El factor de largo efectivo en

la direccion transversal, Ky, es tomada igual a 1.%°

El radio de giro (r) sobre cada eje puede ser calculado como sigue:

550 x 1503
Iy = ————— = 154687500 cm*
12
150 * 5503 \
lyy = =5 = 2079687500 cm

_ L _ [154687500 _
Poc= A~ | 82500 T
_ |y _ [2079687500

WT |ac 4~ 82500 - onssem

19 WisDOT Brigde Manual, (2010).Brigde manual
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El radio de esbeltez para cada eje sigue ahora:

Ky = 2.1
K, = 1.0
L, =475 cm
Ke Ly 21475 23,06 = 24
e 4330 0 7T T
24 <100 OK
Ky, Ly 1x475
Yy T - =3.02 =
ryy  157.77
4 <100 OK

As.o; = 3.12 in?por un 1’,separados a 6
b=12in

_ Ascexfy | 3.12%60

a_al*f'c*b_0.85*3.5*12:5'24m
_a_5.24_616_
C_B1_0-85_' in
o150 1375 .
tTo5q S0 T T Tl
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Figura 70. Control chequeo de tension limite
Fuente: elaboracion propia

€.(0.002) = fibra superior para seccién controladas en compresion

€:(0.005) = fibra superior para seccién controladas en tracciéon

_ 0.002 (d ) = 0.002 (55.86 — 6.16) = 0.016
Sts _— C t C -_ 6.16 . . —_— .

£ > £ = 0.016 > 0.005

Por lo tanto, la seccién es controlada por la tension y ¢ deberia ser igual a
0.9

El momento del disefio final en la base de la columna para el estado limite

de Resistencia | seran definidas como sigue:
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Cargas verticales en el estado limite Resistencia |
Elemento | Carga (Kn) Factor de Carga Brazo (m) Momento factorizado
carga factorizado (Kn-m)
DC 1377.15 1.25 1721.44 0.00 0.00
LL 403.76 1.75 706.58 0.00 0.00
Carga vertical proveniente de la superestructura
DC 501.31 1.25 626.64 7.20 4511.79
DW 53.60 1.50 80.40 4.80 385.92
LL 287.97 1.75 503.95 7.20 3628.42
WL 36.14 0.00 0.00 0.00 0.00
WS 21.83 0.00 0.00 0.00 0.00
TOTAL 2932.42| TOTAL 8526.13

Tabla 41. Cuadro de resumen cargas verticales para el estado limite

Resistencia |

Fuente: elaboracion propia

Cargas horizontales en el estado limite Resistencia |

Carga Carga (Kn) Factor de Carga Brazo (m) Mom.ento
carga factorizado factorizado
BR 325.00 1.75 568.75 4.75 2701.56
WS1 32.97 0.00 0.00 4.75 0.00
W52 79.08 0.00 0.00 2.38 0.00
WL 13.61 0.00 0.00 475 0.00
TOTAL 2701.56

Tabla 42. Cuadro de resumen cargas horizontales para el estado limite

Verificamos nuestro el momento nominal de la columna proyectada con la

siguiente ecuacion:

. (h a h
M, = 0.85 f'c (§—§> +ZfsiAsi (E_ di)

Resistencia |

Fuente: elaboracion propia

kg

M, = 1225030545 = 12013.45kn — m

Célculo del acero para verificar nuestra proyeccion de acero:

M, = 11227.69 kn — m




Como se observa Mu esta por debajo Mn de nuestra seccién de columna
por lo tanto cumple.

Si la carga axial factorada es menor que 10 % de la resistencia bruta del
concreto multiplicado por el factor phi para miembros en compresion,
luego las especificaciones demandan que una ecuacién de interaccion
linear para solo los momentos sea satisfecha segun AASHTO LRFD
[Equation 5.7.4.5-3]. De otra manera una resistencia a carga axial es
calculado basado en el método de cargas reciprocas segun AASHTO
LRFD [Equation 5.7.4.5-1]). En este método, las resistencias axiales de la

columna son calculadas para cada momento actuante separadamente.

