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RESUMEN

El presente trabajo tiene como objetivo el analisis y disefio de un puente de seccion
compuesta, cuya aplicacién se desarrolla en la localidad de San Martin de Alao sobre
el rio qué lleva el mismo nombre; el principal problema lo constituye la inaccesibilidad
para transportar los productos agricolas a los mercados de consumo, en esta zona que
ha sido duramente afectado por los problemas sociales como el terrorismo vy -
narcotrafico. No existe un puente vehicular que une los centros productivos, siendo el
transporte solo con acémilas o a pie por parte de pobladores que tienen sus chacras
en este sector y que hacia el poblado de San Martin de Alao acceden finalmente
cruzando el Rio San Martin de Alao; a esto se suma la falta dé una herramienta de

gestion para solucionar la misma.

En primer lugar se iniciaron los trabajos con la evaluacion de la geometria tanto del
tablero, las vigas y los estribos; se ha aplicado todos los conocimientos impartidos en
la formacién académica universitaria y via experiencia laboral, ademas se ha utilizado
los estudios basicos como son los Estudios Topograficos, Estudios de Suelos y
Canteras, el Estudio Hidrolégico e Hidraulico, Estudios Geotécnicos, Estudios de
Impacto Ambiental, Estudio de Analisis de Riesgo de Desastres y Trafico, con la
finalidad de adoptar los parametros necesarios para lograr la seguridad, economia y
calidad en el disefio final. De manera simultanea, se ha revisado bibliografia de

diferentes autores y consultores especialistas en el tema.

La etapa de disefo se ha efectuado de acuerdo con lo especificado en el manual de
Disefio de Puentes del MTC, aplicando el método de disefio Load & Resistance Factor
Desing (LRFD), establecidas en las normas de disefio de la American of State Highway
and Transportation Officials (A.A.S.H.T.O.); en los resultados se muestran el analisis y
diseno detallado del tablero, las vigas metalicas, los estribos y demas componentes
que conformaran la estructura en su conjunto; para lo cual se utilizaron como
herramientas el programa SAP2000 y la hoja de calculo de Excel. Seguidamente se
realiza una verificacion para los elementos principales criticos del puente. Todo esto
conileva a concluir que en el presente trabajo de investigacion, se ha conseguido una
estructura que brindara maxima seguridad.

Xvii



Lo novedoso de este trabajo es presentar una nueva version sobre la aplicacion de las
normas de disefio vigentes en nuestro pais y asi generar entre los interesados el

conocimiento en algunos aspectos del disefio de los puentes de seccidn mixta.

El Autor
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. INTRODUCCION

1.1. GENERALIDADES

El presente trabajo, comprende la informacién sobre los aspectos generales de la
investigacion, asi como la informacién teérica que sustenta la metodologia para céalculo
y disefio de los componentes estructurales y los criterios técnicos utilizados en la
misma.

Dada la problematica existente debido a la inadecuada integracion vial de la localidad
de San Martin de Alao con las localidades aledafias, es que surge la necesidad de la
construccion de un puente vehicular sobre el rio Alao y por consiguiente el presente
trabajo tiene como meta disenar la subestructura y superestructura de un Puente; para
esto se puede considerar muitiples opciones como los puentes arco, puentes
colgantes, puentes reticulados, puentes preesforzados, puentes de seccion compuesta
o puentes de concreto armado; sin embargo evaiuando las ventajas y desventajas que
se presentan en los sistemas constructivos de cada uno de ellos y atendiendo a las
necesidades que la topografia de la zona requiere, se opté que la mejor alternativa
debido a un mejor funcionamiento estructural, ahorro en el encofrado y a su facil y
rapida construccion aminorando asi los costos, seria un puente de seccidén compuesta
constituido por vigas metalicas, losa de concreto armado y estribos en voladizo, sobre
el Rio Alao en la Localidad de San Martin de Alao, Provincia de El Dorado, Regidn San
Martin; como propuesta de solucion a este problema.

Para dotar al distrito de una herramienta de gestidén que permita solucionar el problema
de intercomunicacion vial, es necesario proponer una alternativa de solucion viable
acorde con las situaciones reales de la localidad, de esta manera se trata de presentar
una alternativa de soluciéon que vaya en concordancia con los principios de seguridad,
economia y calidad, los cuales deben ser conjugados con resultados 6ptimos para asi
lograr, un proyecto factible de futura ejecucion.



1.2. EXPLORACION PRELIMINAR ORIENTANDO LA INVESTIGACION

El siglo XIX es la época mas brillante de la historia de los puentes. La audacia, el genio
y el tes6n de los grandes ingenieros britanicos en la primera mitad del siglo: Thomas
Telford, Jhon Rennie, Isambar K. Brunel, Robert Stephenson, se completa con las
fantasticas realizaciones americanas de fin de siglo. La fundicion, el hierro pudelado y
finalmente el acero suponen un aumento espectacular de la relaciéon entra la capacidad

resistente y el peso propio del material.

El Profesor Godard expone el estado del arte de los puentes metalicos de principio del
siglo XX, con un caracter descriptivo didactico, dirigido a la formacion de ingenieros
civiles en la Ecole Nationale de Ponts et Chaussées (Godard, 1924). No hace
referencia explicita a la utilizacién de tableros mixtos, pero si plantea extensamente las
tipologias y las soluciones para definir el camino de rodadura y las posibilidades que
se planteaban antes o simultaneamente a la aparicién del hormigén y, por supuesto,
con anterioridad a la generalizacién de los tableros mixtos.

En Francia, la Compagnie de I'Est generalizé el empleo de losas de hormigon,
aprovechando sus ventajas constructivas. No se hace mencidon explicita al

comportamiento mixto del conjunto de la seccion.

Aun en las realizaciones con losa superior de hormigoén, la adopcion de esta como
parte resistente de la seccién no fue algo inmediato. A comienzos de la década de
1920, la lowa State Highway Comision realiz6 una serie de ensayos en un puente de
carretera para determinar su respuesta a determinados estados de carga de servicio.
El tablero del puente, de vigas metdlicas y losa superior de hormigén, presentaba una
respuesta tensional en sus elementos metalicos considerablemente menor que las
esperadas. El estudio concluyé que vigas y tablero respondian conjuntamente a las
solicitaciones y el Skunk River Bridge cerca de Ames, en el estado de lowa, se
convirtié en uno de los primeros puentes mixtos documentados. El tablero no disponia
de ningn elemento de conexién especifico, la losa de hormigén estaba en contacto
directo con las platabandas superiores. A pesar de no estar proyectado como un

tablero mixto, los ensayos pusieron de manifiesto que los dos materiales, hormigén y
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acero, siguiendo una ejecuciéon habitual podian trabajar conjuntamente en el transporte
de tensiones. No obstante el estudio sefialo como incertidumbre la permanencia en el
tiempo del fenémeno. En 1948, unos 25 aflos mas tarde, el lowa State repitié los
ensayos en el mismo puente. Los resultados mostraron que para rasantes de calculo
entre acero y hormigén altos (2100 KN/m?) no se constataba accién mixta, mientras
que para rasantes menores (620KN/m2) la estructura mostraba una respuesta mixta
completa. La conclusién resultaba obvia, con la adecuada conexién de rasante entre

los dos materiales se podia garantizar el trabajo conjunto de los dos materiales.

A partir de 1930 la construccién mixta comienza a estar presente en la realidad

constructiva de vigas y edificios, y en especial en los puentes mixtos de carretera.

Una realizacion pionera, adelantada a su tiempo y de una modernidad fascinante, es el
puente aleman sobre el valle Steinbach, construido entre 1935 y 1936. La estructura
metalica deja de estar embebida para pasar a estar uinicamente conectada a la seccion
de homigén. Heredera de las tipologias de seccion de puentes metalicos que
soportaban la plataforma superior de rodadura, la secciéon de Steinbach simplifica las
vigas multiples y las reduce a dos. Se sirve para ello de vigas transversales
equiespaciadas que dan apoyo a la losa. Ambas familias de vigas, principales y
secundarias, estan conectadas a la losa superior y la utilizan como cabeza de
compresion en flexion positiva. Es sin duda una de las primeras referencias de los

futuros tableros de doble viga.
1.3. ASPECTOS GENERALES DEL ESTUDIO

1.3.1 UBICACION

La zona de estudio se encuentra ubicado en:

Lugar : Sobre el Rio Alao.
Localidad : San Martin de Alao.
Distrito : San Martin de Alao.
Provincia  : El Dorado.

Dpto. : San Martin.
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1.3.2 ACCESOS
El acceso se realiza a través del camino Departamental Cruce carretera FBT-
Cuiumbugque - San José de Sisa, de aproximadamente 45Km de Longitud, en regular

estado de conservacion.

Camino Departamental Cruce Carretera FBT — Bellavista — San Pablo — San José de
Sisa, de aproximadamente 70Km. de longitud, en buenas condiciones de

transitabilidad.

Luego continuando por carretera afirmada en regular estado con un recorrido de 18Km
aproximadamente. Llegamos al Distrito de San Martin de Alao.

1.3.3 CLIMAY ALTITUD

El clima de la zona es tipico de Selva con 2 estaciones bien marcadas: la liuviosa de
Marzo a Mayo y de Octubre a Noviembre, caracterizado por presencia de calor
intenso, temperaturas de 25°C a 33°C, La altitud promedio en la zona del puente es

de 302 m.s.n.m.

1.3.4 GEOLOGIA

La zona en estudio esta delimitada por montafias de mediana elevacion de la
formacion Ipururo, la constitucion de estos materiales aluviales es arcilla arenosa con
. presencia de gravas de tamafio pequefias en algunos casos. El lecho del rio Alao se
compone de material fluvial compuesto por arena gruesa, piedras y cantos rodados, y
que tiende a ser transportado de manera constante en épocas de maximas avenidas.

1.3.5 MECANICA DE SUELOS

El objetivo del estudio de mecanica de suelos es la identificacion y evaluacién de las
propiedades fisicas de los suelos existentes con la finalidad de determinar la
profundidad de desplante de la estructura proyectada.



a) Capacidad Portante.

e La capacidad de carga dltima quit = 10.09, 12.20, 14.31 kg/cm? para 3.00, 4.00,
5.00 metros de profundidad de desplante considerado desde el nivel de
socavacion.

e La capacidad portante admisible gadm. = 3.36, 4.07, 4.77 kg/cm2 para 3.00,4.00 y
5.00 metros de profundidad de desplante por debajo del nivel de socavacion.

b) Canteras y Fuentes de Agua.
» Canteras
Cantera Rio Sisa —Sector Heredia

Ubicacion: Estos depdsitos se ubican en el rio Sisa, sector Heredia
Acceso : En regular estado de conservacion, a 2000m de la obra
Potencia : 8000 m® de material disponible.

Uso : Afirmados, disefio de mezclas

» Fuentes de Agua
De las experiencias de las obras construidas en la Zona, la Fuente de agua para
los trabajos de concreto y otros se considera rio Alao, del mismo sitio cerca de

la obra.

1.3.6 HIDROLOGIA E HIDRAULICA
Los caudales maximos ordinarios y extraordinarios del rio Alao en el tramo de interés
para diferentes periodos de retorno son:

> Caudal del Rio Alao en avenidas ordinarias: 330.09 m¥seg. (Tr =25 afios)
> Caudal del Rio Alao en avenidas ordinarias: 411.46 m*/seg. (Tr =50 afios)
» Caudal del Rio Alao en avenidas extraordinarias: 497.06 m®seg. (Tr = 100 afios)
> Caudal del Rio Alao en avenidas extraordinarias: 585.21 m®/seg. (Tr = 200 afios)
> Caudal del Rio Alao en avenidas extraordinarias: 706.69 m®/seg. (Tr = 500 afios)



Cuadro N° 01: Socavacion en Sitios de Interés

Socavacion (m)
‘Caudales (m°/s) |
330.09 | 41146 | 497.06 | 585.21 | 706.69
General 0.73 086 | 098 | 1.08 | 1.19
Local 1.59 1.80 2.01 2.21 2.46
Total 2.31 | 2.66 2.99 3.29 3.65

Tipo de
Socavacion

Cuadro N° 02: Niveles de Aguas maximas probables

Periodo de Cota de Tirante de Cota del Nivel

Retorno Fondo Agua de Agua

(Anhos) (m.s.n.m.) (m) (m.s.n.m.)
25 411.718 2.669 414.387
50 411.718 3.013 414.731
100 411.718 3.030 414.748
200 411.718 3.717 415.435
500 411.718 4.140 415.858

El nivel maximo para un periodo de retorno igual a 100 afios es de 414.748 m.s.n.m.,

con un tirante maximo de 3.030 metros.

Para un periodo de retorno de 100 afos la socavacion que se produciria en la rio seria
de 2.99 metros, por lo que la profundidad de desplante minimo de la cimentacion de
los estribos para la seccién de estudio seria de 3.00 metros, en la seccion de estudio.

1.3.7 IMPACTO AMBIENTAL
Los impactos directos e indirectos positivos generados por el Proyecto, se reflejaran en

los siguientes aspectos:

e Facilitar el trafico y transito hacia las zonas de influencia

e Mayor intercambio comercial entre las pequefias localidades y caserios con los
polos de desarrolio regional.

e Disminucion de costos de operacibn y mantenimiento vehicular y en
consecuencia, menor costo del transporte de pasajeros y carga.

e Disminucion de tiempo de viaje



1.3.8 ANALISIS DE RIESGO DE DESASTRES (AdR)

A. Analisis de los Peligros
El mayor peligro a que esta expuesto el Proyecto, esta referido al fendmeno de liuvias
intensas, esto sumado al mal drenaje del terreno en zona de alta pendiente que origina

la erosion por escorrentia superficial de la zona de interés.

B. Analisis de la Vulnerabilidad

Es el grado de resistencia o exposicion de un elemento frente a la ocurrencia de un
peligro natural; siendo la localidad una zona inundable y donde la gran mayoria de las
viviendas se encuentran ubicadas cerca de las riveras del rio, ademas se encuentran
construidas con adobe, por tanto presentan una exposicién alta ante los fendbmenos
naturales que afectan la zona lo que denota su vulnerabilidad fisica frente a ello; por

tanto la zona del proyecto se considera muy vulnerable.

C. Analisis del Riesgo

Visto que la zona del proyecto se encuentra frente a constantes peligros naturales y
presenta una gran vulnerabilidad frente a los mismos, es que se considera que el Nivel
de Riesgo de Desastres del Proyecto es Alto y requiere por consecuencia una
adecuada Gestion del Riesgo, basada en la propuesta de medidas estructurales y no

estructurales de reduccién del riesgo preexistente para la Obra principal del Proyecto.



. MARCO TEORICO

2.1. ANTECEDENTES, PLANTEAMIENTO, DELIMITACION Y FORMULACION
DEL PROBLEMA

2.1.1. ANTECEDENTES Y FORMULACION DEL PROBLEMA.

La Regién San Martin presenta una gran variedad de caracteristicas geograficas,
climatoldgicas, ecologicas, esto hace que ocurran diferentes fendmenos naturales,
generando desastres lo cual representa una amenaza para la poblacion y la

infraestructura existente de las diferentes localidades.

En el transcurrir del tiempo la provincia de El Dorado ha sufrido diferentes desastres
naturales como inundaciones, debido a las intensas lluvias y el aumento del caudal de
los rios, esto genera un enorme riesgo para la poblacién, ya que las vias de

comunicacion terrestres también son afectadas.

La localidad de San Martin de Alao es un pueblo cuya actividad econ6mica
predominante es la agricultura y dado que la via que lo comunica con las localidades
de Nuevo Pucacaca, Requena, etc. solo cuenta con un Puente peatonal precariamente
vehicular; ademas se encuentra en una zona inundable, hecho que en épocas de
lluvias representa un riesgo para los pobladores que necesitan llevar sus productos
hacia los diferentes mercados de consumo; por ello es que se requiere de la
construccion de un Puente vehicular; a esto se suma la inexistencia de una propuesta

para la misma.

Existen muchas soluciones para determinar el tipo de puente en cada caso, como son
los puentes simplemente apoyados, los puentes continuos, los puentes colgantes, los
puentes preesforzados, entre otros, definiendo el tipo de material que sera usado en su
construccion, gue puede ser concreto, acero, madera, mixto o compuestas (concreto y
acero), con secciones constantes y variables, etc.



Siendo viable la alternativa para la construccion de un puente, considero necesaria la
propuesta de disefio de un Puente sobre el rio Alao, para lo cual el desarrollo del
presente trabajo estara orientado al disefio estructural de la subestructura y

superestructura del Puente.
2.1.2. DEFINICION DEL PROBLEMA.

En la localidad de San Martin de Alao el insuficiente puente actual que se usa para
cruzar el rio Alao y comunicarse con las localidades de la margen derecha, restringe‘;la
accesibilidad para el traslado de pobladores y productos agropecuarios a los diferentes
mercados de consumo, la carencia de un puente vehicular que permita mejorar las
condiciones de transito para el transporte de la produccién, genera que el precio de los
mismos no sean competitivos, por el alto costo del flete, viéndose limitado el desarrollo

socio-econémico de la localidad.

La construccion de un puente sobre el rio Alao es la solucién a este problema de
accesibilidad entre San Martin de Alao y su zona de influencia, lo que permitira un
transporte oportuno, seguro, fluido y rapido de los productos agropecuarios,
incrementando asi la economia de esta poblacion, siendo necesario para ello la
propuesta de disefio estructural de un puente y asi poder brindar a la autoridadeé una
alternativa de gestiéon econémica para su construccion. Segun esto, nos planteamos la

siguiente interrogante:

¢Sera la propuesta de disefno estructural de un puente de seccién compuesta
(viga metalica y losa de concreto) la alternativa mas o6ptima econémica y
estructuralmente a proyectar sobre el rio Alao en la localidad de San Martin de

Alao en la Provincia de El Dorado?
2.2. OBJETIVOS

2.2.1. OBJETIVO GENERAL
e Dotar al distrito de una herramienta de gestion para solucionar la

intercomunicacion vial sobre el Rio Alao.
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2.2.2. OBJETIVOS ESPECIFICOS
¢ Realizar el disefio en acero y concreto armado de un puente de seccion
compuesta, acorde con las reglas de arte y estricta conformidad con las
normas peruanas y el manual de disefio de puentes vigente a la actualidad,
aplicando el método LRFD del manual AASHTO.
e Analizar el comportamiento de las partes y materiales que conformaran el
Puente de Seccion Compuesta y efectuar las verificaciones estructurales de los

mismos.
2.3. JUSTIFICACION DE LA INVESTIGACION

La insuficiencia de infraestructura vial producto de la poca presencia del Estado en la
zona amazédnica del Pert es una de las principales causas de subdesarrollo en nuestro
pais y siendo esta el principal medio de comunicac;ién entre los pueblos de la Regidn
San Martin, incide de modo directo en la economia de toda la Regién y por tanto es
primordial su implementacion.

El principal obstaculo que presenta el transporte en la localidad de San Martin de
Alao, Provincia de El Dorado y las localidades aledafas, los impone el medio
geografico en el cual se encuentra, ya que esta ubicado en la desembocadura del rio
Alao con el rio Sisa, lo cual lo hace vulnerable a inundaciones; esto dificulta la
accesibilidad y representa un riesgo para vehiculos y peatones que intentan cruzar el
rio Alao. Actualmente existe un solo puente peatonal y precariamente vehicular que
cruza el rio Alao, hecho que dificulta y limita la accesibilidad de vehiculos y peatones e
incrementa los costos de transporte tanto de los pobladores como de los productos
agropecuarios hacia los diferentes mercados de consumo; lo que motiva a la
necesidad de contar con una infraestructura adecuada que permita satisfacer las
necesidades de la poblacion para incrementar la fluidez de las actividades econdmicas
entre los pueblos aledarios del valle del Sisa y al mismo tiempo permitir el desarrollo e
integracion de ésta con otras localidades.

La elaboracién y aplicacién del presente trabajo contribuye directamente con el

desarrolio iocal, permitiendo elevar el nivel socio-econémico de los pobladores del area
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de influencia del proyecto. Dicho proyecto es indispensable en la localidad de San
Martin de Alao, ya que no se cuenta con la infraestructura adecuada que permita la
integracion con otros pueblos y facilite el traslado de los pobladores y de la
produccion, mejorando de esta manera las condiciones de transito vehicular y peatonal
en dicha zona, permitiendo crear condiciones de acceso al desarrollo en general.

2.4. DELIMITACION DE LA INVESTIGACION

Siendo la dificil geografia de la zona un factor limitante y al no existir otra alternativa
segura para que la poblacion de San Martin de Alao pueda cruzar el rio Alao es que
en el presente trabajo se considerara como alternativa de solucion la propuesta para el
analisis estructural de un puente de seccion compuesta (viga metalica y losa de
concreto) por la economia y su facil y rapida construccion, limitando su aplicacién al
andlisis y disefio de la subestructura y superestructura del puente utilizando el método
LRFD. '

25. MARCO TEORICO:
2.5.1. ANTECEDENTES DE LA INVESTIGACION

En nuestro pais, principalmente en la regidbn amazoénica, la eéscasa presencia del
estado influye también en la escases de vias terrestres en buen estado que conecten
los pueblos entre si, en la regiéon San Martin se hace notar la insuficiente conectividad
terrestre, hecho que repercute en el desarrolio de los mismos ya que las vias actuales
en mal estado provocan un elevado costo en el transporte.

En el afio 1993 el autor Joseph E. Bowles', expuso en su libro “Disefio de Acero
Estructural’, todos los temas basicos para el disefio de acero estructural el cual
contiene elementos de disefio tanto para edificios como para puentes, utilizando el
metodo LRFD.

! Bowles Joseh E., Disefio de Acero Estructural, pagina 5 -
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En el afio 1996, el Bach. Rosario Villanueva Ruiz?, realizo la tesis en “Andlisis y Disefio
comparativo de un Puente de Concreto Armado de Luz Variable con otro de Seccién

Compuesta”.

El ano 2000, el Bach. Luis Peralta Ruiz®, realiz6 el Informe de Ingenieria en “Trazo y
disefno de la superestructura de seccion compuesta del puente Alfonso Ugarte sobre el
rio Cumbaza”. El mismo afo el Bach. Rovalino Torrejon Meza*, realizé el informe de
Ingenieria en “Disefio de la superestructura de un Puente de Seccién Compuesta”,
todos ellos orientados a contribuir con el desarrollo de la Region San Martin y del Pais

para un desarrollo integral.

El 2002, el autor Jack C. McCormac®, publicé en su libro “Disefio de Estructuras de
Acero” una version mas actualizada sobre los conceptos basicos para el disefio de

estructuras de acero aplicando la metodologia LRFD.

Los trabajos anteriormente mencionados fueron desarrollados ‘con la aplicacion del
método LRFD, el cual a la fecha sufrio diversas modificaciones en cuanto a los
factores de carga, sobrecargas de disefio; el presente trabajo se desarrollara teniendo
en cuenta la metodologia LRFD actual, con procedimiento detallado lo que hace que

sea un aporte totaimente nuevo para la comunidad estudiantil.
2.5.2. MARCO TEORICO

2.5.2.1 PUENTES

Un puente es una construccion, por lo general artificial, que permite salvar un
accidente geografico o cualquier otro obstaculo fisico como un rio, un cafidn, un valle,
un camino, una via férrea o cualquier obstruccion. El disefio de cada puente varia

dependiendo de su funcién y la naturaleza del terreno sobre el que sera construido.

2 Villanueva Ruiz Rosario, Trazo y Disefio comparativo de Ia superestrictura de Seccién Compuesta del Puente Alfonso Ugarte
gobre el o Cumbaza, pégina 3

Peralta Ruiz Luis, Trazo y disefio de la superestructura de seccién compuesta del puente Alfonso Ugarte sobre el rio Cumbaza,
péagina 5

Torrején Meza Rovalino, Disefio de la Superestructura de un Puente de Secciéon Compuesta, pagina 6
® McCormac Jack C., Disefio de Estructuras de Acero, pagina XV
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2.5.2.2 TIPOS DE SUPERESTRUCTURAS

El tipo transversal a adoptarse en cada caso es funcion de una gran cantidad de
variables y muchas veces es necesario realizar croquis de diferentes alternativas,
llevandolos hasta un nivel de disefio suficiente para poder determinar sus costos y de
esta forma, adoptar la mas conveniente. El tipo de superestructura que puede ser

establecido de la siguiente manera ®

Puentes Metalicos
o Simplemente apoyados, reticulados o de alma llena.
e Continuos, reticulados o de alma liena.
e Arcos

e Atirantados

e Colgantes

Puente Bolognesi ubicado en

la ciudad de Piura

Puente Talagante ubicado
sobre el rio Mapocho

Craty ". Epce - R

Figura 2.2: ‘Puente Continuo

& Ampuero John - Alvarado Cesar, Disefio de Puentes con AASHYO LRFD y Médulo Bridge def SAP2000, pagina 49
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Puente George ubicado en la
ciudad de Virginia E.E.U.U

Puente Tatara ubicado en la

ciudad de Imabari .

Puente Golden Gate ubicado

en la ciudad de San
Francisco E.E.U.U.

Puentes de Concreto
¢ Simplemente Apoyados
e Continuos
o Pbrticos

e Arcos
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Puente de concreto armado

simplemente apoyado en

construccion

Figura 2.6: Puente de Concreto
Simplemente Apoyado

Puente arco de conreto
armado el cual se usa para
salvar grandes luces de los

rios

Puente Cumbaza, ubicado. en
San Martin -Pert

apoyado de 3 tramos

Puente tipo pértico de concreto

armado ubicado en Espana
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2.5.2.3 ELEMENTOS ESTRUCTURALES DE UN PUENTE

2.5.2.3.1 LA SUPERESTRUCTURA
Es el conjunto de elementos que forman la parte superior del puente, y generalmente
esta compuesta por:

a) El tablero: Constituido por los elementos estructurales que soportan las cargas

de los vehiculos para luego transmitir sus efectos a la estructura principal.

b) La estructura principal: Es el sistema estructural que soporta el tablero y salva

el vano entre apoyos, transmitiendo las cargas a la subestructura.

2.5.2.3.2 LA SUBESTRUCTURA
Soporta las cargas originadas en la superestructura y las transmite al terreno de
fundacion; esta compuesta de los estribos y pilares, la cimentacién y los aparatos de

apoyo.

2.5.2.3.3 APOYOS
Los apoyos son ensambles estructurales instalados para garantizar la segura

transferencia de todas las reacciones de la superestructura a la subestructura.

2.5.2.3.4 ELEMENTOS SECUNDARIOS

Estos son elementos que juegan un papel muy importante en la funcionalidad del
puente. .Dentro de estos estan: los muros de retencién que se encuentran en los
extremos de los estribos, y sirven para encauzar el agua. Las obras de proteccion del
fondo del cauce, tales como los enrocamiento son parte de la eficiente funcionalidad
del puente. La losa de acceso, ésta sirve para encauzar y disminuir el golpe que

provoca el vehiculo en la entrada de los puentes.

2.5.2.4 CARGAS EN PUENTES
Son todos aquellos efectos que va a soportar la estructura del puente debido a vientos,
sismos, peso propio, trafico, etc., los cuales se van a transmitir al suelo mediante los

estribos y pilares del mismo.
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2.5.2.5 CARGAS DE DISENO
El Manual de Disefio de Puentes del MTC establece que se deben considerar las
siguientes cargas y fuerzas permanentes y transitorias.

o Cargas permanentes:
DD = Fuerza de arrastre hacia abajo
DC = Carga muerta de Componentes estructurales y no estructurales
DW = Carga muerta de la superficie de rodadura y dispositivos auxiliares
EH = Presién de tierra horizontal
ES = Sobrecarga del suelo.
EV = Presion vertical del relleno

e Cargas transitorias:
BR = fuerza de frenado vehicular
CE = fuerza centrifuga vehicular
CR = “creep” del concreto
CT = fuerza de choque vehicular
CV = fuerza de choque de barcos
EQ = sismo
FR = friccibn
IC = carga de hielo
IM = carga de impacto
LL = carga viva vehicular
LS = carga viva superficial
PL = carga viva de peatones
SE = asentamiento
SH = contraccion
TG = gradiente de temperatura
TU = temperatura uniforme
WA = carga de agua y presion del flujo
WL = efecto de viento sobre la carga viva

WS = efecto de viento sobre la estructura

18



2.5.2.5.1 CARGAS PERMANENTES

Son aquellas que actian durante toda la vida util de la estructura sin variar
significativamente. Lo constituyen el peso propio de todos los elementos que
conforman la estructura, en ello se incluye los accesorios, superficie de rodamiento,
veredas, barandas, etc. También lo conforman todas las cargas correspondientes al
empuje de suelos, sobrecarga del suelo y friccibn negativa; los mismos que actaan
sobre los estribos; estas presiones se calculan de acuerdo con los principios de
mecanica de suelos y utilizando valores medios de las propiedades del material de
relleno. En la siguiente tabla se ilustran los pesos especificos de algunos materiales.

Tabla 2.1: Pesos Especificos de los Materiales

MATERIAL y (KN/m®) | Kgfim®
Agua dulce 9,8 (1000) 9,8 1000 |
Agua salada 10,0 1020
Acero 76,9 7850
Aluminio 27,4 2800
Arena, tierra o grava sueltas, arcilla 15,7 1600
Arena, tierra o grava compactas 18,9 1900
Asfalto, Macadam 22,0 2200
Concreto ligero 17,4 1740
Concreto normal 23,5 2400
Concreto Armado 25,0 2500
Hierro forjado 70,6 7200
Balasto 22,0 2250
Madera 10,0 1020
Mamposteria de piedra 26,6 2700

Fuente: Manual de Disero de Puentés - MTC

2.5.2.5.2 CARGAS VARIABLES

Lo representan todas aquellas cargas que presentan variaciones frecuentes y
significativas respecto a su valor medio. En estas cargas se incluyen los pesos de los
vehiculos y personas, asi como los correspondientes efectos dinamicos, las fuerzas de
frenado y aceleracion. También corresponden a este grupo las fuerzas aplicadas
durante la construccién, las fuerzas debidas a empuje de agua y subpresiones, los
. efectos de variaciones de temperatura, las acciones de sismo y las acciones de

viento.”

7 Manual de disefio de puentes, Art. 2.4.3
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a) Cargas durante la construccion
Se consideran todas las cargas debidas a pesos de materiales y equipos requeridos
durante la construccién, asi como las cargas de peso propio u otras de caracter

permanente que se apliquen en cada etapa del proceso constructivo.

b) Sobrecarga Vehicular de Disefio

Se debe esencialmente a las fuerzas transmitidas por los vehiculos que transitan por el
puente. Su determinacion depende del peso y de las caracteristicas de los vehiculos
que pueden transitar sobre el mismo, asi como la distribucién mas desfavorable que es

razonable esperar que se presente.

Los valores que se asignan a las cargas corresponden a vehiculos idealizados que
pretenden representar efectos de condiciones de trafico desfavorable. La sobrecarga
vehicular desighada como HL-93, consiste en la combinacién de:

o Camibn de disefio o tandem de disefo, y

e Carga de carril de disefio.

El “Manuél de Disefio de Puentes” (MTC, 2003), el cual se basa en las
especificaciones AASHTO LRFD Bridge Design Specification, establecen las

siguientes cargas vehiculares: -

1) Camion de Diseiho

Corresponde a un vehiculo de tres ejes; los pesos y las separaciones entre los ejes
y las ruedas del camion de disefio seran tomados como se especifica en la Figura
2.10. La separacion entre los dos ejes de 145kN se debera variar entre 4.30m y
9.00m para producir las solicitaciones extremas. Se debera considerar un

incremento por carga dinamica para esta sobrecarga..
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[ Ancho de Via ’

SH
o~ ey

145kN + 145kN+ 35kN +

1 430-9.00m ‘ 430m ‘
| r 4

Figura 2.10: Caracteristicas del Camion de Disefio.

2) Tandem de Disefio
Corresponde a un vehiculo de dos ejes, cada uno con una carga de 110 kN
espaciados a 1.20 m. La distancia entre las ruedas de cada eje, en direccion

transversal, es de 1.80 m. Se consideraran efectos dindmicos para esta sobrecarga.

! 3.60m |

Ancho de Via

‘ . Bordillo
©
O @
cCw
110kN+ 110kN* A
. . : EE
(o) [=]
ARt

1.20m 3.00m

Figura 2.11: Caracteristicas del Camion Tandem

3) Sobrecarga Distribuida

La carga del carril de disefio consiste en una carga de 9,3 N/mm uniformemente
distribuida en direccién longitudinal. Transversalmente la carga del carril de disefio
se supondra uniformemente distribuida en un ancho de 3.00m. Las solicitaciones
debidas a la carga del carril de disefio no estaran sujetas a un incremento por carga
dinamica.
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c) Efectos Dinamicos
Las cargas vivas correspondientes al camion o al tAndem de disefio se incrementaran
en los porcentajes indicados en el articulo 2.4.3.3 del manual del MTC, los cuales se

ilustran en la siguiente tabla.

Tabla 2.2: incremento de la Carga Viva por Efectos Dinamicos

Incremento de la Carga Viva por Efectos Dinamicos

Componente Porcentaje

Elementos de Union en el tablero para todos los estados limite 75%

Para Otro elementos '
« Estados Limite de fatiga " 15%
e Ofros estados Limite 33%

Fuente: Manual de Diseio de Puentes — MTC

d) Fuerzas de Frenado y de Aceleracion

Para su calculo se toma el 25% de las cargas verticales de cada uno de los ejes de los
camiones o tandems de disefio; no se incluye la sobrecarga uniforme pero si se
incluyen los factores modificatorios indicados en el manual de Disefio de Puentes del
MTC. Las fuerzas de frenado y de aceleracion actian horizontalmente, en direccion

longitudinal y se aplican a 1.80 m sobre el nivel de la losa del tablero.

e) Sobrecargas en veredas

Se aplicara una carga peatonal de 360 Kg/cm? en todas las aceras de mas de 600 mm
de ancho, y esta carga se debera considerar simultaneamente con la sobrecarga
vehicular de disenfo.

f) Efectos de Sismo

El manual del MTC establece que no se debera considerar el efecto sismico cuando la
estructura cuente con una Juz fotal menor que 150 m o cuando sea de un solo tframo y
cuya superestructura esté compuesta por losas, vigas T 0 cajon, o reticulados. Para
estructuras con otras caracteristicas y en general para aquellas con luces de mas de

150 m sera necesario un estudio de riesgo sismico del sitio.®

8 Manual de disefio de puentes, Art. 2.4.3.11
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o El coeficiente de aceleracion “A”. Es determinado del mapa de iso-

aceleraciones con un 10% de nivel de excedencia para 50 afios de vida dtil,

(Anexo 1), equivalente a un periodo de recurrencia de aproximadamente 475

afnos.

o Factores de Modificacion de Respuesta. Las fuerzas de disefio sismico para

subestructuras y las conexiones entre las partes de la estructura, se

determinaran dividiendo las fuerzas resultantes de un andlisis elastico por el

factor de modificaciéon de respuesta R"apropiado, como se especifica en la tabla

2.3.

Tabla 2.3: Factores de Modificacion de Respuesta Sismica R-Subestructuras

IMPORTANCIA

SUB-ESTRUCTURA
CRITICA | ESENCIAL | OTROS

Pilar tipo placa de gran dimension 15 1.5 2.0
Pilotes de concreto armado

¢ Solo pilotes verticales 1.5 2.0 3.0

e Grupo de pilotes incluyendo pilotes inclinados 1.5 1.5 2.0
Columnas individuales 1.5 20 3.0
Pilotes de acero o0 acero compuesto con concreto

¢ Solo pilotes verticales 1.5 2.0 3.0

¢ Grupo de pilotes incluyendo pilotes inclinados 1.5 1.5 20
Columnas muiltiples 1.5 3.5 5.0

_ Fuente: Manual de Diseno de Puentes — MTC

2.5.2.6 OBJETIVOS DE DISENO
Dentro de estos objetivos tenemos®:

o Calidad. La calidad de una obra civil en general y de un puente en patrticular, se

manifiesta en la eficiencia para cumplir su funcion, la seguridad o confiabilidad

con que cumple la misma, la durabilidad y la estética.

s Rivera Reyes Eduardo, Cimentaciones de Concreto Armado en Puentes, pagina 22
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e Costo. Hay que considerar que el costo de una obra civil se compone tanto por
el costo inicial de construccion como los costos de mantenimiento y también los

costos de una eventual emergencia.

2.5.2.7 SELECCION DEL TIPO DE PUENTE A USAR
Esta es una etapa basica para obtener la mejor solucion para las condiciones de un
lugar determinado que requiera de un puente y como tal los primeros aspectos a

considerar deben ser la experiencia, criterio e intuicion estructural del ingeniero.

Se deben analizar diversas soluciones y elegir la que cumpla las mejores condiciones
de seguridad, funcionalidad, economia y estética; ello se lograra atendiendo a los

siguientes aspectos:*°

> El claro requerido: Este debe ser seleccionado para permitir el paso eficiente
del caudal de maximas avenidas cuya magnitud y frecuencia deberan estar de

acuerdo con el tipo y clase de estructura.

» Condiciones de cimentacién: Estas son trascendentales para decidir el tipo de
puente por construir ya que tiene influencia en: el sistema de cimentacion, la
longitud de los claros parciales, y el tipo de estructura a emplear, ya que cuando
las condiciones de cimentacibn son deficientes se deben descartar las

estructuras hiperestaticas.

> Espacio libre requerido: Este factor tiene influencia en el tipo de estructura a
utilizar, cuando existen condiciones establecidas tales como: espacio libre
horizontal y vertical minimo, esto ocurre cuando se desea el paso de cualquier
objeto flotante (barcos, arboles, etc.,) seglin la importancia del obstaculo

salvado.

>» Cargas vivas por soportar: Conociendo la ubicacion del puente, su
importancia econémica y social, y su respectivo estudio de transito, nos
proporcionan dos elementos importantes para el disefio de éste, los cuales son:

10 Paredes Rojas Luis, Fundamentos Basicos de Puentes y Obras de Arte, pdgina 57
24



el nimero de carriles (6 ancho de ia calzada) y el tipo de carga viva a utilizar.
Los parametros anteriores nos ayudan a definir posibles tipos de
superestructuras a utilizar y la distribucion adecuada de sus elementos

principales, tratando de obtener con ello una estructura segura y econémica.

> Meétodos de montaje: El Ingeniero proyectista debe de tomar en cuenta las
condiciones del lugar para poder dar posibles soluciones a los problemas de
construccion de estas estructuras. Por ello debe proveer la secuencia de

construccion de una determinada estructura para facilitar su edificacion.

En lo que respecta a la estructura longitudinal, es posible respetar graficamente los
rangos de aplicaciéon de los diferentes tipos de puentes en funcién de la longitud del

vano mayor."!

Tabla 2.4: TIPOS DE PUENTE SEGUN SU LUZ LIBRE

LONGITUD DE LA LUZ PRINCIPAL (m)

8 ] 16 20 30 | 50 80 150 200 500 800 1200 1500
COLGANTES
SIMPLES Y MULTIPLES
ATIRANTADOS
CONCRETO, ACERO

PUENTES ENARCO
CONCRETO, ACERO, ATIRANTA

1

PUENTES RETICULADOS DE ACERO

ISOSTATICOS, CONTINUOS- ALT. VARIABLE
1 T

TABLEROS MIXTOS
V. DE ACERO Y LOSA DE CONCRETO|
1

VIGAS CAJON PREESFORZADO
INERCIA CONSTANTE INERCIA VARIABLE
VIGAS PREESFORZADAS
SECC. DOBLE T-PREFABRICADA
T
VIGAS DE CONCRETO REF.
ISOSTATICAS Y CONTINUAS

1
PUENTES LOSA
MACIZA NERVADA, ALIGERADA

Fuente: Cimentaciones de Concreto Armado en Puentes

" Rivera Reyes Eduardo, Cimentaciones de concrefo armado en puentes, pagina 23
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2.5.2.8.4 ESTADOS LIMITES

a) Estado Limite de Servicio

Es tomado en cuenta como una restriccion sobre los esfuerzos, deformaciones y
ancho de grietas bajo condiciones regulares de servicio. El estado limite de servicio
proporciona ciertos requisitos basados en la experiencia que no siempre se pueden

derivar exclusivamente a partir de consideraciones estadisticas o de resistencia.

b) Estado Limite de Fatiga y Fractura

Es un juego de restricciones a los esfuerzos causados por un solo camién de Disefio
que ocurre en un numero esperado de ciclos. El estado limite de fatiga asegura limitar
el desarrollo de grietas bajo cargas repetitivas para prevenir la rotura durante la vida de

disefno de puentes.

c¢) Estado Limite de Resistencia

Es para garantizar que se provee resistencia y estabilidad, tanto local como global,
para soportar las combinaciones de cargas especificadas que se anticipa
experimentara el puente durante su periodo de disefio. Bajo el estado limite de
resistencia podria ocurrir dafo estructural y frecuente sufrimiento, pero se espera que

la integridad completa de la estructura se mantenga.

d) Estados Limites correspondientes a Eventos Extremos
Es para garantizar la supervivencia estructural de un puente durante una inundacién o
sismo significativo, o cuando es embestido por una embarcacién, un vehiculo o un flujo

de hielo, ocurridos bajo condiciones muy especiales.
Se considera que el Estado Limite de Evento Extremo ocurrird una sola vez con un
periodo de retorno que puede ser significativamente mas grande que el de la vida de

disefio del puente.