Para el disefio de esta pila, el procedimiento como es discutido

anteriormente es como sigue:
0.10 * ¢ * f'c * Aceo) = 2079000 kg = 20388.02 Kn
Tenemos un P, = 2932.42 Kn
2932.42 Kn < 20388.02 Kn OK

Aunque la columna tiene claramente una excesiva capacidad flexionante
aceptablemente grande, un disefio mas O6ptimo no sera buscada para la

discusion siguiente del checkeo de cortante de la columna.

3.7.5.2.2. Disefio por Cortante (Resistencia V)

175



Cargas verticales en el estado limite Resistencia V

Elemento | Carga (Kn) Factor de Carga Brazo (m) Momento factorizado

carga factorizado (Kn-m)
DC 1377.15 1.25 1721.44 0.00 0.00
LL 403.76 1.35 545.08 0.00 0.00

Carga vertical proveniente de la superestructura

DC 501.31 1.25 626.64 7.20 4511.79
DW 53.60 1.50 80.40 4.80 385.92
LL 287.97 1.35 388.76 7.20 2799.07
WL 36.14 1.00 36.14 0.00 0.00
WS 21.83 0.40 8.73 0.00 0.00
TOTAL 2862.11| TOTAL 7696.78

Tabla 43. Cuadro de resumen para el estado limite Resistencia V

Fuente: elaboracion propia

Para la columna de la pila, la cortante factorada maxima en cualquier
direccion es menor que la mitad de la resistencia factorada del concreto.
Por lo tanto, el refuerzo por cortante no es requerido. Esto es demostrado

para la direccién longitudinal como sigue:
beor = 550 cm
h¢or = 150 cm

Conservadoramente dv, puede ser calculada como se muestra a
continuacion segun AASHTO LRFD [5.8.2.9]:

dy = 0.72 * ho; = 108 cm

El siguiente célculo para dv es simple de usar para columnas vy
generalmente resulta en un estimado conservativo de la capacidad de

cortante.

Cortante nominal del concreto es:
V. = 0.0316 * B * Vfc* begp * dy

V. = 1163.76 kips
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V., = 1163.76
V,, = 0.25 % f'c* by * d
V,, = 9207.02 kips
Escogemos el minimo
¢y = 0.90
Ve = by +Vy
V. = 1047.38 kips = 4661 Kn
V, <V,

Y por lo tanto el disefio me cumple

2862.11 Kn < 4661 Kn

3.7.5.3. Disefio de la zapata

Para el disefio de la cimentacién se efectuard con el estado limite

Resistencia V

Cargas verticales en el estado limite Resistencia V
Elemento Carga (Kn) Factor de Car.ga
carga factorizado
DC 2366.00 1.25 2957.50
LL 403.76 1.35 545.08
Carga vertical proveniente de la superestructura

DC 501.31 1.25 626.64
DwW 53.60 1.50 80.40
LL 287.97 1.35 388.76
WL 36.14 1.00 36.14
WS 21.83 0.40 8.73
EV 498.59 1.35 673.10
TOTAL 5316.34

disefo de zapata

Tabla 44. Cuadro de resumen para el estado limite Resistencia V para el

Fuente: elaboracion propia




Célculo del peso neto del suelo

oneta = (4 * 100%) — (1900 * 2.20)

kg

oneta = 35820—2 =
m

351.39 Kn/m?

Se procede al célculo del &rea necesaria de la zapata a disefiar

5316.34 _

Apecesaria = m = 16 m?

En base eso escojo en pre dimensionamiento de la zapata seria:

Azap = 7.00 % 4.00 = 28.00m?
Largo= 7.00 my ancho = 4.00 m
Suponiendo la altura de zapata
h=120m
d=1125m
Analisis para el disefio de zapata
oy = 5316.34/28.00

Oyt = 189.87 Kn/m?