A continuacidn se presentan los factores de carga para los diferentes estados limite:
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Tabla 2.5: Combinaciones de Carga

Combinacion de Cargas
Estado Limite

n Yoc Yow | YLLem | YEQ
Servicio | S$1 1.00 | -1.00 1.00 | 1.00 -
Servicio ll S2 1.00 1.00 1.00 | 1.30 -
Servicio lil S3 1.00 1.00 1.00 | 0.80 -
Resistencia | R1 0.95 1.25 1.50 | 1.75 -
Fatiga F 1.00 - - 0.75 -

| Evento Extremol { EQ 1.00 1.25 1.50 - 1.00

Fuente: Manual de Disefio de Puentes — MTC

2.5.2.9 ANALISIS ESTRUCTURAL DEL PUENTE

El analisis del disefo en acero estructural de un puente requiere primero definir el tipo
de estructura a disefar el que estara en funcién de los estudios basicos y del criterio
del ingeniero para generar un sistema que satisfaga de manera adecuada las
necesidades propias del problema a desarrollar. Seguidamente el sistema escogido se
incorpora a un modelo matematico para obtener las fuerzas en los elementos

aplicando el andlisis estructural.

El objetivo basico en el modelaje analitico de la estructura de un puente es proveer la
formulacion matematica mas simple del comportamiento de la estructura que satisfaga
un particular disefio para determinar la respuesta de la misma. El modelo debe reflejar
las interacciones fisicas propias de la estructura con las solicitaciones a que estara

expuesta.®

El modelo debe describir la geometria, {a masa, las condiciones de conectividad y
restricciones, asi como las cargas lo mas cerca de la realidad que sea posible para
facilitar la interpretacion de la respuesta. La mejor descripcién de la geometria del
puente en estudio debe comprender un modelo de cada uno de los elementos

estructurales y que represente su relacion fisica y de espacio con otros elementos.

3 www.construaprende.com/tesis06/capitulo-3-modelos-y-casos-de-dano, 14/10/2010
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Teniendo en consideracion las propiedades de los materiales, la funciéon estructural,
las condiciones ambientales y estéticas, se realizan modificaciones geométricas en el
analisis del modelo y se repiten una y otra vez los procesos de resolucion hasta
obtener una alternativa de solucién factible, de tal manera, que produzca un equilibrio
satisfactorio entre la relacion del tipo de material, la economia, las necesidades y

posibilidadés econdémicas del cliente y otras consideraciones arquitecténicas.
2.5.2.10 ANALISIS Y DISENO DE LA SUPERESTRUCTURA

2.5.210.1 ANALISIS Y DISENO DEL TABLERO

En el presente trabajo se considera que la losa sera armada perpendicular al fréﬂco,
apoyada sobre las vigas principales de acero, buscando siempre que trabajen como un
conjunto; de forma tal que las vigas principales trabajen como una “I". Para los
diferentes estados limites se podra utilizar diferentes métodos de analisis que pueden

ser refinadas o aproximados.

limensionamiento de la Losa _

aaﬂcﬂ@de la seccion transversal dependera del ancho de via por la cual circularan

' ‘(os‘ve‘fﬁiulos. La AASHTO establece que el peralte minimo de la losa no sera menor
-de 175mm; excluyendo el pulido.

b) Momentos en la Losa
Se calcularan tanto los momentos que generan el peso propio y las sobrecargas; para
el andlisis de la sobrecarga vehicular se utilizara la linea de influencia.

e Linea de Influencia
Es una grafica cuyas ordenadas representan la magnitud y el caracter o sentido de
cierta funcion o efecto en una estructura, a medida que una carga unitaria movil se
desplaza a lo largo de la misma. Las lineas de influencia se utilizan primordialmente
para calcular ciertas fuerzas y determinar posiciones de cargas vivas que produzcan

fuerzas criticas o maximas."

" http #civilestructuras. blogspot.com/2008_05_01._archive.htmi, 18/11/2010
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¢) Disefo _

Se utilizara el método de disefio tradicional, el cual se basa en la flexién y es aplicable
para losas de hormigén que tienen cuatro capas de armadura, dos en cada direccion;
las solicitaciones debidas a la sobrecarga‘ se determinaran utilizando el método de
franjas, este método consiste en subdividir la Ioéa o tablero en franjas perpendicularées.
a los componentes de apoyo. Para determinar los anchos de las franjas se consideran
los efectos de flexion en la direccion secundaria y la torsion sobre la distribucion de las
solicitaciones internas, con el fin de obtener solicitaciones de flexion que se aproximen

a las que se obtendran mediante un método de analisis refinado.

d) Ancho de Franjas Equivalentes
Este valor dependera del tipo de tablero a construir y se tendra en cuenta lo

siguiente:"®

> Si el tablero se extiende fundamentalmente en la direccién paralela al trafico, las
franjas que soportan una carga de eje no se deberan tomar mayores que
1000mm en el caso de emparrillados abiertos, y no mayores que. 3600 mm para
todos los demas tableros en los cuales se investiga carga en miiltiples carriles.

» Las franjas equivalentes para tableros que se extienden fundamentalimente en

la direccién transversal no estaran sujetas a limitaciones de ancho:

Para el caso del presente trabajo se considera un tablero de concreto armado
colocado in situ, cuya armadura principal estara perpendicular al trafico; por lo tanto se
utilizara las siguientes férmulas:

Ancho de franja en voladizo : _ 1140 + 0.833X '(F.2.3)'
Ancho de franja para momentos positivos : 660 + 0.55S © (F.2.4)
Ancho de Franja para momentos negativos: 1220 + 0.25S (F.2.5)
Donde:

X= Distancia entre la carga y el punto de apoyo (mm)
S= Separacion de los elementos de apoyo (mm)

'3 Especificaciones AASHTO para el disefio de Puentes por el método LRFD, Art. 4.6.2.1.3.
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e) Factor de presencia miiltiple

Se aplica a la sobrecarga y su valor depende del numero de carriles cargados a
considerar durante el anadlisis. El factor de presencia multiple no se aplica para el
estado limite de fatiga en donde se utiliza un camién de disefio independiente del
namero de carriles. Las Especificaciones AASHTO indican que las cargas peatonales
se consideran como un carril cargado, el cual se puede combinar con la sobrecarga

vehicular, con la finalidad de obtener solicitaciones maximas sobre la estructura.
Para el analisis se debera considerar:'®

o El efecto de un carril cargado.

o El efecto de tres o mas carriles cargados.

Tabla 2.6: Factor de Presencia Multiple (m)

NUMERO DE VIAS FACTOR DE MULTIPLE
CARGADAS PRESENCIA VEHICULAR, m
1 1.20
2 1.00
3 0.85
>3 0.65

Fuente: Mam_lal de Disefo de Puentes - MTC

f) Aplicacion de la Sobrecarga Vehicular de Disefio

Para el disefio del vuelo del tablero, el camién o tandem de disefio se debera ubicar
transversalmente de manera que ninguno de los centros de las cargas de rueda esté a
menos de 300 mm a partir de la cara del sardinel o baranda.

g) Armadura de Distribucion

La losa debe disponer de una armadura en la direccién secundaria; esta armadura se
calcula como un porcentaje de la armadura principal para el momento positivo.
Teniendo en consideracion que la armadura principal que esta perpendicular al trafico,
las especificaciones AASHTO sefialan que para este caso se utilizara la siguiente'

formula:’’

'8 Especificaciones AASHTO para el disefio de Puentes por el método LRFD, Art. 3.6.1.1.2
" Especificaciones AASHTO para el disefio de Puentes por el método LRFD, Art. 9.7.3.2
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3840 '

—— <67% F.2.6
75 2o (F-29)

Donde:

S= Separacioén entre vigas

2.5.2.10.2 VIGAS PRINCIPALES

La viga principal es la que va a soportar el tablero y todos los efectos que se
produzcan sobre ella. El peralte total de la viga 'principal compuesta, para el presente
trabajo que consta de un tramo simple, n6 serd& menor que 0.040L, segun lo
especificado en la tabla 2.5.2.6.3.1 del manual del MTC.

a) Consideraciones para Sobrecarga

o Distribucion de cargas o concentraciones de cargas
Las especificaciones AASHTO en su Articulo 3.6.1.2.6, seiala que en el sentido
transversal, la carga por ancho de via debe ser incrementada en un porcentaje
que depende de la separacién de vigas y de sus materiales. Los factores de
presencia multiple no se deben utilizar junto con los métodos aproximados de
asignécién de cargas, excepto cuando se utilicen los métodos de momentos
estaticos o la ley de momentos, ya que estos factores se encuentran
incorporados en los factores de distribucion. Para el estado limite de fatiga, las

solicitaciones se deberan dividir por 1.20.

b) Requisitos para la aplicacion del Factor de distribucion de cargas.
El articulo 4.6.2.2 de la AASHTO establece los siguientes requisitos:

El ancho del tablero es constante.

El nimero de vigas no es menor que cuatro.

Las vigas son paralelas y tienen aproximadamente la misma rigidez.

La parte de vuelo correspondiente a la calzada, de, no es mayor que 910 mm.

La curvatura en planta es menor que 12°.

VvV V V V VYV VY

La seccion transversal es consistente con una de las secciones transversales

ilustradas en la tabla 2.7.
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Tabla 2.7: Superestructuras habituales

ELEMENTOS DE APOYO

TIPO DE TABLERO

SECCION TRANSVERSAL TIPICA

Viga de Acero

Losa de  hormigén
colada in situ, losa de
hormigén prefabricada,
emparrilado de acero,
paneles
encolados/clavados,
madera tesada

(N

&)

Vigas cajon cerradas de acero
u hormigon prefabricado

Losa de hormigén

colada in situ

o
.
-

®)

Vigas cajon abiertas de acero u
hormigén prefabricado

Losa de  hormigén
colada in situ, losa de
tablero de hormigén
prefabricado

| ey

v W U

Viga cajon de mdltiples células
de hormigoén colado in situ

Hormigén monolitico

et

(<)
el

_Jf

(@)

Fuente: Especificaciones AASHTO para el disefio de Puentes por el método LRFD

c¢) Factor de Distribucién Lateral de cargas - Momentos

¢ Momentos en vigas longitudinales interiores

Para determinar los factores de distribucién para los momentos flexionantes por

carga viva para las vigas interiores, se empleara las siguientes expresiones:®

Un carril de disefio cargado

g momento _int

o

N | ; 0.1
S )0 4(§) 03 &
4300) \L) \ L

(F.2.7)

'® Especificaciones AASHTO para el disefio de Puentes por el método LRFD, Art. 4.6.2.2.2b
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Dos carriles de disefo cargados

= 0.075+( S

4 momento _int

Donde:

Omomento_int

S
L

Kq
ts

i

Longitud de viga

Espesor de Losa

Donde:

Inercia de la viga

Area de la viga

Momentos en vigas longitudinales exteriores

Para el caso de vigas exteriores, se utilizara las siguientes expresiones:’

)0.6 § 02 _Igi 0.1
2900) \L) \ Lt

Coeficiente de distribucion de momentos para viga interior

Espaciamiento entre vigas

Parametro de Rigidez longitudinal

Kg :n(I+A.eg)

Relacién modular de la viga respecto a la losa

(F.2.8)

(F.2.9)

Distancia entre los centros de gravedad de la losa y viga

9 .

Un carril de disefio cargado se utilizara la ley de momentos

Dos carriles de disefio cargados

g momento_ext eg momento_int

e=0.77+ .
2800

(F.2.10)

(F.2.11)

2

4

§

i

[a3

;a
i
ﬁz
2
,‘

1

—T—de_'_
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Figura 2.12. Distancia de

b Especificaciones AASHTO para el disefio de Puentes por el método LRFD, Art. 4.6.2.2.2d



Donde:

Omomento_ext

de
e

Coeficiente de distribucion de momentos para viga exterior
Distancia del inicio de caizada al eje de viga exterior
= Excentricidad de un camién de disefio 0 una carga de carril de disefio

respecto del centro de gravedad del conjunto de vigas

d) Factor de distribucion Lateral de Cargas - Corte

Cortante en vigas longitudinales interiores
Los factores de distribucidon para las fuerzas cortantes por carga viva para las

vigas interiores se determinaran segun las siguientes expresiones:20

Para un carril de disefio cargado

S

gcortantc_int = 036+W (F212)

Para dos carriles de disefio cargados

2.0

, —024 5 _( S )
gcortante_int : 3600 10700 (F213)

Donde:

Ucortante_int

= Coeficiente de distribuciéon de cortantes para viga interior

Cortante en vigas longitudinales exteriores
Los factores de distribucion para las fuerzas -cortantes por carga viva para las

vigas exteriores se determinan con las siguientes expresiones:*'
Para un carril de disefio cargado utilizar la ley de momentos.

Para dos carriles de disefio cargados
(F.2.14)

gcortante_axt = e’gcortante_int

20 Especificaciones AASHTO para el disefio de Puentes por el método LRFD, Art. 4.6.2.2.3a

2 Especificaciones AASHTO para el disefio de Puentes por el método LRFD, Art. 4.6.2.2.3b
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d,
3000

e=0.6+

(F.2.15)

Donde:

deortante_ext = Coeficiente de distribucion de cortantes para viga exterior

e) Aplicacion de la Sobrecarga Vehicular de Diseno
El centro de carga de la rueda se ubicara a 600mm a partir del borde del carril de
disefo, en conformidad con lo indicado en el articulo 3.6.1.3.1 de las especificaciones

AASHTO, el cual se aplicara tanto para el tdandem como para el camién de disefio.

2.5.2.10.3 CALCULOS FUNDAMENTALES PARA ELEMENTOS SOLICITADOS A
FLEXION

a) Momento plastico
El momento plastico de una seccién compuesta en flexion positiva se determinara de

la siguiente manera:?

e Calcular las fuerzas en los elementos y usarlas para determinar si el eje neutro
plastico se encuentra en el alma, el ala superior o el tablero de hormigén.

¢ Calcular la ubicacién del eje neutro plastico dentro del elemento determinado en
el primer paso.

e Calcular Momento plastico. En la figura 2.13 se indican las ecuaciones para los

casos mas habituales en la practica.

22 Especificaciones AASHTO para el disefio de Puentes por el método LRFD, APENDICE D
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Figura 2.13: CALCULO DEL MOMENTO PLASTICO Y EL EJE NEUTRO PLASTICO

EN FLEXION POSITIVA

CASO [ENP! CONDICION T.M,
1 |Enelatma |[P+P>P+P-P +P = (D P-P-P-P-P,
e B
P e
M, =3=\T ~(D-T] |<[d,-£.d,-P d,-Pd ~Fd]
0 [Enelab P+P +P2P+P +P = {;, P-P-P-P-P |
superior = ER.] P -i!
Eis F
M, =HT (1, -T] ][Pa -Pd, -Pd,~Pd ~Fd]
I |iablerode I O PEr.
kormigon. E&ﬁ-&.ﬁ':[-&—}ﬂ—fﬁ.—& ¥=(51 E-R-E-F P’-il
debajo de Py 1t L F L
el
M= {11 ;—[Pd ~Pd_~Pd ~Pd -Pd}
TV |Tablero de : FT=
honmigén. en .Réf{,-t—?;—?h:(%‘ff;g f C. ’
P 2 ¥
. 4, | B2 |-1pd <2a, -pd.<pa)
" |Tablerode ) — (P ~P-P-P- 3
honmigdn 5:-?2-?—8%13,2“‘:‘%2*% Y’i(f.)!&' 2ofohob
encima de P, A L A
debajode P, (7P
A, =I 5= -{Pd, ~Pd, ~Pd, ~Pd ~Pd]
VI {liablero de : } ¥=C
hormigén. en 3+5»+5‘&3t—i55'2 .
n r ) ¥ )
M, =§ ZE\-[pd,~Pd,~Pd. - 7d]
t
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b) Momentos de Fluencia

1. Secciones compuestas en flexién positiva

El momento de fluencia de una‘seccién compuesta en flexién positiva es la sumatoria
de los momentos aplicados separadamente al acero y a las secciones compuestas a
corto y largo plazo en cualquiera de las alas de acero en el Estado Limite de

Resistencia. Para este calculo se desprecia la flexion lateral de las alas.

El momento de fluencia de una seccion compuesta en flexion positiva se puede

determinar de la siguiente manera:®

e Calcular el momento Mb1 provocado por la carga permanente mayorada
aplicada antes que el tablero de hormigbn se haya endurecido o vuelto
compuesto. Aplicar este momento a la seccidn de acero.

e Calcular el momento Mb2 provocado por el resto de la carga permanente
mayorada. Aplicar este momento a la seccion compuesta a largo plazo.

e Calcular el momento adicional MAD que se debe aplicar a la seccidn compuesta
a corto plazo para. _

e Provocar fluencia nominal en cualquiera de las alas de acero.

e EI momento de fluencia la suma del momento o debido a todas las cargas

permanentes mas el momento adicional.
Simbolicamente, el procedimiento se puede expresar de la siguiente manera:
e Resolver para MAD de la siguiente ecuacion:

xszDl+MD2+MAD
SNC SLT SST

(F.2.16)

e lLuego calcular:
M, = Mp; + Mp, + Myp (F.2.17)
Donde: - |
SNc = médulo resistente de la seccidn no compuesta (mm3) '

SsT = modulo resistente de la seccion compuesta a corto plazo (mm®)

2 Especificaciones AASHTO para el disefio de Puentes por el método LRFD, APENDICE D6.2.2
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SLT = médulo resistente de la seccidon compuesta a largo plazo (mm?)
Mp1, Mb2, MAD = momentos debidos a las cargas mayoradas aplicados a las secciones

correspondientes (N-mm).

M, se debera tomar como el menor valor calculado para el ala de compresion, My, o el

ala de traccion, M.
c¢) Profundidad comprimida del aima

1. En el rango elastico (Dc)
La profundidad comprimida del alma en el rango elastico, Dc, es la suma algebraica de
las tensiones en el acero, la seccion compuesta a largo plazo y la seceidon compuesta a

corto plazo debidas a las cargas permanentes y sobrecargas mas las cargas de

impacto.?
Dc=[ =/ ]d—thZO (F.2.18)
fe+ 1,
F— 1 1 t_t'fc _ fo
o __EC_ _____________ ___ Eje
d neutro
i § — f,
Figura 2.14: Ubicacion de eje Neutro
Donde:
d = Profundidad de la seccién de acero (mm)

fc = Sumatoria de las diferentes tensiones de flexiéh en el ala de compresion
provocadas por las diferentes cargas (MPa).
ft = Sumatoria de las diferentes tensiones en el ala de traccion provocadas por las

diferentes cargas (MPa).

24 Especificaciones AASHTO para el disefio de Puentes por el método LRFD, APENDICE D6.3.1
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2. Cuando se produce el momento plastico (Dcp)
La profundidad comprimida del alma cuando se produce el momento plastico, Dcp, se
calcula cuando el eje neutro plastico se encuentra en el alma utilizando la siguiente

formula:?®

FA-F,A -085f' A, —F A
D :2 o y“te fc ¢ rs 'S+1} (F219)

2 F, A,
Donde:
A. = area del ala de compresién (mm?)
A5 = area total de la armadura longitudinal dentro del ancho efectivo del tablero ‘de
hormigén (mm?)
As = area del tablero de hormigon (mm?)
A; = area del ala de traccion (mm?)
A, = area del alma (mm?)
D¢, = profundidad del alma comprimida cuando se produce el momento plastico (mm)

Fyrs = minima resistencia a la fluencia especificada de la armadura longitudinal (MPa)

Cuando el eje neutro tiene una ubicacion fuera del alma de la viga, Dcp, se toma igual

a cero.

A continuacién pre§ie)gto un diagrama de flujo con los pasos a seguir para la
RN
verificacién de las propiedades de los elementos en flexién positiva.

S Especificaciones AASHTO para el disefio de Puentes por el método LRFD, APENDICE D6.3.2
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Figura 2.15: DIAGRAMA DE FUJO PARA SECCIONES COMPUESTAS EN
FLEXION POSITIVA

¢, Seccién

compacta? No
F.=RRF Yo
6.10.7.2.2-1 verificar ala de
‘ compresion
No—
fbu = ¢anc
6.10.7.2.1-1
Si
D v
M =M/|107-0.7—-2
M. =M, " p( D'] F;;I =Rtht
6.10.7.1.2-1 6.10.7.1.2-2 6.10.7.2.2-2 \ver'rﬁca:zla
l de traccion

Construccion
apuntalada

¢ El tramo es adyacente a
secciones sobre pilas interiores
que satisfacen el Art. B6.2 y las
secciones sobre las pilas tienen
?= > 0.009 radianes?

¢ Tramo
continuo?

Si

No 1
Tension de
compresion del

]M,, =minfM,,1 '3RhMy]} No hormigén<0.6f'c

No 6.10.7.1.2-3
Si
1
Mu+§-/}SxtS¢an ‘
6.10.7.1.1-1&6.10.1.6-1 S +;—f, £¢me
6.10.7.2.1-2 &
6.10.1.6-1
D, =0.42D«
6.10.7.3-1 verificar
-ductiidad

Nota: Ver los requisitos correspondientes al calculo de Mu,
s y fr en el Articulo 6.10.1.

Fin

Fuente: Especificaciones AASHTO para el disefio de Puentes por el método LRFD,
APENDICE C6.4.5
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2.5.2.10.4 VERIFICACION DE LOS ESTADOS LIMITE

2.5.2.10.4.1 VERIFICACION PARA EL ESTADO LIMITE DE SERVICIO

La viga debe verificarse en la region de momento positivo para el Estado Limite de
Servicio y el control de las deflexiones permanentes. Esta verificacion se propone para
prevenir las deflexiones permanentes inaceptables debido a cargas severas de trafico
.esperado que danarian la transitabilidad. El Estado Limite de Servicio Il es usado para

este chequeo.

La solicitacién mayorada total para el Estado Limite de Servicio Il es:

0 =7,[1.00(DC + DW)+1.30(LL + IM)] (F.2.20)

a) Flexién
La AASHTO sefiala que las alas deben satisfacer los siguientes requisitos:?®

e Para el ala de acero superior de las secciones compuestas:
f; <095R,F,, (F.2.21)

.o Para el ala de acero inferior de las secciones compuestas:
/i
fr+ 7’ <0.95R,F,, (F.2.22)
e Para ambas alas de acero de las secciones no compuestas:
o S
1+ 7’ <0.80R,F,, (F.2.23)

Donde:

ff = Tension en el ala en la seccidén considerada debida a la combinacion de cargas
para Estado Limite de Servicio Il (MPa).

fo = Tension de flexion lateral del ala en la seccion considerada debida a la
combinacion de cargas para Estado Limite de Servicio.

Rh = Factor de hibridez.

% Especificaciones AASHTO para el disefio de Puentes por el método LRFD, Art. 6.10.4.2.2, Art. 6.10.1.10.1
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b) Factor de hibridez, Rh
Una viga hibrida es aquella donde el alma tiene una resistencia a la fluencia menor
que el de una o ambas alas; para las secciones homogéneas, Rh se toma igual a 1.

Caso contrario, el factor de hibridez se calculara como:

_ 3 '
R, = 12+ ,8(3,0 L ) donde: B = 2Dt (F.2.24)
12+28 4,

p = Menorvalorde F,,/f, y1.0

Donde:

Am = Sumatoria 'd'el area del ala y el area de cualquier cubrejuntas del lado del eje
neutro correspondiente a Dn (mm?).

Dn = Mayor de las distancias entre el eje neutro elastico de la seccién transversal y la
cara interna de cualquiera de las alas (mm).

fnr = La mayor de las minimas resistencias a la fluencia de cada componente incluido

en el calculo de Afn (MPa).
c) Proporciones del alma

El articulo 6.10.2.1 de la AASHTO sefiala que las almas se deben dimensionar para

satisfacer los siguientes limites de proporcion:

Sin rigidizador Longitudinal: b <150 (F.2.25.a)

Con rigidizador Longitudinal: b <300 (F.2.25.b)

d) Proporciones de las Alas
El articulo 6.10.2.2 de la AASHTO senala que las almas se deben dimensionar para

satisfacer los siguientes limites de proporcién:

b, |
7 <12.0 (F.2.26.a)
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(F.2.26.b)

o

t, <11, (E.2.26.¢)

e) Ancho efectivo de Alas
Se utilizara para el metrado de cargas y en ausencia de un analisis mas refinado:’

Para vigas interiores, el ancho efectivo del ala puede sera tomado como el menor de:
e Yide la longitud efectiva del tramo
e 12 veces el espesor promedio de la losa mas el mayor espesor del alma 6 'z del
ancho del ala superior de la viga, o

e EI espaciamiento promedio entre vigas adyacentes.

Para vigas exteriores, el ancho efectivo del ala puede serd tomado como [a mitad del
ancho efectivo de la viga interior adyacente mas el menor de:
e 1/8 de la longitud efectiva del tramo
e 6 veces el espesor promedio de la losa mas el mayor de la mitad del espesor
del alma o % del ancho del ala superior de la viga de estudio, o

e El ancho del volado.

Para ilustrar mejor el procedimiento para realizar la verificacion por el estado limite de

servicio, se muestra a continuaciéon un diagrama de flujo con los pasos a seguir.

27 Manual de Disefio de Puentes-MTC, Art.2.9.1.3.2.2.f
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Figura 2.16: DIAGRAMA DE FLUJO PARA EL ESTADO LIMITE DE SERVICIO

6.10.4

Verificar requisitos
sobre

deformaciones
elasticas del Art.

2.5.2.6 segin
corresponda

Seccién
compuesta

Sy £0.95R,F,,
Si en ¢l ala de acero

superior 6.10.4.2.2-1

f +—£L <095R,F,

en el ala de acero
inferior 6.10.4.2.2-2

onstruccion
apuntalada

D 150

& flexion (+)

6.10.2.1.1-1

Si
v

Tension de Si

compresion del
hormigon <0.8fc [.<F,, N
No 6.10.4.2.2-4

fi
+2L <0.80R,F,
ff 2 wA J.SF,, - Fin
en ambas alas de acero

6.10.4.2.2-3 6.104.2.24

Fuente: Especificaciones AASHTO para el disefio de Puentes por el método LRFD,
APENDICE C6.4.2

2.5.2.10.4.2 VERIFICACION PARA EL ESTADO LIMITE DE FATIGA

a) Requisito especial sobre fatiga aplicable a las almas
La carga de fatiga factorizada se debera tomar igual a dos veces el valor calculado

usando la combinacién de cargas para Estado Limite de Fatiga.®

La solicitacion mayorada total para el Estado Limite de Fatiga es:
Q =n,]0.75(LL + IM)] (F.2.27)

El articulo 6.10.5 de las especificaciones AASHTO establece que el cortante debe

investigarse por fatiga, debiendo satisfacer los siguientes requisitos:

V, <V, (F.2.28)

% Especificaciones AASHTO para el disefio de Puentes por el método LRFD, Art. 6.10.5.3
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Donde:
V, = Corte en el alma en la seccién considerada debido a la carga permanente no
mayorada mas la sobrecarga de fatiga (N)

V¢r = Resistencia al pandeo por corte (N).

La resistencia nominal al corte de almas con o sin rigidizadores debe ser tomado

como:

v,=v,=CV, enelcual  V,=0.58F Dr, (F.2.29)

Donde:
C = Relacién entre la resistencia al pandeo por corte y la resistencia a la fluencia por
corte

V, = Fuerza de corte plastico (N)

La relacion C se determina como se especifica el articulo 6.9.10.9.3.2 del LRFD:

si P [BE Entonces: C=1.0 (F.2.30)
t F”,

w

{
De no haber sido satisfecha la condicién anterior, se tienen dos opciones mas para

calcular el valor de C:

e Si 1.12 /E-k— <2 <1.40 fﬁ Entonces: C =% Ek (F.2.31)
F, t, F,, D VE,
t

w

e Si PojaoBx Entonces: ¢= 12>/ | £k (F.2.32)
t, wa (D) wa

t

Donde:

k = coeficiente de pandeo por corte.

k=5+

(F.2.33)
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Figura 2.17: DIAGRAMA DE FUJO PARA EL ESTADO LIMITE DE FATIGA Y
FRACTURA

VM $ VCI’

Verficar detalles Verficar conectores de Verficar los requisitos de .
6.10.5 usandoel Art. | | corte usando Art. L1 tenacidad a la fractura del debido a carga
6.6.1 6.10.102y3 Art6.6.2 permanente no mayorada

+ carga de fatiga
mayorada 6.10.5.3-1

Fuente: Especificaciones AASHTQ para el disefio de Puentes por el método LRFD,
' APENDICE C6.4.3

2.5.2.10.4.3 VERIFICACION PARA EL ESTADO LIMITE DE RESISTENCIA
a) Resistencia Nominal a la Flexion
Secciones compuestas en flexion positiva
Las secciones compuestas deben ser clasificadas como secciones compuestas
compactas:?®
¢ Las resistencias minimas a la fluencia especificadas de las alas no son mayores

que 485 MPa.

¢ La seccidn satisface el limite de esbeltez para el alma:

2D
o <376 /i (F.2.34)
tw ch

D, = profundidad del alma comprimida cuando se produce el momento plastico

Donde:

Secciones Compactas
Seccidén compacta es aquella que puede desarrollar el momento plastico sin que se
produzca el pandeo en la seccion. Las secciones Compactas deben satisfacer los

siguientes requisitos:>°

2 Especificaciones AASHTO para el disefio de Puentes por el método LRFD, Art. 6.10.6.2.2
0 Especificaciones AASHTO para el disefio de Puentes por el método LRFD, Art. 6.10.7.1
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En el Estado Limite de Resistencia la seccion debera satisfacer:
My +2fiSe < O M, (F.2.35)
Donde:
¢ = factor de Resistencia para flexion
fr = Tension de flexién lateral del ala (MPa)
M, = Resistencia nominal a la flexién de la secciéon (N-mm)
M, = Momento flector respecto del eje mayor de la seccidn transversal (N-mm)
M,: = Momento de fluencia con respecto al ala de traccion (N-mm)

Syt = Médulo resistente elastico de la seccién respecto del eje mayor hasta el ala de
traccion tomado como M,J/F; (mm?®)

La resistencia nominal a la flexion de la seccion se debera tomar como:®'
Si D,<0.1D,, Entonces: M, =M, (F.2.36)

Caso contrario: M, =M, (1.07 ~072)  (F2.37)
t

Donde:

D, = Distancia entre la cara superior del tablero de hormigon y el eje neutro de la
seccidn compuesta cuando se produce el momento plastico (mm).

D; = Profundidad total de la seccién compuesta (mm).

M, = Momento plastico de la seccion compuesta (N-mm).

Requisito de ductilidad
Las secciones compactas y no compactas deberan satisfacer:*?
D, < 0.42D, (F.2.38)
Donde:
D, = Distancia entre la cara superior del tablero de hormigén y el eje neutro de la
secciéon compuesta cuando se produce el momento plastico (mm)
Dy = profundidad total de la seccidbn compuesta (mm)

3 Especificaciones AASHTO para el diseiio de Puentes por el método LRFD, Art. 6.10.7.1.2
2 Especificaciones AASHTO para el disefio de Puentes por el método LRFD, Art. 6.10.7.3
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Figura 2.18: DIAGRAMA DE FLUJO PARA EL ESTADO LIMITE DE RESISTENCIA
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25.210.5 VIGAS DIAFRAGMA

Se disefian para absorber los momentos de torsién ocasionados por las sobrecargas.
Se colocan en los puentes para unir a las vigas principales y transmitir las fuerzas
laterales, el desplazamiento y la distorsion a los puntos de apoyo, dando uniformidad a
toda la estructura, haciéndolo trabajar como un todo. La viga diafragma, en todo
momento debe estar separada de la losa del puente, para permitir las rotaciones de

ambos elementos.

El analisis se hara siguiendo las especificaciones técnicas de la AASHTO. Por peso

propio, se analiza como viga continua apoyada en vigas principales.

Para la sobrecarga se seguira el procedimiento siguiente:
» Longitudinalmente se carga la viga principal y se considera simplemente
apoyada en cada viga diafragma; y se calcula la maxima reaccién en esta.
> Transversalmente, se carga el puente y se calcula la reaccién normalizada, la

que se calcula a la sumatoria entre el nimero de vigas.

2.5.2.10.6 RIGIDIZADORES

Son elementos para rigidizar el alma de la estructura y son de tres clases: intermedios,
longitudinales y de apoyo. Estos elementos pueden ir remachados o soldados al alma,
generalmente su conexion con los patines es a presion debiendo las superficies en

contacto estar lo mas lisas posible.*

a) Rigidizadores Intermedios

Son utilizados principalmente pafa dar rigidez a la viga y se colocan a una separacion
calculada y asi formar los campos de tensién. Cuando se tiene un cortante en una
seccion de la viga se producen tensiones y compresiones diagonales que pueden
generar el pandeo del alma, en este momento es que son necesarios los rigidizadores;
su funcion es crear tableros en la viga que resistan cortantes incrementadas o crear

campos de tension para resistir la compresion diagonal. >*

B Torrején Meza Rovalino, Disefio de la Superestructura de un Puente de Seccién Compuesta, pagina 42

3 http://estructurasacero.blogspot.com/, 18/10/2010
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Ancho saliente
El ancho de un rigidizador transversal intermedio, placa o ala sobresaliente de un

angulo, debe ser, por lo menos:*°

b, 250+ % (F.2.39)
30 <
16b, > b, > b, /4 (F.2.40)

Donde:
bs = Ancho total del ala de compresion mas ancha dentro de la seccidon (mm).
d = Profundidad total de la seccién de acero (mm)

f{p = Espesor de un elemento rigidizador saliente (mm)

El borde exterior de todos los rigidizadores transversales debera estar a una distancia

mayor o igual que 25 mm del borde exterior de cualquiera de las alas.

Momento de Inercia
Segun el articulo 6.10.11.1.3 de la AASHTO, el momento de inercia de cualquier
rigidizador transversal debe satisfacer:

I,>2dt}J (F.2.41)
2
D
J= 2.5{7) -22>05 (F.2.42)
0

Donde:

J = Relacién requerida entre la rigidez de un rigidizador y la de la placa de alma.

d, = Separacion entre rigidizadores transversales (mm).

It = Momento de inercia del rigidizador transversal respecto del borde en contacto con
el alma en el caso de rigidizadores simples y respecto de la mitad del espesor del

alma en el caso de pares de rigidizadores (mm®)

Area
Los rigidizadores transversales intermedios que deban soportar las fuerzas impuestas

por la accién del campo de tensiones del alma deberan satisfacer:>®

3 Especificaciones AASHTO para el disefio de Puentes por el método LRFD, Art. 6.10.11.1.2
¢ Especificaciones AASHTO para el disefio.de Puentes por el métode LRFD, Art. 6.10.11.1.4
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E |
A, 2[0.1532(14{ Ve J—ls]—”tj (F.2.43)
t o F,

w v'n crs

F == <F, (F.2.44) _

Donde:
Fcrs = Tension de pandeo local elastico para el rigidizador (MPa)
¢, = Factor de Resistencia para corte.
As = Area del rigidizador; area total de ambos rigidizadores en el caso de los
rigidizadores utilizados de a pares (mm?)
B =1.0 para pares de rigidizadores
= 1.8 para rigidizadores simples
= 2.4 para rigidizadores de placa simple
C = Relacion entre la resistencia al pandeo por corte y la resistencia a la fluencia por
corte
F,s = Minima resistencia a la fluencia especificada del rigidizador (MPa)
V, = Resistencia nominal al corte determinada para almas no rigidizadas y rigidizadas,
respectivamente (N)
V, = Corte debido a las cargas mayoradas en el Estado Limite de Resistencia (N)

b) Rigidizadores de apoyo

Son un tipo especial de columnas, que soporta la carga conjuntamente con el alma y
se utiliza donde existen cargas concentradas grandes o en los apoyos como su
nombre lo indica. Estos rigidizadores se usan por pares, uno a cada lado del alma y se
deben extender tan préximos como sea posible hasta los bordes exteriores de las

alas.”’

La separacidon de los rigidizadores transversales en los paneles extremos con o sin

rigidizadores longitudinales no debera ser mayor que 1.5D.

37 Especificaciones AASHTO para el disefio de Puentes por el método LRFD, Art. 6.10.11.2
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Ancho saliente

El ancho, b, de cada elemento rigidizador saliente debera satisfacer:*

b, <0481, |2 (F.2.45)
F,
Donde:

F,: = minima resistencia a la fluencia especificada del rigidizador (MPa)

fo = espesor del elemento rigidizador saliente (mm)

Resistencia al aplastamiento

La resistencia al aplastamiento factorizada para los rigidizadores de apoyo sera: *°

(Rsp)r = Op(Rsp)n,  donde: (Rsp)n = 144y, Fys (F.2.46)

Dénde:

(Rsp)n = Resistencia nominal al aplastamiento para los extremos recortados de los
rigidizadores de apoyo (N)

op = Factor de Resistencia para aplastamiento

Apn = Area de los elementos de un rigidizador que sobresalen mas alla de las
soldaduras de filete entre el alma y un ala pero no mas alla del borde del ala
(mm?)

Fys = Minima resistencia a la fluencia especificada del rigidizador (MPa)

Resistencia axial de los rigidizadores de apoyo
La resistencia axial mayorada, P,, se determinara usando la minima resistencia a la
fluencia especificada de las placas rigidizadoras, Fys. El radio de giro se calculara
respecto de la mitad del espesor del alma y la longitud efectiva se debera tomar igual a
0.75D, siendo D la profundidad del aima.*°

P.=0.F, (F.2.47)

Dénde:
P, = resistencia nominal a la compresion seguin corresponda (N)

¢ = factor de Resistencia para compresién

38 Especificaciones AASHTO para el disefio de Puentes por el método LRFD, Art. 6.10.11.2.2

39 Especificaciones AASHTO para el disefio de Puentes por el método LRFD, Art. 6.10.11.2.3

° Especificaciones AASHTO para el disefio de Puentes por el método LRFD, Art. 6.10.11.2.4
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Relacion de esbheltez limite

Los elementos solicitados a compresion deben satisfacer los requisitos de esbeltez

especificados en el articulo 6.9.3 de las especificaciones AASHTO:

o Para elementos principales........................ Ki/r <120
e Para elementos de arriostramiento.............. Kl/r < 140
Donde:

K = factor de longitud efectiva
¢ = longitud no arriostrada (mm)

r = minimo radio de giro (mm)

Verificacion de la relacion ancho/espesor:*!

bk £
t = \F,

Donde:

k = coeficiente de pandeo de placas como se especifica en el cuadro 2.8

b = ancho de la placa (mm)

t = espesor de la placa (mm)

' Especificaciones AASHTO para el'disefio de Puentes por el método LRFD, Art. 6.9.4.2
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Tabla 2.8: Coeficientes de pandeo de placas y ancho de placas para compresion

axial

Placas apoyadas a lo largo de | K b
un borde

En las secciones doble Te laminadas, semiancho de ala

En las secciones tipo canal, ancho de ala total

) | En las placas, distancia entre el borde libre y la primera
Alas y ramas salientes o placas | 0.56
linea de bulones o soldaduras

Para los pares de perfiles tipo angulo simple en contacto
continuo, ancho total de una rama saliente

Almas de las secciones Te ‘
. 0.75 | Profundidad total de la Te
laminadas

En los puntales compuestos por un anico perfil tipo angulo

. simple o por dos perfiles tipo angulo simple con separador,
Otros elementos salientes 0.45 .
ancho total de la rama saliente

Para otros elementos, totalidad del ancho saliente

Placas apoyadas a lo largo de

dos bordes k b
Para las alas de secciones tipo cajon, distancia libre entre
Alas de secciones tipo cajon y 1.40 almas menos el radio de la esquina interna a cada lado
cubrejuntas Para los cubrejuntas en alas, distancia entre lineas de
soldaduras o bulones
Para las almas de las vigas laminadas, distancia libre entre
Almas y ofros elementos tipo 1.49 alas menos los radios de los chaflanes
placa ‘ Para todos los demas elementos, distancia libre entre
apoyos de borde
Cubrejuntas perforados 1.86 | Distancia libre entre apoyos de borde

Fuente: Especificaciones AASHTO para el disefio de Puentes por el método LRFD, Art. 6.9.4.2

Resistencia nominal a la compresion

La resistencia nominal a la compresion, P,, se debe tomar como:*?

e Si 1<225, Entonces: P, =0.66"F, 4, (F.2.49)
0.88F A
e Si A>225, Entonces: P, = ——f—i (F.2.50)

42 Especificaciones AASHTO para el disefio de Puentes por el método LRFD, Art. 6.9.4.2
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Siendo:

Donde:

Ag= Area bruta de la seccion transversal (mm?)

F, = Minima resistencia a la fluencia especificada (MPa)
E = Mobdulo de elasticidad (MPa)

K = Factor de longitud efectiva

¢ = Longitud no arriostrada (mm)

rs = Radio de giro respecto del plano de pandeo (mm)

Seccion efectiva

(F.2.51)

Para los rigidizadores que consisten en dos placas soldadas al alma, la seccién de

columna efectiva consiste en los dos elementos rigidizadores, mas una franja central

del alma que se extiende hasta 9fw a cada lado de los rigidizadores.*®

' BEARNING STIFFENER

WEB PARTICIPATION

Stw Stw \FLANGE

Figura 2.19: Seccion efectiva

“ Especificaciones AASHTO para el disefio de Puentes por el método LRFD, Art. 6.10.11.2.4b .
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2.5.2.10.7 CONECTORES

Son dispositivos que sirven como unién entre la viga metalica y la losa de concreto de
manera que impide la separacion vertical entre ambos y logrando asi que trabajen en
forma conjunta. Se disefan para resistir toda la fuerza cortante entre la viga y la losa,
originada por la sobrecarga mas el impacto, debiendo ser capaces de resistir los

movimientos tanto verticales como horizontales entre el acero y el hormigon.

2.5.2.10.7.1 DISENO DE CONECTORES
Las especificaciones AASHTO para el disefio de-puentes por el método LRFD
establecen que los conectores se disefian por el estado limite de Fatiga y se realiza la

verificacion por resistencia.

Separacion Longitudinal entre conectores.

La separacion de los conectores debe satisfacer:*

vV
p= nZ, enelcual: Vv, = —fI—Q—

sr

(F.2.52)

Donde:

| = Momento de inercia de la seccién compuesta a corto plazo (mm?).

Numero de conectores de corte en una seccion transversal.

Separacion de los conectores de corte a lo largo del eje longitudinal (mm).

O T 3
]

Momento estatico del area transformada a corto plazo del tablero de hormigén
respecto del eje neutro de la secciébn compuesta a corto plazo (mm3).

V¢ = Cortante vertical bajo la combinacion de cargas para Estado Limite de Fatiga (N).
Z, = Resistencia a la fatiga por corte de un conector de corte individual (N).

La separacion entre los centros de los conectores de corte en la direccién de la carga

no debera ser mayor que 600 mm ni menor que seis veces el diametro del conector.

Separacion transversal
La separacion entre centros de los conectores de corte tipo perno debe ser mayeor que
4.0 diametros del perno medidos en forma transversal y la distancia libre entre el borde

del ala y el perno debe ser menor que 25mm.

“ Especificaciones AASHTO para el.disefio de Puentes por el método LRFD, Art. 6.10.10.1
58



Resistencia a la fatiga
La resistencia al corte para fatiga de un conector de corte tipo perno individual, Zr, se

calculara como:®

Z, = ad? > (38/2)d? (F.2.53)
a = 238 — 29.5logN _ (F.2.54)
N = (365)(75)n(ADTT)g, (F.2.55)

Donde:

d = diametro del perno (mm)

N = namero de ciclos

n = namero de ciclos por pasada de camién
(ADTT)s. = ADTT en un tnico carril

2.5.2.10.7.2 VERIFICACION POR RESISTENCIA
La resistencia nominal al corte de un conector de corte tipo perno embebido en un

tablero de hormigén se tomara como:*

Qr = DscQn (F.2.56.a)
Qn = 0.54,./f/E. < As.F, (F.2.56.b)
Donde:
As: = Area de la seccion transversal de un conector de corte tipo perno (mmz)
E. = Médulo de elasticidad del hormigén del tablero determinado (MPa) -

F, = Minima resistencia al a traccién especificada de un conector de corte tipo perno
(MPa).

En el Estado Limite de Resistencia el minimo niimero de conectores de corte, n, se

calculara utilizando la siguiente férmula:

_P F.2.57
) (F.2.57)

Donde:
P = fuerza de corte nominal total determinada como (N)

Qr = resistencia al corte mayorada de un conector de corte (N)

49 Especificaciones AASHTO para el disefio de Puentes por el método LRFD, Art. 6.10.10.2
6 Especificaciones AASHTO para el disefio de Puentes por el método LRFD, Art. 6.10.10.4.3
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2.5.210.8 CONEXIONES

Es la uniéon de mas de un miembro, de manera que permitan que la -carga siga su flujo
ordenado y continuo. Las conexiones deben ser capaces de transmitir los elementos
mecanicos calculados en los miembros, satisfaciendo, al mismo tiempo, las
condiciones de restriccion y continuidad supuestas en el andlisis de la estructura. Los
elementos se dimensionan de manera que su resistencia de disefio sea igual o mayor

que la solicitacion de disefio correspondiente, determinada.*’

2.5.2.10.8.1 CONEXIONES ATORNILLADAS
El montaje de estructuras de acero por medio de tornillos es un proceso que ademas
de ser muy rapido requiere mano de obra menos especializada que cuando se trabaja

con remaches o con soldadura.®®

1) Pernos de alta resistencia
Su resistencia a la tensién es varias veces la de los tornillos ordinarios. Son
utilizados en todo tipo de estructuras, desde edificios pequefios hasta

rascacielos y puentes monumentales.

2) Ventajas de tornillos de Alta resistencia

» Las juntas atornilladas buenas pueden realizarios hombres con menos
entrenamiento y experiencia que los requeridos para producir conexiones
soldadas o remachadas de calidad similar. La instalacion apropiada de
tornillos de alta resistencia pueda aprenderse en cuestion de horas.

> No requiere de pernos de montaje que deben removerse después, como en
las juntas remachadas o soldadas.

> Se requiere esquipo mas barato para realizar conexiones atornilladas.

> La resistencia a la fatiga es mayor que la obtenida con las juntas soldadas
remachadas segln demuestren las pruebas.

» Donde las estructuras se alteran o desensamblan posteriormente, los
cambios en las conexiones son absolutamente simples por la facilidad de

remover los tornillos.

47

s www.jjcoopsa.com.mx/reglamweb/dmetalica/norteocomd5.htm, 18/11/2010

Mc. Cormac Jack C., Disefio de Estrcuturas de Acero-Método LRFD, pagina 369
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2.5.2.10.8.2 CONEXIONES SOLDADAS
La soldadura es un proceso en el que se unen partes metalicas mediante el

calentamiento de sus superficies a un estado plastico, permitiendo que las partes

fluyan y se unan con o sin la adicion de otro metal fundido.*®

a) Ventajas de la Soldadura

Actualmente es posible aprovechar las grandes ventajas que la soldadura ofrece, ya

que lo temores de fatiga e inspeccién se han eliminado casi por completo.

>

La primera ventaja esta en el area de la economia, permite grandes ahorros en
el peso del acero utilizado. Las estructuras soldadas permiten eliminar un gran
porcentaje de las placas de uniéon y de empalme, tan necesarias en las
estructuras remachadas o atornilladas, asi como la eliminacién de las cabezas
de remaches o tornillos. En algunas estructuras de puentes es posible ahorrar
hasta en un 15% o mas del peso de acero con el uso de soldadura.

La soldadura tiene una zona de aplicacién mucho mayor que los remaches o los
tornillos. Una conexidon remachada o atornillada puede resultar virtualmente
imposible, pero una conexion soldada presentara pocas dificultades.

Las estructuras soldadas son mas rigidas, porque los miembros por lo general
estan soldados directamente uno a otro. Las conexiones con rémaches o
tornillos, se realizan a menudo a través de angulos de conexién o placas que se
deforman debido a la transferencia de carga, haciendo mas flexible la estructura
completa.

Resuita mas facil realizar cambios en el disefio y corregir errores durante el
montaje (y a menor costo), si se usa soldadura.

Se usan menos piezas y como resultado, se ahorra tiempo en detalle,

fabricacién y montaje de obra.

b) Esfuerzos permisibles de la soldadura

Los esfuerzos permisibles de tensiébn o compresiéon para el metal de la soldadura se

pueden también tomar como 0.6 Fy respecto al metal base.*

49 Mc. Cormac Jack C., Disefio de Estrcuturas de Acero-Método LRFD, pagina 431
50 Bowles Joseph E. , Disefio de acero estructural, pagina 469
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Figura 2.20: TIPOS DE SOLDADURA
SIMBOLOS BASICOS DE LA SOLDADURA
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FUENTE: Mc. Cormac Jack C., “Disefno de estructuras de acero método LRFD”, pagina

444

Figura 2.21 SIMBOLIGIA DE SOLDADURA

SIMBOLOGIA SOLDADURA A TOPE Y ESQUINA SIMBOLOGIA SQL‘DADURA A TOPE Y ESQUINA
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FUENTE: Estudio del Puente Carrozable fa Victoria Cholocal sobre el rio Cajamarquino.
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2.,5.2.10.9 CONTROL DE DEFLEXIONES

Segun el Manual del MTC, se consideraran los siguientes criterios:

e La Carga Viva vehicular incluira la carga dinamica permisible.

¢ Todos los carriles de disefio seran cargados y todos los componentes de apoyo
se deflactaran igualmente.

e Para disefo de secciones de seccidon compuesta, la seccion transversal debera
incluir el ancho total de la calzada y las partes estructuralmente continuas de las
barandas, veredas y barreras.

e Se usara la posicion de carga viva de la combinacién | de las carga de servicio.

e La deflexibn maxima por carga viva vehicular sera L/800.

a) Deflexiones por Carga Viva Vehicular

Segun el Manual de Disefio de Puentes, para el computo de deflexiones se tomara el
mayor de los resultados obtenidos con el camién de disefio o con la suma de la
sobrecarga distribuida mas el 25% del camién de disefo.

2.5.2.11 DISENO DE LOS APARATOS DE APOYO

Todas las estructuras son objeto de solicitaciones y de movimientos que varian en el
espacio y en el tiempo algunos de los cuales dependen de las caracteristicas propias
de los materiales usados.®’

El rol de un aparato de apoyo, colocado en la unién entre una estructura y su soporte,

es permitir dentro de ciertos limites y bajo ciertas condiciones:

e Latransmision de esfuerzos.
e La libertad de los desplazamientos y rotaciones al mismo tiempo que garantizar

la estabilidad de conjunto.

51 Bosio V Jose Luis., Lopez A. Jack, Gallo D. Eduardo, Pastor G. Manuel, Loszada C. Pedro Lainez, Puentes anélisis, Disefio y
Construccion, pagina CAP. Il 6
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2.5.2.11.1 APOYOS DE NEOPRENO CON PLACAS DE ACERO

Estos apoyos se fabrican con materiales sintéticos con caracteristicas de resistencia y
flexibilidad que le permiten combinar rigidez y amortiguamiento en el mismo elemento.
Las ventajas del neopreno respecto al hule natural son su mejor comportamiento a
baja temperatura, mayor resistencia a la accién del ozono y menor deterioro bajo
condiciones ambientales. Aunque hay apoyos de neopreno sencillos, sin placas
metalicas intercaladas, los mas utilizados son los laminados conformados por varias
placas de neopreno y acero estructural (como refuerzo interno) que se intercalan y
vulcanizan entre si. La inclusién del refuerzo incrementa el amortiguamiento y permite
lograr una rigidez vertical alta, ya que las placas de acero disminuyen el efecto de
pandeo en las caras laterales del elastémero, con lo cual es posible apoyar cargas

estaticas de magnitud considerable con una deflexién minima.

2.5.2.11.2 DIMENSIONAMIENTO DEL NEOPRENO

Debe ser capaz de resistir la carga total que se genera en los apoyos:

¢ El espesor de neopreno esta dado por: '
e=0.1L, (F.2.58)

Donde:
L, = longitud del Neopreno

e El ancho de neopreno se calculara de la siguiente manera:

4= (F.2.59)

f.L

Donde:
Vi = Reaccién en el apoyo.
fc = Resistencia a la compresién del Neopreno.

L = Longitud del Neopreno
2.5.2.11.3 DUREZA DEL APOYO
Una vez seleccionado el tipo 6ptimo de apoyo a utilizar, se deben determinar las

propiedades preliminares del mismo.
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La dureza del neopreno se define con la escala Shore segln la resistencia a la
penetracion de una aguja (variando los grados de dureza Shore entre 0 y 100 desde

los cuerpos blandos hasta los impenetrables) y depende de la temperatura,

aumentando segun disminuye ésta.
e El esfuerzo Unitario de Compresion del neopreno esta dado por:

fu=Vi/AL ‘ (F.2.60)

Donde:
fu = Esfuerzo Unitario de Compresién

El factor de forma de una capa de un apoyo elastomérico, F;, es el area en planta de la
capa dividida por el area del perimetro libre para abultamiento. Para apoyos
rectangulares sin agujeros, el factor de forma de una capa se calcula como:*? (LRFD

Arto. 14.7.5.1)
e Elfactor de forma esta dado por:

Fr =LA/ (2e(L + A)) (F.2.61)

2 Especificaciones AASHTO para el disefio de Puentes por el método LRFD, Art. 14.7.5.1
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Figura 2.22: Abacos para el Calculo del Factor de Forma — Escala SHORE
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2.5.2.11.4 VERIFICACION AL DESLIZAMIENTO

o El desplazamiento de la viga que puede absorber el apoyo sin deslizarse esta
dado por: .
y = %X % (F.2.62)
Donde:
F1=1.9 Si temperatura minima es 20°F
=1.8 Si temperatura minima es 0°F
=1.5 Si temperatura minima es -20°F
F, =110 Si la dureza es 50
= 160 Si la dureza es 60

=215 Si la dureza es 70

o El desplazamiento de la viga esta dado por:
D, = ATL (F.2.63)

2.5.2.12 ANALISIS DE LA SUBESTRUCTURA
Sirve para contener el relleno de tierra, ademas es el apoyo extremo del puente, el
cual recibe la reaccidén de un tramo de puente y soporta a su vez el empuje de tierras.

25.2.12.1 CARGAS QUE ACTUAN SOBRE UN ESTRIBO

o Cargas verticales de la superestructura, correspondiente a las reacciones de la
carga muerta o permanente y a la carga viva. Para la reaccién debida a la carga
viva no se tiene en cuenta el Impacto.

e El peso propio del estribo y del relleno que actua sobre la base del estribo y
construye a su estabilidad.

o Empuje de tierras teniendo en cuenta el efecto debido a la sobrecarga por carga
viva.

e Fuerza debida al viento, ejercida sobre la superestructura y sobre la carga viva
(segun los grupos de carga), que se transmite a través del apoyo fijo.

o Fuerza debida al empuje dinamico de las aguas y la fuerza de flotacion.
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¢ Fuerza longitudinal, debida al frenado de los vehiculos, que se transmite a
través de apoyo fijo.
e Fuerza centrifuga, para el caso de puentes en curva.

e Fuerza sismica (de la superestructura y de la infraestructura)

Las normas de la AASHTO, dan las combinaciones mas desfavorables de las cargas
anteriores. Analizadas estas combinaciones, se debe comprobar la estabilidad del

estribo, en los siguientes aspectos:
a) Presidn sobre el terreno de fundacién.
b) Estabilidad al volcamiento y

c) Estabilidad al deslizamiento.

Tabla 2.9: Factores de Carga para Elementos Enterrados

FACTORES DE CARGA
TIPO DE CARGA
Maximo Minimo
EH: Presidn horizontal de tierra.
*Activa 1.50 0.90
{ *En reposo ! 1.35 ! 0.90
EV: Presion vertical de tierra. . '
*Estabilidad global 1.35 N/A
*Estructuras de retencion 1.35 1.00
| *Estructuras rigidas empotradas 1.30 0.90
*Porticos rigidos 1.35 0.90
*Estructuras flexibles empotrados
] _ 1.95 ' 0.90
excepto alcantarillas metalicas '
*Alcantarillas metalicas : 1.50 0.90

FUENTE: Manual de Diserio de Puentes — MTC

Cuando se comprueba la presion sobre el terreno, debe tratarse de que la resultantes
de las fuerzas pase por el tercio medio de la base, con el objeto de evitar una.gran
concentracidn de esfuerzos en el borde de la base que podria originar asentamiéntds
diferenciales. Para nuestro caso el estribo estard soportado por una fundacion en
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suelo, por tanto el esfuerzo vertical del terreno se calculara suponiendo una presion
uniformemente distribuida sobre el darea de una base efectiva; las especificaciones
AASHTO en su articulo 11.6.3.2 establecen que para este caso se utilizara la siguiente

férmula para el calculo de los esfuerzos en el terreno.

o= ZV . (F.2.64)
B-2e

Donde:
V = Resultante vertical en Tn.
e = Excentricidad con relacion al centro de gravedad del cimiento en metros.

L = Longitud de la base en metros.

2.5.2.12.2 ESTRIBOS EN VOLADIZO DE CONCRETO ARMADO

Los estribos de concreto armado se utilizan cuando las alturas estan entre 4 a 11m de
altura o cuando el terreno no es de buena resistencia o también cuando
econdémicamente sea mas caro que el estribo de gravedad, también se usa cuando la

presencia de agregados es escasa y el transporte es muy caro.>®

Los estribos en voladizo son siempre de concreto armado pues los esfuerzos a los

cuales estan sometidos no pueden ser resistidos por el concreto simple

s Rivera Reyes Eduardo, Cimentaciones de concreto armado en puentes, pagina 123
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2.5.2.12.3 PREDIMENSIONAMIENTO DE UN ESTRIBO EN VOLADIZO

H/l2-H/10 B/3

! ' |
H/12-H/10

|
i

B=0.4-0.7H

Figura 2.23: Predimensionamiento de estribo Cantiléver

2.5.2.12.4 DEFINICION DE ALAS DE LOS ESTRIBOS
Son las estructuras que van a soportar el relleno que se hara entre el estribo y la

carretera, siendo su longitud lo primero en calcularse:>*

Se dibuja en ancho del camino con su correspondiente talud en inmediatamente bajo
este dibujo colocaremos las alas a 45° del camino. Tomamos una longitud del ala
cualquiera CD y subimos al punto D al dibujo superior hasta encontrar los puntos D’ y
D”, se busca la distancia DO y si D’O es mayor o igual que DE, la longitud asumida es

correcta y la altura de elevacién del ala sera D'D. Dicho esquema se muestra:

5 Araujo Sanchez Carlos Eduardo y Vasquez Escalante Jose Luis, Proyecto Profesional “Estudio del Puente Carrozable la
Victoria Cholocal sobre el rio Cajamarquino”, pagina 143
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ANCHO DEL CAMINO

h= Altura de la elevacién
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:
! del cuerpo del estribo
|

|

Figura 2.24: Predimensionamiento de las Alas del Estribo

Hallamos la longitud del ala y la altura de elevacion podemos hacer un perfil de tanteo,
ya que conocida la altura de la elevacidon podemos conocer su base aproximadamente
con las condiciones antes descritas. Con el perfil de tanteo hallamos los chequeos
exactamente igual que lo hiciéramos en el cuerpo, pero sin considerarlo con el puente

cargado.

2.5.212.5 EMPUJE DEL TERRENO

Para el disefio de muros de contencién es necesario definir la “falla” y conocer como
los muros pueden fallar. Bajo condiciones estaticas, los estribos y aleros estan sujetos
a fuerzas relacionadas con la masa del muro, a empujes de suelo y a fuerzas externas.

El adecuado disefio de estos debe establecer el equilibrio de estas fuerzas.

La presiéon que la tierra ejerce sobre el muro que la contiene mantiene una relacion
directa con el desplazamiento del conjunto, en el estado natural si el muro no se
mueve se dice que existe presion de reposo; si el muro se mueve alejandose de la
tierra o cede, la presiéon disminuye hasta una condicion minima denominada presién
activa. Si el muro se desplaza contra la tierra, la presién sube hasta un maximo

denominado presion pasiva.
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La magnitud del empuje de tierras varia ampliamente entre el estado activo y el pasivo
dependiendo de la deformabilidad del muro. En todos los casos se debe procurar que
el material de relleno sea granular y de drenaje libre para evitar empujes hidrostaticos

que pueden originar fuerzas adicionales no deseables.

2.5.2.12.6 EMPUJE ACTIVO DE TIERRAS - TEORIA DE COULOMB

En nuestro caso, para el disefio estructural y el analisis de estabilidad de los estribos y
aleros se asumira que estos elementos estructurales se desplazan alejandose del
terreno, por lo que para nuestro calculo se utilizara el empuje activo como fuerza

horizontal desestabilizante.

En el apéndice “C” del Manual de Disefio de Puentes del MTC se recomienda que para
el calculo del coeficiente de empuje activo de tierras se utilizara la ecuaciéon que
procede de La teoria de Coulomb; esta teoria asume que la fuerza que actiia en la
espalda del estribo es el resultado del peso de suelo sobre una superficie plana de

falla.

La teoria de Coulomb no predice explicitamente la distribucién de la presion activa,
pero muestra que ésta es triangular para rellenos con pendiente lineal, sin cargas de
superficie, ademas proporciona valores de empuje que estan dentro de los margenes

de seguridad aceptables.

W Las presiones que el suelo ejerce sobre un
0
¥ 7B ] estribo y alero aumentan como las presiones

- hidrostaticas en forma lineal con |la

profundidad; por lo tanto para determinar del

empuje activo de tierra “Ea” se utilizara el

método del fluido equivalente, con expresiones

E
vV del tipo:

E, = l}/HzKaancho
2 (F.2.65)

i B
Figura 2.25: Empuje Activo-Angulos de Friccion
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Siendo Ka es el coeficiente de empuje activo determinado segun la teoria de Coulomb:

Sen’ ©@+9)

K, = 2
Sen@Sen(6—5) 1.+_| S +8)Senlg ~ ) (F.2.66)
Sen(0 — 5)Sen(6 + B)
Donde

= Angulo de friccién interna del relleno

= Angulo de la cara superior de la pared con la vertical
= Angulo de friccion entre el relleno y el muro

= Angulo del talud de tierra con la horizontal

o = Angulo entre la pared interior del muro y la vertical

2.5.2.12.7 EMPUJE DE TIERRAS CON SISMO - MONONOBE OKABE
El comportamiento sismico de los estribos y aleros depende de la presion lateral total

del suelo que se desarrolla durante el movimiento sismico.

En estribos 0 muros que se proyectan en zonas sismicas, es conveniente considerar el
efecto temporal de la vibracién del suelo que se produce sobre el valor de los empujes
de tierras debido al sismo. '

En nuestra estructura, los efectos dinamicos producidos por los sismos se simularan
mediante empujes de tierra debidos a las fuerzas de inercia del peso propio y del

relleno.

La evaluacion del empuje activo dinamico de suelo requiere de un analisis complejo
que considera la interaccién suelo — estructura. Para ello, algunos autores han
adoptado hipotesis simplificadas, considerando el relleno como material granular no
saturado, fundacion indeformable, admitiendo que la cufia de suelo es un cuerpo rigido

y que los desplazamientos laterales son despreciables.

El Manual de Disefio de Puentes recomienda que el analisis del empuje activo por
fuerzas sismicas en el terreno sobre los estribos y aleros de puentes se realice
utilizando la teoria de Mononobe-Okabe; este método es una extensién de la teoria de
Coulomb, en el cual se incluye el efecto dinamico mas el efecto estatico.

La teoria de Mononobe-Okabe tiene las siguientes consideraciones:
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El estribo puede desplazarse por giro o desplazamiento para desarrollar el
esfuerzo en el suelo a la presiébn activa, si el estribo es restringido al
movimiento, las fuerzas seran mayores.

El relleno es para suelos no cohesivos y un angulo de fricciéon @.

El relleno es no saturado y no tiene problemas de licuefaccién.

X

M/"

De manera similar a la teoria de Coulomb, el

empuje activo por sismo se calculara utilizando la

siguiente férmuia:

Eas 1 yH*(1- Kv)K ,.ancho
2 (F.2.67)

Donde ya se incluye el coeficiente sismico “Kv” y

el coeficiente de empuje activo por sismo “Kss”.

Figura 2.26: Empuje Activo-Angulos

de Friccion por Sismo

Siendo:

as

Cos*(¢p—a - 6)

CosOCos*aCos(6 +a +9{1 + \[S‘m@ +6)Senlg — B~ 0) }

Cos(6 +a +8)Cos(B - )
(F.2.68)

Angulo de friccién interna del relleno
Angulo de friccion entre las paredes del suelo, valores Y2 a % de @
Angulo del talud de tierra con la horizontal

Angulo entre la pared interior del muro y la vertical
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El angulo que forma la cara superior de la pared con el eje vertical se ve afectado por

los coeficientes sismicos como sigue:

k
g=1g7| " ' F.2.69

Donde:
Kn = Coeficiente sismico horizontal - Recomendado A/2
Ky = Coeficiente sismico vertical - Recomendado 0.00 a 0.05

A= Coeficiente de Aceleracion

El coeficiente de aceleracion A, es determinado a partir de ANEXO |, del presente

documento.

El coeficiente de aceleracion horizontal positivo causa que el empuje activo total
exceda al emp-uje activo estatico. Dado que la estabilidad de un muro en particular
generalmente se reduce por un incremento en el empuje activo, el método de
Mononobe-Okabe produce cargas sismicas que son mas criticas que las cargas

-

estaticas que actuan antes del sismo.

25213  BARANDAS

Se colocan a lo largo de los bordes de las estructuras para proteger al trafico y a los
peatones. Una acera peatonal puede estar separada de la calzada adyacente
mediante un cordén barrera, una baranda para trafico vehicular o una baranda

combinada, como se indica en la figura.*®

Baranda combinada para

trafico vehicular y peatones
Baranda ye

Combinada

O

Baranda
Cordén ®
"para peatones

Aplicaciones de baja velocidad Aplicaciones de alta velocidad
preferentemente no autopistas

Barrera

Figura 2.27: Tipos de Barandas

% Especificaciones AASHTO para ef disefio de Puentes por el método LRFD, Art. 13.4.1
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Cordon y vereda

El cordén debe estar integrado a una vereda de 1,20m o mas de ancho cuando no

haya otra barrera que separe la calzada de los peatones (figura 2.27)

Un corddn puede ser utilizado en un puente en alguna de las siguientes
situaciones:

Como Unica separacion entre la vereda y la calzada solamente cuando la
velocidad maxima permitida sea de 70Km/h o menor

Cuando existe también un cordén en los accesos al puente

Cuando sea necesario contener la caida del agua de lluvia desde el borde del

tablero.

Uso de los diferentes tipos de barandas:*°

Se utiliza una baranda para trafico vehicular cuando el puente sera utilizado
exclusivamente por trafico carretero.

Solamente se utiliza una barrera combinada junto con un cordén y una acera
sobre elevados en las carreteras de baja velocidad.

En las carreteras de alta velocidad, la via peatonal o ciclovia deberia tener tanto
una baranda para peatones o ciclistas en su parte externa como una baranda
combinada en su parte interna.

Se deberia considerar el uso de puentes peatonales independientes del puente
carretero si la cantidad de trafico peatonal o algun otro factor de riesgo asi lo

indican.

2.5.2.13.1 BARANDAS PARA PEATONES

a)

Geometria

La AASHTO establece que altura minima de las barandas peatonales debe ser de

1060 mm, medidos a partir de la cara superior de la acera. Una baranda para peatones

puede estar compuesta por elementos horizontales y/o verticales.”

5: Especificaciones AASHTO para el disefio de Puentes por el método LRFD, Art. C13.4
Especificaciones AASHTO para el disefio de Puentes por el método LRFD, Art. 13.8.1
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b) Sobrecargas de Disefio
La sobrecarga de disefio para las barandas peatonales sera de w=0,73 N/mm, tanto

transversal como verticalmente, actuando en forma simultanea. Ademas, cada
elemento longitudinal sera disefiado para una carga concentrada de 890N, la cual
debera actuar simultdneamente con las cargas previamente indicadas en cualquier

punto y en cualquier direccion en la parte superior del elemento longitudinal.

Los postes de las barandas para peatones se deben disefiar para una sobrecarga
concentrada de disefio aplicada transversalmente en el centro de gravedad del

elemento longitudinal. El valor de la sobrecarga concentrada de disefio para los

postes, P, en N, sera.
P, =890+0,73 L (F.2.70)

Dénde:
'L = separacién entre postes (mm)

Las cargas se deberan aplicar como se ilustra en la Figura 2.28, en la cual las

geometrias de los elementos de las barandas sirven apenas a titulo ilustrativo.

sk

Y% —
< W i c W
= Y% =
£ £
£ l £
[@) o
© [(o]
2 2
W L~
Supreficie de Supreficie de
la acera la acera\

|

Figura 2.28: Altura de Barandas
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25.214  METODOS DE DISENO

En toda la estructura de acero a disenar, se empleara el método elastico. El calculista
estima que las cargas de trabajo o servicio, 0 sea, las cargas que la estructura tiene
que soportar y disefia los miembros estructurales con base a ciertos esfuerzos
permisibles. Estos usualmente son cierta fraccion del esfuerzo minimo de fluencia
especificado del acero. Aunque el termino disefio elastico, se usa cominmente para
describir este método, los términos de disefio por esfuerzos permisibles o disefio por

esfuerzos de trabajo son los mas apropiados.

2.5.2.141 ELEMENTOS A FLEXION

La AASHTO utiliza los criterios de seccién compacta cuando se usa el método LRFD.
Tiene cierta ventaja contar con una seccion compacta cuando se usen las
especificaciones de disefio del AISC (para la mayoria de los edificios), puesto que el

esfuerzo basico de flexion es:*®

Fb = 0.60Fy (Para secciones no Compactas) v (F.2.71)
Fb = 0.66Fy (Para secciones Compactas) (F.2.72)

2.5.2. MARCO CONCEPTUAL: TERMINOLOGIA BASICA

Analisis plastico. Consiste en la determinacion de las solicitaciones sobre los
elementos y conexiones en base a la hipétesis de comportamiento correspondiente a
un sélido plastico, es decir, que el equilibrio se satisface en la totalidad de la estructura

y que en ningun punto se excede la tension de fluencia.

Aparatos de apoyo. Los aparatos de apoyo son elementos que se colocan entre las
vigas y la superficie de apoyo de la caja del estribo o de las pilas. Sirven para distribuir
las reacciones de las vigas en area que den esfuerzos admisibles en la superficie de
contacto y para absorber los movimientos de la estructura debidos a fuerzas

longitudinales.

8 Bowles Joseph E., Disefio de Acero Estructural, pagina 176



Conectores de corte. Los conectores de corte son elementos estructurales que
trabajan al corte y a su vez, permiten utilizar peraltes menores de viga, dado que
hacen trabajar a la viga en conjunto con la losa (estructura compuesta), haciendo que

la losa absorba los esfuerzos de compresion.

Elementos comprimidos rigidizados. Se entiende por elementos comprimidos
rigidizados aquellos que tienen soporte lateral a lo largo de los dos bordes paralelos a

la direccion de las tensiones de comprension.

Estribos. Es un componente principal de un puente; los estribos proporcionan el
soporte vertical a la superestructura del puente en sus extremos; conectando el puente
con la losa de aproximacién y conteniendo el material del terrapién detras del estribo.

Estructura principal. Se denomina estructura principal, al sistema estructural que
soporta el tablero y salva el vano entre apoyos, transmitiendo las cargas a la

subestructura.

Linea de Influencia. Grafica cuyas ordenadas representan la magnitud y el caracter o
sentido de cierta funcion o efecto en una estructura, a medida que una carga unitaria

movil se desplaza a lo largo de la misma.

Momento plastico. Es el momento resistente de una seccién transversal cuando se

encuentra completamente en el estado fluencia.

Momento de fluencia. En un elemento solicitado a flexiébn, momento bajo el cual una

fibra externa llega a la tensién de fluencia.

Pandeo Local. Es el que aparece en piezas o0 elementos aislados o que
estructuralmente pueden considerarse aislados. Pandeo o flexion lateral de un
elemento que esta sometido a fuerzas de compresion y que produce al colapso del

miembro estructural.
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Puente. Es una Infraestructura de ingenieria vial que sirve para dar continuidad a un
camino. Permite el cruce a distinto nivel de obstaculos naturales o artificiales, si esta
estructura posee muchos tramos se denomina viaducto, si solo es para peatones se

llama pasarela y si su luz es pequefia tomara el nombre de pontén.

Rigidizadores. Son elementos para rigidizar el alma de una estructura. Estos
elementos pueden ir remachados o soldados al alma, generalmente su conexiéon con

los patines es a presion debiendo las superficies en contacto estar lo mas lisas posible.

Seccion compacta. Cuando el elemento puede desarrollar el Momento Plastico sin

que se produzca el pandeo local de ninglin elemento de la seccion.

Seccion compuesta. Es la combinacion de vigas de acero y tablero de concreto,

donde el tablero esta conectado a la seccion de acero mediante conectores de corte.

Secciones no compactas. Cuando los elementos comprimidos pueden alcanzar la
tension de fluencia sin que ocurra el pandeo local, pero no pueden alcanzar el nivel de

deformacion requerido, para desarrollar el momento plastico.

Subestructura. La subestructura esta formada por los elementos estructurales que
soportan la superestructura y que transmiten las cargas a la cimentacién. Dependiendo

de su ubicacién, se denominan estribos o pilares.

Superestructura. Se denomina superestructura al sistema estructural formado por el

tablero y la estructura portante principal.

Tablero. Esta constituido por los elementos estructurales que soportan, en la primera
instancia, las cargas de los vehiculos para luego transmitir sus efectos a la estructura
principal. En los puentes definitivos, en la mayoria de los casos, se utiliza una losa de

concreto como el primer elemento portante del tablero.

Vigas Diafragma. Son elementos estructurales cuya funcién es transmitir las cargas
laterales a la subestructura y se disefian para absorber efectos de torsion que

producira las diversas posiciones que adopta la sobrecarga sobre el tablero, a la vez
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seran los elementos de arriostre para las vigas principales, haciendo trabajar al puente
como un todo, ante cualquier sobrecarga, generandose de esta forma, deformaciones

uniformes en la Super-estructura.

Viga Hibrida. Se denominan vigas hibridas aquellas vigas armadas con alas y almas
de diferente limite elastico, de tal manera que las alas tengan mejores propiedades.

b1

253.  MARCO HISTORICO

El acero es el material mas importante desde finales del siglo XIX para la construccion
de puentes metalicos. En un principio su uso fue escaso por su alto costo. Afos
después el material bajo drasticamente su precio. Realizandose impresionantes

monumentos de acero.

El estudio histérico parte de referentes tempranos de construcciones que combinan
varios materiales resistentes y analiza las primeras realizaciones de puentes mixtos
acero-hormigon, identificando, en ambos casos, una voluntad de simplificacion de los
procesos de construccidon. La plena consecucion del puente mixto tiene lugar después
de la segunda guerra mundial. A la vez que se emprende en Europa la realizacién de
las grandes infraestructuras de carretera coinciden los siguientes factores favorables:
el perfeccionamiento de la soldadura, la produccioén a gran escala de aceros laminados
de calidad, el establecimiento de una base para el control de estructuras mixtas. El
nuevo puente mixto, en competencia directa con las soluciones de hormigon, es un
puente de alma llena, con continuidad resistente del tablero sobre pilas, secuencias
evolutivas de hormigonado y presolicitaciones de compresion en la losa superior para
evitar las tracciones. El nuevo puente mixto oculta los rigidizadores en su interior,
juega con las posibilidades tipolégicas de la seccion, reduce el niumero de vigas, las
separa, establece vigas transversales también conectadas a la losa, plantea cajones,

inclina las almas.

La evolucidn de los puentes a lo largo de la historia ha sido notable, mediante las
progresivas investigaciones se dio lugar a la invencién de la celosia siendo utilizado

para dar rigidez a flexiébn de sus elementos estructurales.
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Posterior a la Segunda Guerra Mundial el desarrollo de la tecnologia ha permitido que
los puentes metalicos sean una excelente opcion a la hora de construir un puente
logrando una mayor capacidad resistente, disminuir el peso propio y material
moldeable.

2.6. HIPOTESIS A DEMOSTRAR
Nos planteamos la siguiente hipétesis:
“La propuesta para el disefio estructural de un puente de secciéon compuesta sobre el -

rio Alao es la alternativa mas oOptima econdmica y estructuralmente a proyectar,
permitiendo mejorar el transporte”.
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3.1.

3.1.1.

3.1.2.

3.1.3.

3.1.4.

3.2

3.2.1.

3.21.1.

Esta conform;ado por los diferentes tipos de puentes existentes en el paié.

A N N N

lil. MATERIALES Y METODOS

MATERIALES

RECURSOS HUMANOS

01 Tesista investigador
01 Asesorde la F.I.C.

RECURSOS MATERIALES

Textos especializados.

Estudios Geotécnicos y de Mecanica de Suelos.
Estudios Hidroldgicos

Estudios de Impacto Ambiental.

Estudios de Riesgo

RECURSOS DE EQUIPOS

Equipos de Oficina.
Equipos de Cémputo

RECURSOS INFORMATICOS

informacion de Internet.

METODOLOGIA

UNIVERSO, MUESTRA, POBLACION

UNIVERSO
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3.21.2. POBLACION
Ccomo poblacién se considerara los diferentes tipos de puentes existentes en el

Departamento de San Martin.

3.21.3. MUESTRA
Como muestra se tomara a los puentes existentes en la provincia de El Dorado.

3.2.2. SISTEMA DE VARIABLES

Las variables respecto al tipo y nivel de la presente investigacion son las siguientes:

3.2.2.1. VARIABLE INDEPENDIENTE

Como variable independiente se tiene:

e Topografia y caracteristicas geologicas de la de la zona de estudio.

3.2.2.2. VARIABLE DEPENDIENTE

Como variable dependiente tenemos la luz del puente, el cual estara en funcion de la

variable independiente

3.2.2.3. VARIABLES INTERVINIENTES

Como variables intervinientes tenemos:
e Normas técnicas
e Espesorde Losa
o Peralte de Vigas
o Espesor de Vigas
e Nimero de Conectores de Corte

e Diafragmas
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3.2.3. DISENO EXPERIMENTAL DE LA INVESTIGACION

“Investigacion Aplicativa-Descriptiva”

El disefio de la investigacion tiene el esquema siguiente:

X4 L ¢ > X2
Dénde:
X1 es la situacion inicial o de partida
Y es la aplicacion de la investigaciéon
Xs es el resultado de la investigacion

La variable X, equivale a la localidad de San Martin de Alao sin la propuesta del disefio

estructural de un puente sobre el Rio Alao.

La variable Y equivale a todas las acciones desarrolladas por el investigador para
producir el nuevo conocimiento, como son la revision profunda de bibliografia, uso de
metodologias y sistematizacién de informacién para su procesamiento, para desarrollar

la propuesta del disefio estructural de un puente sobre el Rio Alao.

La variable X, corresponde a los logros de la investigacion, esto es la obtencion de los
resultados, su contrastacién y elaboracién del informe final, brindando a la localidad de
San Martin de Alao una propuesta de disefo para un puente sobre el Rio Alao.

3.24. DISENO DE INSTRUMENTOS

Con la finalidad de brindar el soporte cientifico, técnico y tecnolégico a esta

investigacion se ha procedido a efectuar lo siguiente:
En primer lugar, se procedié a recopilar la informacién bibliografica existente en los

textos especializados en relaciéon con los puentes en general y de los puentes de
secciéon mixta en particular.
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En segundo lugar, se ha procedido a revisar los principales conceptos sobre la
mecanica estructural, de los sistemas de cargas reglamentarias y de disefio existente y

actualizado a la fecha de elaboracion de la presente investigacion.

En el campo se ha procedido a recopilar la informacién en zona de la obra en la
Localidad de san Martin de Alao para definir las principales variables permitiendo
determinar la luz del puente, predimensionar la estructura asi como el tipo de la

misma, como etapas previas del analisis y disefo.

Por otro lado, se ha efectuado el analisis del puente utilizando métodos aproximados,
las verificaciones de las deformaciones mediante la aplicaciébn de la metodologia
LRFD.

3.2.5. PROCESAMIENTO DE LA INFORMACION

3.25.1. ESTUDIOS BASICOS
Los Estudios que pueden ser necesarios dependiendo de la magnitud y complejidad de
la obra; en nuestro caso nos han permitido obtener los parametros necesarios para

determinar la configuracion geométrica del puente.

3.25.2. METODOS ESTRUCTURALES

La metodologia empleada es con la finalidad de lograr la optimizacion del sistema.
Cuando hablamos de “optimizar el sistema”, se entiende por generar un sistema que
sea econdmico, seguro, accesible y con vida util garantizada, es decir, influira

favorablemente en los siguientes items:

e Economia

e Seguridad estructural

o Geometria Estructural

e Métodos de Fabricacion

e Servicio y Mantenimiento.
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El disefo estructural, reflejado en los planos de ingenieria estructural, costos unitarios,
presupuestos y especificaciones técnicas, que dependen de las consideraciones para

el analisis.

3.25.3. METRADOS DE CARGAS
Las cargas consideradas, compatibles a las consideraciones por el método del Load
and Resistance Factor Desing (LRFD), las cuales son aceptadas por la norma

peruana.

El metrado de cargas se realizara manualmente en una hoja de calculo Excel de
acuerdo a estas caracteristicas técnicas ingresadas y a las secciones consideradas.
Para el andlisis estructural se utilizara el software SAP2000.

3.254. CARGAS VIVAS
Sera disefiado considerando las cargas vivas establecidas en la norma peruana, las

cuales son:

e Sobrecarga vehicular
e Sobrecarga de carril

e Sobrecarga peatonal.