Cortante critico
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zapata

_/

3ase de pila

L/2

Figura 71. Vista en planta de la zapata

Fuente: De las especificaciones AASHTO LRFD

Viriticox = Oult * X * ancho de zapata

Para el calculo de X

Ancho,,,  Anchopjj,r

X=0.125m
Reemplazando
Veriticox = 189.87 * 0.125 * 4.00 = 94.94 Kn

Contribucion del concreto

@Vc = 0.85 * 0.53 * Vf'c * ancho de zapata * d

@Vc = 0.85 % 0.53 * V210 * 400 * 112.5 = 293776.43 kg = 2881.95 Kn
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Comprobacion
OVc > Veritico
2881.95 Kn > 94.94 Kn OK
Entonces se procede al disefio por flexién

3.7.5.3.1 Disefio por punzonamiento

|-|I - 0z e
Seccion critica al
d.'z/punzunamlentu

Figura 72. Vista en planta y elevacion para el &rea critica

Fuente: De las especificaciones AASHTO LRFD

x =4.00 — (4.00 — 1.125 — 1.50) = 2.63m

y = 7.00 — (7.00 — 1.125 — 5.50) = 6.63m
Area critica

Agsitica = 2.63 % 6.63 — 5.5 * 1.5 = 9.19 m?

Perimetro critico
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b, =2 *(2.63 4+ 6.63) = 18.52m

Cortante por punzonamiento Ve,

Vep = Ouie * (A zapata — A critica)
Vep = 189.87 x (28.00 — 18.52) = 1799.97 Kn

Contribucion del concreto

@Vc = 0.85 * 1.10 * Vfc * b, * d

@Vc = 0.85 * 1.10 * v210 » 1852 * 112.5 = 2823025.25 kg = 27693.88 Kn

Comprobacién
Ve > Ve
27693 Kn > 1799.97Kn OK
Se procede al disefio flexién

Momento ultimo

Lx?
Muy = oy * -
L 2
Muy, = oy * %

En donde:
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4.00 * 1.257
Mu, = 189.87 * —————

Kn
Mu, = 593.34—
m

d=1125cm
¢ = 0.85
fy = 4200 kg/cm?

As = 14.54 cm?/m

Debido que el momento Mu, es menor se considera en ambos sentidos

Entonces se escogen barras 19 17 @ 250 mm.
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CAPITULO IV:
CONCLUSIONES Y
RECOMENDACIONES



CONCLUSIONES

Como se ilustro en este trabajo de investigacion el disefio de cada uno de
los elementos que conforman el puente continuo se desarroll6 con la
norma AASHTO LRFD con sus parametro, pautas y criterios de disefio
establecidos en la misma; lo cual comparando con la norma disefio de
puentes propuesto por el ministerio de transportes y comunicaciones, es
una copia de la normal AASHTO LRFD adecuada para el Peru y de forma
generalizada y como se uso la AASHTO LRFD y se toc6 mas puntos de
modo especificos para el disefio del puente por lo consiguiente. Se
concluye que la norma establecida por la AASHTO LRFD es apta para el

disefio de puentes en el Perd.

Las cargas establecidas en la norma AASHTO LRFD se asemejan a
nuestra realidad debida que existen cargas de vientos, nieve, sismos, etc.

Ocasionado por fendmenos naturales que se presentan en el Peru.

Se concluye satisfactoriamente el disefio de los diferentes elementos que
componen el puente de 4 carriles cumpliendo con los criterios de diseiio,
parametros y restricciones que presenta la NORMA AASHTO, “LRFD
Bridge Design Specifications”. American Association of State Highway and
Transportation Officials. Como se presentan en esta tesis nombrando el
articulo utilizado para el disefio de cada elemento del Puente. El disefio

final estara compuesto por:
- Losa de concreto armado:
Geometria: Espesor de 20 cm bajo la viay 23 cm en el volado.

Refuerzo de acero: Que cumple con todos los requisitos de los
diferentes estados limites y los controles de fisuracion

requeridos para el disefio de puentes.

Para momento positivo: barras 1 (p5/8 @ 250 mm.
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Para momento negativo: barras 1 <p5/8 ” @ 200 mm.

Para acero de distribucion: barras 1 cp1/2 “ @ 200 mm.
Armadura por contraccién y temperatura: barras 1 cp3/8 “ @ 330
mm.

Vigas Te de concreto armado:

Geometria: Alma de 40 cm de ancho y altura de 160 cm, Ala

superior con espesor de 20 cm y ancho de 210 cm.

Refuerzo de acero: Que cumple con todos los requisitos de los
diferentes estados limites y los controles de fisuracion

requeridos para el disefio de puentes.

Para flexién positiva: 16 barras de 28 mm de diametro (28.65

mm)

Para flexion negativa: 18 barras de 28 mm de diametro (28.65

mm)
Separacion de estribos de 250 mm.
Apoyos Elastomericos:

Se eligid un apoyo elastomérico de dureza 60, de L=350 mm,
W=400 mm, con un espesor total de 111 mm conformado por: 7
capas de elastomero de neopreno de 15 mm y 4 planchas de

refuerzo de 1.5 mm G50.

Pernos de Anclaje de 1 3/4” de diametro y un espesor de placa
base de 1 1/2".

Diafragmas:
Se eligio un angulo L de 3"x3"x5/16” y 4 pernos de 1/2”.

Estribos:
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Conformado por los elementos:
Pantalla superior (muro parapeto)

Para momento positivo: barras 1 <p5/8 @ 250 mm.
Para momento negativo: barras 1 <p5/8 “ @ 200 mm.
Para acero de distribucion: barras 1 cp5/8 “ @ 250 mm.

Pantalla muro (cuerpo del estribo)

Para momento positivo: barras 1 (plg" @ 150 mm.
Para momento negativo: barras 1 (plg" @ 125 mm.

Para acero de distribucion: barras 1 cp5/8 @ 250 mm.
Para fundacion (cimentacion)

Para momento positivo: barras 1 (plg" @ 300 mm.
Para momento negativo: barras 1 (plg” @ 300 mm.

Para acero de distribucion: barras 1 <p3‘/4 ” @ 200 mm.

Pilares:
Conformado por los elementos:
Cabezal del pilar (tipo martillo)

Geometria: 15.40 m de largo (base mayor) y 5.50 m de largo

(base menor) y ancho de 1.50 m

Acero estructural:

Acero longitudinal: Con barra de 1 (Z)l%” @ 210 mmy 1

@ 3/4” @ 425 mm (Cara superior e inferior del cabezal)

Acero para control de fisuracién: 2 barras de @ 1” @ 150 mm
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Acero temperatura y contraccion: 4 barras de @Z"@ 250 mm a

cada 300 mm
Columna del pilar

Geometria: 5.50 m de largo, ancho de 1.50 m y con altura de
2.95m.

Acero estructural:

Acero longitudinal: Con barra 1 @13,3” @150 mm en el

perimetro de la columna

Acero transversal estribos: barras de (Z)g” espaciada 1@ 50 mm
2@ 100 mm 4 @ 150 mm resto @ 250 mm

Zapata del pilar

Geometria: 7.00 m de largo, ancho de 4.00 m y con altura de
1.20 m.
Acero estructural:

Doble parrilla en ambas direcciones: 1 9 1” @ 250 mm.
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RECOMENDACIONES

Se recomienda analizar bien las condiciones del lugar para escoger el
mejor tipo de puente que pueda ser mas eficaz para solicitado, ya que la
norma establecida por la AASHTO LRFD tiene amplia informacion y

metodologia para diversos tipos de puentes.

Para el método de analisis aproximado establecido en la norma AASHTO
LRFD, se recomienda comparar los resultados utilizando un programa
para la obtencibn de momentos y cortantes; en este caso se utilizo el
programa SAP 2000 v.14.

Se aconseja el orden adecuado para el disefio del puente, el disefio de la
superestructura y luego de la subestructura, debido que para el disefio de
la subestructura se consideran las reacciones originadas en la

superestructura.
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