3.25.5. COMBINACIONES DE CARGAS

La resistencia requerida de la estructura y sus elementos deben ser determinadas para
la adecuada combinacién de cargas factorizadas. El efecto critico puede ocurrir
cuando una o mas cargas estén actuando. De acuerdo a la combinacién de cargas
establecidas por el método LRFD y al tipo de cargas determinadas en el item anterior,

se tienen las siguientes combinaciones utilizadas en el presente trabajo:

e Superestructura

Estados Limite:

Resistencia I: 1.25DC + 1.50DW + 1.75 (LL+IM)
Servicio I: 1.00DC + 1.00DW + 1.00 (LL+IM)
Fatiga: 1.00DC + 0.75 (LL+IM)
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o Subestructura
Estados Limite (Fuerzas Verticales):
Resistencia la:  0.90DC + 0.65DW + 1.00EV + 1.75LS + 1.75 (LL+IM+PL)
Resistencia lb:  1.25DC + 1.50DW + 1.35EV + 1.75LS + 1.75 (LL+IM+PL)
Servicio I: 1.00DC + 1.00DW + 1.00EV + 1.00LS + 1.00 (LL+IM+PL)
Evento Extremo |: 0.90DC + 0.65DW + 1.00EV

Estados Limite (Fuerzas Horizontales):
Resistencia I: 1.50EH + 1.75LS
Servicio I: 1.00EH + 1.00LS
Evento Extremo I: 1.00EH + 1.00EQ

3.2.5.6. SELECCION DE ALTERNATIVAS

a) Puentes Metalicos de Celosia

Estos puentes por lo general se utilizan cuando la construccién de un pilar (0 mas)
intermedio es dificultoso, ya sea debido a que el caudal del rio es apreciable durante
todo el afo o tal vez la profundidad de la quebrada no permita un encofrado corriente.
Son Optimas para luces mésv grandes. En nuestro caso el encofrado no es
problematico, pero si la colocacion de un pilar intermedio, la luz no es muy grande. Su
ventaja seria el ahorro del encofrado y su rapido montaje o construccion, pero en la
zona del estudio, la madera no es tan cara y el rio requiere de un puente de solo 50
metros de longitud.

b) Puentes colgantes |
Son excelentes en grandes luces, y donde no permite la ubicacién de un pilar (0 mas)
intermedios. Las ventajas y desventajas serian iguales a la anterior. No es nuestro
caso.

c) Puente de Arco

Este tipo de puente desde el punto de vista de la estética es muy bueno, pero es mas

recomendable para rios o quebradas profundas donde el encofrado es problematico
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que como ya se mencioné no es nuestro caso. Ademas, como son estructuras

hiperestaticas necesitan de un buen suelo para su fundacion.

d) Puentes de concreto Armado »

Los puentes con “Vigas de Concreto” incrementan innecesariamente su costo a partir
de los veinte metros, de igual manera las soluciones hiperestaticas “Tipo Pértico”.
Dentro de las soluciones isostaticas, los puentes losa son econdmicos solo para luces
menores de diez metros, pero se tendria que construir innecesariamente pilares que
son posible y faciles de construirse mas no un “Puente continuo” ya que las facilidades
de asentamiento no se desechan y podria ocasionar esfuerzos adicionales que aun

que podria considerarse en el calculo, siempre es un riesgo que se corre.

e) Puente Preesforzado

Un puente de vigas prefabricadas podria ser econémico solo para luces menores si el
nimero de ellas es grande y podria sacarse ventaja de la fabricacion en serie de las
mismas, pero fabricar vigas grandes traen problemas en el manejo de las mismas para
su colocacioén en la ubicacion definitiva e igualmente para el transporte de las mismas.
Para las condiciones y la luz que se presenta, una buena alternativa seria proyectar un
puente de concreto con vigas postensadas en sitio. Las vigas trabajarian como
simplemente apoyadas de un solo tramo de cincuenta metros. Para lo cual se tendria
que seleccionar la seccién optima del puente a base de sucesivos tanteos.

f) Puentes de Seccion Compuesta (Losa de concreto y vigas metalicas)

Actualmente se elaboran en el pais con acero de SIDERPERU, vy son relativamente.
economicas, por que trabajan en conjunto la viga y el tablero de concreto. Aunque
requieren de una conservacién permanente puede considerarse como alternativa, es
de facil y rapida construccion, ahorra: encofrado (falso puente), concreto y fierro en los
estribos debido al menor peso de la superestructura. Dadas las caracteristicas del rio
(arrastre de material, huaycos, luz, etc.) y la diferencia de altura entre este y la rasante
del puente, vemos que no se justifica colocar apoyos intermedios ya que resulta

antieconémico, contribuyendo de esta manera al libre cauce del rio.
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Una variable fundamental para determinar el tipo de superestructura a proyectar sobre
el rio Alao lo constituye la luz del vano a salvar; de la topografia vemos que el rio solo
necesita un puente de 50m de luz, por tanto el descarte de las alternativas
anteriormente mencionadas estara orientado a satisfacer esta condicion.

La experiencia de diversos ingenieros en el disefio y construccion de puentes también
nos permite conocer los rangos de aplicacion tanto estructurales como econdmicos de
los diferentes tipos de superestructuras en funcion de la longitud del vano a salvar; a
continuacién basandos en la experiencia, se presenta un grafico que ilustra la relacion
Costo —Luz segun el tipo de puente a proyectar, el cual viene acompafiado de un
resumen del costo por metro lineal para algunos tipos de puentes.

A
Costo

Puentes de Piedra

Puentes de
Acars

' Puentes Preesforzados

Tradicionales
Puentes de Hormigén
Armado
Puentes de Madera
Luz {m)
"+t

5 10 15 20 25 303 35 40 45 S50 55 6B

Figura 3.1: Diagrama Costo-Luz para los diferentes tipos de puentes

Cuadro N° 03: Costo por metro Lineal de Diferentes tipos de Puentes en el Pert

| TIPO ~ COSTO/ML ($)
SECCION COMPUESTA 38000
COLGANTE 42000
RETICULADO 45000
ATIRANTADO 45000
POSTENSADO 40000
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De todo lo expuesto tenemos que el tipo de estructura a proyectar estaria entre un
puente de seccidon compuesta el cual es 6ptimo para luces entre 30 y 80 metros, un
puente reticulado de acero para luces entre los 30 y 200 metros, un puente con vigas
~ preesforzadas para luces entre los 20 y 50 metros.

Por tanto, podemos descartar los puentes metalicos de celosia y los puentes colgantes
ya que la luz del puente a proyectar no es muy grande y proyectar estos tipos de
puentes resultaria muy costoso. Otro tipo de puente a descartar son los tipo arco, ya
que también son para grandes luces y cuando la quebrada o vano donde se proyecta
es muy profundo, resultando dificultoso el encofrado del tablero, hecho que no se
presentaria en nuestro caso. Los puentes tipo losa y viga losa de concreto armado
tampoco estarian dentro de las opciones a considerar ya que requeriréh de la
construccion de pilares intermedios que obstruiran el curso del agua y elevarian su
costo. Un puente preesforzado esta dentro del rango de aplicacion pero por el tamario

de laluz téridria un costo elevado, por lo que también queda descartado.

La alternativa que queda es un puente de seccidon compuesta, el cual trabajaria de
manera Optima para una luz de 50m, ademas de que ahorra encofrado y no necesita
de pilares intermedios, resultando una alternativa econémica a proyectar, todo esto
viene corroborado con los datos presentados en el cuadro N°03 donde se aprecia que

un puente de seccidon mixta resuita mucho mas econémico.

3.2.6. ANALISIS Y DISENO

Un buen proyecto del disefio de un puente debe tomar en cuenta las condiciones
geograficas y geoldgicas del sitio; los requisitos: alturas libres, los procedimientos de
montaje, el método de construcciéon de la cimentacidn, las cargas de disefio, asi como
los adecuados procedimientos de calculo de las diferentes estructuras; los cuales
seran iterados para determinar la mejor de las alternativas de disefio en las
estructuras. Luego de haber realizado el andlisis de alternativas se determind que un
puente de seccion mixta, es decir vigas metalicas con losa de concreto armado, seria
la estructura mas Optima por la economia, método de construccion y ademas no

obstruira el curso de las aguas del rio ya que sera de un solo tramo.
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3.2.6.1. CONFIGURACION DEL PUENTE

La solucion adoptada es: puente simplemente apoyado de seccidon compuesta,
conformado por vigas metdlicas de alma llena y losa de concreto armado como

superficie de rodadura, en cual cuenta con las siguientes caracteristicas:

Longitud entre ejes de apoyo . L = 5000 m
~ Namero de vigas :Nv = 4  vigas

Numero de vias de trafico :NL = 02 vias

Ancho de calzada _ . C = 660 m

Ancho de veredas | Vv = 120 m

Distancia entre vigas : S = 200 m

Sobrecarga vehicular : HL-93

Normatividad : Manual de Disefio de Puentes - MTC
2003

3.2.6.2. DISENO DE BARANDAS
3.2.6.2.1. CARACTERISTICAS EXIGIDAS POR LA AASHTO.
e Altura minima: A partir de la superficie de rodadura: 0.510m.
e Material: Concreto, metal o una combinacion de estos.
e Debe tener juntas abiertas y un reducido espaciamiento éntre postes.
e El elemento mas bajo sera 0.38m. de la superficie de la vereda.

e Debera resistir las cargas especificadas.

> CARGAS ESPECIFICADAS

Las cargas especificadas, dadas para un tipo promedio de vehiculos, consideran
una carga concentrada horizontal de carga puntual para barandas alejadas del
borde de la superficie de rodadura en no mas de 22.5cm. Si la distancia fuera
mayor se considera la mitad de la carga ubicada en el punto medio entre postes de
apoyo. El momento de flexidén actuante se especifica como P’L/6, siendo P’ laparte

de la carga P actuante en la baranda y “L” la distancia entre postes.

El poste debe ser disefiado para cargas verticales de arriba hacia abajo y
viceversa de P’/4 aplicada en el eje del riel, ademas una carga perpendicular igual

a un cuarto de la carga transversal de disefo de la baranda.
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3.2.6.2.2. CRITERIO DE DISENO ADOPTADO EN POSTES

Se tiene que la altura minima es de 510 mm para trafico vehicular, nuestra baranda
sera de uso peatonal por tanto la AASHTO establece que la altura para este tipo de
barandas sera de 1060mm, lo cual esta indicado en el marco tedrico de este
documento.

Adoptamos = 1060 mm

3.2.6.2.3. DISENO DE PASAMANOS
Para el disefio de los pasamanos se propondré tres rieles con la finalidad de brindar
seguridad al peaton, separados a 0.30 y 0.40m y el material a utilizar seran tubos de

acero A-36, disponibles en el mercado con esa resistencia.

Para las barandas se adoptaron moédulos de 3 postes cada uno, previamente
distribuidos a lo largo del puente de manera uniforme, obteniendo un médulo extremo y
uno intermedio; la separacion entre postes para los mddulos intermedios sera de
2200mm y para los extremos sera de 2425mm; cada uno de estos estara distribuido de
manera que queden espaciados 50mm entre elios.

_ , 4850 ' 600
275 2425 2425 lo75 275)
[ I L

|
|
!
|

) D |

Figura 3.2: Médulo extremo de Baranda

La carga de disefio se obtiene de lo especificado en las normas AASHTO el cual fue
ilustrado en la formula F.2.70 del marco tedrico como sigue:

P,, =890+0.73L L =2425.00mm
P, =890+0.73(2425) = 266025N
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Esta carga se aplicara a cada elemento longitudinal y se considera ubicada en el punto

medio; por tanto el momento de disefo es:

— P

400 ’
o Pul
+ ol - B 6
1060 2660.25 x 2425
300 M = -
. 6
HlO] =— . M =1075184375N —mm.

M =10960.09Kg —cm

El disefio de los elementos consiste en calcular la flexidon uniaxial de los elementos y

verificar que estén dentro-del esfuerzo admisible de la seccidn propuesta como sigue:

£y, = T Flexion uniaxial %
donde:
M= Momento de Disefio
c= Distancia del eje neutro a la fibra externa
| = Momento de inercia de la seccidn transversal
3.2.6.2.4. ESFUERZO ADMISIBLE

Las barandas son elementos que seran soportados lateraimente, por tanto el esfuerzo
admisible para este tipo de vigas se indica en la férmula F.2.71 del marco tedrico y se
tiene:

f=  0.60Fy (Normas AASHTO) Esfuerzo admisible®

Fy= 2530 Kg/cm? {Para acero A-36)

fo= 1518 Kglem?

59 Bowles Joseph E., Disefio en Acero Estructural, pagina 171
% Bowles Joseph E., Disefio en Acero Estructural, pégina 178
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3.2.6.2.5. DISENO DE RIELES DE BARANDAS
Inicialmente se propondra tubos A-36 de 3” para los rieles inferiores de la baranda,

donde se verificara si el esfuerzo en la fibra extrema es menor que el esfuerzo
admisible.

a) Para Tubos Estandar de 3”

e= 2.00 mm ¢
I= 32.11 cm*
c= 3.81 cm

~ 10960.09x 3.81
32.11

it =1300.54kg/cm®* < f, Cumple Verificacion

Siendo el esfuerzo admisible de la fibra extrema menor que el admisible, podemos

decir que la seccién propuesta sera suficiente para soportar las cargas.

El pasamano de la baranda se propondra un diametro superior con la finalidad de dar
comodidad al peatéon al momento de sostenerse. El didmetro inmediato superior
disponible en nuestro pais es de 4” y su verificacién es como sigue:

b) Para Tubos Estandar de 4”

e= 2.50 mm
I= 9561 cm*
c= 5.08 cm
Fo= 582.35 Kglcm? <f, Cumple verificacion

3.2.6.2.5.1. Verificacion por Cortante

También es necesario realizar la verificacion por corte y asi determinar si las secciones
propuestas por flexion seran suficientes.
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a) Esfuerzo Admisible
f,= 0.33Fy Esfuerzo admisible por corte
f=  834.90 Kg/cm?

Cortante horizontal maximo en las barandas:
Vimax= 27118 Kg

De las ecuaciones basicas de la resistencia de materiales se tiene que el esfuerzo

cortante en la seccion transversal es:

F = 149 Donde:
It

Q=  Momento estatico del punto en que se determina el

esfuerzo cortante maximo.

t= Espesor de la viga en el punto de investigacion del esfuerzo

cortante.

El momento estatico para anillos es:

D -4’
6

Donde: D= Diametro exterior (10.16cm)

0=

d= Diametro interior (9.91cm)

D’-d*® 1016’ -9.971°
6

t=025cm

0= =12.59¢m’?

F,= 28259 4 Rakgiem® < f, CUMPLE VERIFICACION

" 95.61x0.25



3.2.6.2.6. DISENO DE POSTES

Para el disefio de los postes consideramos como una viga en voladizo sometida a

flexién.
. @ -
De donde:
1.00 | N,
0.30
P Siendo Np el numero de postes en un tamo
longitudinal continuo de la baranda (Np = 3).
0.30
Lk 217.18
hM P = 3 - 90.39¢

Figura 3.3: Cargas en Barandas

Momentos de diseho

M, =217.18x30+217.18x60+217.18x100 = 41264.20kg — cm

M, =94.39x (190) = 17934 .10kg — cm

M

F =Ml S (Flexion biaxial)
1,

Donde:

" Fp = Flexion uniaxial

M, = Momento de disefio en el eje “X”

M, = Momento de disefio en el eje “Y”

cx = Distancia de eje neutro a la fibra externa en el eje “X”

¢y = Distancia de eje neutro a la fibra externa en el eje “Y”

Ix = Momento de Inercia respecto al eje “X”

Iy, = Momento de [nercia respecto al eje “Y”
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Adoptamos perfiles |

Probamos con Seccion |, cuyas dimensiones propuestas son como sigue:

hw= 10.16 cm | tw= 0.635 cm
b= 10.16 cm tm 0635 cm

Calcularemos las propiedades geométricas de la seccion
como el area, momento de inercia y la distancia del eje

neutro a la fibra externa en ambos ejes.

A= bixti

A= 645 cm’

A= 6.45 cm?

Aperfi= 19.35 cm?

C= 572 cm L= 43163 cm*
c,= 5.08 cm = 111.13 cm*

5 - 4126420x5.72  17934.10x5.08

N —1366.64Ke/ cm® < f,
b 431.63 111.13 grom =T

3.2.6.2.6.1. Verificacion por Cortante®

i_f ]
hw tw
i [ ]
N bf ]
CUMPLE

p V.0, .\ V,0, Cortante Transversal V.=3%x217.18 =651.54kg
Ie, It Cortante Longitudinal V, =3x90.39 = 217.18kg
Q, =43.016cm’ 1, =0.635cm
Q, =16.899cm’ t, =0.635cm
651. 43.01] 17. . :
p = 83154x43.016 217.18x16.89 107 g97te/em® <, CONFORME

" 111.13x0.635  431.63x10.160

61 Bowles Joseph E., Diserio en Acero Estructural, pagina 193
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TUBO METALICO #4"

O

TUBO METALICO ¢3"

— - @j PL. 100x6.25
1060 4

300 TUBO METALICO ¢3"

)
5 Y

ERVERSN IR

Figura 3.4: Diserio final de Baranda

3.2.6.3. DISENO DE LA LOSA Y VEREDAS DE CONCRETO ARMADO

Las especificaciones AASHTO establecen que la altura minima para un tablero de
hormigén es de 175mm, excluyendo cualquier tolerancia para pulido, texturado o
superficie sacrificable. La separacion entre vigas es de 2.00m el cual fue determinado

luego de tanteos sucesivos, buscando una longitud que genere los menores esfuerzos
posibles en el tablero.

S =2.00 separacién entre vigas

ts = 175mm, considerando el ajuste maximo del concreto igual a 15mm; tenemos:
t, =175+15=190mm

Por tanto adoptaremos una altura de tablero de ts= 200mm
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3.2.6.3.1. MODELO UTILIZADO PARA EL ANALISIS

S = v | }15
: fl—Lm e 15

i L i [ T |

1.20 T30 200 ! 2400 2.00 o80T 1.20

Figura 3.5: Seccion Transversal del Puente

3.2.6.3.2. METRADO DE CARGAS

En el metrado de cargas se considera el peso propio de la estructura de concreto,
dentro de cual se encuentran la losa y las veredas, se considerara el peso de la capa
asfaltica, barandas, los espacios vacios en las veredas se rellenaran con ladrillo de
arcilla para aminorar el peso de la estructura; dentro de las cargas vivas se tendra en
cuenta la sobrecarga peatonal y la sobrecarga vehicular especificada en el manual de
Disefio de Puentes del MTC; a continuacion se presenta el metrado de cargas a
considerar para el andlisis del tablero, el cual sera por metro de ancho:

Caracteristicas de los materiales:
ye = 2500 kg/cm? Peso especifico del concreto  (tabla 2.1)
yw = 2200 kg/lem? Peso especifico del asfalto (tabla 2.1)

Calculo del peso de la Losa:

o]

9.00

2777 A

AREA=1.8613m°
' j
¥

Figura 3.6: Area de la seccion transversal de Losa
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1.8613 m?
900 m

Area de la seccion transversal de la losa

Longitud total de la losa

Peso de Losa = 1.8613x1.00x 2.50 =0.517t/m

9.00

Calculo del peso de la Vereda:

ST, ]
A Area de la Vereda 0.1812 m?

Longitud total de la vereda = 120 m

ARFA=0.1812m*

Peso de Vereda = 0.1812x1.00x2.50 =0.3775¢t/m

1.20

Peso de Ladrillo de Arcilla = g—g—g 0075t/ m

Peso Total de Vereda = 0.3775+0.075=0.453¢/m

Calculo del peso del asfalto:

Area de la seccion transversal del asfalto 0.05 m?

Pesode Asfalto = 0.05x1.00x220=0.110¢/m

0.100 t/m
0.360 t/m

Peso de Baranda
S/C Peatonal (Segun AASHTO-LRFD)
S/C Vehicular = HL-93

3.2.6.3.3. ESTADOS DE CARGA EN EL TABLERO
La idealizacién de los estados de carga se realizé teniendo en cuenta el proceso
constructivo del tablero; en primer lugar la losa sera vaciada in situ por tanto en la
figura 3.7 se representa el peso lineal de la losa distribuidos en todo el ancho de la
seccién sin considerar el peso de las veredas.
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Luego se vaciaran las veredas por lo que en la figura 3.8 se representa un estado de
carga donde solo se tiene en cuenta el peso del mismo. Caso similar ocurre con las
barandas y el asfalto los cuales seran colocados por separado y por tanto cuentan con
un estado de carga propio, con la finalidad de obtener esfuerzos maximos cuando se

realice las combinaciones respectivas para el disefio.

oy 3B o o oy N
© ) o ' j
/ N A\
Figura 3.7: Carga de Losa (DC,)
[Ny

%@.45

T AN AN

Figura 3.8: Carga de Vereda (DC,)

1@

A 7N AN

Figura 3.9: Carga de Baranda (DC5)

Figura 3.10: Carga de Asfaito (DW)

La sobrecarga peatonal se aplicara en las veredas ya que es la zona dedicada al

transito peatonal y serd tomada como un carril cargado.
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N a— —

Figura 3.11: S/C Peatonal (PL)

Para la sobrecarga vehicular se considera una carga equivalente a una linea dé eje
transversal del camidn. La carga vehicular se colocara a 0.30m del cordén barrera o
sardinel, puesto que por tener una altura de 25cm asociada a una vereda de 1.20m de
ancho, se toma en cuenta como una separacion que contendra a las ruedas de los
vehiculos protegiendo asi a los peatones.

i

7.39 7.39

.30 \ 180 000-4.20 .30,

, ! / | _
' A A A
Figura 3.12: S/C Vehicular HL-93 (LL) — 1 Via Cargada

7.39 7.39 7.39 7.39

-30 1.80 1.20-2.40 1.80

' A A

Figura 3.13: S/C Vehicular HL-93 (LL} - 2 Vias Cargadas

3.2.6.3.4. ANALISIS ESTRUCTURAL

Para el analisis de los mo;nentos flectores maximos que se producen en la seccién
transversal se ha utilizado el Software Sap2000 v14; para el primer tramo los
momentos maximos positivos se generan a una distancia del 40% de la separacion
entre vigas a partir del primer apoyo y para los tramos intermedios, a una distancia
igual al 50% de la separacion entre vigas a partir del seguhdo apoyo, para efectos de
disefio se ha aniadido el 33% de impacto como especifica la AASHTO; a continuacion
se presenta el resumen de los resultados obtenidds.'
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Cuadro N° 04: Momentos Flectores Maximos en la seccién transversal
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Figura 3.14: Momento Flector por Carga DC,
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Figura 3.16: Momento Flector por Carga DC;
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Figura 3.17: Momento Flector por Carga DW
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Figura 3.19: Momento Flector por Carga LLqvia
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Figura 3.20: Momento Flector por Carga LL ayias

3.2.6.3.5. ANCHO EQUIVALENTE DE FRANJAS

La armadura principal se colocara perpendicular al trafico;, para el calculo de las
solicitaciones el tablero se subdividira en franjas perpendiculares a ios componentes
de apoyo que para este caso vienen a ser las vigas longitudinales; el calculo del ancho
de franjas equivalentes se realizé utilizando las formulas F.2.3, F.2.4 y F.2.5 del marco
tedrico; teniendo en cuenta la ubicacién de la franja a calcular:

i i

Figura 3.21: Ancho Transversal Equivalente de franja

E'= 1140+0.833X
E'= 1220+0.25S
E'= 660+0.558

1389.90 mm Para momento en voladizo

1720.00 mm Para momento negativo.
1760.00 mm Para momento positivo.
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S=2000.00mm {Espaciamiento de los
componentes de apoyo)

la carga)

Figura 3.22: Punto de Aplicacion
de la Carga de rueda

X=0.00mm (Distancia desde la aplicacion de

Para el disefio de las losas, la linea de accidén de la
carga de la rueda se asume a 0.30 m. de la cara del
guardarruedas o bordillo, si la losa no tiene bordillo la
carga se localiza a 0.30 m. de la cara de la baranda.

Una vez obtenidos los anchos de franja equivalente se empiezan a calcular las

solicitaciones debidas a las cargas permanentes. Para obtener la carga por unidad de

ancho de la franja equivalente, debemos dividir Ja carga total en un unico carril de

disefio por el ancho de franja calculado, segtin corresponda el caso:

Para Momento en Voladizo: M yorini0 = 000 _ 0.00f —m
1.3899
- 3.72
Para Momento Positivo: My = 176 - 211t-m
. -3.39
Para Momento Negativo: M, = 172 - -1.97t-m

Cuadro N° 05: Momentos por Ancho de Franja en el Tablero

Momento Flector {t-m)
Carga
Vereda Voladizo | 0.4L1 L1 05L2
(LL + IM 1vin)/E 0.00 0.00 211 | 197 1.96
(LL + IM 2vias)/E 0.00 0.00 230 | -2.03 1.96

De Ia tabla 2.6 obtenemos Ios factores de presencia multiple correspondientes:
mi= 1 via cargada = 120
m2=2viascargadas = 1.00
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De acuerdo al marco teérico se procede a calcular los momentos afectados por el
factor de presencia multiple segin el caso que le corresponda; presentamos los

resultados en el cuadro N° 06:

Cuadro N° 06: Momentos Afectados por Factor de Presencia Multiple “m”

Momento Flector (t-m)
Carga ‘
Vereda Voladizo | 0.4 L1 L1 0.5L2
(LL + IM 1via)/E*m1 0.00 0.00 2.54 -2.36 2.35
(LL + IM 2vias)/[E*m2 0.00 0.00 2.30 -2.03 1.96
(LL + IM)/E*m max. 0.00 0.00 2.54 -2.36 2.35

Ahora se procedera a realizar el andlisis tanto para la sobrecarga peatonal como para
la sobrecarga vehicular, con la finalidad de obtener esfuerzos maximos, teniendo en
cuenta que la carga peatonal se analizara como una via cargada. El hecho de
considerar las cargas peatonales como un "carril cargado” a los efectos de determinar
un factor de presencia multiple (m) se basa en la hipétesis de que la probabilidad de la
presencia simultanea de una carga peatonal densa junto con una sobrecarga de

disefio es remota.

Si un elemento soporta una acera y dos carriles de sobrecarga vehicular, el elemento

se deberia investigar para las siguientes condiciones:

e Un carril de sobrecarga vehicular, m = 1.20.
o El mayor valor entre los carriles mas significativos de sobrecarga vehicular y las
cargas peatonales o dos carriles de sobrecarga vehicular, aplicando m = 1 al

caso determinante.

Cuadro N° 07: Analisis por Sobrecarga Vehicular (LL) y Peatonal (PL)

Momento Flector (t-m)
Carga :
Vereda Voladizo | 0.4 L1 L1 0.5L2
( (LL + IM)/E Y*mMipax 0.00 0.00 2.54 -2.36 2.35
PL* m, -0.31 -0.47 -0.24 0.09 0.09
((LL + IM1viA)/E+PL)*m2 -0.26 -0.39 1.91 -1.89 2.03
M max. -0.31 -0.47 2.54 - -2.36 2.35
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3.2.6.3.6. MOMENTOS DE DISENO
Para calcular la solicitacion mayorada total se utilizara la combinacién de cargas
basica que representa el uso vehicular normal del puente, sin viento, con lo cual el

disefio se realizara en el Estado Limite de Resistencia | como sigue;

Estado Limite: Resistencia |
M io -, =1.25(DC, + DC, + DC,)+1.5DW +1.75(LL + IM )

M ato oy = 1.25(-0.58 = 0.49 — 0.14)+1.5(0.00) + 1.75(- 0.47) = —2.33t - m

Mgy = 4020 —m
M, =420t —m
Msiairy = 4451 —m

M reda-y = —1.56t —m

3.2.6.3.7. CALCULO DE ACERO EN LOSA Y VEREDAS

Las losas disefiadas del modo tradicional disponen de cuatro capas de armadura, dos
en cada direccion. La armadura principal se colocara en sentido perpendicular al
trafico y la armadura de reparticion se calculara utilizando la férmula F.2.6, el concreto
utilizado eh la losa tendra una resistencia especificada de f’c=280kg/cm2; el
recubrimiento superior sera de 40mm y el inferior de 25mm, dichos datos fueron
determinados segun lo establecido en el manual de Disefio de Puentes del MTC. Se

analizara por metro de losa.

Datos de Diseiio

fc=  280.00 Kg/cm?
fy = 4200.00 Kg/cm?
b = 100.00 cm

@ = 0.90 (flexion)

Antes de proponer el nimero y separacion de las varillas a utilizar, se deben satisfacer
una serie de requisitos que seran aplicados para un mejor comportamiento de la losa,

y que se detallan a continuacion.
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Limitacion de la Fisuracion mediante Distribucion de la Armadura:

Los requisitos especificados en el LRFD Articulo 5.7.3.4 se deben aplicar a la

armadura de todos los elementos de hormigon, excepto la de las losas de tablero

disefiadas con el metodo empirico; como ya lo mencionamos, la losa se disefara

utilizando el método tradicional, por tanto se procedera a realizar la verificacién por

fisuramiento del concreto:

Z

fo=—=— <068 (Esfuerzo admisible para el estado Limite de Servicio)®?

(@4

Donde:
Z= Condicién de exposicion (En nuestro caso sera exposicion moderada)
Z= 23000kg/cm?

A= Area tributaria o de influencia de la armadura. En el caso de losas es el area

tributaria de una sola barra.

3.14cm

(O O T

a1/2"

Asi pues considerando un recubrimiento de 25mm como lo establece el manual del

MTC vy la disposicidn de acero asumida sera: @=1/2", S=20cm

d.= Peralte inferior: recubrimiento libre mas radio de la barra mas cercana.

dc=r+%=2.5+%=3,14cm A=2~X—3'14—X20=.=125.6cm2
De modo que:
fu= B0 _313633kg/om? £, = 0.6/ = 0.6x4200 = 2520kg /

(3.14x125.6)

62 Especificaciones AASHTO para el disefio de Puentes por el método LRFD, Art. 5.7.3.4
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Observamos que f,, > f, ..., por lo tanto no se cumple la condicién y habria que

aumentar el recubrimiento, siendo el recubrimiento no mayor de 50mm como lo

especifica el manual AASHTO.

d =40+ 1—5—7 = 4.64cm A= A0 _ a5 40em?
fw = 23000 — =2418.35kg/cm’
(4.64x185.40)%

Ahora se cumple que f_ < f. ..., por lo tanto trabajaremos con un recubrimiento

inferior de 4.0cm para el disefio del acero.
Una vez que los requisitos anteriores han sido satisfechos, se calculara la armadura
principal para momento positivo que se requiere en la direccion primaria debido a la

combinacién de cargas en el Estado Limite de Resistencia |I.

Cuadro N° 08: Propiedades Geométricas del Tablero para el Disefio

Tramo Interior Voladizo y Apoyos Vereda
h 20.00 20.00 . 15.00
de 4.64 4.80 3.14
d 15.36 15.20 11.86

Donde:
h=  Peralte del tablero de concreto
d.= Peralte inferior: recubrimiento libre mas radio de la barra mas cercana.

d= Peralte efectivo de la losa de concreto

Parametros del método de disefio por Rotura.

La cuantia de la seccidén puede encontrarse de la siguiente expresion:

1-_[1- 2mK, Donde: K, = MU2 y m=—2
N2% obd 0.851",
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El area de acero estara dada por:  4s = pbd , siendo:

) ae Asx fy a
T 0851 b 0.85

Primer Tramo Interior de Losa
Disefio del Acero Principal
Mu=4.02t—-m

My, _ 4.02x10° )21893 bi% 4200

K, = 7.65
“ gbd®  0.90(100)15.36°

m= = = 1 -
0.85f', 0.85(280)

La cuantia sera:

p:i[1_ lfme”} 1 {1_\/1_2(17.65)(18.93)]20.00470

T 17.65 4200

-

Por tanto el area de acero viene a ser;

As = pbd = 0.00470(100)15.36) = 7.22cm”

De donde:

Asx fy 7.22x 4200
a= =
0.857'.b 0.85(280)100)

=1.27cm

La AAHSTO establece que la maxima cantidad de debera ser tal que:

<04

QUle
[\8}

C=L=£=1.49cm
0.85 0.85

149 0.097<0.42

L
d 1536

Por tanto se considera satisfecha la condicion del LRFD.

As =7.22cm’ Usar : J1/2"@0.175m

Diseiio del Acero Transversal
Cabe recalcar que la armadura de reparticion se disefidé perpendicular al trafico por
tanto se toma como un porcentaje de la armadura principal y se calcula como sigue:

112



3480 3480

JS 2000

Asr =%As = 0.67(7.22) = 4.84cm”  (Colocados en la capa inferior)

% =

=77.82<67 usar 67%

Se requiere refuerzo de contraccion y temperatura perpendicular al refuerzo principal,
para minimizar la fisuracion y para amarrar la estructura con el fin de garantizar que
actie como se supone en el disefio. Estas disposiciones se refieren soélo a losas

estructurales y no son para losas apoyadas sobre el terreno.

4
ds, >7.6457% - 076451000220

temp =3 .64cm2
I 4200

AS ey 3.64

As,,,, = Asr+ =4.84+ e 6.66cm’

Usar : 901/2"@0.175m

A continuacion se presenta el resumen del acero a utilizar en el tablero.

Cuadro N° 09: Distribucion de Acero en el Tablero

Tramo Mor:'nto prinAcsipal Distribuciéon (m) tran sAvsersal Distribucion
1° tramo interior 4.02 7.22 cm? 212" @0.175 6.66cm’> | @1/2" @ 0.175
Apoyo Interior 420 7.65 cm? @ 1/2" @ 0.15 6.95cm®> | @1/2' @ 0.175
2° tramo interior 4.45 8.04 cm? 212" @0.15 721cm?® | @1/2" @ 0.175
Voladizo 2.33 4.16 cm? @ 1/2'@ 0.30 461cm® | @1/2" @0.27
Veredas 1.56 3.61cm? 212" @ 0.35 4.24 cm?® 21/2" @ 0.30

3.2.6.4. ANALISIS DE LA VIGA PRINCIPAL

La profundidad adecuada de una viga es una consideracion sumamente importante
que afecta la economia del disefio de una viga de acero. En ausencia de cualquier
restriccion de profundidad, el LRFD Articulo 2.5.2.6.3 proporciona las relaciones
minimas para longitud de tramo — profundidad; de donde para el caso a desarrollar el
predimensionamiento de la viga seria:

Peralte ,,, = 0.040 L = 0.040(50) = 2.00m

viga

113



3.2.6.4.1. PROPIEDADES DE LAS SECCIONES
En ausencia de informacidon mas precisa, el médulo de elasticidad, E., para
hormigones cuya densidad esta comprendida entre 1440 y 2500 Kg/m® puede tomarse

como:%®

E, =0.04371°[f,
Vs = 2.50t/m®>  Peso Especifico del concreto
fe = 280 Kg/cm? Resistencia del Concreto

E, =0.0437".[f, =0.043(2500)" /28 = 28441.83MPa

Relacion Modular n= 5 = M n=38§

E. 28441.83

4

Para definir la geometria de la viga, propondremos dimensiones iniciales, de donde
partiremos para realizar las verificaciones correspondientes y comprobar si la seccion

propuesta es suficiente para resistir las solicitaciones.

SECCION |
Viga Longitudinal < bfs >
tts @ | |
A
Geometria de la Seccién (m):
bfs= 0.400 Ancho del ala superior
tfls= 0.032 Espesor del ala superior h
: w > keW
hw= 2.000 Altura del alma i
tw= 0.016 Espesor del alma
bfi= 0.500 Ancho del ala inferior
tfi= 0.050 Espesor del ala inferior &
i G |
le bfi |

Limites de Proporcionalidad en la Seccion
Como paso siguiente se procedera a verificar los limites de proporcionalidad en la

seccion.

&3 Especificaciones AASHTO para el disefio de Puentes por el método LRFD, Art. 54.2.4
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- Proporcion en alma

I-WQ =2—?2—0 =125, la AASHTO estable ce que si la relacion % es menor que 150, la

viga longitudinal no requerird de rigidizador longitudinal en el alma por que se
considera lo suficientemente rigida para absorber los efectos del pandeo, por tanto
inicialmente la viga no necesitara de un rigidizador longitudinal, esta condicién inicial

se definira una vez calculados los esfuerzos debidos a las solicitaciones.

Aplicando las formulas F.2.26.a, F.2.26.b y F.2.26.c del marco tedrico, se verifican las
proporciones adoptadas para las alas de la viga, tanto para el ala superior como para

el ala inferior:
Proporcion en Alas
islg Bf > % if 211w

2tf

Ala Superior

bfs/2tfs = 6256 = 12 OK Cumple verificacién
D/6 = 033 = Dbfs OK Cumple verificacién
1.1tw = 0018 = f{fs OK Cumple verificacion
Ala Inferior

bfi/2tfi = 500 = 12 OK Cumple verificaciéon
D/6 = 033 = Db OK Cumple verificacion
1.1tw = 0018 = ffi OK Cumple verificacion

La seccion propuesta cumple con las condiciones de proporcion tanto de las alas
como del alma, por tanto tenemos dimensiones inicialmente aceptables para continuar

con nuestro calculo.

Ancho efectivo de Alas
Representa el ancho de losa que actla sobre la viga en la distribucién de cargas para
el calculo de los esfuerzos y reacciones en la misma, del marco tedrico se tiene:
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Para las vigas interiores el ancho de ala efectivo (bi), se puede tomar como el menor

valor entre:

» Un cuarto de la longitud de tramo efectiva: %L = —5:? =12.5m

» 12 veces el espesor promedio de la losa, mas el ancho del alma o el semiancho

del ala superior de la viga, cualquiera sea el valor que resulte mayor:
12ts + max(tw, %bfs) =2.60m

» La separacion promedio de las vigas adyacentes: S =2.00 m

Se utilizara el menor valor de los antes calculados [ViL, (12ts + bf/2), S] para calcular el

ancho de ala efectivo; por lo tanto el ancho de ala efectivo es: bj=2.00 m

Para las vigas exteriores el ancho de ala efectivo (be), se puede tomar como la mitad

del espaciamiento entre vigas mas el menor valor entre:

» Un octavo de la longitud de tramo efectiva: éL = % =6.25m

> 6 veces el espesor promedio de la losa, mas el semiancho del alma o un cuarto

del ala superior de la viga, cualquiera sea el valor que resulte mayor:
6ts + max(% tw, % bfs) =130m

» Ancho del volado: dex = 1.50 m
Por lo tanto el ancho de ala efectivo es: b =2.30 m
Para efectos del andlisis de las propiedades de la seccion tomaremos como ancho

efectivo de losa al menor valor de estos, por tanto adoptamos bs=2.00m,

seguidamente calcularemos las propiedades de la seccion de losa para dicho ancho

efectivo:
Awa = 0400 m? Areadelosa
| bsaxx = 0.0013 m* Inercia de losa en x
| bsayy = 0.1333 m* Inerciadelosaeny
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El LRFD Arto. 6.10.1.1.1b establece que para calcular los esfuerzos de flexiéon dentro

de las secciones sujetas a flexion positiva, la seccidbn compuesta consistira en la

seccién de acero y el area transformada del ancho efectivo de la cubierta de concreto.

Para cargas transitorias asumidas aplicadas a la seccién compuesta a corto plazo, el

area de la cubierta de concreto debe ser transformada usando la proporcién modular a

corto plazo, n. Para cargas permanentes asumidas aplicadas a la seccién compuesta a

largo plazo, el area de la cubierta de concreto debe ser transformada usando la

proporcién modular a largo plazo, 3n.

Propiedades de la Seccion para la Viga Sola:

A
Ix-x
ly-y
yt
yb
St
Sb

0.0698
0.0479
0.0007
1.2128
0.8692
0.0395
0.0551

m2
m4

4

3 3 3 3 3

Area de la seccion
Inercia en x
Inerciaeny

Distancia del eje a la fibra superior

Distancia del eje a la fibra inferior ——
Modulo de seccidn fibra superior

Modulo de seccion fibra inferior

Propiedades para la Seccion Compuesta a largo Plazo (3n=24):

Ix-x
ly-y
yts

yb
S losa
St
Sb

0.0865
0.0711
0.0062
1.1598
0.9598
1.1222
0.0613
0.0741
0.0634

£ N

E-N

w

33333333 3

w

bs/3n = 0.083 m

Area de la seccion : m

Inercia en x
Inerciaeny
Distancia del eje a la fibra superior losa

Distancia del eje a la fibra superior

Distancia del eje a la fibra inferior
Mobdulo de secciodn fibra superior losa
Modulo de seccion fibra superior
Modulo de seccidn fibra inferior
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Propiedades para la Seccion Compuesta a corto Plazo (n=8):

bs/n =0.25m
A = 0.1198 m® Area de la seccién [ 1 ]
Ix-x = 0.0982 m* Inerciaenx
ly-y = 0.0174 m* Inerciaeny
yts = 0.8649 m Distancia del eje a la fibra superior losg
yt = 0.6649 m Distancia del eje a la fibra superior
yb = 14171 m Distancia del eje a la fibra inferior
Slosa = 0.1136 m® Modulo de seccién fibra superior losa
St = 0.1478 m> Moédulo de seccion fibra superior
Sb = 0.0693 m® Méodulo de seccion fibra inferior
> hfs o
Cuadro N° 10: Geometria de las Secciones de Viga e O : ]l
A
GEOMETRIA
SECCION Il | SECCION lii
bfs 0.400 0.400
tfs 0.025 0.025 hw fw
hw 2.000 2.000 K
tw 0.016 0.016
bfi 0.500 0.500 o
tfi 0.038 0.025
i :é [ |
le bfi >
Cuadro N° 11: Propiedades de las Secciones de Viga
PROPIEDADES DE LAS SECCIONES
SECCION I SECCION lil
SECCION SECCION
VIGA SOLA COMPUESTA VIGA SOLA COMPUESTA
3n=24 n=8 3n =24 n=8
A 0.0610 0.0777 0.1110 0.0545 0.0712 0.1045
Ix-x 0.0393 0.0606 0.0842 0.0336 0.0512 0.0696
ly-y 0.0050 0.0061 0.0172 0.0004 0.0059 0.0171
yts - 1.1025 0.8015 - 0.9971 0.7109
yt 1.1764 0.9025 0.6015 1.0714 0.7971 0.5109
yb 0.8866 1.1605 1.4615 0.9786 1.2529 1.56391
S losa - 0.5500 0.1050 - 0.0513 0.0979
St 0.0334 0.0672 0.1400 0.0314 0.0642 0.1362
Sb 0.0443 0.0522 0.0576 0.0344 0.0409 0.0452
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3.2.6.4.2. CALCULO DE LAS CARGAS Y SOLICITACIONES

3.2.6.4.2.1. Metrado de Cargas

Para el metrado de cargas por viga, se toma como ancho tributario el ancho efectivo
de las alas, una vez calculadas las cargas, estas son asignadas a las vigas
respectivas y luego se procede al calculo de las solicitaciones, Se tiene en cuenta el
peso de las cargas muertas actuantes; para las cargas que se presentaran durante la
construccion se estimo inicialmente un 20% del peso de la viga, a continuacion se
presenta el metrado de cargas tanto en vigas interiores como exteriores para el calculo

de las respectivas solicitaciones:
Viga Interior

Calculo del peso propio de la viga metalica:
y = 7850 kg/m® Peso especifico del acero (tabla 2.1)
Wy =17.85(0.40x0.032+2x0.016+0.50 0.05)=0.548/m

Peso de otros elementos metalicos:
Woe = 0.20x0.548 =0.1096¢/ m

W =0.110/ m

Peso de la losa:
Se calculara el peso de la losa para el ancho efectivo de losa correspondiente a la viga

interior, cuyo valor es:

be =2.00m
ye = 2500 kg/m® Peso especifico del concreto (tabla 2.1)

Wy =2x0.20x2.5=1.00¢/m
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Peso de equipos, encofrado y montaje:
Para este caso de carga, se estimara el 20% del peso propio de las vigas metalicas.

W, =0.20x0.548 = 0.1096¢ / m
W, =0.110/m

Peso de veredas:
Las veredas estan fuera del area de influencia de las vigas interiores, por tanto:
W =0.0007/m

Peso de barandas:
Las barandas estan fuera del area de influencia de las vigas interiores, por tanto:
W, =0.000t/m

Peso de la superficie de desgaste:

be =2.00 m
yw = 2200 kg/cm? Peso especifico del asfalto (tabla 2.1)
W,y =2x0.05%x2.20 =0.220t / m

Donde:

Wboc1 = Peso de la viga, elementos metalicos, losa de concreto, equipos, encofrado
Wbc2 = Peso de veredas y barandas

Wow = Peso de la superficie de desgaste

Resumen de Cargas en Vigas Interiores

Wbc1 = 1.767 t/m Peso de Componente
Wbz = 0.000 t/m Peso de Componente
Wbw = 0.220 t/m Peso de superficie de desgaste
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Viga Exterior

Whbc
Whpc
Wbc
Woboc

Wobc
Woc

Wbw
WheL

=

0.548 t/m
0.110 t/m
1.150 t/m
0.110 m

0.453 t/m
0.100 m

0.253 /m
0.360 t/m

Peso propio de la viga
Peso de otros elementos metalicos
peso de losa de concreto

Peso de Equipos, encofrado y montaje

Peso de veredas

Peso de Barandas |

Peso de superficie de desgaste
Sobrecarga Peatonal

Resumen de Cargas en Vigas Exteriores

Woct
Whbc2
Wow
WhrL

1.917 t/m
0.553 t/m
0.253 t/m

0.360 t/m

Peso de Componente
Peso de Componente
Peso de superficie de desgaste
Sobrecarga Peatonal

3.2.6.4.2.2. Solicitaciones por Cargas Permanentes

Para el calculo de momentos flectores y fuerzas cortantes, las especificaciones

AASHTO, recomienda que el analisis se debe efectuar para cada decimo de luz del

puente.

A) Efectos por Cargas Permanentes en Vigas Interiores

Wobc1 =

1.767 t/m

Wbc2=  0.00 t/m

Wow = 0.22 t/m

L

le—D e

Figura 3.23: Distribucion de Cargas Permanentes en Vigas
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Para una viga simplemente apoyada con un tramo (L) cargado con una carga
uniformemente distribuida (w), la fuerza cortante (V) y el momento flexionante (M) a
cualquier distancia (x) del apoyo son dados por:

M, = %—(L -x) ; para el calculo de momentos flectores.

x

V = W(L ~2x ) ; para el calculo de fuerzas cortantes.

Los cuadros siguientes resumen las fuerzas cortantes (Vi) y los momentos flexionantes
(M,) por carga muerta sin factorar para una viga tipica a cualquier distancia (x) del

apoyo.
Cuadro N° 12: Momentos Flectores en Vigas Interiores
Dlstla:cna Momento Flector
L=50m. DC;, DC, DW
0.0 0.000 0.000| 0.000
0.1 198.799 0.000 | 24.750
0.2 353.420 0.000 | 44.000
0.3 463.864 0.000 | 57.750
0.4 530.131| 0.000| 66.000
0.5 552.219 0.000 | 68.750
06 | 530.131 0.000 | 66.000
0.7 463.864 0.000| 57.750
0.8 353.420 0.000 | 44.000
0.9 198.799 0.000 | 24.750 =0=DC1 =0=DC2 ==DW
1.0 0.000 0.000| 0.000
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Cuadro N° 13: Fuerzas Cortantes en Vigas Interiores

DiStlaE‘Cia Fuerza Cortante 50
L=50m | DG, DC, - DW :g
0.0 44178 0.000 5.500 20
0.1 35.342 0.000| 4400|| 4
0.2 26.507 0.000 3.300 | 0
0.3 17.671 0.000 2.2001| -10
0.4 8.836 0.000 1.100 -20
0.5 0.000 0.000 0.000 -30
0.6 -8.836 0.000 -1.100 -40
0.7 -17.671 0.000 -2.200{| -50
0.8 -26.507 0.000| -3.300 060 02 04 06 0B 10
0.9 -35.342 0.000 -4.400 Om= DC1 == DC2 == DW
1.0 -44.178 0.000 -5.500
B) Efectos por Cargas Permanentes en Vigas Exteriores
Wbci=  1.917 t/m Whoca=  0.55 t/m Wow = 0.25t/m
Wee=  0.360 t/m
Cuadro N° 14: Momentos Flectores en Vigas Exteriores
D/L Momento Flector 0 %;0 0,' > 10
L=50m | DC, DC, DW PL_ |00 4
0.0 0.000 0.000 0.000 0.000
0.1 215.674 62.213 | 28.463 40.500 | |200 -
0.2 383.420 | 110.600| 50.600 72.000 300
0.3 503.239| 145.163 | 66.413 94.500
0.4 575.131| 165.900| 75.900| 108.000 | {400 -
0.5 599.094 | 172.813} 79.063| 112.500 500 |
0.6 575.131| 165.900| 75.900| 108.000
0.7 503.239 | 145.163 | 66.413 94.500 | (600
0.8 383.420{ 110.600| 50.600 72.000 b 0c2
~C=DC1 ={=DC
09 |215674| 62213| 28463 | 40.500 DW L
1.0 0.000 0.000 0.000 0.000
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Cuadro N° 15: Fuerzas Cortantes en Vigas interiores

D/L Fuerza Cortante

L=50m| DC; | DC, DW PL
0.0 47928 | 13.825] 6.325| 9.000
01 38.342| 11.060| 5.060| 7.200
0.2 28.757 | 8.295| 3.795| 5.400
0.3 19.171 5.630| 2.530| 3.600

0.4 9586| 2.765| 1.265| 1.800
0.5 0.000| 0.000| 0.000| 0.000
0.6 -9.586 | -2.765| -1.265 | -1.800
0.7 -19.171| - -5.530 | -2.530 | -3.600
0.8 -28.757 | -8.295] -3.795 | -5.400 e DC1 ~-DC2
0.9 -38.342 | -11.060 | -5.060 | -7.200 =i DW =>e=PL

1.0 -47.928 | -13.825 | -6.325 | -8.000

3.2.6.4.2.3. Factor de Distribucion Lateral de Cargas para Flexién y Cortante
Este factor sirve para realizar una redistribucion de los esfuerzos generados por
efectos de la sobrecarga vehicular en vigas interiores y exteriores.

QO]

o
3

L aa 1 . 113 i T}%ﬂ_——’
4 b

O
C
3
| 2.5 | 25% /-Asfalto E=0.05m
T,

-

Figura 3.24: Ubicacién transversal del Camién en el Puente
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El camién o tandem de disefio sera ubicado transversalmente de manera que ninguno
de los centros de las cargas de rueda esté a menos de 600 mm a partir del borde del
carril de disefio.

Pi2 P2
LINEA DE RUEDA LINEA DE RUEDA
| 0.60 1.80 ¢
Kz 7 25% | 25% ~Asfalto E<0.05m
1 1 I
oo J

Figura 3.25: Ubicacién de los ejes del Camién en la seccién transversal del
Puente
a) Factor de Distribucion Lateral de Cargas para Flexién y Corte.

~7

R R
i - - < - N . ) - -
tartela | ) - . . <7- ts /2 ]

T - 1

4

tf'+(hw/2)

I |

Figura 3.26: Distancia entre centros de gravedad de la viga y la losa.
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Relacién Modular de la Viga respecto a la Losa n= 8

Inercia de Viga | = 0.0479 m*
Area de Viga A= 0.0698 m?
Distancia entre los C.G. de Losa y Viga €g = 1.31 m
Longitud de Viga = 50.00 m
Espesor de Losa ts = 020 m
Espaciamiento entre Vigas = 200 m
Distancia del Inicio de Calzada el Eje de Viga Ext. de = 0.30 m
Parametro de Rigidez Longitudinal K, = "(I + A-eé)

Ky = 1.3453 m*

Para Momentos en vigas interiores:
Para un carril de disefio cargado, la distribucidon de las sobrecargas por carril para

momento en vigas interiores se determinara de la formula F.2.7 como sigue:

S 0.4 S 03/ K 0.1
=06+ —— = 5
gmomento_mt (4300) (L) Lt;i

2000)““( 2000 )"'3( 1345300
4300,/ \ 50000/ \50000x 200’

0.1
gmomento_int =0.6+ ( ) =0.376

Para dos 6 mas carriles de disefio cargados, la distribucién de las sobrecargas por
carrii para momento en vigas interiores se determinara a partir de la formula F.2.8

como sigue:

S 0.6 S 02( 0.1
. =0075+) —— — —£
gmomento_mt (2900) (L) Lt?

2000)"‘6( 2000 )“( 13453000
2900 50000 50000 x 2003

g momento _int

0.1
=0.075+ ( J =0.550

Por lo tanto gobierna: mg;= 0.550
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Para Momentos en vigas exteriores:
De la formula F.2.10 para un carril cargado:

R=0.425V = gooe o =1.2%0.425 > =0.510

g momento _ext

De la féormula F.2.11 para dos o mas carriles cargados:

300

e=0.77+ . =0.77+ ——=0.877

= m€ =0.550x0.877 = 0.482
28 O 0 28 00 g momento _ext g momento _int

Por lo tanto gobierna: mg.= 0.510

Los factores de distribucién por sobrecarga para cortante en una viga interior son
calculados de manera similar. El rango de aplicacién es similar al utilizado para

momento.

Para Cortante en vigas interiores:
Para un carril de disefio cargado, la distribucion de las sobrecargas por carfil para
cortante en vigas interiores de la féormula F.2.12 como sigue:

=0.36 + 5 =036+ 2000 =0.563

gcortante_int 7600 7600
Para dos 6 mas carriles de disefio cargados, la distribucién de las sobrecargas por
carril para cortante en vigas interiores se determinara a partir de la formula F.2.13

como sigue:

2.0 2
gcortante int = 02 + S - S ) = 02 + S "( 2000 ) - 0721
- 3600 110700 3600 110700

Por lo tanto gobierna: mg;=0.721
Para Cortante en vigas exteriores:

De la férmula F.2.14 para un carril cargado:
R=0.425V = g prunie ou =1.2%x0.425 > Ceornte_ e = 0.510
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De la férmula F.2.15 para dos o mas carriles cargados:

d 300
e=0.6+_— =06+ ——=0700 = we =0.721x0.7 = 0.504
300 3000 gcor tan fe _ ext gcortanle_lnte X

Por lo tanto gobierna: mg.= 0.510

El camién de disefio para fatiga es un vehiculo de un solo carril que no incluye el factor
de presencia miuiltiple. Los factores de Distribucidn aproximados ya incluyen los
factores de presencia multiple, por lo tanto se debe eliminar el factor de presencia
multiple de un solo carril (1.20) del FDLC para un carril y asi obtener el FDLC por
fatiga:

Cuadro N° 16: Resumen de factor de Distribucion Lateral de Cargas por Viga

Viga Interior Viga Exterior
Momento | gmomento int 0.550 gmomento ext 0.510
Cortante Jcortante int 0.721 Jeortente ext | 0.510
Momento por Fatiga Qmomento fi 0.314 Omomento fe 0.425
Cortante por Fatiga cortante fi 0.469 corlante fe 0.425

3.2.6.4.2.4. Solicitaciones por Sobrecarga Vehicular

A continuacién se presentan los efectos que se generan por la accidén de la sobrecarga
vehicular especificados en el Manual de Disefio de Puentes del MTC y en el marco
teérico de la presente investigacion, los cuales fueron calculados utilizando un
programa de analisis estructural, en este caso, el software Sap2000 versién 14; los
resultados que se presentan en los cuadros N°19, 20, 21 y 22 son los efectos por
carril, a los cuales se les aplicara el factor de distribuciéon lateral de cargas

correspondiente con la finalidad de obtener los efectos que se generan en cada viga.

Para efectos de obtener el momento maximo, la viga se analiza para el tren de cargas
del Camién de Diserio, del Tandem de Disefio y para la Carga de Carril; el momento
maximo de Disefo se tomara como el mayor momento entre el Tandem de Disefio y el
Camién de Disefio mas el momento generado por la carga de Carril; luego se anadira
el impacto correspondiente, el cual es de 33% para el estado Limite de Resistencia y
15% para el estado Limite de Fatiga, tal y como lo especifica la AASHTO, similar

procedimiento se aplicara para el calculo de las cortantes.
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En el andlisis de ia viga se debe colocar las cargas en las posiciones mas

desfavorables. Para determinar ia posicion de la carga viva mas desfavorable que

causa los mayores efectos de cortantes 0 momentos se puede hacer uso de las lineas

de influencia y evitar asi someter la estructura a la infinidad de posiciones de carga.

Segun el teorema de Barell, la posicién mas desfavorable que produce el maximo

momento, es aquella en la cual la carga mas pesada y la resultante de todas las

cargas aplicadas equidistan del centro de luz.

¢

i
I
1

i

AN

L—]———————-Ll2+m-4.30

—

v

=

[ 9

Figura 3.27: Posicién de cargas que crea el momento maximo en las Vigas

Longitudinales.

Cuadro N° 17: Linea de Influencia para Momentos Flectores

1.0

3.0

5.0

7.0

9.0

11.0

13.0

Distancia

/L L.I. PARA

L=50m MOMENTO
0.0 0.000
0.1 2.572
0.2 5.143
0.3 7.715
0.4 10.287
0.5 12.142
0.6 9.713
0.7 7.285
0.8 4.857
0.9 2428
1.0 0.000

LINEA DE INFLUENCIA PARA MOMENTOS
1000 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0

=&~ L. MOMENTOS
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Cuadro N° 18: Linea de influencia para Fuerzas Cortantes

LINEA DE INFLUENCIA PARA CORTANTE

0.2

0.4
=& L.I. PARA CORTANTE

T

0.6 0.8 1.0

Distancia

L L.l. PARA
CORTANTE

=50m

0.0 1.000

0.1 0.900

0.2 0.800

0.3 0.700

0.4 0.600

0.5 0.500

0.6 0.400

0.7 0.300 | 0.0

0.8 0.200 : 0.0

0.8 0.100

1.0 0.000

A) Efectos por Sobrecarga Vehicular HL-93 por ancho de via.

Se andlisis se realiz6 utilizando un software especializado en célculo estructural como

es el Sap2000 version 14, en el cual se introdujo las cargas del camion de disefio

especificados en el manual del MTC y en este documento.

Cuadro N° 19: Momentos Flectores por S/C vehicular por ancho de Via

Distancia | Momento | Momento | Momento
/L Flector Flector Flector

L=50m. | Camién Tandem W
0.0 0.000 0.000 0.000
0.1 138.456 98.757 | 107.982
0.2 244 .816 175.787 | 191.972
0.3 319.166 231.090 | 251.972
0.4 362.013 263.111 | 287.982
0.5 374 .658 273.025 | 300.000
0.6 362.013 263.111 | 287.982
0.7 319.166 231.090{ 251.972
0.8 244 816 175.787 | 191.972
0.9 138.456 98.757 | 107.982
1.0 0.000 0.000 0.000

50
100
150
200
250
300
350

0.0 0.2 0.4 0.6 0.8

10

== Camion --=Tandem =xr—W
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Cuadro N° 20: Fuerzas Cortantes por S/C vehicular por ancho de Via

Distancia | Fuerza Fuerza Fuerza
/L Cortante | Cortante | Cortante

L=50m.| Camién Tandem W
0.0 31.244 22.157 24.000
0.1 27.932 19.915 19.200
0.2 24619 17.672 14.400
0.3 21.306 15.429 9.600
0.4 17.993 13.187 4.800
0.5 14.680 10.944 0.000
0.5 -14.680 -10.944 0.000
0.6 -17.993 -13.187 -4.800
0.7 -21.306 -15.429 -9.600
0.8 -24.619 -17.672 -14.400
0.9 -27.932 -19.915 -19.200
1.0 -31.244 -22.157 -24.000

== Camidn

B) Efectos por Sobrecarga Vehicular HL.-93 por ancho de via para el estado

Limite de Fatiga y Fractura

El manual del MTC especifica que para el estado limite de fatiga se considerarad como

carga vertical la de un solo camion de disefio, pero con una distancia fija de 9,00 m

entre los dos ejes de 145 kN; de lo cual tenemos lo siguiente:

©

145kN *

|

9.00 m

145kN+

© ©

35kN +

i 430m l

i

T 1

Figura 3.28: Camion de Diserio utilizado para el estado Limite de Fatiga

De manera similar al caso anterior, para efectos de obtener el momento maximo

generado por fatiga en las vigas longitudinales; se analizé utilizando un software

especializado en calculo estructural como es el Sap2000 version 14, en el cual se

introdujo las cargas del camion de disefio que se especifica para este estado limite; los

131



El céalculo de los efectos por viga se realizara aplicando la siguiente férmula:

Momento = Momento

viga carrit X 8 correspond iente

Cor tan te = Cor tan te

viga carril X g correspond iente

Cuadro N° 23: Efectos por sobrecarga vehicular en vigas interiores y exteriores

Viga Vigas Interiores Vigas Exteriores
Momento | Momento | Fuerza Fuerza | Momento | Momento | Fuerza Fuerza
Distancia/ | _Flector Flector | Cortante | Cortante | Flector Flector | Cortante | Cortante
L Camioén W Camién w Camioén w Camioén W
Tandem Tandem Tandem Tandem
0.0 0.000 0.000 22.515 17.295 0.000 0.000 15.935 12.240
0.1 76.087 59.340 20.128 13.836 70.613 55.071 14.245 9.792
0.2 134.353 105.496 17.741 10.377 124.856 97.906 12.556 7.344
0.3 175.393 138.468 15.354 6.918 162.775 128.506 10.866 4.896
0.4 198.939 158.256 12.966 3.459 184.626 146.871 9.176 2.448
0.5 205.888 164.861 10.579 0.000 191.076 153.000 7.487 0.000
0.6 198.939 158.256 | -12.966 -3.459 184.626 146.871 -9.176 -2.448
0.7 175.393 138.468 | -15.354 -6.918 162.775 128.506 | -10.866 -4.896
0.8 134.535 105496 | -17.741 -10.377 124.856 97.906 | -12.556 -7.344
0.9 76.087 59.340 | -20.128 -13.836 70.613 55.071 -14.245 -9.792
1.0 0.000 0.000 | -22.515 -17.295 0.000 0.000 | -15.935 -12.240

Cuadro N° 24: Efectos por sobrecarga vehicular para el estado limite de fatiga en

vigas interiores y exteriores

Viga Vigas interiores Vigas Exteriores
Momento | Momento | Fuerza Fuerza | Momento | Momento | Fuerza Fuerza
Distancia / | _Flector Flector | Cortante | Cortante | Flector Flector | Cortante | Cortante
- Camién w Camién w Camién w Camion w

0.0 0.000 0.000 13.853 0.000 0.000 0.000. 14.760 0.000
0.1 40.731 0.000 12.299 0.000 64.916 0.000 13.104 0.000
02 71.392 0.000 10.744 0.000 | 113.784 0.000 11.447 0.000
0.3 93.080 0.000 9.189 0.000 148.350 0.000 9.7 0.000
04 104.852 0.000 7.635 0.000 | 167.112 0.000 8.134 0.000
0.5 107.280 0.000 6.080 0.000 170.982 0.000 6.478 0.000
0.6 104.852 0.000 -7.635 0.000 167.112 0.000 -8.134 0.000
0.7 83.080 0.000 -9.189 0.000 148.350 0.000 -9.791 0.000
0.8 71.392 0.000 | -10.744 0.000 113.784 0.000 | -11.447 0.000
0.9 40.731 0.000 | -12.299 0.000 64.916 0.000 | -13.104 0.000
1.0 0.000 0.000 | -13.853 0.000 0.000 0.000 | -14.760 0.000




3.2.6.4.2.5. Calculo de los Esfuerzos Ultimos _

Ahora procederemos a efectuar el calculo de los esfuerzos UGltimos por flexion que se
generan en cada seccion de la viga longitudinal, para esto se empleara los
conocimientos basicos de resistencia de materiales, en donde el esfuerzo normal
maximo producido por flexidbn se calcula dividiendo el momento de mayor magnitud
obtenido sobre el punto de interés, entre el médulo de secciéon del elemento

correspondiente.

El calculo de esfuerzos se realizara para el Estado Limite de resistencia I, Servicio Il y
Fatiga y se verificara en la fibra superior de losa, asi como en la fibra superior en
inferior de la viga. En el analisis, debe tenerse en cuenta que a las cargas
permanentes del tipo DC1, le corresponde el médulo de seccion para la viga sola, “S”;
a las cargas del tipo DC2 y DW le corresponde el modulo de seccién para la seccién
compuesta a largo plazo, “Ss,”; y a todas las cargas vivas le corresponde la seccién a
corto plazo, “S,”. La aplicacion de cada uno de estos esfuerzos segun el estado limite

a analizar se realizara utilizando las ecuaciones que se presentan a continuacion:

. i)osa r A %
M S compresion .
f Z EJE NEUTRO
traccion

L

Figura 3.29: Esfuerzos en la seccion Compuesta

ESTADO LIMITE DE RESISTENCIA |

Esfuerzos en la fibra superior de la Losa:

M ) M. +
<7=().95[1.25MDC2 #1572 +1.75(1 33MLL+S wtMp J]/n
3n 3n

n

Esfuerzos en la fibra superior e inferior de viga:

M M
c =0.95|:1.25%+1.25 BC2 415 Moy +1.75(

S

3n 3n n

1.33M,, + M, + M, ﬂ
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ESTADO LIMITE DE SERVICIO I
Esfuerzos en la fibra superior de la Losa:

ool Moer Moy o[ 133My + M, + My )| ]
3n S3n S

n

Esfuerzos en la fibra superior e inferior de viga:

0:][]_MM1+]Mm2 +]MDW +1.3[1.33MLL ;MW+MPLJ:|

S | S3n S3n n

ESTADO LIMITE DE FATIGA

Esfuerzos en la fibra superior de la Losa:
o =tfors M2 )|

Esfuerzos en la fibra superior e inferior de viga:

o= 1[0_75(___#1-15%,, H
S,

Donde:

n = Relacion modular del concreto

Mpci = Momento debido al peso del tablero y las vigas
Mpcx = Momento debido al peso de veredas y barandas
Mpw = Momento debido al peso de la superficie de rodadura
My = Momento debido a Ié sobrecarga vehicular

My = Momento debido a la sobrecarga de carril

Mp. = Momento debido a la sobrecarga peatonal

S = Médulo de seccion de la viga sola

S, = Modulo de seccion para cargas de corta duracion
San = Mobdulo de seccidn para cargas a largo plazo
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Cuadro N° 25: Esfuerzos tltimos en las Vigas Principales

ESFUERZOS ULTIMOS (t/m?%)
VIGA EXTERIOR | tancia ooL] o1 | o2t | o3L | o4 | o05L
ESTADO LIMITE | Ubicacién SECCION
m ] wm | n ] TR
fsuplosa | 0.00 681.0] 1127.1| 14764 1537.6| 1598.7
Resistencial |fsup.viga | 0.00| 12258.3 | 20664.8 | 27105.2 | 27052.4 | 28161.1
f infviga |0.00| 172250 23875.0 | 31293.9 | 29217.3 | 30395.2
fsup.losa | 0.00 5354 | 886.1] 1160.8! 1208.8| 1256.8
Servicio If fsup.viga |[0.00| 10094.9| 17011.2 | 22313.7 | 22213.7 | 23149.5
f infviga | 0.00| 13946.8 | 19328.3 | 25335.5 | 23642.6 | 24596.9
f sup.losa 0.00 60.8 99.3 128.4 134.8 137.9
Fatiga fsup.viga | 0.00 3495| 59.0| 7770] 829.1 848.3
finfviga [0.00| 10529| 14482 1888.2| 1767.2| 1808.1

Como se puede observar el esfuerzo Ulitimo maximo tiene un valor de 31 293.9 tn/m?,

el cual se genera en la zona inferior de la viga longitudinal; por lo tanto se propone la

utilizacion de acero A-50 en cual es capaz de resistir dichos esfuerzos ya que puede

soportar un esfuerzo de fluencia mayor al que se generara en las vigas.

Esfuerzo fluencia acero estructural A-50

fy:

3.2.6.4.3. CALCULO DEL MOMENTO PLASTICO

Figura 3.30: Ubicacion del eje Neutro Plastico

g‘ﬂ

CASO#

fy= 3500 Kglcm?
35000 t/m?

donde:

w] £

g Y
Law B =F,4,

CASO NI

CASOULIV.V

P =085fb,
B, = 1‘;11:‘"1»




Las fuerzas plasticas en las porciones de acero de una seccién transversal se
calcularan usando el esfuerzo de fluencia de los patines, el alma, y el acero de
refuerzo, como sea apropiado. Las fuerzas plasticas en las porciones de concreto de
una seccion transversal que estan en compresién pueden ser basadas en un bloque
de esfuerzos rectangulares con la magnitud de esfuerzo de compresién igual a 0,85 f'c.

El concreto en tension debera ser omitido.

Losa
P

s m =0.857".b =0.85x 280 x 2% 0.20(10) = 952.00n

s_int ts

P

S _ext

=0.85f", b = 0.85 x 280 x 2.30 x 0.20(10) = 1094 .801n

s_exlts

Refuerzo Longitudinal en Losa: A, =1822cm* A, =14.61cm’
P, =A4,f, =18.22x 4200 = 76524 kg = 76.524n

P, =A,f, =14.61x4200 = 61362 kg = 61.362m

Cuadro N° 26: Tensiones actuantes en la viga metalica

Ala en Compresion Alma Ala en Traccién
Seccion | b=by | t-=t;x | Pc=f,.bete | D=hw | tw | Pwi=fy.Dit, | b=bg | t=ty | Py=f,.b.t,
(mm) | (mm) (tn) (mm) | (mm) (tn) (mm) | (mm) (tn)
1 400 32 448.0 2000 16 1120.0 500 | 50 875.0
400 25 350.0 2000 | 16 1120.0 500 38 665.0
3 400 25 350.0 2000 | 16 1120.0 500 25 4375

Utilizando las férmulas de figura 2.13, se procedera a calcular la ubicacion del eje

neutro plastico que se genera en la viga segun corresponda:

Caso I: ENP en el alma

Cuadro N° 27: Verificacion si el ENP recae en el aima

Pt + Pw Pc+Ps+Prb+Prt Y ext Mp ext
tn tn mm tn-m

1 1995.00 | > 1680.65 280.67 | 3048.23 | CONFORME

2 1785.00 | > 1682.65 180.67 | 2633.40 | CONFORME

3 1657.50 | > 1682.65 -22.45 2189.23 | NO CONFORME

Seccion
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Se observa que para las secciones 1 y 2, el eje neutro plastico se ubica en el alma,
pero la seccion 3 no cumple con esta condicion, por lo tanto se procedera a verificar en
el Caso ll.

Caso lI: ENP en el ala superior

Cuadro N° 28: Verificacion si el ENP recae en el ala superior

Pt + Py P AP +Py Yet | Mpex
tn tn mm | th-m
3 1907.50 | > 1232.65 24.10 2189.62 | CONFORME

Seccién

Se observa que la seccion 3 si cumple con la condicién para este caso, por tanto el eje
neutro plastico se ubica en el ala superior.

Resumen del Momento Plastico en las diferentes secciones de la viga:

280.67 mm 3048.23 t-m secc 1
Y ext= 180.67 mm Mpext= < 2633.40 t-m secc 2
24.10 mm 2189.62 t-m secc 3

3.2.6.4.4. VERIFICACION DE LOS ESTADOS LIMITE

Para asegurar que la viga metélica sera capaz de resistir las solicitaciones en todos los
estados limites, las especificaciones AASHTO sostienen que es necesario realizar las
verificaciones correspondientes para cada uno de ellos, por lo que a continuacion se
procedera a realizar el calculo respectivo:

3.2.6.4.41. Estado Limite de Resistencia

El estado limite de resistencia esta disefhado para soportar los factores de carga
muerta y carga viva. Considerando el diagrama de flujo presentado en la figura 2.18,
se procedera a realizar las verificaciones para el estado limite de Resistencia:
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3.2.6.4.4.1.1. Esbeltez del Aima en el rango Plastico
Las especificaciones AASHTO establecen que para una seccidon compuesta el flexiéon

positiva se debe verificar si la seccidn es compacta; para esto se debe revisar el limite

de esbeltez del alma aplicando la formula F.2.34;

2D /
—? <376 £
w ch

2Dcp = Profundidad del alma en el rango plastico

Por tanto

2Dcp/tw =
2Dcpltw =
2Dcpltw =

35.08

22.58

0.00

N A

IA

3.76 V(E/Fyc)
3.76 V(E/Fyc)
3.76 V(E/Fyc)

89.88 secc.1 ok
89.88 secc.2 ok
89.88 secc.3 ok

Por lo tanto las secciones son compactas, esto quiere decir que la seccidén desarrollara

el momento plastico sin que se produzca pandeo.

3.2.6.4.4.1.2. Resistencia Nominal a La Flexion
Teniendo en consideracién que la estructura esta trabajando en flexién positiva, el

calculo del momento nominal se realizara utilizando las formulas F.2.36 y F.2.37 del

marco teorico:

a) Seccion Compuesta en Flexion Positiva

M,=M,

M, M(

D
1.07-0.7-"
D

t

Si

D, <0.1D,

) si D, >0.1D,

Cuadro N° 29: Calculo y Verificacion del Momento Nominal

Seccién Dp 0.1Dt Mn Dp < 0.42Dt
{mm) {mm) (tn) 0.42Dt
1 280.67 > 208.20 2973.96 874.44 | CONFORME
180.67 <  206.30 2633.40 | 866.46 | CONFORME
3 24.10 < 205.00 2189.62 |861.00| CONFORME
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b) Calculo del momento de fluencia
Se calculara el momento de fluencia, My, de una seccion compuesta en la region de
momento positivo. Esencialmente, My se toma como la suma de los momentos debido
a las cargas factoradas en el Estado Limite de Resistencia aplicadas separadamente

al acero, a la seccion compuesta a largo y a corto plazo.

El momento de fluencia esta dado por las férmulas F.2.16 y F.2.17 del marco tedrico,

de donde se tiene:

M, M
My:MDl+MD2+MAD MAD=(FJ_;/_ Dl_i)
Sb Sb3n
Siendo:
My, =1.25M M,, =125M ., +1.5M ,,,
Siendo: Fyr=35000 t/m*

A continuacion en el cuadro N° 30 se presentan los momentos mayorados en Vigas

“exteriores:

Cuadro N° 30: Momentos Mayorados en Vigas Exteriores

Distancia/L Lx Viga Exterior
Mb1 Mp2z | WMap
L =50.00 m. (m) t-m t-m t-m
0.0 0.000 0.00 0.00 1582.08
0.1 5.000 269.59 120.46 | 1094.09
0.2 10.000 479.28 214.15 | 1156.36
0.3 | 15.000 629.05 281.07 | 887.72
04 20.000 718.91 321.23 | 1288.47
05 25.000 748.87 334.61 | 1241.06

La resistencia a la flexiébn positiva en esta seccion de disefio debe cumplir con la
ecuacion fundamental del LRFD, por tanto sera verificada como sigue:

M, =¢ .M, donde Of =1 por tanto: M =M,

zni}/iMi SMr
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En el cuadro N° 31 se hace una comparacion entre el momento de fluencia y los
momentos plasticos calculados, con la finalidad de determinar si la estructura estara
trabajando en el estado de fluencia y verificar si la seccion es adecuada por flexion.

Cuadro N° 31: Momento de Fluencia, Momento Resistente y Momento ultimo

. . Viga Exterior
Distancia/L Lx M, M M. (RY)
L =50.00 m. (m) t-m t-m t-m

0.0 0.000 1582.08 | 2189.62 0.00

0.1 5.000 1484.14 | 218962 | 685.57
0.2 10.000 1849.78 | 2633.40 | 1217.29
0.3 15.000 1797.84 | 2633.40 | 1595.28
0.4 20.000 2328.61 | 2973.96 | 1820.09
0.5 25.000 2324.53 | 2973.96 | 1893.19
0.6 30.000 | 2328.61 | 2973.96 | 1820.09
0.7 35.000 1797.84 | 2633.40 | 1595.28
0.8 40.000 1849.78 | 2633.40 | 1217.29
0.9 45.000 1484.14 | 2189.62 | 685.57
1.0 50.000 1582.08 | 2189.62 0.00

~—t— My == Mr == Mu (R-1)

Figura 3.31: Diagrama Momento de Fluencia, Momento Resistente y Momento
Ultimo

Del grafico el momento resistente de la seccioén es mayor que el momento de fluencia y

el momento factorado que generan las solicitaciones; por tanto la seccién es
adecuada por flexién.
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3.2.6.4.4.2. Verificacion para el estado Limite de Servicio

Estas disposiciones son para controlar la cantidad de deformacién permanente,

considerando el diagrama de flujo presentado en la figura 2.16, se procedera a realizar

las verificaciones para el estado Limite de Servicio. En el cuadro N° 32 se presenta el

resumen de los esfuerzos generados en la seccion compuesta debido a la carga

vehicular o también denominadas cargas de corta duracion.

Cuadro N° 32: Esfuerzos en la Seccion Compuesta (Cargas de Corta Duracion)

D/L Momentos St Sp.n O Ala sup. O Alainf.
L = 50.00 m. t-m m’* m’ t/m? t/m?

0.0 0.000 0.136 0.045 - 0.00 0.00
0.1 188.363 0.136 0.045 1383.42 | 4167.09
0.2 334.073 0.140 0.058 2396.74 | 5799.89
0.3 437.183 0.140 0.058 3123.40| 7590.00
04 497.997 0.148 0.069 3370.31 7183.61
0.5 517.295 0.148 0.069 3500.92 7461.67

3.2.6.4.4.2.1. Verificacion de esfuerzos por flexion

a) Esfuerzos en el ala superior de la viga de acero de la seccion compuesta.

b)

Para este caso se utilizara la formula F.2.21 del marco teérico:

f; =0.95R,F,

Rh= 1

, donde

Fy= 35000 t/m?

=Ry, (01)c1 +0pcy +Opy 130, +1.30y )

para elementos homogéneos

0.95R.Fy=

33250 t/m?

f; =1(15178.4 +2332.33 +1067.05+1.3x1719.89 +1.3x1796.84) = 23149.5tn/ m*

Esfuerzos en el ala inferior de la viga de acero de la seccion compuesta

Para este caso se utilizara la formula F.2.22 del marco tedrico:

f +% <0.95R,F,

Y

, donde

fi=0.00, por tanto  0.95R,F,, =33250m/m’

Jr= 1(1 0878.1+2707.3+1247.7+1.3x3665.7+1.3x 3829.7) = 24596.9tn/ m*




c) Esfuerzos en ambas alas inferior y superior de la viga de acero de la seccién no

compuesta.

Para este caso se utilizaran las férmulas F.2.23 del marco teérico:
Sy +~/;—’ <0.80R,F,, , donde fi=0.00, por tanto  0.80R,F,, = 28000tn/m’

Aplicando las férmulas anteriormente mencionadas, se obtienen los siguientes

resultados para el ala superior de la viga, los cuales se presentan en el cuadro N° 33:

Cuadro N° 33: Esfuerzos en ambas alas de la seccién

Viga Exterior
Distancia /L Lx Seccion Compuesta Seccién no Compuesta
frawsup. | (Fr¥t/2aaint | (Fr+F/2atasup. | (F;+/2)ataint
L = 50.00 m. (m) tim? tm’ tim? t/m®
0.0 0.00 0.00 0.000 0.00 0.00
0.1 5.00 10094.94 13946.75 6873.80 -6277.90
0.2 10.00 17011.25 19328.31 12220.10 | -11160.70
0.3 15.00 22313.73 25335.53 16038.90 | -14648.40
0.4 20.00 22237.42 23642.64 18330.10 | -16741.00
0.5 25.00 23149.52 24596.92 19093.90 | -17438.50
0.6 30.00 22237.42 23642.64 18330.10 | -16741.00
0.7 35.00 22313.73 25335.53 16038.90 | -14648.40
0.8 40.00 17011.25 19328.31 12220.10 -1116.70
0.9 45.00 10094.94 13946.75 6873.80 -6177.90
1.0 50.00 0.00 0.000 0.000 0.00

El cuadro N°33 muestra la variacion de los esfuerzos de la seccién compuesta y no
compuesta tanto para el ala inferior como para el ala superior a lo largo de toda la viga,
estos valores deberan satisfacer lo requerimientos establecidos por la AASHTO; para
apreciar mejor estas variaciones y su comparacion con lo establecido por la AASHTO -

se presenta los graficos siguientes:
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Figura 3.32: Esfuerzos en la Seccién Compuesta
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Figura 3.33: Esfuerzos en la Seccién no Compuesta

En la figura 3.32 se puede apreciar que los esfuerzos en la seccion compuesta tanto
para el ala superior como para el ala inferior, y en {a figura 3.33 se observa los
esfuerzos para la seccién no compuesta, para ambos casos se observa que satisfacen
la ecuacion del LRFD por lo que se considera que la seccion compuesta y la seccién
no compuesta cumplen con los requerimientos minimos establecidos. La intensién de
estas verificaciones es evitar que las cargas de ftrafico esperadas provoquen
deflexiones permanentes que pudieran afectar la transitabilidad.
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3.2.6.4.4.3. Verificacion para el estado Limite de Fatiga

Representa la probabilidad de que algunos vehiculos mas grandes que la HL-93
crucen el puente. La intencion del estado limite de fatiga es limitar el crecimiento de
las fisuras bajo cargas repetitivas, a fin de impedir la fractura durante el periodo de
disefio del puente. Considerando el diagrama de flujo presentado en la figura 2.17, se
procedera a realizar las verificaciones para el estado Limite de Fatiga:

3.2.6.4.4.3.1. Verificacion de Esfuerzos por Corte

El cortante debe verificarse en cada seccion de la viga. Sin embargo, el cortante es
minimo en la localizacién del momento maximo positivo, y es maximo en los extremos,
en nuestro caso es maximo en el estribo. Por lo tanto, los calculos requeridos para

disefio por cortante se presentaran para la seccién de disefio de la viga en el estribo.

Los cortantes factorados por fatiga se multiplican por el factor de carga de fatiga (0.75)
y el factor de distribucion adecuado para llegar a los cortantes en los rangos de disefio
para fatiga. El cuadro N° 34 muestra el resumen de las fuerzas cortantes por el estado

limite de fatiga y se presenta a continuacion:

Cuadro N° 34: Fuerzas Cortantes por Fatiga

Distancia /L FUERZA CORTANTE (t)

L =50.00 m. DC, DC. DW LL* | Vu*
0.0 47.93 13.83 6.33 31.24 | 95.56
0.1 38.34 11.06 5.06 27.93 | 79.04
0.2 28.76 8.30 3.80 2462 | 62.51
0.3 19.17 5.53 2.53 21.31; 45.98
0.4 9.59 2.77 1.27 17.99 | 29.44
0.5 0.00 0.00 0.00 14.68 | 12.91

*Cortante de Carga viva vehicular por via, no incluye impacto.
**DC4+DC,+DW+(LL*)mge*0.75*2.01.15

Almas de secciones homogéneas con rigidizadores transversales y con o sin
rigidizadores longitudinales, se calcularan utilizando la férmula F.2.29. Esto con la
finalidad de determinar la capacidad maxima de la seccién para absorber las cortantes,
comparando los requerimientos de resistencia establecidos por la AASHTO.
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V,=V,=CV v, =0.58F, Dt,

Vp = Fuerza de Corte Plastico
V¢ = Resistencia al pandeo por corte
= Resistencia a la fluencia del aima
C = Relacion entre el esfuerzo de pandeo por corte y el esfuerzo de fluencia al
corte
V =0.58(35000)2)0.016)=649.60n

El factor C depende de la geometria del Alma; por tanto aplicando las férmulas, F.2.32

del marco teoérico se tiene:

1.57 Ek 5
D140 Lk = C= X —— Para el cual: k=5+ >
w \/ F, ( D ) F,, d,
tw D
Como el cortante maximo se da en el extremo, la distancian do es igual a cero por lo
tanto el valor del coeficiente de pandeo por corte “k” sera tomado como cinco:

D _2000_55 1.40 | 25 _ 1.4, 20009923 _ 74 65
w16 F, 350

Entonces tenemos:
1.57 Ek 1.57 x200000><5

(2)2 F,, (2()()())2 350
tw 16

De donde:
V, =0.287(649.60)=186.49n

=0.287

El cortante Maximo se genera en la zona de los apoyos por tanto:
V= 95.56 t/m? < DV, = 186.49 t/m?

La resistencia de la seccién es mayor que la demandada por lo tanto se verifica que no

se necesitara de rigidizadores Longitudinales.
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Si se satisface que la resistencia de la seccién es mayor que la demandada, se
anticipa que el alma no sufrira flexién elastica significativa y se asume que el elemento
sera capaz de soportar un numero infinito de cargas pequefias sin que este efecto
provoque fisuracion por fatiga. Este requisito involucra una verificacion de la maxima
tension de pandeo por corte del alma y no una verificacion de los rangos de tensiones

que provocan las cargas ciclicas.
- 3.2.6.4.5. DISENO DE RIGIDIZADORES

3.2.6.4.5.1. Rigidizadores Transversales Intermedios

Las dimensiones de los refuerzos transversales estan obligados a caer dentro de las
restricciones geométricas basadas en la profundidad de la seccidén, ancho de ala y
proyeccion de espesor del elemento; por lo tanto el dimensionamiento y disefio es

como sigue:

Rigidizador
Transversal
Intermedio

Figura 3.34: Rigidizadores transversales intermedios a lo largo de la viga.
a) Dimensionamiento

El ancho de cada rigidizador esta dado por la formula F.2.39 del marco tedrico y se

presenta a continuacion:
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Rigidizador

M Transversal
Intermedio b
Alma | e b, 250+ 1 (mm)
b RN Lo 2000
l i b, =250+ ——
A ’ 30
bf b, >2116.67Tmm
. -t .
Figura 3.35: Ancho y espesor del rigidizador
Por lo tanto adoptamos: b, =125mm t, =9.0mm

La verificacion de las dimensiones adoptadas se realiza utilizando la férmula F.2.40:

t, 2l 78125 b, = 0.25b, =125 CONFORME

r

Para calificar como una estructura rigida la AASHTO establece que la distancia de

separacion maxima entre rigidizadores de refuerzos debe ser tres veces la profundidad

del alma.
Maxima separacioén entre rigidizadores 3D= 6000 mm
Adoptamos do= 2000 mm

b) Momento de Inercia
De las dimensiones adoptadas inicialmente, debemos verificar sus propiedades
geométricas, por lo tanto utilizando las formulas F.2.41 y F.2.42 del marco tedrico

tenemos:
3 — DY? _
I, > dot3)] J=25 (do) 2>05
D= 2000 mm Profundidad del alma
do= 2000 mm Separacion entre rigidizadores transversales.
tw= 16 mm Espesor del alma |
J= 0.50 rigidez del rigidizador/rigidez del aima
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El momento de Inercia del Rigidizador con respecto al eje de contacto con el aima:

, 1,b; _(9.0)125)

(= 3 ( 1 )=4585.9cm4 > d 127 =(2000)16)’0.50 = 409.6cm*

10000

Para que el alma pueda desarrollar adecuadamente la resistencia al pandeo por corte,
el rigidizador trasversal debe tener rigidez suficiente para mantener una verticalidad

con deflexion lateral practicamente nula en la totalidad de la linea del rigidizador.

En el caso de rigidizadores simples, se asume implicitamente que una parte
significativa del alma contribuye a la rigidez flexional de manera tal que el eje neutro
del rigidizador se encuentra proximo al borde en contacto con el aima. Por lo tanto, por
motivos de simplicidad, se asume que el eje neutro esta ubicado en este borde y se
desprecia la contribucion del alma al momento de inercia respecto de este eje.

c) Area
Los rigidizadores transversales deben tener area suficiente para resistir la
componente vertical del campo de tensiones y también para no estar sujetos al

pandeo local.

En primer lugar se verificara la tension de pandeo elastico en el rigidizador con la
formula F.2.44:
_0.31E _ 0.31(200000)

Fcrs
t \9

Por lo tanto para que el rigidizador cumpla con las restricciones de la AASHTO se

=321.41MPa F,, =32141MPa< F, =350MPa

crs

optara por usar un acero cuya resistencia a la fluencia sea mayor que la tension de
pandeo (Fys = 350MPa).

El area del rigidizador debe satisfacer la siguiente condicién:

14 F
Ay > 0.1532(1-(:. “ 118" 22
t \a.V F

w v'n crs
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Se plantea rigidizadores simples, soldados a la viga longitudinal; para dar solucion a la

expresion anteriormente mencionada se tomara los siguientes datos:

Donde:
B= 1.80 Rigidizador simple
K= 10.00 Coeficiente de pandeo por corte
s 0.556 Relacién entre la resistencia al pandeo y la resistencia a la

fluencia por corte
V= 1042 t Resistencia |
.= 0.85 Factor de resistencia por corte.
Vo= 3070 t Resistencia nominal al corte.

Fw= 350.00 Mpa Resistencia de fluencia minima especificada del alma

Aplicando las férmulas F.2.43 antes mencionadas se tiene el area requerida para el

rigidizador:

Ag >{0.15(1.80 2000)(1 0.556) 1042 _1g|_330 " (0.016)* =—36.00cm>

16 307 321.41
Cuando As da un resultado negativo, en estos casos el area requerida es nula, por lo
tanto el rigidizador solo debe ser dimensionado por rigidez, entonces tenemos que las
dimensiones propuestas para nuestro rigidizador son definitivas por satisfacer todos

los requisitos.

3.2.6.4.5.2. Rigidizadores Transversales de Apoyo

Para este caso, se procedera a calcular la reaccién en el apoyo para el estado limite
de resistencia el cual se obtiene luego de combinar los resultados obtenidos para cada
estado de carga con los factores de /a tabla 2.5 como sigue: |

R, =125(DC, + DC,)+1.5DW +1.75(1.33LL, + LL,, + PL)
R, =171.26tn
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a) Dimensionamiento
El dimensionamiento del rigidizador de apoyo responde a la ecuacion F.2.45, el cual
se refiere a las limitaciones impuestas a los refuerzos en LRFD; los resultados se

presentan a continuacion:

i :
b<0.48 |— t =20mm b < 0.48(20) 350 _ 229.48mm
F, 200000

Adoptamos: 5=180mm, t=20mm

La intencidn de estos requisitos es evitar el pandeo-local de las placas utilizadas en los

rigidizadores de apoyo.

b) Verificacion de la Resistencia del Rigidizador

La verificacion del rigidizador de apoyo responde a la ecuacion F.2.46, el cual se debe
satisfacer, los resultados se presentan a continuacién:

(R,), =1.44,, x F,, =1.4x(2x20(180 —38.1))x 350 = 278.1241n

4,(R,) =1x278.124=278.124m > R, =171.26m

La resistencia nominal del rigidizador es mayor que la reaccién ultima actuante por lo

que se considera que la seccion es suficiente por resistencia.

c) Verificacion de la Resistencia Axial del Rigidizador

El rigidizador de apoyo actuara como una columna; por lo tanto:

> Area de la columna:
La seccion efectiva consiste en los refuerzos de la seccion del rigidizador de apoyo,

mas una longitud de 9 veces el espesor del alma de la viga a cada lado.
RIGIDIZADOR DE APOYO\

é,_ A=2(br +9¢2)=2(180 x 20 + 9x 162)
A

\ A=11808 mm?
VIGA

L ow | 9w |
SECCION EFECTIVA
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> Momento de Inercia:
Aplicando los conceptos fundamentales de la estatica y resistencia de materiales, se
procedera al calculo del momento de inercia y el radio de giro correspondiente a la

seccién efectiva rigidizador de apoyo:

s e s L - 1 gxi6-2006° + L ;
1—12(18tw t)tw+12t(2b+tw) —12(18x16 20)16 +12x20(2><180+16)

1 =88867104.0mm*

Radio de giroes: r= \E = Jw = 88.66mm
A 11808

» Verificacion de la relacion anchol/espesor:

El propésito de esta relacibn es asegurar que los elementos uniformemente
comprimidos puedan desarrollar la resistencia a la fluencia en compresiéon antes que
aparezca pandeo local; debe satisfacer la ecuaciéon F.2.48 del marco teérico, donde el
coeficiente de pandeo se obtiene de la tabla 2.8, a continuacién se tiene los siguientes
resultados:

b <k {}? , donde: k=0.45 (Placas apoyadas a lo largo de un borde)

t y
kL Z045 /29990 1076, 2-139_900<1076 CONFORME
F, 350 : =20

Longitud efectiva de la columna: K/ =0.75D

La relacién de esbeltez para elementos principales solicitados a compresién debe

satisfacer que K% <120 por tanto:

K1 _ 0.75(2000)

=17.31<120, es conforme.
7 86.66

De la aplicacion de la formula F.2.51 se obtiene el factor de resistencia Axial como
sigue:

2 F . 2
1o ( K j ¥ _ (0.75(2000)) 350 _ 0053
m) E 86.66z ) 200000
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Aplicando la formula F.2.49 del marco tebrico se procede a calcular la resistencia

nominal a la compresién y la resistencia mayorada de la siguiente manera:

Como <225, entonces: P, =0.66"F,4, =0.66""(350)1.1808) = 404.23tn

P =¢.P, =090(40423)=363.83m > R, =17126mn

La resistencia nominal del rigidizador propuesto es mayor a lo solicitado, por lo tanto

se considera que la seccién propuesta en el disefio es suficiente.

3.2.6.4.6. DISENO DE CONECTORES
Para considerar que las vigas principales actuan de forma compuesta con la losa, se
deben disefar conectores de corte y deben cumplir lo establecido en la seccidon 6 del

LRFD en el caso de vigas metalicas.

Los conectores de corte deben ser colocados a lo largo de toda la longitud de la viga;
ademas deben estar disefiados para satisfacer las limitaciones de la fatiga después de

que un Cheq*ueo de la fuerza que se lleva a cabo.

Para nuestro disefio adoptaremos conectores tipo STUDS.
d= 7/8 pulg h= 4 pulg

3.2.6.4.6.1. Cantidad de Conectores en la Direccién Transversal

En la direccion transversal de la viga propondremos tres conectores de corte con la
finalidad de lograr una buena adherencia entre la viga metalica y la losa de concreto.
Teniendo en consideracién las recomendaciones dadas por la AASHTO,

determinaremos a continuacioén la cantidad de conectores en la direccion longitudinal:

T q
w

Figura 3.36: Conectores en la direccion transversal
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3.2.6.4.6.2. Diseno de los Conectores para el Estado Limite de Fatiga

a) Espaciamiento
Espaciamiento maximo longitudinal entre conectores tipo studs esta dado por la
férmula F.2.52 del marco teérico:

nyZ,

Max p= , de donde:

sr

n, =3, Numero de conectores transversaimente

Vida util de la estructura 100 afos
indice medio diario proyectado 100 vehiculos/dia
N = 3650000 NuUmero de ciclos

Aplicando las férmulas F.2.53 y F.2.54 se tiene que la resistencia a la fatiga de un
conector es como sigue:

o =34.5-4.28logN =34.5—4.2510g(3650000 = 6.41> 2.75

7 2
Z = 6.41x(§) = 4.91kips

b) Fuerza cortante en la interface losa de concreto-viga

La fuerza cortante en la interface losa-viga, se calcula aplicando la ecuacion F.2.52 del
marco tedrico. Los parametros | y Q se deberian determinar considerando el tablero
dentro del ancho de ala efectivo:

Ve = If_fg
I
= 178 096.67 pulg® Seccion Il 0.00 - 6.00 m
= 215513.74 pulg* Seccion Il 6.00- 13.50 m
= 251504.39 pulg* Seccion!  13.50 - 25.00 m

¢) Momento estatico de la Losa de concreto:

El momento estatico de la losa se calcula con la aplicacion de los conceptos basicos
de la resistencia de materiales y se tiene:
Q= 1434.8 pulg®

154



Luego, aplicando la férmula F.2.52 tenemos lo siguiente:

n,Z
Max =_0_L,
=7

sr

Max p £ 1828.5 / Vs
Max p < 2212.6 [ Vs
Max p = 2582.1 1V

Seccion i

Seccion

Seccion

0.00-6.00 m

I 6.00-13.50m
| 13.50 - 25.00 m

El cuadro N° 35 muestra el resumen de las fuerzas cortante por fatiga, el

espaciamiento maximo calculado y el espaciamiento maximo permito en cada seccién:

Cuadro N° 35: Espaciamiento de conectores

. . *Fuerza ] ‘ Limite
Distancia | go0cion Cortante por | Maxp | Maxp | warimo p
(m) Fatiga Vf (Kip) | (PU®) | (M) (m)
0.0 1] 27.21 67.20 1.68 0.60
1.5 ] 26.03 70.25 1.76 0.60
3.0 i 24.85 73.59 1.84 0.60
4.5 1 23.66 77.27 1.93 0.60
6.0 1] 22.48 98.41 2.46 0.60
7.5 ] 21.30 103.87 2.60 0.60
9.0 I 20.12 109.97 2.75 0.60
105 | 1l 18.94 116.82 2.92 0.60
12.0 il 17.76 124.59 3.11 0.60
14.0 | 16.18 159.55 3.99 0.60
16.0 | 14.61 176.75 4.42 0.60
18.0 | 12.43 207.78 5.19 0.60
20.0 | 11.46 225.34 5.63 0.60

Observamos que el espaciamiento requerido es minimo, pero por

constructivas propondremos la siguiente distribucién:

@ 7I8x4"  2@.15, 12@.25, 12@.30, 12@.40, 11@.50, 12@.60

Numero total de conectores:

n=

183 studs

cuestiones
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3.2.6.4.6.3. Verificacion por Resistencia
La fuerza cortante factorizada por resistencia de un conector esta dada por la ecuacién

F.2.56.ay F.2.56.b, y se calcula como sigue:
Qr = ¢chn ’

ODse = 0.85 Factor de resistencia

0, = 0.54,.+/f, E, Resistencia nominal de conectores de corte

Asc = 24 pulg? Areadel conector

F.= 60 KSi Esfuerzo de rotura del conector

fo= 4 KSI Resistencia a la compresién del concreto
Ec= 3586 KSI Médulo de elasticidad del concreto

Reemplazando Datos:

Q, =054,/ E, =0.5(2.4)./(4)3586) = 144 kips

Se debe verificar que se cumpla lo especificado en la ecuacién F.2.56.b, tal como:
Q, <A_F,= A_F, =2.4x60=1443kips

Qr =.¢sc‘Qn =0.85x144 = 122.4klps

El nimero total de conectores debe ser suficiente para desarrollar la fuerza de corte
nominal, P, a ambos lados del punto de maxima sobrecarga de disefio mas momento

de impacto; por lo tanto el numero minimo de conectores de corte esta dado por la

férmula F.2.57 el cual sera: n=P/Q,

La fuerza de corte nominal total, P, entre el punto de maxima sobrecarga de disefio

positiva mas momento de impacto y cada punto de momento nulo adyacente se

tomara como: P = P,, siendo Pp la fuerza de corte total del tablero de hormigén.

Ahora procedemos a calcular la capacidad de carga axial tanto en la losa de concreto

como en la viga metalica:
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La capacidad de la losa de concreto:

. 1 .
P, =0.85£.b,t, =0.85(4)2.3X0.2)x T = 2502.4kips

La capacidad de la seccidén de acero:

1
0.45359

P, =F,Dt,+Fb,t,+F.b.t,=(352)0.016)+35(0.5{0.05)+35(0.4)0.032))x

P, =538590kips

Por tanto luego de la aplicacién de las ecuaciones antes mencionadas se obtiene lo

siguiente:
P= 2502.4 Kips
n= 20 studs < n= 183 studs OK

El numero de conectores que requiere la estructura compuesta es menor que el
propuesto, por lo tanto queda conforme el disefio adoptado, garantizando un

comportamiento monolitico.

3.2.6.4.7. DISENO DE DIAFRAGMAS

Son las que unen transversalmente a las vigas longitudinales, estas vigas diafragma
evitaran el pandeo torsional de las vigas longitudinales y absorberan los momentos
que se generan en la direccion transversal de puente, por lo tanto deben disenarse
para resistir estos momentos, tanto en la zona de los apoyos como en la seccion

intermedia.
3.2.6.4.7.1. Seccion Propuesta para la viga Diafragma

Acero Estructural : ASTM A709M G-36
Fy= 2530 Kg/cm?
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Diafragma de Apoyo

bs=  0.2000 Ancho del ala superior
bfs

S

frs= 0.0125 Espesor del ala superior

i
he=  0.4000 Aitura de! alma s 3§ ;l\ &
tw= 0.0095 Espesor del alma
bs= 0.2000 Ancho del ala inferior
t= 0.0125 Espesor del ala inferior hw
> P
Diafragma de Interior
b= 0.2000 Ancho del ala superior
te=  0.0125 Espesor del ala superior i ji r ]
hw=  0.4000 Altura del alma }‘< bfi N

tw=  0.0060 Espesor del aima
b= 0.2000 Ancho del ala inferior
ti= 0.0125 Espesor del ala inferior

3.2.6.4.7.2. Propiedades de la Seccion:

Se procedera a calcular las propiedades geométricas de la seccion, de acuerdo a los
conceptos basicos de la resistencia de materiales, con ia finalidad de determinar la
magnitud de los esfuerzos que sera capaz de resistir dicha seccion:

a) Diafragma de Apoyo

A = 0.00880 m? Area de la seccién , —
hex = 0.00026 m* Inercia en x

by-y = 0.00002 m* Inercia en'y

Yt = 021250 m Distancia del eje a la fibra superior

Yb = 0.21250 m Distancia del eje a la fibra inferior T
S = 0.00124 m3 Médutlo de seccion fibra superior

Sb = 0.00124 m®>  Médulo de seccién fibra inferior
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b) Diafragma Interior

A
beex
ly-y
Yt
Yb
St
Sp

0.00740 m
0.00024 m
0.00002 m
0.21250 m
0.21250 m
0.00115 m
0.00115 m

Area de la seccion
Inercia en x
Inerciaeny

Distancia del eje a la fibra superior

Distancia del eje a la fibra inferior

Mabdulo de seccidn fibra superior

Modulo de seccion fibra inferior

Para analizar los diafragmas se debera considerar dos casos, uno donde se centra el

carril de trafico entre las vigas y un segundo donde una de las ruedas del camion es

colocado en el centro del diafragma. Para nuestro caso, debido a la geometria del a

seccion transversal no se puede aplicar lo antes mencionado, por tanto en la figura

3.37 se ilustra las posiciones criticas que tendra el camion sobre los diafragmas.

Ll

0.60 1.80

7.38in

4 0.60

Figura 3.37: Ubicacién de la carga viva sobre el diafragma

3.2.6.4.7.3. Solicitaciones de Diseiio
Los cuadros N° 36 y 37 muestran el resumen de las solicitaciones tanto para los

diafragmas de apoyo como para los diafragmas intermedios, dichos resultados

representan los momentos producidos en los diafragmas y se calculan como sigue:

159



Del metrado de cargas:
e Pesodelosa= 0.517tn/m
e Peso de Asfaito= 0.110tn/m

Peso del Diafragma de Apoyo:
o Wpp=17850.2x0.0125+0.4x0.0095+0.2x 0.0125) = 0.06908n/ m

Carga Muerta en Diafragma de Apoyo:
DC =0.517+0.06908=0.586m/m

Diafragma Interior:
e Wpp= 7.85(0.2 x0.0125+0.4x%0.006+0.2x 0.0.125) =0.05809n/m

Carga Muerta en Diafragma interior:
DC =0.517+0.05809=0.576tn/m

Momentos generados por Carga Muerta en diafragma de Apoyo:

0.586x 22 0.586 x 2°
MDC(—) =T=0.2344m—m MDC(+) =T=01674tn—m

Momentos generados por Carga Muerta en diafragma Interior:

2 2
M, =752 G soamm M, =272 _ o 16a6m—m
10 14

Momentos generados por el Asfalto:

0. 2 0.1] 2
Moy, =222 0.044m—m Moy = 2222 _0.031m - m
Momentos generados por Carga Distribuida:
0.96 x 2* 0. 2
My, = 6x2 =0.384m~-m My, = 96x2 =0.2743th—m
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Momentos generados por el Camién sin Impacto:

7.39%0.6x1.4*

My = 5 =21Ttn-m
73 . .
My, = —l;@il—ﬁ(o,sxl.uzz —2x14+0.6%)=130m-m
Cuadro N° 36: Momentos en Diafragma de Apoyo
Momento Flector
Distancia Diafragma de Apoyo _ Diafragma Interior
DC DW | LL+IM w DC DW LL+IM W
0.0L 0.2344 0.044 2.8861 0.384 | 0.2304 | 0.044 | 2.8861 | 0.384
0.5L 0.1674 0.031 1729 ] 02743 0.1646 | 0031 1729 0.274

El cuadro N° 41 muestra los esfuerzos a los que seran sometidos los diafragmas,
utilizando la combinacién de cargas descrita en la tabla 2.5 correspondiente al estado
limite de resistencia, obtenemos los siguientes resultados:

Cuadro N° 37: Esfuerzos en Diafragma de Apoyo

ESFUERZOS ULTIMOS (t/m?)
Estado Limite D. de Apoyo D. interior
ooL | o0.5L 00L | 0.5L

| fsup.viga | 4660.64 | 2882.61 | 5011.96 | 3099.57
f inf.viga | 4660.64 | 2882.61 | 5011.96 | 3099.57

Resistencia |

De los resultados del cuadro N° 37 se observa que los esfuerzos que se generan en
las vigas diafragmas son relativamente pequefios, estando por debajo del esfuerzo
admisible de la seccidn de diafragma, por tanto se considera que el disefio es
suficiente para soportar las solicitaciones.

3.2.6.4.8. CALCULO DE DEFLEXIONES

Aplicando las definiciones del marco tebrico, se procedera a realizar el calculo de las
deflexiones, tanto por cargas permanentes como por sobrecarga vehicular; los cuales
deberan satisfacer los limites establecidos en el Manual del MTC como sigue:
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3.2.6.4.8.1. Deflexiones por Cargas Permanentes

wd

j[

7.50

23.00

7.50 6.00

Ivn

Iv
50.00

Ivn Ivin

Figura 3.38: Distribucién de Cargas Permanentes en las Vigas

Utilizando el Método de Area de Momentos:

3 A

A b 2 2 1 8
. 4 4
MN / .
M, ——_ 5 | 5 —
. . M 3 .
1 6.00 l 750 l 2300 | 7.50 | 600 [
Tvir Ivn Iv: Ivn Tvin
L 5000 l

Figura 3.39: Distribucién de Areas Bajo el Diagrama de Momentos

Las maximas deflexiones por peso propio son basadas en ia viga sola y

las

deflexiones por carga muerta estan basadas en la seccién compuesta; por lo tanto,

para el calculo de las deflexiones utilizaremos los momentos de inercia de la seccion

de viga sola para el peso propio y la seccién compuesta a largo plazo para, 3n, para la

carga muerta.

a) Deflexion por peso pfopio

Wpp = 1.917 t/m

L = 50000 m

Es = 2,040,000 Kgicm?
v, = 0048 m*

vy = 0.03¢ m4

vy = 0.034 m4

M, =20306m—m, M,=47233m-m, M,

=599.09—-m
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ELEMENTO| AREA | BRAZO | AREAXBRAZO
1 0.15 3.75 0.55
2 0.24 9.75 2.31
3 0.14 10.69 1.46
4 0.56 19.25 10.71
5 0.10 20.69 2.06
Total = 17.09
App = 17.09 cm

b) Deflexiéon por Carga muerta

Wen = 0553  t/m

L = 50000 m

Es = 2,040,000 Kg/cm?
fan = 0071 m*
lany = 0.061 m*
lanm = 0.051 m*

M, =7300tm—m, M,=13625m-m, M,=17281tn-m

ELEMENTO { AREA BRAZO | AREAXBRAZO
1 0.03 3.75 0.10
2 0.04 9.75 0.43
3 0.03 10.69 0.27
4 0.11 19.25 2.08
5 0.02 20.89 0.40
Total = 3.29
Acm = 3.64 cm

3.2.6.4.8.2. Deflexiones por Carga Viva Vehicular

Segun el Manual de Disefio de Puentes, para el computo de deflexiones se tomara el
mayor de los resultados obtenidos con el camidon de disefio 0 con la suma de la
sobrecarga distribuida mas el 25% del camién de disefio.

Las maximas deflexiones son basadas en la seccién compuesta. Por lo tanto, para el
célculo de las deflexiones debidas tanto al camion de disefioc como a la carga del carril
utilizaremos la Seccién Compuesta a corto plazo, n, puesto que proporciona un mayor
momento de inercia a la seccion.
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430 4.30
l 6.00 1 7.50 ‘l 23.00 1[ 7.50 1L 6.00
Ivmn Iva Iwv Iv Ivix
l 5000

Figura 3.40: Distribucién de S/C Vehicular en las Vigas

SIC =  HL93

L = 50000 m

Es = 2,040,000 Kglcm?
Iny = 0098 m*

lnn = 0084 m*

bom = 0070 m*

Utilizando el Método de Area de momentos:
Del diagrama de momentos obtenidos para el camidn de disefio se obtienen los

siguientes valores los cuales adaptaremos a la figura 3.39:
M, =89.79m—m, M, =16468tn~m, M, =20589%m—m

ELEMENTO { AREA BRAZO | AREAXBRAZO

1 0.03 3.75 0.09
2 0.03 9.75 0.31
3 0.02 10.69 0.23
4 0.09 19.25 1.82
5 0.02 2069 - 0.33

Total = 2.78

As/c=2.78cm

As/c_, = L/800=5000/800=6.25cm

Se observa que la deflexiobn por Carga viva es menor que la deflexion maxima
admisible, por lo tanto la seccidn es adecuada por deflexion.

Para el calculo de la contraflecha se tendra que la deflexion total sera:
Aros = AP+ Acm+ As/c =17.0943.64+2.78=2351cm
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3.2.6.4.9. CONTRAFLECHA
Se dotara de una contraflecha a la superestructura a fin de contrarrestar los efectos de
las deflexiones que se presentaran durante la puesta en servicio de la estructura.

Cuadro N° 38: Contraflecha

CONTRAFLECHA (mm)
, Ubicacidn de la contraflecha
ooL | o1 | o2 | o3 | o4 | o05L

| 000 | 90 | 10 | 210 | 240 | 250 |

CONTRAFLECHA

30

25 4 , e
20 -
15 -
10 -

5 4

0 (/ ] T T T T T T T T
0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0.7 0.8 0.9 1

=== CONTRAFLECHA

Figura 3.41: Contraflecha

3.26.5. DISPOSITIVOS DE APOYO
Se procedera a calcular la reaccion que se genera en cada viga, dichas reacciones
seran transmitidas a la subestructura a través de los aparatos de apoyo:

a) Reaccion en el Apoyo

Reaccion por Peso propio Vpc1 = 47928 t
Reaccioén por Carga Muerta Vpcz= 13.825 t
Reaccioén por Superficie Rodadura Vpw=  6.325 t
Reaccidon por Camién HL-93 Vie= 14760 t
Reaccién por S/C Vehicular Vw= 14400 t
Reaccién por Carga de Impacto Vm= 4871 t
Reaccion Total Vr= 102108 t
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De lo expuesto en el marco tedrico, se utilizara apoyos de neopreno con placas de
acero por su buen comportamiento a baja temperatura, mayor resistencia y menor
deterioro a condiciones ambientales; en primer lugar procederemos a dimensionar los

apoyos como sigue:

b) Dimensionamiento
Para el dimensionamiento se calculara el espesor del neopreno utilizando la ecuacion
F.2.58, el ancho del neopreno utilizando la ecuacion F.2.59 del marco tedrico; los

resultados se presentan a continuacion:

Inicialmente se propone una longitud de neopreno de 50cm para empezar con los
calculos y verificar si la seccién propuesta es adecuada:

Longitud adoptada de Neopreno: L poyo = 50cm

Espesor del Neopreno: eomy = 0-1L e = 0.1(50)= 5cm
VT

Ancho del Neopreno: A=—"—
f.L

donde: f, =0.55f'.=0.55x280 =115.5kg/cm”

_ ¥, _ 102108
f.L  115.5%50

=17.68cm

Teniendo en consideracion que el ancho del ala inferior de la viga es de 50cm,
adoptaremos un ancho de neopreno igual a 50cm; entonces las dimensiones del
aparato de apoyo seran:

L =50cm e=5m A =50cm

¢) Dureza del Apoyo

La dureza del neopreno se define con la escala Shore segun la resistencia a la
penetracion de una aguja (variando los grados de dureza Shore entre 0 y 100 desde
los cuerpos blandos hasta los impenetrables) y depende de la temperatura,
aumentando segun disminuye ésta.
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Se calculara el esfuerzo de compresion del neopreno utilizando la ecuaciéon F.2.60 y el
factor de forma con la ecuacion F.2.61 del marco teérico; luego con esos dos valores
procedemos a verificar la dureza del apoyo con el Abaco A de la figura 2.22; los

resultados se presentan a continuacion:

_ ¥, 102108
L4~ 50%50

f., =580.93Lb/ pulg®

Esfuerzo Unitario de Compresion: £, = 40.84kg / cm®

g L4 50x50
77 2e(L+ 4)2x5(50+50)

Factor de Forma:

Segun el abaco A de la figura 2.22, para f, y Frtenemos:
Deformacion = 11 % <15 % OK
60 Shore

Dureza

d) Verificacion de Deslizamiento
El desplazamiento de la viga que puede absorber el apoyo sin deslizarse se calcula

aplicando la férmula F.2.62 del marco tedrico como sigue:

Vo(b)xelpulg)  F
, = = pulg
5x L(pulg)x A(pu Ig ) F,
Para nuestro caso:
Fi = 1.9 (Temperatura minima es 20°F)
F2 =160 (Dureza es 60)

Por tanto: D, = 68.078x 5 1.9) 2.54x1000 _1.81cm
5x50x50\160 0.45359

Ahora procederemos a verificar el desplazamiento que se genera en la viga aplicando
la formula F.2.63, debiendo ser menor que el deslizamiento que puede absorber el

neopreno:

D, = a(AT)L =12x107°(15X50)= 0.54cm < D, <D, OK
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3.2.6.6. ANALISIS DE LA SUBESTRUCTURA

Para ilustrar la aplicacion de la Norma AASHTO LRFD 2005 en el disefio de
subestructuras de puentes, se realizara el disefio de un estribo de concreto reforzado
utilizando el enfoque seudo — estatico de Mononobe — Okabe para determinar las
cargas dinamicas provocadas por las aceleraciones del suelo. El estribo a disedar
corresponde al del puente de claro simple de 50 m de longitud.

Se realizara. el procedimiento de disefio de estribos de concreto reforzado, usando los
criterios correspondientes para una adecuada idealizacion de los elementos principales
en éstos, y a la vez realizar las revisiones totales y necesarias para asegurarse de que
la estructura en general esta disefiada eficientemente. A continuaciéon resumiremos los
resultados del estudio de Hidrologia e hidraulica para un periodo de retorno de 100

afios los cuales presentados en los cuadros N°01 y N°02 del presente trabajo:

Caudal en avenidas extraordinarias: 497.06 m¥s
Nivel de Aguas Maximas Extraordinarias: 415101 m.s.n.m.
Tirante de Agua: 3.030 m
Longitud de la Luz del Puente: 50.00 m
Profundidad de Socavacion General: 098 m
Profundidad de Socavacion Local: 201 m
Profundidad de Socavacion Total: ' 299 m
Profundidad Minima de Cimentacion: 3.00 m

3.2.6.6.1. DIMENSIONAMIENTO DE LA CAJUELA

La cajuela se dimension6 de manera que; verticalmente sea capaz de albergar el
dispositivo de apoyo, la viga metdlica y la losa hasta el nivel de rasante;
horizontalmente debe ser capaz de albergar el dispositivo de apoyo; ademas de ello se
a dotado de una separacion de 0.10m entre el muro de la cajuela y la viga metalica,
con la finalidad de colocar una plancha de neopreno y evitar que ambos tengan
contacto directo cuando se genere un movimiento ya sea por sismo o por el paso de
los vehiculos; dejando espacio suficiente para el libre desplazamiento y de este modo

asegurar que el elemento de concreto no sufra deterioro.
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Figura 3.42: Dimensionamiento de la Cajuela

3.2.6.6.2. GEOMETRIA DEL ESTRIBO
Para determinar la profundidad que tendra el estribo y determinar el tipo de

subestructura a proyectar se tendra en cuenta la profundidad de cimentacion

recomendada en el estudio de suelos, el tirante de agua para un caudal en maximas

avenidas y el galibo sobre el nivel de aguas maximas. El manual de MTC establece un

galibo minimo de 1.50m para puentes.

=

=

I

7

Ay

Figura 3.43: Dimensionamiento de la Altura del Estribo
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Del grafico se tiene una profundidad de cimentacién de 11m; en el marco teérico se

recomienda que para alturas entre 4 a 11m resulta mas econdémico y estructuralmente

factible proyectar un estribo en voladizo, el cual tendra aleros, los cuales retendran el

relleno de la via.

El predimensionamiento del estribo se hace en funcion de la altura “H” total del mismo;

en la figura 2.23 se indican las recomendaciones para el predimensionamiento de

donde se tiene que el ancho de la base de cimentacion estara en una relacion de 0.4 a

0.7 veces la altura del estribo, el espesor de la pantalla superior sera de 0.50 y el de la

pantalla inferior debe estar entre 1/12 a 1/10 veces la altura de la pantalla. Los valores

que se muestran a continuacién fueron determinados luego de varios tanteos

verificando que cumpla con las condiciones de estabilidad.

Altura de Estribo

Ancho de Base de Cimentacion
Espesor de Pantalla sup.
Espesor de Pantalla inf.

Talén Posterior

Talén Delantero

Altura de Cimentacién

Altura de Pantalla

Otras Dimensiones:

a= 1.100 m b=
c= 2450 m d=
e= 0.675 m f=
g= 0.550 m

H= 11.00
B= 7.00
tpi= 0.50
tp2= 1.00
B1= 3.80
B2 = 2.20
hz = 1.00
hp = 10.00

0.350 m

0900 m

0.275 m

33333333
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hz

Figura 3.44: Dimensionamiento del estribo

3.2.6.6.3. ANALISIS DE ESTABILIDAD DEL ESTRIBO

Es necesario realizar un analisis de estabilidad del estribo con la finalidad de verificar
que la estructura no estara sujeta a los efectos de volteo y deslizamiento durante su
construccion y luego de estar en servicio. Las propiedades geométricas de la seccién

del estribo se presentan en la figura 3.44:
El analisis de realiz6 por metro de ancho, el manual del MTC sefiala que se debe
considerar una altura por sobrecarga el cual depende de la profundidad de

cimentacion, por tanto para 11m corresponde una altura por sobrecarga de 0.61m.

La estabilidad se estudia respecto a la arista inferior de la base en el extremo de la

punta.
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PL
l LL+M
DC (sismo)

DW s1smoy
—

DC

DC sismo) v

g

3.24 o

5.2

Figura 3.45: Aplicacion de las Cargas y Propiedades Geométricas en la Seccién

Datos Generales:

11.0m
1.00m
0.61m
3.36 kg/cm?
1.80 /m3
2.50 t/m®
7.00 m
1.00 m

0.55

del Estribo

Altura del muro

Ancho del muro

Altura por sobrecarga (MTC H>9)

Presion neta en el terreno (Estudio de Suelos)

Peso especifico del suelo

Peso especifico del concreto

Ancho de la zapata

Largo de la zapata

Coeficiente de friccidbn (Concreto contra arena limosa

media gruesa, grava limosa) %

Las cargas muertas como el peso del material de relleno, la sobrecarga del terreno y el

peso propio del estribo son calculadas por metro de base; a estas cargas conforman

el peso estabilizador sobre la zapata ya que actian de manera vertical.

iad Harmsen Teodoro E., Disefio de Estructuras de Concrefo Armado, pagina 365
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Cuadro N° 39: Peso estabilizador sobre la Zapata

Tipo

de Descripcion N°de | Area Longltud ¥ 4 Peso Brazo | Momento
Carga veces | (m?) (m) (tm?) | (1) (m) (t-m)
EV | Peso de relleno 1 35.64 1 1.80 | 64.15 ] 5.20 333.80
LS | SClterreno 1 1.91 1 1.80 343 | 544 18.66
DC | Zapata y Muro 1 14.09 1 250 | 3523 | 3.24 114.20

Las reacciones de la carga muerta de la superestructura deben ser convertidas en una
carga aplicada a 1m de ancho de estribo. Esto es llevado a cabo agregando las
reacciones por carga muerta de dos vigas exteriores con las reacciones por carga

muerta de las vigas interiores y dividiendo entonces por la longitud del estribo.

Cuadro N° 40: Peso estabilizador de la Superestructura

Tipo de Descripcién Peso | Brazo | Momento

Carga (t) (m) (t-m)
DC Reaccién 20.77 2.98 61.79
DW Reaccion 2.32 2.98 6.90
PL Reaccion 1.76 2.98 5.25

LL+IM | Reaccion 10.83 2.98 32.23

a) Parametros de Disefio por sismo

Del manual de disefio de puentes del MTC obtenemos los parametros de disefio
sismico; el coeficiente de aceleracion es determinado del mapa de iso-aceleraciones
presentado en el ANEXO |, el factor de modificacion de Respuesta sismica se
determiné a partir de la tabla 2.3:

A= 0.25 Coeficiente de Aceleracion (Anexo I)
S= 1.2 Coeficiente de Sitio (Zona 2)
R= 1.5 Factor de Modificacion de Respuesta (Pilar tipo Placa)

Para el calculo de las fuerzas desestabilizadoras de la estructura se tomara un
porcentaje de las fuerzas estabilizadoras por peso propio actuantes sobre la
subestructura, dicho porcentaje se calculara como:

%=1.20><AT§=1.20><925%1'2_0><100%=24%
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Por tanto se tomara el 24% del peso propio de la estructura; los resultados se
muestran en los cuadros 41 y 42 como sigue: '

Cuadro N° 41: Fuerza Desestabilizadora de la Superestructura

Wogw | _ovsnocion [ sy | Srse [ wemem
DC Peso Propio 4.98 8.40 41.87
DW Superf. desgaste 0.56 8.40 4.68
BR Frenado Vehicular 0.82 12.80 10.50

Cuadro N° 42: Fuerza Desestabilizadora del Estribo

Tipo de s Peso Brazo | Momento
Descripcion
Carga pet (t) (m) (t-m)
DC Zapata y Muro 8.46 2.96 25.03

La pantalla del estribo en voladizo de concreto armado tiene posibilidad de
desplazarse sin impedimento alguno, pudiendo desarrollarse un estado de empuje
activo, empleando la teoria de Coulomb se determinara el coeficiente de empuje

activo:

b) Coeficiente de Empuje Activo-Teoria de Coulomb

Se asume que la fuerza que actta en la espalda del estribo es el resultado del peso de
suelo sobre una superficie plana de falla. A continuacion se muestran las
caracteristicas del material de relleno a utilizar, para luego proceder al calculo del

empuje activo del suelo:

O = 33 ° Angulo de friccion interna del relleno

0= 90 ° Angulo de la cara superior de la pared con la vertical
0= 16.5 ° Angulo de friccion

B= 0° Angulo del talud de tierra con la horizontal

o= 0° Angulo entre la pared interior del muro y la vertical
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Sen’ (0 + ¢)

s o] [ Dt ]

K, =027 | H

K =

a

-

El empuije activo del suelo se calculara mediante la siguiente expresion:

E, = % yH*K ,ancho = -;-(1.8)(1 12 (0.27)1) = 29.09¢n

c) Coeficiente para el Empuje de tierras con Sismo-Mononobe Okabe

Los empujes del suelo utilizados para disefar los estribos se deberian seleccionar de
modo que sean consistentes con el requisito de que el estribo no debe moverse mas
de 38mm en sentido lateral. La estructura se analizard bajo la accion de dos
componentes horizontales ortogonales no simultaneos del movimiento del terreno.

Calculo de los Coeficientes sismicos Kh y Kv:

Kh= 0.125 Coeficiente sismico horizontal - Recomendado A/2
K= 0.05 Coeficiente sismico vertical - Recomendado 0.00 a 0.05

K 0.125
O=tg7| —2—|=1g” )=7.5°
& (1-va & (1—0.05

Para el calculo del coeficiente de empuje de tierras con efectos sismico se utilizara la

siguiente férmula:
Cos*(¢p— - 0)

, Sen(p + 5)Sen(p - f-6) 2
CosCos’aCos(3+a+ 0{1 N \/CoS(é' +a +0)Cos(B - a)]

as

K, =0352
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Este coeficiente incluye el efecto estatico mas el dinamico, aplicando la fuerza total en
un mismo sitio, sin embargo, considerando que la cufia movilizada en el caso dinamico
es un triangulo invertido con centro de gravedad ubicado a 2/3 de la altura, medidos
desde la base, se separa el efecto estatico del dinamico por tener diferentes puntos de

aplicacion.
d) Empuje de Tierras con Sismo-Mononobe Okabe

El empuje activo dindmico del suelo se calculara mediante la siguiente ecuacion:

E, = % yH*(1-K,)K . ancho = %-(I.SXI 12 X1-0.05Y0.352)1) = 36.41tn

3.2.6.6.3.1. Verificacion para el Estado Limite de Servicio |

Las especificaciones AASHTO establecen que para el estado limite de servicio se
debera investigar la estabilidad de los taludes con la finalidad de facilitar la
construccion; a continuacién se procedera a efectuar el calculo de las fuerzas
actuantes mayoradas aplicando las combinaciones de cargas para elementos
enterrados presentados en la tabla 2.9 del marco tedrico correspondientes al estado

Limite de Servicio 1, los cuales se presentan en los cuadros N° 43:

Cuadro N° 43: Resumen de Fuerzas Estabilizadoras en el Muro S-I

Tipo Peso Momento | Factores Eﬁ'sa‘: Momento
de Parcial Parcial de "Ey" Final
carga (Y (t-m) Carga t) (t-m)
EV 64.15 333.80 1 64.15 333.80
LS 3.43 18.66 1 3.43 18.66
DC | . 56.00 176.00 1 56.00 176.00
DW 2.32 6.90 1 2.32 6.90
PL 1.76 5.25 1 1.76 5.25
LL+IM 10.83 32.23 1 10.83 32.23

| Total | 13849 | 572.83 |

Las fuerzas y momentos desestabilizadores actuantes en el estribo por cargas
estaticas son el empuje activo del terreno y el empuje que genera la sobrecarga en el

terreno: Lineas arriba se obtuvo que el empuje activo del terreno es de Ea=29.09tn,
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esta fuerza horizontal tiene forma triangular y actia a un tercio de la altura total del
estribo medido a partir de la base, por tanto el momento para esta fuerza se calcula

COoMmao.:
1
M, = 29.095(1 1)=106.66t — m

El empuje por la sobrecarga tiene forma rectangular como lo indicado en la figura 3.45;
la fuerza horizontal que acttGia sobre el terreno para esta sobrecarga sera afectada por
las caracteristicas del suelo, por tanto se calculara de la siguiente manera:

Es=yHK h,,, =(1.8)11}0.267)0.61) = 3.23¢

Esta fuerza se aplicara a una altura igual a la mitad de la altura total del estribo medido

a partir de la base del mismo, por tanto el momento actuante sera:

M, =3.23-;—(1 1)=17.74t—m

La fuerza y momento desestabilizador total sobre la estructura sera:
F=FEa+ Es+BR=29.09+3.23+0.82=33.14¢
M=M_, +M; + Mg =106.66+17.74 +10.50 =134.90f — m

Verificacion de la Estabilidad al Volteo o Excentricidad:
Momento de volcamiento (Mv): las fuerzas que intentan volcar el estribo son el empuje
activo y el empuje de la sobrecarga.

M, =134.90t — m
Momento estable (Me): las fuerzas que dan estabilidad al estribo son el peso propio del
estribo, el peso del relleno, el peso total de la sobrecarga peso propio de la
superestructura y su respectiva sobrecarga.

M, =572.83—m

Fuerza resultante Vertical (V): es la suma de fuerzas que dan estabilidad al estribo.

' V =138.49¢t—m .
El punto de aplicacién de la fuerza resultante es medido desde el punto “o0” indicado
en la figura 3.45 como sigue:

_M,-M, 57283-13490

XO
14 138.49

3.16m
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La excentricidad es medida desde el centro de la base. Para que exista compresion en
toda la base, la excentricidad debe ser menor que el sexto de la base (B/6).

e=——-—X =--316=0.34m

B B B_x -1 =1.17m
6 2 2

o |
R

Observamos que se cumple que e < B/6, por lo tanto satisface con los requisitos de
estabilidad al volteo.

Verificacion de la Estabilidad al Deslizamiento:

Se investiga la falla por resbalamiento en el caso de las zapatas que soportan cargas
inclinadas y/o que estan fundadas sobre una pendiente. Las fallas por resbalamiento
ocurren cuando las solicitaciones debidas a las cargas con componente horizontal
superan el valor mas critico entre la resistencia al corte mayorada de los suelos o la
resistencia al corte mayorada en la interfaz entre el suelo y la fundacion.

L a fuerza horizontal factorizada se verifica contra la resistencia de friccion entre la

fundacién y el suelo.

La resistencia mayorada contra la falla por resbalamiento, Qg, se calculara como®:

Oy =90, = d(uV) Donde:

Qn = Resistencia nominal al corte entre el suelo y la
fundacién

7] = Factor de resistencia para la resistencia al corte
entre el suelo y la fundacion.

\' = Fuerza Vertical factorizada.

H = Coeficiente de friccion del suelo.

Debiéndose cumplir que la resistencia mayorada contra el deslizamiento debe ser

mayor que la fuerza horizontal; por tanto:

6 Especificaciones AASHTO para el disefio de Puentes por el método LRFD, Art. 10.6.3.3
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¢ =1 H= 0.55
Carga Vertical V =138.49¢
Carga horizontal  F=33.14¢

0, =1(13849)0.55)="76.17 > F=133.14¢

Por tanto queda satisfecha la condicion de estabilidad por deslizamiento.

A continuacion se procede a verificar la estabilidad para el caso de carga del Estado
Limite de Resistencia I.

3.2.6.6.3.2. Verificacion para el Estado Limite de Resistencia l-a

La AASHTO sefiala que los estribos deben ser capaces de asegurar su estabilidad
contra las fallas por aplastamiento, vuelco y deslizamiento. Para este caso de cargas
se procedera a efectuar el calculo de las fuerzas actuantes mayoradas aplicando las
combinaciones de cargas para elementos enterrados presentados en la tabla 2.9 del
marco tedrico correspondientes al estado Limite de Resistencia; el procedimiento de

calculo es similar al descrito para el estado limite de Servicio:

Peso y Momento estabilizador en el Estribo:
V =1.00EV +0.90DC + 0.65DW +1.75(LS + PL+ LL + IM)

V =1.00(64.15) + 0.90(56.00) + 0.65(2.32) +1.75(3.43 +1.76 +10.83)
V =144.10tn

M, =1.00EV +0.90DC +0.65DW +1.75(LS + PL+ LL+ IM)
M, =1.00(333.80) +0.90(176.00) + 0.65(6.90) +1.75(18.66 + 5.25 + 32.23)
M, =59491m—m

Fuerza y Momento Desestabilizador en el Estribo:
F=1.50Ea+1.75Es+1.75BR=1.50(29.09) + 1.75(3.23) + 1.750.82) = 50.72n

M, =1.50Ea +1.75Es +1.75BR =1.50(106.66) +1.75(17.74) +1.75(10.50) = 209.4 1tn — m
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Verificacion de la Estabilidad al Volteo o Excentricidad:

X, =2.68m e=0.82m §=1.17m e<—B—

Verificacion de la Estabilidad al Deslizamiento:

¢ = 085 ,U — 0.55

0, =6737Tt > F=50.72¢ CONFORME

3.2.6.6.3.3. Verificacion para el Estado Limite de Resistencia I-b

De las combinaciones de cargas presentadas en la tabla 2.9 correspondientes al
estado Limite de Resistencia, utilizaremos los coeficientes maximos presentados en
dicha tabla para las verificaciones correspondientes:

Peso y Momento estabilizador en el Estribo:
V =135EV +125DC +1.50DW +1.75(LS + PL+ LL + IM)

V =1.35(64.15) +1.25(56.00) +1.50(2.32) +1.75(3.43 +1.76 +10.83)
v =188.12m

M, =135EV +1.25DC +1.50DW +1.75(LS + PL + LL + IM)
M, =1.35(333.80) +1.25(176.00) +1.50(6.90) +1.75(18.66 + 5.25 + 32.23)
M, =779.20tn—m

Fuerza y Momento Desestabilizado en el Estribo:
F =1.50Ea+1.75Es +1.75BR=1.50(29.09) +1.75(3.23) + 1.75(0.82)
F=50.72m

M, =1.50Ea+1.75Es +1.75BR =1.50(106.66) +1.75(17.74) +1.75(10.50)
M, =20941tn—m

Verificacion de la Estabilidad al Volteb o Excentricidad:

X, =3.03m e=047m ~§~=1.17m e<?

180



Verificacion de la Estabilidad al Deslizamiento:

¢=085 =055

O, =8795t > F=50.72% CONFORME

3.2.6.6.3.4. Verificacion para el Estado Limite de Evento Extremo |
Aplicando las combinaciones de cargas para elementos enterrados presentados en la
tabla 2.9 del marco tedrico correspondientes al estado Limite de Evento Extremo |, se

tendra los siguientes resuitados para la verificaciéon de estabilidad:

Peso y Momento estabilizador en el Estribo:
¥V =1.00EV +0.90DC +0.65DW =1.00(64.15)+0.90(56.00)+ 0.65(2.32)
V =116.05tn

M, =1.00EV +0.90DC +0.65DW =1.00(333.80)+0.90(176.00) + 0.65(6.90)
M, = 496.68tn—m

En este estado de carga se considera las fuerzas desestabilizadoras por peso propio
que actuan sobre el estribo, el empuje activo estatico del terreno, ademas se
adicionara los efectos por sismo del terreno:

Fuerzas y Momentos desestabilizadores por peso propio (Eq):

Eq = (D C+D W)DESESTABIUZADORES
Vg, =4.98+8.46+0.56 =14.00tn

M, =41.87+4.68 +25.03=71.58tn-m

Para el efecto por sismo se tomara la variaciéon del empuje dinamico del terreno
respecto al empuje activo estatico del mismo. Esta carga se aplica a dos tercios de la
altura total medidos a partir de la base del terreno.
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DC

lDW
DC (sismo)

DW sismoy
—

AEas = Eas — Ea =36.41-29.09=7.32tn

DC M, =7.32(1 1)% = 53.66tn —m

DC =ism0) -

[o)

Figura 3.46: Cargas en el Estado Limite de Evento Extremo |

Fuerza y Momento Desestabilizado en el Estribo:

F =1.00Ea+1.00AEas+1.00Eq =1.00(29.09)+1.00(7.32) + 1.00{14.00)
F=5041n

M, =1.00Ea +1.00AEas +1.00Eq = 1.00(106.66) + 1.00(53.66) + 1.00(71.58)
M, =231.90tn — m

Verificacion de la Estabilidad al Volteo o Excentricidad:

X, =2.38m e=1.12m —6B~=1.17m e<§~

6

Verificacion de la Estabilidad al Deslizamiento:

¢ =1.00 1 =0.55

Qr =63.83 > F=5041 CONFORME
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3.2.6.6.3.5. Verificacion de la Capacidad de Carga

Las especificaciones AASHTO (LRFD Arto. 11.6.3.2) establecen que la capacidad de
carga se debe investigar en el Estado Limite de Resistencia utilizando cargas y
resistencias mayoradas. Para nuestro caso el estribo estard soportado por una
fundacién en suelo, por tanto el esfuerzo vertical del terreno se calculara suponiendo
una presion uniformemente distribuida sobre el area de una base efectiva como se

ilustra en la figura:

Del estado Limite de Resistencia |

4
_ 2V _ s L =3.10kg/ cm?
B-2¢ 7-2(0.47) 10

q,

La presién de contacto de estribo con el
terreno de fundacibn es menor que el
admisible. De esta manera la base del
e<B/6 estribo queda tedricamente en compresion,
de tal manera que la distribucion de

presiones es bastante regular disminuyendo

el efecto de asentamientos diferenciales

I ] v q entre la puntera y el talén del muro.
1

T—

B-2e

I
B2 e}~ X0 ———|

l
L—— B3 — B/6~L—B/e l—— B/3 —~1

Figura 3.47: Presion de Contacto Estribo - Terreno de Fundacion

El predimensionado propuesto cumple con todos los requerimientos de seguridad
contra volcamiento, contra el deslizamiento y con las presiones de contacto; por tanto
las dimensiones propuestas son definitivas y con ellas se realiza el disefio de los

elementos estructurales que conforman el estribo.
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3.2.6.6.4. DISENO DE LA PANTALLA DEL ESTRIBO
La pantalla del estribo se comporta como un volado sometido a la presiéon horizontal

que ejerce la tierra y la sobrecarga, los momentos flectores resultantes originan

traccion en la cara interna en contacto con la tierra, la cual debera ser reforzada con

acero. Las solicitaciones de corte y flexion se determinan en diferentes secciones

hechas en la altura del estribo medidos desde la corona del estribo hasta la union de la

pantalla con la zapata.

Caracteristicas

fc= 210
fy= 4200
b= 100
ep= 100
@= 090
R= 150

Figura 3.48: Cargas Actuantes en la Pantalla del Estribo para el Disefio.

2

Kg/cm
Kglcm?
cm
cm

AEas

Resistencia a la compresion del concreto
Esfuerzo de fluencia del refuerzo

Ancho

Espesor de pantalla en la base

Factor de reduccién

Factor de modificacion de respuesta sismica

DC (sismo)
DW (sismo)
—
L
Es! >
Ea
DC sismo)

(o]
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Para el disefio del acero en la pantalla del estribo tomaremos el momento maximo de
las combinaciones para el estado Limite de Resistencia y del estado Limite de Evento
Extremo. El caiculo de acero se realizara para 3 diferentes alturas, considerando que
la presidn ejercida por el terreno en la pantalla del estribo es variable respecto a la
altura de la misma, resultando innecesario colocar la misma cantidad de acero en toda
la pantalla ya que los momentos se van reduciendo a medida que se acerca a la

supefficie.

Para empezar con nuestro andlisis, se calculara los momentos en la base de la
pantalla del estribo, la altura para todos los casos sera medida a partir de la corona del

mismo como sigue:

a) Analisis para H= 10.00 m
Para el estado limite de resistencia, se tomara el empuje activo del terreno y el empuje

que genera la sobrecarga a una altura de 10m.

Efectos del Empuje del terreno

E, = % yH?K ancho = %(1 8)107)0.27)1) = 24.04n

M(E,)= %HEG = -;-(10)(24.04) =80.13tn—m

Efectos del Empuje por sobrecarga

sic

E,=yHK b, = %(1.8)(10)(0.27)(0.61) =293t

M(Eg) = %HES = %(10)(2.93) =14.66tn—m

El cortante y momento para el estado Limite de Resistencia | sera:
V, =1.50Ea+1.75Es =1.50(24.04) +1.75(2.93) = 41.19n

M, =1.50Ea+1.75Es =1.50(80.13)+1.75(14.66) = 145.86tn— m

Al igual que en el anadlisis de estabilidad, para el estado Limite de Evento Extremo | se

incrementara los efectos que genera la accién sismica; la fuerza sismica por peso
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propio del estribo se calculara para la seccion medida desde la corona hasta la base

de la pantalla, sin incluir la zapata ya que no es parte de nuestro analisis por esta
ocasion.

Efectos del Incremento Dinamico del Empuje Activo:
Eas = % AH*(1-K,)K, ancho = %(1 8)(10° 1 -0.05)(0.352)(1) = 30.09n

AEas = Eas— Ea =30.09-24.04 = 6.05tn

M, =6.051 0)% =40.32tn—-m

Fuerzas y Momentos desestabilizadores por peso propio (Eq):

Eq = (D C+D W)DESESTABI[IZADORES
Ve, =4.98 +4.26 +0.56 =9.80tn

q

M, =41.87 +13.10 + 4.68 = 59.65tn —m

Los efectos que se generan en el estado Limite de Evento Extremo | son afectados por
el factor de modificacién de respuesta sismica, por tanto los resultados se dividiran
entre el factor correspondiente:

_ (1.00Ea +1.00AEs + Eq) _24.04 + 6.05+9.80

14 =26.59m
EE R 1.5
M, = 1.00Ea + l.;a)OAEs +Eq _80.13+ 4?.22 +59.65 _ 120,07 — m

El momento y cortante de disefio se tomara como el maximo valor obtenido entre las

solicitaciones para el estado Limite de Resistencia y el de Evento Extremo; por tanto:

Vu=41.19tn Mu=145.86tn—m
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Parametros del método de disefio por Rotura.

La cuantia de la seccién puede encontrarse de la siguiente expresion:

m Y, dbd 0.85f"

El area de acero estara dada por:  As = pbd

7= Asx fy a
T 0.857".b 0.85

Para efectos del analisis inicial se supondra una barra de diametro igual a una pulgada
(2=1"); por tanto el peralte en traccion para la seccidén analizada sera:

de=r +f§ =75+ Z% =8.77cm , el recubrimiento libre mas el radio de la barra

d=ep—dc=100-8.77 =91.23cm, peralte efectivo: Espesor de pantalla menos

peralte en traccion.

M, 145.86x10° N 4200

K, = v _ ~19.47 - _
“~ gbd?  0.90(100)91.237) "= 085/ 0.85(10)

p:l o2 lﬁ\/l_2(17.65)(18.93) — 0.00452
m i 17.65 4200

As = pbd = 0.00492(100)91.23) = 44.88cm’

Lo Asxfy _ 44.88x4200 _
0.85f'.56 0.85(210X100)

=23.53

10.56¢cm

La AAHSTO establece que la maxima cantidad de acero debera ser tal que:
€ <042
d

ce @ 1056 s em 1242 136<042
0.85 085 d 9123

Por tanto se considera satisfecha la condicion del LRFD.
As = 44.88cm’ Usar : O1"@0.10m
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Una vez analizados los efectos que se generan en la base de la de la pantalla del

estribo, procedemos a calcular el acero para ofras alturas, estas alturas fueron

determinadas por medio de tanteos buscando obtener una distribucién uniforme y

econdémica en la pantalla del estribo. El procedimiento de calculo es similar al descrito

‘para la base de la pantalla, por tanto a continuacion se presentara el diagrama de

cargas utilizado para el calculo de momentos y el resumen respectivo del mismo:

4.98tn
06t
290t | ,

AEas=2.32tn——

Es=220tn,)

Es=1.82tn

2.30tn

4.98tn
0.56tn

—

Figura 3.49: Cargas Actuantes en el estribo para el Disefio.

A Eas=2.32t}—1 R

St

\ | Ea=9.24

10.56tn |

1.

f

T

0

2.60

! MR

Figura 3.50: Cargas Actuantes en la Cajuela para el Disefto.
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Cuadro N° 44: Resumen de la Distribucion de Acero Vertical en Estribo

H d Mu Ku o As2 As mzin c c/d<0.42 Distribucién
(m) | (cm) | {tn-m) (cm’) | (cm’) (cm) (m)

10.00 | 91.23 | 14586 | 19.47 | 0.00492 | 44.90 15.00 12.43 0.136 21"@0.10m
750 172001 6514 | 13.96 | 0.00347 | 2495 12.12 6.91 0.096 31"@0.20m
6.20 | 62.00 | 3851 | 11.13 | 0.00274 | 16.98 10.62 470 0.076 21"@0.30m

260 | 26.87 | 3.85 593 10.00144 | 3.86 5.25 1.07 0.040 | 91/2°@0.20m

El manual del MTC en el articulo 2.9.1.3.10.1.d.2, establece que para elementos a
flexion, el acero minimo se calculara a partir de la siguiente relacion:

A 210

- >0.03 >0.03——=10.0015 . =0.0015
pmm pm{n 4200 pmm

El acero vertical de la cara en compresion debe ser el minimo suficiente para sostener
las varillas horizontales durante el armado; por tanto el refuerzo vertical de la cara en
compresion sera:%

_0.0015*b*h
2

As min

La pantalla del estribo es un elemento de seccién variable y por tanto se debe disefar
para la seccidbn mas critica; considerando que este refuerzo calculado es minimo,
tomaremos una sola varilla de acero, calculada para la seccidén ubicada en la base de
la pantalla como sigue:

_0.0015*100*100 _
2

As 7.5¢m* Usar : 95/8"@0.25m

Operacion similar se aplicara para calcular el acero en compresion de la cajuela:

_0.0015*100*35
2

As

=2.63cm’ ‘ Usar : 01/2"@0.45m

Se requiere refuerzo de retraccion y temperatura perpendicular al refuerzo principal,
para minimizar la fisuracion y para amarrar la estructura con el fin de garantizar que
actie como se supone en el disefo.

o Harmsen Teodoro E., Disefio de Estructuras de Concreto Amrmado, pagina 383

189



El refuerzo horizontal para varillas de diametro menor o igual a 5/8” es igual a:%’

As =0.0020bh

El refuerzo horizontal en la parte superior del muro sera menor que en la inferior y se

distribuira en dos capas; la exterior con las 2/3 partes del acero calculado y la interior

con el resto, debido a que es la zona que experimenta las mayores variaciones de

temperatura. De este modo, el acero estara distribuido de la siguiente manera:

Cuadro N° 45: Resumen de la Distribucion de Acero Horizontal en Estribo

H h Cara Interna (1/3 As) Cara Externa (2/3 As)
(m) {cm) As Distribucién As Distribucién
10.00 100.00 6.67cm’| @5/8@0.30 13.33cm*’ | @518 @0.15
7.50 80.77 538cm’| @5/8@0.35 10.77cm’ | @5/8@0.18
6.20 70.77 472cm’| G5/8@ 0.40 944cm?®| @5/8@0.20
2.60 35.00 2.33cm’| @12@045 | 467cm’| B12@0.25

3.2.6.6.5. DISENO DE LA ZAPATA DEL ESTRIBO

Para el disefio de la zapata es necesario calcular los esfuerzos que se generan en el

terreno, considerando la estructura con puente y sin puente, de lo cual en el analisis se

tendrd en cuenta el estado para el cual se generen mayores esfuerzos sobre el

terreno:

Caracteristicas

fc= 210
fy = 4200
b= 100
hz = 100
d= 91.5
@= 0.9
Estribo con Puente:
q: = 3.01
e= 0.37

Kg/cm® Resistencia a la compresion del concreto
Kglcm?  Esfuerzo de fluencia del refuerzo
cm Ancho
cm Espesor de zapata
cm Peralte efectivo
Factor de reduccién

kgicm?  Esfuerzo Gltimos en estado limite de R 1-b

m Excentricidad

67Morales Morales Roberto, Disefio en Concreta Armado, pagina 119
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Ls
EV
DC DC
¢ ] y ¥
, L2 ep L1 \
,,,,, S S —
“TALON "/ PUNTA:
v .'A' . ‘ »»»»» ‘.' S ‘
I B-2e
| B

Figura 3.51: Distribucion de Presiones

A los fines del disefio estructural, si el muro
es soportado por una fundacion en suelo, se
aplicara el principio de superposicidon a
muros de tierra estabilizada
mecanicamente; donde la tensién vertical
del terreno se debe calcular suponiendo una
presién uniformemente distribuida sobre el
area de una base efectiva como se ilustra
en la figura 3.51. Tanto el talon como la
punta de la zapata se analizan como

elementos en voladizo.

en Zapata de Estribo
a) Punta
Momento producido por el peso propio de la zapata: DC
2

Mu, =1.25x220x2.20° _ 550, y

Momento producido por las presiones del terreno: | 3.60 1400‘ 220

Mu, = M =75.02t - m G T 3 PUNTA
L A \

9
Momento resultante:
Mu=72.84-7.56=67.46t —m, As =20.02cm?, As_. =18.00cm’

Por tanto:

As =20.02cm*,

Usar : 1"@ 0.25m
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b) Talon
Momento producido por el peso propio de la zapata:

2
Mu, =1.25x 2% 2'502"3'80 =22.56t—m

Momento producido por el peso del terreno:

Mu, =1.35x64.15%x(5.20-2.20-1.00)=173.21t ~m LS

EV
DC

Momento producido por la sobrecarga del terreno: # L L
Mu, =1.75x3.43x(5.44 - 2.20 —1.00) =13.45t — m

, 3.80 100 220
Momento producido por las presiones del terreno: i TALON PUNTA
My = 310X286"_ooe ] ‘
2.86
I B-2e J‘

b

Momento resultante:
Mu=13.45+173.21+22.56-126.78=82.44t—m, As =24.61cm?,
As_;, =18.00cm’

Por tanto: As =24.61cm”, Usar : $1" @ 0.20m

Para el refuerzo transversal se considerara el acero minimo dividido en dos capas; por
tanto:

_ 0.0018bh
2

_ 0.0018(100)(100) _

As As 9.00cm’ , Usar : ¢3/4"@0.30m

3.2.6.6.6. PREDIMENSIONAMIENTO ALERO

Debido a las condiciones topograficas y por economia las alas de los estribos se
disefaron de unos 6 metros de longitud en direccion de 30° desde los extremos del
estribo para asi poder proteger la estructura de las avenidas y acumulacién de

materiales.
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ELEVACION

H=11.00m

H=7.60m

1.5

PLANTA

L=6.00.

30°
!

=

3.2.6.6.7. ANALISIS DE ESTABILIDAD DEL ALERO

Una vez predimensionado el alero, procedemos a analizar la seccién central del mismo

Figura 3.52: Predimensionamiento del Alero

para realizar las verificaciones de estabilidad correspondientes. A continuacion

presentamos la geometria de la seccion media del alero:

Datos Generales

h= 925m

= 1.00m
c = 3.36 kg/cm?
ys= 1.80tm?
yc= 250 tm?

= 6.00m

= 1.00m
p= 062

0.40
—

Altura del muro

Ancho del muro

Presion neta en el terreno
Peso especifico del suelo
Peso especifico del concreto *
Ancho de la zapata

Largo de la zapata

Coeficiente de friccién

25

3.45

0.85

6.00
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A difertencia de los estribos, las cargas. que actian sobre el alero son el peso propio y
el peso del material de relleno; el procedimiento de analisis es similar al descrito para
los estribo, por tanto tambien e analizara por metro de ancho:

Cuadro N° 46: Peso Estabilizador Sobre la Zapata de Alero

Tipo L : Longitud Y Peso
de Descripcion | N°de | Area (m) wm?) | (t) Brazo | Momento
Carga veces | (m?) (m) (t-m)
EV__ | Peso de relleno 1 30.44 1 1.80 | 54.80 | 4.31 236.30
DC | Zapata y Muro 1 11.16 1 2.50 | 27.89 | 2.64 73.67

La fuerza desestabilizadora por peso propio se calcula de modo similar al descrito para
el estribo, por tanto también se considera el 24% del peso propio para el analisis de

estas fuerzas.

Cuadro N° 47: Fuerza Desestabilizadora del Alero

Tipo

de Descripcion P(ets )o Brazo | Momento
Carga (m) (t-m)
DC Zapata y Muro 6.69 2.41 13.13

A continuacidon se presenta el resumen de las caracteristicas del material de relleno y
el coeficiente de empuje activo estatico y dinamico calculados, correspondientes al
alero:

Cuadro N° 48: Coeficiente de Empuje Activo y por Sismo en Alero

Angulos de friccién Empuje Activo Empuje Dinamico
] (3 B o 0 Ka 6 Kas
33.0° 16.5° 18.4° 0.0° 90.0° 0.345 7.5° 0.509

Para el analisis de estabilidad se necesitara del calculo del empuje activo y del empuje
dinamico del terreno por tanto en la figura 3.53 se muestran la aplicacion las fuerzas
actuantes en el alero para el analisis de estabilidad en cada uno de los estados limites:
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Empuje Activo:

Ea= %(1.80X9.252 )0.345)=26.54mn

Empuje de Tierras con Sismo:

Eas = %(1.8)(9.25)(1 ~0.05)0.509) =37.23tn

3.2.6.6.7.1.

Cuadro N° 49: Analisis de estabilidad — Servicio |

A Eas=10.69tn

e lEv:Man

. lo =27.89tn

. DC ou=6.69tn

Figura 3.53: Cargas en el estribo para el analisis

Verificacion de la Estabilidad del Alero

de estabilidad

1.00EV+1.00DC 1.00EH
Vv Me F Mv e B/6 Qr>F Gmax
tn tn-m tn | tn-m m m tn kg/cm?
82.69 | 309.97 | 26.54 | 81.82 0.24 1.00 45.48 1.50
Cuadro N° 50: Analisis de estabilidad — Resistencia la
1.00EV+0.90DC 1.50EH
\' Me F Mv e B/6 Qr>F Amax
tn tn-m tn | th-m m m tn kg/cm?
79.90 | 302.60 | 39.81 | 122.73 0.75 1.00 43,95 1.77
Cuadro N° 51: Analisis de estabilidad — Resistencia Ib
1.35EV+1.25DC 1.50EH
tn th-m | th | tn-m m m tn kg/cm?
10884 { 411.09 1 39.81 ( 122.73 0.35 1.00 50.88 2.05
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Cuadro N° 52: Analisis de estabilidad — Evento Extremo |

1.00EV+0.90DC | 1.00EH+1.00EQ
V | Me F | WMv e B/6 Qr>F Qmax
tn tn-m tn tn-m m m tn kg/cm?
7990 { 30260 | 38.34 | 147.76 0.98 1.00 43.95 2.03

La seccion propuesta para el alero cumple con todos requisitos de estabilidad al

deslizamiento, contra el volteo y con las presiones de contacto, por tanto estas

dimensiones son definitivas y se procedera a realizar el disefio estructural del mismo.

3.2.6.6.8. DISENO DE LA PANTALLA DEL ALERO

Caracteristicas
fc= 210 Kglem?
fy= 4200 Kglcm?
b= 100 cm
ep= 850 cm
@= 0.90
R= 1.50

Resistencia a la compresion del concreto
Esfuerzo de fluencia del refuerzo

Ancho

Espesor de pantalla en la base

Factor de reduccién

Factor de modificaciéon de respuesta sismica

En esta oportunidad presentaremos las fuerzas y su magnitud utilizada para el disefio

del alero en cada una de las alturas propuestas, ya no se procedera a realizar el

detalle del disefio puesto que es el mismo utilizado para el estribo.

196



A Eas=8.51tn

>

>

Ea=21.11 Dy

184°

DC (sismoy =3.10tn

—

8.25

AEas=2.31

A Eas4%

Ea=12.31fn_

Figura 3.54: Cargas para el diseiio del Alero

DC (sismoy =2.15tn

Cuadro N° 53: Diseio del Acero por Flexion en la pantalla del Alero

H d Mu Ku p As2 As m:n c ¢/d<0.42 Distribucién
(m) | (cm) | (tn-m) (cm’) | (cm’) (cm) (m)
8.25 | 76.23 | 87.08 | 16.65 | 0.00417 | 31.78 12.75 8.80 0.115 | @3/4"@0.09m
6.30 {7095 ] 38.78 | 8.56 | 0.00209 | 14.82 11.96 4.10 0.058 | 23/4"@0.18m
430 [ 5792 | 1233 | 408 | 0.00098 | 5.70 10.00 1.58 0.027 | 23/4"@0.27m

La pantalla del alero de disefiara de manera similar al estribo, donde el acero vertical

de la cara en compresion debe ser el minimo suficiente para sostener las varillas
horizontales durante el armado; por tanto:

As

_0.0015*100*85

= 6.38¢cm?

Usar : 95/8"@0.30m

El refuerzo horizontal para varilias de diametro menor o igual a 5/8” es igual a:

As =0.0020bh
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El refuerzo horizontal en la parte superior del muro sera menor que en la inferior y se

distribuira en dos capas; la exterior con las 2/3 partes del acero calculado y la interior

con el resto. De este modo, el acero estara distribuido de la siguiente manera:

Cuadro N° 54: Resumen de la Distribucion de Acero Horizontal en Alero

H h Cara Interna (1/3 As) Cara Externa (2/3 As)
(m) (cm) As | Distribucion As | Distribucion
8.25 85 567cm’| @58@0.30 | 11.33cm* | @5/8@0.15
6.30 79.72 531cm’| @5B8@0.35 | 1063cm’| @58 @0.18
4.30 66.69 445cm*| @5/8 @ 0.40 8.89cm? | @5/8 @ 0.20

3.2.6.6.9. DISENO DE LA ZAPATA

Para el disefio de la zapata es necesario considerar los esfuerzos maximos que se

generan en el terreno, el procedimiento es el mismo utilizado en el estribo.

Caracteristicas
fc = 210 Kg/cm?
fy = 4200 Kglcm?
b= 100 cm
hz = 100 cm
= 91.5 cm
= 0.90
q= 2.05 kg/cm?
e= 035 m

Peralte efectivo

Factor de reduccién

Excentricidad

Resistencia a la compresién del concreto
Esfuerzo de fluencia del refuerzo

Ancho
Espesor de zapata

Esfuerzo ultimos en estado limite de R 1-b

Tanto el talon como la punta de la zapata actian como un elemento en voladizo, por

tanto el analisis se realizara para esta condicion

a) Punta

Momento producido por el peso propio de la zapata:

Mu,=1.25x

1x2.50x1.702
2

=452t~-m

DC
Y
i 3.45 065\ 170
TALON~ .~ . PUNTA"
9
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Momento producido por las presiones del terreno:

~20.5x1.70°

Mu, =29.62t—m

Mu, =29.62 —m

Momento resultante:

Mu=29.62—-4.52=25.10t—m, As =1.35cm’?, As,, =18.00cm>
Por tanto: As =18.00cm?, Usar : #1"@ 0.25m
b) Talon
Momento producido por el peso propio de la zapata:
2
Mau, =125x 2 2'502" 345 18.60t—m o

Momento producido por el peso del terreno:

| 3.45 0.85T 1.70 |
Mu, =1.35x54.80%(4.31-2.20-1.00)° =82.12t —m TAloN e PUNTA -
. . q
Momento producido por las presiones del terreno: ! I
2
My = 202721 0y 551 m | B 2e |

Momento resultante:

Mu=82.12+18.60-77.52=23.20t —m, As =6.79cm? ,
Por tanto: As =18.00cm?,

Refuerzo Transversal

_ 0.0018bk oo 0.0018(100)(100) _
2 2

As 9.00cm*

As_. =18.00cm’

Usar : 91" @0.25m

Usar : ¢3/4"@0.30m

199



3.2.6.7. OBRAS DE PROTECCION

Se propone un encauzamiento del rio, el cual se realizara con un enrocado de
proteccion, de manera que garantice ia estabilidad del curso de agua en maximas
avenidas y mitigar de esta manera los posibles problemas que se presenten. A
continuacién como parte complementaria del disefio, se presenta la propuesta para el
enrocado de proteccion a utilizar y contara con las siguientes caracteristicas:

Especificaciones:
Mamposteria de Piedra 8-10" con 40 % de Concreto fc=175 Kglcm?

C.S.E

Figura 3.55: Enrocado de Protecciéon
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IV. RESULTADOS
41. BARANDAS

4.1.1. De los materiales a utilizar
 Acero estructural A-36

¢ Resistencia a la Fluencia: 2530 Kglcm?

4.1.2. De la geometria

Pasamano . Tubo Liso @4” de diametro exterior
De los rieles inferiores : Tubo Liso @3" de didmetro exterior
De los postes . Perfil “I”, conformado por la unién soldada de

platinas PL 4°x1/4”

TUBO METALICO o4

e

TUBQ METALICO 83" PL. 47x1/4"
PL 4'x1/4"
1060
300 TUBO METALICO ¢3"

S
:
I
in

/\/

8 l IT > ANCLAJES o 1/2"

Figura 4.1: Diseiio de Barandas y Postes
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4.2. TABLERO

4.2.1. De los materiales a utilizar
Concreto Armado (Losas y Veredas)

e Resistencia a la compresion fc = 280Kg/cm?

Acero de refuerzo

e ResistenciaalaFluencia fy = 4200 Kg/cm?

4.2.2. De la geometria

Ancho de calzada : 6.60m

Peralte de losa : 0.20m
Ancho de Veredas : 1.20m

Peralte de vereda : 0.15m

4.2.3. De la Armadura en Losa y Veredas

Armadura en Voladizo

e Acero Principal Negativo:  As= 4.16cm? Usar:@1/2°@0.30m
e Armadura transversal : As=4.61cm? Usar:@1/2°@0.27m
Armadura en Apoyo Interior

e Acero Principal Negativo:  As= 7.65cm? Usar:@1/2’@0.15m
e Armadura transversal : As= 6.95cm? Usar:@1/2°@0.175m
Armadura en Primer Tramo Interior

e Acero Principal Positivo: ~ As= 7.22cm? Usar:@1/2°@0.15m
¢ Armadura transversal : As= 6.66cm? Usar:@1/2°@0.175m
Armadura en Segundo Tramo Interior

e Acero Principal Positivo: As= 8.04cm? Usar:@21/2°@0.15m
¢ Armadura transversal : As= 7.21cm? Usar:@1/2°@0.175m
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4.3.

4.3.1.

Armadura en Veredas

e Acero Principal Negativo:  As= 3.61cm?
As= 4.23cm?

e Armadura transversal :

L7¢ 1/2" ©0.35 L=1.30—,

Usar.@1/2°@0.35m
Usar:@1/2°@0.30m

’/1%

¢ 1/2" 80.30 L=140 @ E
. "E( 5°(05) > ¢ 1/2" €0.30 1=9.00
0 1/2" 60.35 1~1.200}— = . ﬁ " © ‘\ \ @8 o 1/2" 80.075
N — \‘i ! v
. B F @ | |
i % [‘ 4
2 1/2" 80.30 L=9.60@;-——/ 0 1/2" 8030 L=1.20(18— l
Figura 4.2: Diseiio del Tablero

VIGAS METALICAS
De los materiales a utilizar
Vigas Longitudinales
e Acero estructural A-50

Resistencia a la Fiuencia fy 3500 Kg/cm?
Rigidizadores intermedios y de Apoyo
e Acero estructural A-50

Resistencia a la Fluencia fy 3500 Kglcm?
Vigas Diafragma
e Acero estructural A-36

Resistencia a la Fluencia fy 2530 Kglcm?
Conectores de Corte (STUDS;
¢ Acero estructural A-50

Resistencia a fa Fluencia fy 3500 Kg/em?
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4.3.2. De la geometria
Vigas Longitudinales

El disefo final corresponde a secciones de peffil tipo “I, las dimensiones de

cada seccion se presentan a continuacion:

e Seccionl
Ancho del ala superior - by
Espesor del ala superior s

Altura del aima hw
Espesor del aima tw
Ancho del ala inferior bs

Espesor del ala inferior  tj
e Seccion ll
Ancho del ala superior by

Espesor del ala superior s

Altura del alma hw
Espesor del alma tw
Ancho del ala inferior bs

Espesor del ala inferior  tj

o Seccion il

Ancho del ala superior bt
Espesor del ala superior {5

Altura del aima hw
Espesor del alma tw
Ancho del ala inferior bs

Espesor del ala inferior {5

Rigidizadores

- 0.400m

0.032m
2.000m
0.016m
0.500m
0.050m

0.400m

0.025m

2.000m
0.016m
0.500m
0.038m

0.400m
0.025m
2.000m
0.016m
0.500m
0.025m

El disefio corresponde a placas simples soldadas a la viga metalica. El

rigidizador o atiezador de apoyo consistira en dos placas soldadas a lo largo de

toda la viga en la seccibn de los apoyos de las vigas longitudinales.
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e De apoyo

180mm
20.0mm

Ancho del rigidizador de apoyo bt

"

Espesor del rigidizador de apoyo tp

El rigidizador intermedio consistird en una placa simple soldada en la viga
longitudinal.

e Intermedios

Ancho del rigidizador intermedio m = 125mm
Espesor del rigidizador intermedio tp = 9.00mm
400 400
i_ 1. _
L] Ll
123
180
Rp=F, 180x20x2000 .
\\
s T 2000
16 1950 2000
R =R 125x9.0x1950
z A7) L/{/Lé///l_////._//_/_/./él }
600 | 500
RIGIDIZADOR DE APOYO RIGIDIZADOR INTERMEDIO

Figura 4.3: Rigidizadores
Vigas Diafragma

El disefio final corresponde a secciones de perfil tipo “I", las dimensiones de
cada seccién se presentan a continuacion:
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44,

e De apoyo
Ancho del ala superior
Espesor del ala superior
Altura del alma
Espesor del alma

Espesor del ala inferior

e Interior
Espesor del ala superior
Altura del alma
Espesor del alma
Ancho del ala inferior
Espesor del ala inferior

Conectores de Corte

bfs =
s =
hw =

bﬂ =

tﬁ =

200mm
12.5mm
400mm
9.5mm
200mm
12.5mm

200mm
12.5mm
400mm
6.0mm
200mm
12.5mm

El disefio final corresponde pernos tipo STUDS:

o Diametro de los STUDS
¢ Longitud de los STUDS

¢ Distribucién Longitudinal

e Distribucion transversal

DEFLEXIONES

Deflexién Admisible
Deflexién por Carga Viva
Deflexion Total
Contraflecha

a7/8”
4,,

2@.15, 12@.25, 12@.30, 12@.40,
11@.50, 12@.60

3

6.25 cm
2.78 cm
23.16 cm
25.00 cm

206



4.5.

451.

4.5.2,

4.6.
4.6.1.

4.6.2.

DISPOSITIVOS DE APOYO
De los materiales a utilizar

El material a utilizar sera Neopreno de dureza : 60

De la geometria

,,,,,,,,,,,,

Longitud : 50 cm
Ancho : 50 cm
Espesor 5 cm
ESTRIBOS Y ALEROS

De los materiales a utilizar

Concreto Armado

e Resistencia a la compresion fc

Acero de refuerzo

e Resistencia a la Fluencia fy

De la Geometria

210Kg/cm?

4200 Kg/cm?

SHORE

Las dimensiones finales de los elementos del estibo y alero son las siguientes:

e Del estribo

Altura del Estribo H =
Ancho de la base de Cimentacion B =
Espesor de pantalla Superior epr =
Espesor de pantalla Inferior ep: =
Talén Posterior B4 =
Taléon Delantero B, =
Altura del Zapata hz =
Altura de Pantalla hp =

¢ De la Cajuela
Altura de Cajuela H =
Espesor de muro de cajuela ep =

11.00
7.00
0.50
1.00
3.80
2.20
1.00
10.00

2.60
0.35

m

3 3 3 3 3 3 3

3
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Seccion Inicial del alero
Altura del Alero

Ancho de la base de Cimentacion

Espesor de pantalla Superior

Espesor de pantalla Inferior

Talén Posterior
Taién Delantero
Altura del Zapata
Altura de Pantalla

Seccion Final del alero
Altura del Alero

Ancho de la base de Cimentacion

Espesor de pantalla Superior

Espesor de pantalla Inferior

Talén Posterior
Talén Delantero
Altura del Zapata
Altura de Pantalla

4.6.3. De la Armadura en Estribos y Aleros

Cajuela

Armadura Principal en la direccion vertical en cajuela

Acero en cara interna :

B
ep1
ep2
B4
B,
hz
hp

B
ep1
ep2
B4
B>
hz
hp

As= 5.25cm?

= 11.00 m
= 7.00
= 0.40
= 1.00
= 3.80
= 2.20
= 1.00
= 10.00

3 3 3 3 3 3 3

= 7.50
= 5.00
= 0.40
= 0.70
= 3.10
= 1.20
= 1.00
= 6.50

3 3 3 3 3 3 3 3

Usar:@1/2°@0.20m

Armadura de reparticién en la direccion horizontal en cajuela

Acero en cara interna :

Acero en cara externa:

As= 2.33cm?
As= 4.67cm?

Usar:@1/2°@0.45m
Usar:21/2°@0.25m
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€183 0 1/2
At

(e

. o,
v 1/2" 020012

20 1260 | l{ O
/2 z 13 0 1/2" ©0.45

Y
0 1/2" 8020 G187

Lk

.
|
R

b
E5e 1/2" @0.25

2
N

140 1/2" @0.4
L,
o -

i

Figura 4.4: Disefo de Cajuela
Pantalla de Estribo y Primera mitad del Alero

Armadura Principal en la direccién vertical en cajuela

e Acero hasta altura =6.20m :As= 16.98cm? Usar:@31"@0.30m
e Acero hasta altura =7.50m :As= 24.95cm? Usar:@31’@0.20m
e Acero hasta altura =10.00m :As= 44.90cm? Usar:d1’@0.10m

Armadura de reparticiéon en la direccién horizontal en cajuela
Hasta una altura de 6.20m

e Acero en cara interna : As= 4.72cm? Usar:@5/8"@0.40m

e Acero en cara externa: As= 9.44cm? Usar:@5/8"@0.20m

Hasta una altura de 7.50m
e Acero en cara interna : As= 5.38cm? Usar:@5/8’@0.35m

e Acero en cara externa: As=10.77cm’ Usar:@25/8"@0.18m
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Hasta una altura de 10.00m

e Acero en carainterna :

As= 6.67cm?
As= 13.33cm?

Usar:@5/8’@0.30m
Usar:25/8"@0.15m

¢ Acero en cara externa :

Zapata de Estribo y Primera mitad del Alero

Armadura Principal en talén delantero o punta.
¢ Acero Inferior As= 20.02cm? Usar:@1"@0.25m
Armadura Principal en talén delantero o punta.

e Acero Superior

As= 24 61cm? Usar:@1"@0.20m
Armadura de reparticion
e Acero Superior e inferior As= 9.00cm? Usar.23/4’@0.30m
s 1" ©0.30(E8)- .
=~ ~E9p 5/8" ©0.25
L L9
S
¥
@
[a]
- b (]
v (o]
o ®
1" @0.30(E7)—% =
s =
o 3@
Ryl 2
m i -~
e —L,r_).
o ~
_ X 9
7 1" ©0.30(B6r - m &
2.50 ~ E L . EQ ~
B30 17 @0.40°%] £ 6 17 e0.10
[Ed) 0 3/4” @0.307 12
I/\E}—Q()—»— —4{~—-{—(—7A1 b ’ (EA) ]./
/ J
) “7\ --------------- 148 7'2964 ry -L_ ----- Jlr;(’\
fFB/gca 5/8"] i ggj 30 } {E5y20 5/8
L

(E20 3/4" ©0.30 —{ET)o 1" @0.25

Figura 4.5: Disefio de Estribo
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Pantalla de Segunda Mitad del Alero

Armadura Principal en la direccion vertical en cajuela

o Acero hasta altura =4.30m  :As= 5.70cm? Usar:@3/4’@0.27m
e Acero hasta altura =6.30m  :As= 14.82cm? Usar:@3/4’@0.18m
o Acero hasta altura =8.25m :As= 31.78cm? Usar:@3/4’@0.09m

Armadura de reparticiéon en la direccién horizontal en cajuela

Hasta una altura de 4.30m

e Acero en cara interna : As= 4.45cm? Usar:@5/8”@0.40'm
e Acero en cara externa: As= 8.89cm? Usar:@5/8"@0.20m

Hasta una altura de 6.30m
e Acero en cara interna : As=5.31cm? Usar:@5/8’@0.35m
e Acero en cara externa: As= 10.63cm? Usar:@35/8"@0.18m

Hasta una altura de 10.00m
e Acero en cara interna : As= 5.67cm? Usar:@5/8"@0.30m
e Acero en cara externa: As= 11.33cm? Usar:@5/8"@0.15m

Zapata de la Segunda Mitad del Alero del Alero
Armadura Principal en talén delantero o punta.

e Acero Inferior : As= 18.00cm? Usar:21"@0.25m

Armadura Principal en talén delantero o punta.
e Acero Superior : As= 18.00cm? Usar:@1"@0.25m

Armadura de reparticion
e Acero Superior e inferior : As= 9.00cm? Usar:@3/4’@0.30m
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V. ANALISIS Y DISCUSION DE RESULTADOS
5.1 PROPUESTA DE DISENO DEL PUENTE ALAO

Del analisis de alternativas se logré determinar que una superestructura de seccioén
compuesta es la estructura indicada para el disefo y futura construccion de un puente
sobre el rio Alao, a diferencia de otro tipo de puentes, en la alternativa propuesta se
economizara en encofrado y falso puente, su construccion se realizara en un menor
tiempo debido a las vigas longitudinales de acero, los cuales no necesitaran de un
tiempo determinado para adquirir una resistencia adecuada como en el caso del
concreto, puesto que ya vienen prefabricados y solo necesitarian de soldadura y
arriostres temporales durante su colocacién; ademas solo contara con un tramo, hecho
que no obstruira el cauce del rio garantizando su estabilidad, caso que no ocurre con
otros tipos de superestructuras que requeriran de pilares intermedios como es el caso
de puentes viga-losa de concreto armado o puentes tipo losa, otros tipos de
superestructura podrian funcionar correctamente pero son mas costosos debido an que
el material predominante de los elementos que lo conforman es el acero, el cual tiene
un precio mucho mas elevado, por tal motivo una estructura intermedia en costo y
buen funcionamiento tanto estructural como hidraulico es uno de seccién compuesta.

En este aspecto se efectuara un analisis detallado de la aplicaciéon de los aspectos
tedricos planteados para lograr una solucion mediante un puente real; en ese sentido
tenemos que, habiéndose concluido todos los procesos de calculo para el disefio del
Puente sobre el rio Alao, se ha cumplido con parte de los objetivos, los cuales son la
realizaciéon del disefio en concreto armado del tablero y elementos metalicos; acorde
con la normatividad vigente y realizar la verificacion del comportamiento de los
elementos.

En base a los resultados del analisis estructural y efectuando las combinaciones de
cargas del manual de disefio de puentes del MTC, se ha determinado que bajo la
accion de la sobrecarga vehicular HL.-93 se generan momentos flectores mayores gue
mediante otro tipo de sobrecarga, esto se debe a la disposicion de los elementos
estructurales y también su posicion en la estructura.
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La verificacion se centré en los componentes principales del puente. Como resuitado
se observo buen comportamiento de 1a estructura ante las solicitaciones.

5.1.1. LOSA DE CONRETO ARMADO

El disefio final responde a las solicitaciones que actian sobre el tablero, teniendo en
cuenta que muy independientemente de las cargas que actuan sobre ella, 1a magnitud
de los momentos que se generan dependera de las separacion entre vigas planteada
para la estructura, puesto que para una mayor separacion entre vigas se generaran
momentos de mayor magnitud; esto dependiendo de la configuracion geométrica de la
misma; por 1o que fue necesario plantear una separacion entre vigas que permita una
correcta distribucion de momentos en la losa, para asi lograr un diserio éptimo.

Obtener una estructura con momentos de gran magnitud requerira de mayor cantidad
de acero de refuerzo, lo cual incrementaria el costo de construccién de la losa,
independientemente del material del que se componen las vigas longitudinales; por
tanto el disefio final responde a una 6ptima configuraciéon estructural que asegura una
correcta distribucion de momentos permitiendo obtener menor cantidad de acero.

Siendo la carga viva vehicular la que genera momentos de mayor magnitud en el
tablero, es que a continuacién se presenta el diagrama de momentos por carga viva
vehicular para una misma seccion de tablero pero con diferentes distancias de
separacion entre vigas:

kigura 5.1: Momentos por carga viva en el tablero con $=1.80m

214



_ Figura 5.2: Momentos por carga viva en el tablero con $=2.00m

En las figura 5.1 se puede apreciar que cuando la separacion entre vigas es de 1.80m,
los momenfos que se generan en fa esfructura son mucho mas elevados; si se
disminuye la distancia de separacién entre vigas, se incrementarian ios momentos en
el voladizo, y de este modo seria necesario colocar una mayor cantidad acero en la
estructura, esto incrementaria el costo.

En la figura 5.2 se observa gue los momentos son menores, el momento en el voladizo
es nulo; esto se debe a que la rueda del camién cae en la misma direccion del eje de
las viga exterior que funciona como apoyo del tablero; si se llegara a incrementar la
distancia entre vigas, se estaria generando momentos en el voladizo ademas de
incrementar los momentos en los tramos; por tanto la solucién adoptada como éptima
es aquella donde la separacién entre vigas es de 2.00m por ser la que genera menores
esfuerzos.

La losa del tablero ha sido analizada y disefiada en sentido perpendicular al trafico
como una estructura de concreto armado, ya que las vigas metalicas estaran
colocadas en el sentido longitudinal y son quienes soportaran los efectos por flexion en
ese sentido.

5.1.2. VIGAS PRINCIPALES

El nimero de vigas fue determinado luego de haber realizado diversos tanteos de la
concentracion total de cargas, considerando vigas a diferentes espaciamientos, de tal
manera que garantizaran la correcta distribucion de momentos, llegandose a la
conclusién que el espaciamiento debe ser S=2.00m entre ejes de las vigas metalicas y
un numero de cuatro vigas longitudinales.
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El predimensionamiento de las vigas se realizé de acuerdo a lo especificado en el
manual de disefio de puentes del MTC; el peralte de las vigas resulté de 2m, dicho
peralte podria ser modificado ya sea reduciendo o aumentando sus dimensiones. Un
incremento en el peralte conduciria a elevar el costo del proyecto, también estaria la
posibilidad de que este sujeto a efectos de pandeo torsional, hecho que implicaria la
contrarrestar estos efectos; la ventaja estaria en el hecho de que se reduce la
deflexion y por consiguiente la contraflecha. Un menor peralte reduce los costos y el
riesgo del pandeo de las vigas, pero incrementa la deflexion y esto debido a una
reduccion del momento de inercia de seccidn, estando la probabilidad de que se
sobrepase los limites permitidos, generando un posible riesgo durante el

funcionamiento de la infraestructura.

Para Determinar la geometria de la viga metalica, queda descartada una seccion tipo
“C” debido a que las cargas se estarian aplicando en la direccion perpendicular a su
plano de simetria generando asi efectos de torsion y flexion y esto es porque el centro
de corte actia fuera del centro de gravedad de la misma, caso que no ocurre con una
seccion tipo “I” por tanto es la seccion propuesta para las vigas, los cuales trabajaran
mejor ante las solicitaciones. Las vigas principales cuentan con peralte constante y
alas tanto superior en inferior de espesor variables, esta variacion en las alas responde
a la exigencia de las solicitaciones en las vigas, presentandose una menor magnitud
de esfuerzos en la zona cercana a los apoyos, el cual va incrementandose a medida
que se acerca a la zona central, por lo que es innecesario y antieconémico considerar
un mismo espesor de alas para toda la viga.

Cuadro N° 55: Momentos flectores factorados en Viga Interior

' Viga Interior Momentos Flectores (t-m)
0.0L 0.1L 0.2L 0.3L 0.4L 0.5L
RESISTENCIAI 0.000 538.232 955.246 1251.151 1426.559 1483.054
SERVICIO Ul 0.000 203.435 360.937 472.553 538.563 559.682
FATIGA 0.000 35.130 61.575 80.281 90.435 92.529

Fuente: Elaboracién propia
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Cuadro N° 56: Momentos flectores factorados en Viga Exterior

| Viga Exterior Momentos Flectores (t-m)
0.0L 0.1L 0.2L 0.3L 0.4L 0.5L
RESISTENCIA | 0.000 | 685.569 1217.295 1695.278 1820.086 1893.190
SERVICIO Il 0.000 | 552.680 981.374 1286.159 1467 482 1626.489
( FATIGA 0.000 47.592 83.418 108.759 122.514 125.352

Fuente: Elaboracién propia
De los resultados mostrados en los cuadros N° 55 y 56 correspondientes a los
momentos flectores en vigas interiores y exteriores respectivamente, se puede apreciar

que los momentos de mayor magnitud se presentan en las vigas exteriores.

Cuadro N° 57: Resumen de Esfuerzos Ultimos Factorados en Viga Interior y

Exterior
| Viga Exterior Esfuerzos Ultimos (t/m?)
Ubicacion 0oL | o04L | o2 03L | 04L | 0O5L
fsup.losa | 0.00 681.05 | 1127.07 | 147640 | 1537.62 1598.68
Resistencial | fsyp.viga | 0.00 | 12258.26 | 20664.76 | 27105.19 | 27052.40 28161.09
f infviga | 0.00 | 17225.02 | 23875.02 | 31293.91 | 29217.28 30395.25
Viga Interior
fsup.losa | 0.00 426.80 705.22 922.49 | 965.31 1002.29
Resistencial | fsup.viga | 0.00 | 10033.31 | 16890.02 | 22149.51 | 21976.41 22872.16
f infviga | 0.00 | 13639.22 | 18889.08 | 24746.60 | 23054.98 23973.12

Fuente: Elaboracion propia

De los valores en el cuadro N° 57, con relacion a los esfuerzos Ultimos en la losa y la
viga metalica para los diferentes estados de carga; se observa que el esfuerzo maximo
gue se produce en las secciones propuestas debido a las solicitaciones es de
31293.91 tn/m* teniendo en consideraciébn que las propiedades mecanicas del
material a utilizar deben ser capaces de resistir estos esfuerzos, permitiendo que los
elementos metélicos trabajen en el estado elastico y ho se sobreesfuercen; se puede
determinar que del acero a utilizar sera de grado 50, cuya resistencia a la traccion es
de 35,000 tn/m? para trabajar con acero de grado 36, se tendria que reducir la
magnitud de los esfuerzos ultimos de la vigas, esto implicaria incrementar las
proporciones de la viga para hacerla mas resistente, elevando su costo

innecesariamente.
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a. Estado limite de Resistencia

1. Verificacion por flexion

En este caso fue necesario veriﬁcarv si los esfuerzos debido a las solicitaciones
estan dentro de los limites de fluencia del elemento metalico; para ello primero se
verifico si la seccion es compacta o no para determinar si la viga podra llegar al

estado plastico sin sufrir los efectos de pandeo.

Cuadro N° §8: Momentos factorados, Momento de Fluencia y Momento
Plastico en Viga Exterior

Distancia / L Viga Exterior
Mu (R-}) My Mp
L=50m. t-m t-m t-m
0.0 0.000 1582.08 2189.62
0.1 685.569 1484.14 2189.62
0.2 ' 1217.295 1849.78 2633.40
0.3 1595.278 1797.84 2633.40
04 1820.086 2328.61 2973.96
0.5 1893.190 2324.53 2973.96

Fuente: Elaboracién propia

El momento plastico es el momento resistente de la seccién cuando la viga esta
completamente en el estado de fluencia; mientras que el momento de fluencia se
presenta cuando la viga empieza a entrar en el estado de fluencia.

Los resultados que se muestran en el cuadro N° 58 permiten constatar que los
momentos producidos por las solicitaciones son menores que el momento plastico
y el momento de fluencia, y de este modo podemos asegurar que las vigas
principalés estaran trabajando en el estado elastico; verificandose que la seccion

adoptada para las vigas es adecuada para resistir las solicitaciones por flexion.

b. Estado limite de servicio
Se analizaron los esfuerzos en flexion para las cargas de corta duracion en la seccion

compuesta;
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Cuadro N° 59: Resumen de Esfuerzos para la Seccion Compuesta y no
Compuesta en la Viga Exterior

. . Esfuerzos en Viga Exterior
Distancia / -
L Seccién Compuesta Seccién no Compuesta
Admisible | Ala sup. Ala inf. Admisible | Ala sup. Ala inf.
L = 50.00 m. t/m? t/m’ t/m’ t/m’ t/m’ tm?
0.0 33250 0.00 0.00 28000 0.00 0.00
0.1 33250 | 10094.94 | 13946.75 28000 6873.80 6277.87
0.2 33250 | 17011.25 ] 19328.31 28000 | 12220.08 | 11160.65
0.3 | 33250 | 22313.73 | 25335.53 28000 | 16038.86 | 14648.36
04 33250 | 2223742 | 2364264 28000 | 18330.12 | 16740.98
0.5 33250 | 23149.52 | 24596.92 28000 | 19093.88 | 17438.52

Fuente: Elaboracion propia

De los valores mostrados en el cuadro N° 59, el cual muestra los esfuerzos producidos
en el ala superior e inferior de la viga metalica en diferentes tramos; se puede
determinar que los esfuerzos producidos en las alas superior e inferior de las vigas
principales, tanto para la seccién compuesta como para la seccién no compuesta, son
menores que los esfuerzos que la secciéon es capaz de resistir, confirmando asi que
dichos resiultados estan dentro de los limites requeridos por la AASHTO y que la
estructura trabajara sin sobreesforzarse en condiciones de servicio regular; por tanto

la seccién adoptada para las vigas sera suficiente para resistir la solicitaciones.

c. Estado limite de fatiga.

Cuadro N° 60: Resumen de Fuerzas Cortantes Ultimas y Fuerza Cortante

Nominal
. . Cortante
Distancia/L Vo o
L =50.0 m. tn tn
0.0 95.565 180.552
0.1 79.035 180.552
0.2 62.505 180.552
0.3 45.975 180.552
0.4 ‘ 29.445 180.552
0.5 12.915 180.552

Fuente: Elaboracion propia
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Los resultados del cuadro N° 60 indican que las fuerzas cortantes que se producen en
las vigas principales debido a las solicitaciones, son menores que los producidos
durante el estado plastico, por tanto los elementos no estaran sometidos a efectos de
fatiga drasticos cuando se produzcan los esfuerzos mas criticos; por consiguiente no
sufrird fractura durante el periodo de disefio del puente.

Como se podra apreciar, el cortante ultimo en cada tramo de viga es menor que el
cortante nominal o cortante resistente; esto significa que el esfuerzo cortante requerido
en la viga es menor que el esfuerzo maximo que la seccién es capaz de soportar y por
tanto segun lo establecido por la AASHTO, no sera necesario utilizar rigidizadores
longitudinales para contrarrestar posibles efectos de pandeo y torsion.

5.1.3. RIGIDIZADORES

Los calculos realizados en las vigas longitudinales nos indican que no es necesario
ningun tipo de arriostre transversal para evitar el pandeo longitudinal, sin embargo la
AASHTO recomienda disenar rigidizadores transversales para garantizar la rigidez en
las vigas. Su dimensionamiento fue realizado de acuerdo a lo especificado en el
manual de disefio de puentes del MTC, adoptando una seccién capaz de satisfacer los
requerimientos minimos ahi descritos; tales requerimientos son:

b, 2 0.25b, , 2%
De donde se adopto: b, =125mm ¢, =9.0mm

Para poder determinar las propiedades del acero a utilizar en los rigidizadores, estos
deben satisfacer los requisitos referentes a la tensién de pandeo del elemento; en los
resultados se obtuvo una tensiéon de pandeo “F.s = 321.41MPa“, este valor depende
de la geometria adoptada para el rigidizador intermedio; la tensién de pandeo del
elemento nos indica que se debe proponer un materia cuya resistencia a la fluencia
sea superior; por tanto se requiere utilizar Acero de grado 50 cuya resistencia a la
fluencia “Fy” es igual a 350MPa.
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Cuando procedemos a verificar el area requerida para los rigidizadores, obtenemos un
valor de -36.00cm?, el cual es negativo, esto significa que el area requerida es nula y
por tanto las dimensiones adoptadas seran suficientes, debiendo dimensionarse solo

por rigidez.

Del dimensionamiento por rigidez se obtuvo que la inercia del elemento es igual a
585.90cm*, pero el valor calculado para el momento de inercia minimo establecido por
la AASHTO es de 409.60cm*; de estos dos valores se aprecia que la rigidez obtenida
es mayor a lo minimo establecido en los requerimientos por lo se puede decir que el
diseno es satisfactorio por rigidez.

Estos rigidizadores absorberan el esfuerzo cortante que se producira en las vigas
principales, si bien, en nuestro caso su disefio no es por exigencia de las
solicitaciones, estas se colocaran a los largo de la viga segun el disefio logrado por

rigidez.

Para los rigidizadores en el apoyo se proponen las siguientes dimensiones:
b=180mm, t =20mm

Esto con la finalidad de evitar el pandeo de las placas utilizadas en los rigidizadores
de apoyo; los resultados muestran que la reaccioh maxima gue se transmite es de
171.26tn y la resistencia de la seccion propuesta es de 278.124 tn; por tanto sera

calculo.
5.1.4. VIGAS DIAFRAGMA

Al igual que para las vigas principales, sus dimensiones fueron determinadas mediante
tanteos sucesivos, con la finalidad de obtener una seccién que sea capaz de resistir
los efectos de las solicitaciones en la direcciéon transversal de la viga; debido a la
longitud de las vigas principales, es necesario dotar de un elemento de arriostre que
permita mantener el espaciamiento constante de las vigas longitudinales en todo el
tramo.
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Por los motivos expuestos para las vigas principales, no se escogié una seccién tipo
“C” y se adoptd una seccién del tipo “I” para las vigas diafragma; al no presentarse
pandeo local en las vigas, esta seccion es suficiente para contrarrestar los momentos
producidos transversalmente. Considerar vigas diafragma en forma de cruz es
innecesario y antieconémico por la cantidad de material a utilizar para su confeccion,
ademas no existe presencia de pandeo en la estructura.

Por recomendaciones de la AASHTO, se efectud la verificacion para el estado limite
de resistencia con la finalidad de comparar los esfuerzos y constatar que se encuentra

dentro del limite que demanda las propiedades de dicha seccidén metalica.

Cuadro N° 61: Resumen de Esfuerzos Factorados en diafragmas

Ubicacién ESFUERZOS ULTIMOS (tm?)
| ooL | o05L | Admisible
i f sup.viga 4660.64 | 2882.61 25300
Diafragma de Apoyo
airag POYO | ¢ infviga 4660.64 | 2882.61 25300
Diafragma de Interior fgup.Yiga 5011.96 | 3099.57 25300
f inf.viga 5011.96 | 3099.57 25300

Fuente: Elaboracion propia

En el cuadro N° 61, se observa que los esfuerzos producidos en los diafragmas son
menores que el esfuerzo de fluencia propuesto para estos elementos, siendo las

secciones propuestas suficientes para resistir las solicitaciones.
5.1.5. CONECTORES DE CORTE

Los conectores de corte son necesarios para lograr una uniéon entre la estructura

monolitico cuando se presenten las solicitaciones.
Para el calculo de la fuerza cortante de disefio actuante en los conectores se utilizo la

carga dinamica del 15% correspondiente al estado limite de fatiga. Los resultados de
disefio muestran un total de 183 conectores distribuidos de la siguiente manera:
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Se colocara tres filas de conectores distribuidos de la siguiente forma:
D 7/8x4". 2@.15, 12@.25, 12@.30, 12@.40, 11@.50, 12@.60

Namero total de conectores: n= 183 studs

Las verificaciones de resistencia establecidas por la AASHTO confirman que solo
seran necesarios 19 conectores. Se puede garantizar gue la estructura mixta
funcionara monoliticamente ante la accién de las solicitaciones durante su vida util; de
donde la distribucion propuesta para el disefio final capaz de lograr ese objetivo.

5.1.6. DEFLEXIONES

En el analisis se consider6 la carga viva vehicular y la carga dinamica permisible,
ademas fueron cargados todos los carriles, para asi de esta manera producir que
todos los componentes de apoyo se deflexionen igualmente. Se tomé la posicion de la
carga viva de la Combinacién “I” de las cargas de servicio.

La deflexiéon por carga viva que se obtuvo como resultado es de 2.78cm, el cual esta

dentro de lo permitido reglamentariamente (L/800= 6.25 cm).

La contraflecha calculada para la estructura, obedece al calculo de la deflexion total, el
cual tiene un valor de 23.16¢m y sé propone una contraflecha superior de 25.00¢m con
la finalidad de evitar deflexiones peligrosas y asi garantizar el buen funcionamiento de

las vigas metalicas durante la vida util de la estructura.
5.1.7. ESTRIBOS

La altura y geometria del estribo obedece a los resultados proporcionados por los
estudios de suelos, estudios hidraulicos e hidrologicos. Los estudios hidrolégicos
recomiendan una profundidad de desplante de 3.00m pero los estudios de suelos
recomiendan una profundidad de desplante de 4.00m; hidraulicamente 3.01m de
profundidad de cimentaciéon son suficientes para evitar que la subestructura se vea

expuesta a efectos de socavacion; pero cabe recalcar que en un puente no solo es
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necesario contrarrestar los efectos de socavacion, también es necesario cimentar
sobre un suelo estable; los estudios de suelos muestran que recién a partir de los 4.00
se encuentra terreno estable. En el margen izquierdo se encontré arena limosa de
compacidad suelta a una profundidad de 2.20 a 4.00m. En el margen derecho se
encontré grava bien graduada arenosa de compacidad media a una profundidad de 2.80
a4.30m.

Para obtener la profundidad de cimentacién fue determinante el estudio de suelos, ya
gue presenta la profundidad de desplante mas critica garantizando la estabilidad de los
estribos, evitando de esta manera que la zapata se vea afectada por la socavacion y
los asentamientos del terreno.

Para la propuesta del tipo de estribo a utilizar existen dos posibilidades, dentro de las
cuales tenemos los estribos en voladizo y los estribos con contrafuertes, los estribos
con contrafuertes son recomendables para alturas a partir de 11.00m a mas, ya que la
pantalla del estribo trabaja como una losa apoyada en los contrafuertes, disminuyendo
la magnitud de los momentos que se generan; Los estribos en voladizo, son
recomendables para alturas entre los 4.00 y 11.00m, ya gue como su mismo nombre 1o
dice, trabajan como un voladizo, si bien es cierto se podria utilizar para alturas
mayores y funcionar correctamente, estos incrementan su costo innecesariamente a
partir de los 11.00m de altura. Nuestro estribo se encuentra dentro del limite entre

En el anexo Il se muestra el resumen del disefio estructural de un estribo con
contrafuertes para el puente sobre el rio Alao y en el anexo lil se muestra el metrado
en concreto y acero para ambos tipos de estribos; a continuacién se presenta un breve
resumen del metrado de los estribos en voladizo y con contrafuertes para realizar la

comparacion respectiva y descartar la alternativa menos econémica:
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Cuadro N° 62: Resumen de Esfuerzos Factorados en diafragmas

ESTRIBO
VOLADIZO | CONTRAFUERTE
Concreto (m3) 294.60 332.70
Acero (kg) 16,088.40 19,325.20

Fuente: Elaboracién propia

Del cuadro se observa para las caracteristicas del puente Alao un estribo en voladizo
requiere una menor cantidad de materiales para su construcciéon por tanto resulta mas

econbmico que uno con contrafuertes.

La geometria proyectada y los resultados obtenidos del analisis de estabilidad del
estribo, indican resultados favorables y podemos decir que la estructura no sufrira
deslizamiento. Para las diferentes combinaciones de los estados de carga se obtuvo
como resultado mas critico un esfuerzo en el terreno de 3.10Kg/ecm?, considerando que
el estudio de suelos demanda una capacidad portante de 3.36Kg/cm2, podemos
garantizar que la estructura no sufrira asentamientos considerables y que el terreno es
capaz de soportar las cargas que transmitira la estructura en su conjunto; por lo que no

se requerira de una cimentacién especial.

Para el disefio estructural de la pantalla se idealiz6 de manera tal que la estructura
funcione como un cantiléver y para el analisis de 1os momentos se dividié el elemento
en 3 partes para economizar y optimizar la distribucion del acero ya que por la altura y
la geometria del elemento no se sera necesario dotar la misma cantidad de acero en

toda la seccion.

Para el andlisis de las cargas sobre la zapata se consider los esfuerzos del terreno
cuando el estribo se encuentra con puente, ya que es en ese estado cuando se
generan los esfuerzos mas criticos. La zapata se divide en dos zonas, el talén
delantero y el talon posterior. El taléon delantero se disefia para resistir los momentos

que genera la reaccion del suelo. El refuerzo se coloca en la cara inferior.
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El talén posterior se disefia de modo similar al talén delantero pero en este caso las
cargas son el peso del terreno, el peso de la zapata y la sobrecarga, que acttian hacia

abajo, y la reaccion del suelo que actia hacia arriba. El refuerzo en este elemento se

5.2 CONTRASTACION DE LA HIPOTESIS

A diferencia de los puentes losa y viga losa de concreto armado, un puente de secciéon
compuesta adquiere un mejor comportamiento estructural para luces entre los 30 y
80m., ademas son mas econdmicos para esas luces; no presenta el problema de
obstruccion del cauce del rio ya que pueden ser disefiadas de un solo tramo, caso que
no ocurre con los puentes anteriormente mencionados, requiriendo de la construccién
de pilares intermedios para asi poder lograr un buen comportamiento estructural y al
mismo tiempo elevando su costo.

Estructuralmente se puede considerar alternativas como puentes de seccion mixta,
puentes metalicos, puentes preesforzados. La experiencia en la construccion de
puentes ha permitido establecer rangos econémicos en cuanto a la fabricaciéon y
construccién de puentes segun su longitud, permitiendo conocer por anticipado un
precio aproximado del puente segun el tipo y longitud y de esta manera descartar otras
alternativas. El andlisis de alternativas presentado muestra que para luces de 50.00m
un puente de seccibn compuesta resulta mas econdémico que otro tipo de
superestructura; siendo su costo por metro lineal mucho menor al de otras alternativas
viables como lo son un puente colgante, preesforzado o reticulado.

Por los motivos anteriormente expuestos es que la propuesta de disefio del Puente
sobre el rio Alao resulta la alternativa mas 6ptima econdémicamente siendo de esta
manera factible el desarrollo del presente trabajo, pudiendo servir como una
herramienta de gestion para solucionar el problema de transporte en la zona
incrementando el nivel socioeconémico de la misma; de esta manera se esta validando

la hipotesis planteada.
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VI. CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

6.1 CONCLUSIONES

a) El puente disefiado sobre el rio Alao, permitira la continuidad de la carretera

b)

d)

las demas localidades aledafias, y de este modo contribuira con la integracion
de las comunidades que se encuentran dentro del ambito de influencia del
proyecto, al sistema vial departamental y facilitar una mayor comunicaciéon e
intercambio de actividades comerciales, culturales, asegurando de esta manera
el progreso y desarroilo.

La estructura fue disefiada considerando que en el proceso constructivo el
encofrado de la losa estara soportado por las trabes, permitiendo asi obtener
resultados optimos y garantizar la seguridad durante el momento de ejecutar el
proyecto.

Para disefar las vigas principales se requiere analizar las cargas en diferentes
etapas, puesto que el procedimiento constructivo del puente requiere que
primero se realice el montaje de las vigas principales, para luego realizar el
vaciado del concreto.

Las vigas metalicas trabajaran en el estado elastico y sin sobreesforzarse
cuando se presenten las cargas de servicio, funcionando de manera segura

durante su vida util.

La metodologia LRFD establece un factor de amplificacion pafa cada tipo de
carga limitando su participacién en el analisis y disefio mediante las diferentes
combinaciones que dependen de la importancia que tienen durante el
funcionamiento de la estructura, permitiendo obtener asi obtener disefios
confiables, garantizando la seguridad y el funcionamiento o6ptimo de los
elementos que lo conforman.
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f)

Los estribos fueron cimentados por debajo del nivel de socavacion, para
garantizar el correcto funcionamiento de la estructura durante su vida til, para
los cuales fueron determinantes los resultados que brindan los estudios

geotécnicos e hidrologicos.

6.2 RECOMENDACIONES

a)

b)

d)

Para la etapa del analisis estructural del proyecto, se recomienda la utilizacion
de software en ingenieria estructural como SAP2000, como ayuda para permitir
la realizacion del modelamiento de la estructura a analizar, visto que en tales
condiciones se obtienen resultados que se aproximas al comportamiento real.
En esta etapa es importante el correcto ingreso de los datos y su interpretacion.

Realizar el correcto metrado de cargas para los diferentes elementos

estructurales, visto que de ello depende todo el disefio de la estructura.

La Municipalidad Distrital de San Martin de Alao debe considerar el proyecto y
realizar las gestiones de financiamiento, acompafiado de un estudio detallado
de metrados, costos, programacién de ejecucién de obras al dimensionamiento
del disefio a fin de lograr la ejecucion del presente en el plazo mas corto
posible.

La ejecucion del proyecto debera cefirse estrictamente a las especificaciones

...........

suelo de fundacién, a fin de lograr una estructura de calidad, tanto para los

vehiculos como peatones y animales.
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ANEXO I: MAPA DE DISTRIBUCION DE ISOACELERACIONES
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ANEXO li: DISENO DE CONTRAFUERTE

8.2.1. CARACTERISTICAS GEOMETRICAS:

Altura de Estribo H= 1100 m.
Ancho de Base de Cimentacion = 7.00 m.
Espesor de Pantalla tp= 040 m.
Taldn Posterior Bi1= 410 m.
Talén Delantero B2= 250 m.
Altura de Cimentacion hz = 120 m.
Altura de Pantalla hp = 9.80 m.
Espesor de Contrafuerte bc = 040 m.
Espaciamiento entre contrafuertes L= 250 m.

Otras Dimensiones:

a= 1.100 m b= 0.350 m
c= 2600 m = 0500 m
e= 0.350 m f= 105 m
g= 0550 m

B2 I

e

| 5

Figura 8.1: Dimensionamiento del Contrafuerte




8.2.2. ANALISIS ESTRUCTURAL

El andlisis estructural se realizd utilizando el Software Sap2000. Los elementos del
estribo se han modelado con elementos tipo Shell, los cuales se analizaron por flexion
y corte; el terreno se ha modelado utilizando resortes, los cuales simulan |a elasticidad
del terreno de fundacién para poder obtener una respuesta estructural acorde con el

real funcionamiento de la estructura cuando sea puesto en servicio.
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Figura 8.1: Modelo Utilizado para en Analisis Estructural

8.2.3. DISENO DE LA PANTALLA

Del Anélisis estructural realizado con el software Sap2000 se obtuvo los momentos en

la direccidén horizontal como sigue:
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Figura 8.2: Momento en la direccién Horizontal del Estribo



8.2.3.1. REFUERZO HORIZONTAL
Se analizara para dos tramos:

Tramo 1: Desde el borde Superior hasta una altura igual a H/3 medida desde el borde.

hp/3= 327 m

Momentos ultimos:

M7= 939740 Kg-m
M,“'= 366069 Kg-m

| Apoyo Tramo
Momento ( Kg - cm) ‘ 939,740.00 366,069.00
Peralte Efectivo:d (cm) | 35.20 35.20
a(cm) 3.09 0.65
As (cm?) 7.24 2.78
Asmin (cm2)=0.0020*b"tp 8.00 _ 8.00
Usar @21/2"@ : ] 0.15
Usar @5/8" @ ) 0.25 |

Tramo 2: Para el resto de la altura a 0.50H medido desde el Borde

hpi2= 490 m

Momentos ultimos:

M, O= 1493848 Kg-m
M, M= 794257 Kg-m

) Apoyo Tramo
Momento ( Kg - cm) | 149384800 794,257.00
Peralte Efectivo:d (cm) 35.20 35.20
a (cm) 2.75 1.43
As (cm?) 11.68 6.09
Asmin {cm2)=0.0020"b*tp 8.00 ‘ 8.00
Usar @ 1/2" @ j 0.15
Usar @5/8" @ 0.15 |
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Cara Interior Cara Exterior
Momento ( Kg - cm) 12,245353.00 1,532,098.00
Peralte Efectivo:d (cm) 35.20 35.20
a (cm) 3.78 2.53
As (cm?) 16.05 10.75
{ Asmin (cm2)=0.0015*b*tp 6.00 6.00
| Usar 2 5/8" @ 0.175
Usar @ 3/4" @ 0.175
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Figura 8.4: Fuerzas Cortantes en la direccién Vertical del Estribo

Verificacion del Cortante

V,=2193051kg < ¢V, =0534.[f_ bd=2297985kg CONFORME

8.2.4. DISENO DEL TALON POSTERIOR

Momentos ultimos:

M,= 1845844 Kg-m

Apoyo
Momento ( Kg - cm) 184,584.38
Peralte Efectivo:d (cm) 111.70
a {cm) .10
As (cm?) 0.44
Asmin (cm2)=0.0018*b*tp 21.60
Usar @ 3/4" @ 0.25

(Se colocara acero en las dos caras)




8.2.5. DISENO DEL TALON ANTERIOR

Momentos Gltimos:

My= 7922366 Kg-m

Apoyo
Momento ( Kg - cm) 7,922,365.71
Peralte Efectivo:d (cm) 111.70
a (cm) 4.51
As (cm?) ' 19.15
Asmin (cm2)=0.0018*b*tp | 21.60
Usar 2 1'@ ‘? 0.25

(Se colocara acero en las dos caras)

Verificacion del Cortante
V, =6866200kg < ¢V.=0.53¢, / f'.0d=72921.80kg CONFORME

8.2.6. DISENO DEL CONTRAFUERTE
8.2.6.1. REFUERZO PRINCIPAL

El refuerzo principal ha sido calculado en tres secciones: en la base, a un tercio de

altura y en el centro del elemento

AL CEN
SECCION ANALIZADA EN LA BASE A;é’iﬁﬁﬁf - DEELTRO
ELEMENTO
Mu ( Kg - m) 290,178.54 63,688.0| 26,868.38
Vu (Kg) 88,830.17 2924450 |  16,450.03
h (cm) = 450.00 24833 20750
d(em)=h-ree 442,50 340.83 290.00
T, (Kg) 96,487.54 2912316 | 15247.84
As (cm?) 25.53 7.70 4.03
Varillas 8 4 | 4 ‘ 2
| o5 434" | ¢ 5/8" 4 5/8"




8.2.6.2. REFUERZO HORIZONTAL
El refuerzo horizontal del contrafuerte se calcula de acuerdo a las reacciones que este
ejerce sobre ia pantalla vertical. La Tension es:

T, = 4088 53kg g, =Tu 408833 | eem?

=45~ 090x4200 A, =0.0020bh =8.00cm’
‘ 8 X 4

Usar :$1/2"@0.15m

8.2.6.3. REFUERZO VERTICAL

El refuerzo vertical se determina de modo similar pero considerando el efecto del talon
posterior del muro. La tensién es:

T, _ 7096627

T, =796627k Ay =ty o 100
v g ST 4y 0.90x4200

=2.1lem? A, =0.0020bh =8.00cm*

Usar :¢1/2"@0.15m

Verificacion del Cortante
Seccién critica: 0.15Ln=0.154p=1.47m

V, =641797%g < ¢V, =0.53¢./f" bd=876321kg CONFORME
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Figura 8.6: Acero en Contrafuertes



ANEXO IlI: METRADO DE ESTRIBO EN VOLADIZO Y CON CONTRAFUERTES

A) RESUMEN DE METRADOS DE ESTRIBOS CON CONTRAFUERTES

CONCRETO ARMADO

332.70m*
B H L Cantidad  Vol. (m?)
Pantalla 0.40 6.35 10.20 1 25.91
Muro de Cajuela 0.35 2.60 12.30 1 11.19
Viga Cabezal 1.45 0.72 10.20 1 10.72
Contrafuerte 4.10 3.89 0.40 5 31.89
Ménsula 0.38  0.25 10.20 1 0.96
Por dos Estribos Total = 161.33
Zapatas
Area H Cantidad  Vol. (m®)
Zapata 71.40 1.200 1 85.68
Por dos estribos Total = 171.36
ACERO DE REFUERZO 19325.20Kg
Caédigo () N° Piezas Long/Pieza Barra/Pieza Cantidad
E1 1" 40 8.20 1 37
E2 3/4" 28 11.60 1217 37
E3 1" 40 8.20 1 37
E4 3/4" 28 11.60 1217 37
E5 5/8" 33 11.40 11/4 42
E6 1/2" 6 11.40 11/4 8
E7 1/2" 43 11.40 11/4 55
E8 3/4" 57 8.70 1 56
E9 5/8" 57 8.70 1 56
CF1 5/8" 20 5.00 5/9 12
CF1' 3/4" 20 5.00 5/9 12
CF2 5/8" 10 5.60 5/8 7
CF3 5/8" 10 8.50 1 10
CF4 1/2" 440 2.05 2/9 101
CF5 1/2" 270 3.30 3/8 99



Resumen 17} N° Barras

1" 74
3/4" 142
5/8" 127
1/2" 263
3/8" 0

Estribo Izquierdo y Estribo Derecho

Peso/Barra
35.80
20.20
14.00

9.00
5.10

Total =

Peso (Kg)
2,649.20
2,868.40
1,778.00
2,367.00

0.00
9,662.60

19,325.20

B) RESUMEN DE METRADOS DE ESTRIBOS EN VOLADIZO

“CONCRETO ARMADO
B
Pantalla 0.75
Muro de Cajuela 0.35
Viga Cabezal 1.45
Ménsula 0.38

Por dos Estribos

Zapatas
Area
Zapata 71.400

Por dos Estribos

H L Cantidad
6.40 10.20 1
2.60 12.30 1
1.00 10.20 1
0.25 10.20 1

Total = 151.80

H Cantidad Vol. (m?)

1.000 1

71.40

Total = 142.80

294.60m?

Vol. (m°)
48.96
11.19
14.79

0.96



ACERO DE REFUERZO 16088.40Kg
Codigo () N° Piezas Long/Pieza Barra/Pieza Cantidad
E1 1" 34 8.20 1 31
E2 3/4" 23 11.72 11/3 30
E3 1" 34 8.20 1 31
E4 1" 34 5.00 5/9 19
E5 3/4" 23 11.72 1173 30
E6 1" 34 3.80 377 15
E7 1" 34 5.10 477 20
E8 1" 34 8.70 1 33
E9 5/8" 40 8.70 1 39
E10 5/8" 18 11.00 12/9 22
E11 5/8" 37 11.00 12/9 46
NO
Resumen @  Barras Peso/Barra Peso (Kg)
1" 149 35.80 5,334.20
3/4" 60 20.20 1,212.00
5/8" 107 14.00 1,498.00
1/2" 0 9.00 0.00
3/8" 0 5.10 0.00
8,044.20
Estribo lzquierdo y Estribo Derecho Total = 16,088.40



