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XIX

RESUMEN

La presente investigacion propone una metodologia para el disefio de la
superestructura de puentes acoplado a las condiciones especificas del Ecuador,
para esto se tomo6 como referencia lo que se especifica en la American Association
of State Highway and Transportation Officials (AASHTO) del afio 2014, la Norma
Ecuatoriana de la Construccién (NEC) del afio 2015, la Norma Ecuatoriana Vial
(NEVI) del afio 2012 y la American Concrete Institute (ACI) del afio 2014, en base
a esto se realiz6 una comparacion de las caracteristicas fisicas de los materiales
como: modulo de elasticidad, médulo de rotura, resistencia a la compresion, etc. y
cargas como: fuerza de viento, sismo, carga viva, entre otras contenidas en cada

norma, adaptando las consideraciones de disefio que permitian esta adecuacion.

Con esta informacion se realiz6 ejercicios de aplicacion en los que se explica paso
a paso el proceso que se debe seguir para disefar la superestructura de varios
tipos de puentes como: puente losa, puente losa sobre vigas de hormigdn armado,
puente losa sobre vigas de hormigon pretensado, puente losa sobre vigas de acero

de alma llena y puente losa sobre vigas cercha de acero.

Este trabajo servira principalmente como guia para estudiantes que deseen
aprender a disefiar la superestructura de puentes y para profesionales de la
construccion de este tipo de obras civiles, quienes no cuentan con una norma
actualizada, debido a que Ecuador no tiene un reglamento referido especificamente

al disefio de puentes y que contenga ademas ejercicios de aplicacion.

Palabras clave: Puente, Superestructura, Adaptacion
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ABSTRACT

The present investigation proposes a methodology for the design of the
superstructure of bridges coupled with the specific conditions of Ecuador. For this
took as a reference what specified in the American Association of State Highway
and Transportation Officials (AASHTO) of the year 2014, Norma Ecuatoriana de la
Construccion (NEC) of the year 2015, Norma Ecuatoriana Vial (NEVI) of the year
2012 and American Concrete Institute (ACI) of the year 2014. Based on this, a
comparison of the physical characteristics of the materials. Modulus of elasticity,
modulus of rupture, resistance to compression, etc. In addition, loads such as wind
force, earthquake, live load, among others contained in each standard, adapting the

design considerations that allowed this adaptation.

With this information, it done exercises of application. In which it explains
systematically the process that must be followed to design the superstructure of
several types of bridges like Slab Bridge, Bridge on beams of reinforced concrete,
Bridge on beams of prestressed concrete, Bridge on full steel beams and Bridge on
steel lattice.

This work will mainly serve as a guide for students who wish to learn how to design
the superstructure of bridges and for professionals of the construction of this type of
civil works, who do not have an updated standard, since Ecuador does not have a

specific design standard of bridges and that contains exercises of application.

Key words: Bridge, Superstructure, Adaptation
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PRESENTACION

La presente investigacién tiene como objetivo adaptar las especificaciones
descritas en la norma AASHTO del ano 2014 para el disefio de la superestructura
de puentes a las condiciones especificas que se presentan en el Ecuador. Los
procedimientos realizados se describen en cada uno de los seis capitulos del

trabajo:

Capitulo 2 Marco tedrico: Se presenta definiciones de los principales conceptos y
una breve historia de los puentes, se realizé también una comparacion de las
caracteristicas fisicas de los materiales, contenidas en cada una de las normas

citadas anteriormente.

Capitulo 3 Materiales y propiedades: Se adaptan las caracteristicas fisicas de los
materiales que permitieron realizar esta adecuacion y se habla acerca de apoyos y

juntas.

Capitulo 4 Acciones o cargas: Se definen todas las cargas que se aplican en el

diseno de la superestructura de puentes y se realizan las adaptaciones necesarias.

Capitulo 5 Diseiio de puentes: Se explica todas las consideraciones que se toman
en cuenta en el disefio estructural de varios tipos de puentes como: puente losa,
puente losa sobre vigas de hormigdén, puente losa sobre vigas de hormigdn
pretensado, puente losa sobre vigas de acero de alma llena y puente losa sobre

vigas cercha de acero.

Capitulo 6 Conclusiones y recomendaciones: Se sintetizan los resultados

obtenidos.



CAPITULO 1

GENERALIDADES

1.1 INTRODUCCION

A pesar de que en Ecuador se han construido gran cantidad de puentes no existe
un reglamento que se adapte a las condiciones de nuestro pais, por lo que la
presente investigacion se refiere a una propuesta de adaptacion de la norma
AASHTO-LRFD 2014 con la ayuda de la Norma Ecuatoriana de la Construccién
NEC-15 y Norma Ecuatoriana Vial NEVI-12 para tener una guia de disefio de la
superestructura de puentes de acuerdo a los criterios y normativas de actualidad

tanto nacional como internacional.

La falta de una norma general de disefio en puentes ha hecho que los
profesionales en Ecuador de alguna forma u otra adapten la norma AASHTO
segun su criterio, pero sin tener investigaciones que respalden su toma de
decisiones generandose incertidumbre en el comportamiento del puente ante las

condiciones que posee nuestro pais.

La luz vertical (galibo) desde la calzada hasta el elemento inferior de las
estructuras aéreas reticuladas no deberia ser menor que 17,5 pies (5300 mm)
(capitulo 2 AASHTO- LRFD, 2014). El uso de galibos de 4,2m en la Ruta Viva y
en otras partes de Quito contradice esta especificacion y limita el desarrollo futuro

donde puedan circular camiones con mayor altura.

Las normas AASHTO, aunque no se divorcian totalmente del ACI (ACI 318, 2014)
para el calculo de las estructuras de hormigén, ni del AISC para el calculo de las
Estructuras de Acero (AISC 360, 2016), tiene sus propios métodos de calculo para

el disefio de puentes usando estos materiales (AASHTO, 2014).

Para el ingeniero es mas practico tener una sola especificacion para el calculo de
estructuras de hormigdn o de acero, ya sea para un edificio o para un puente, por

lo que se plantea en la metodologia de célculo usar las especificaciones dadas



por la AASHTO en los puentes, pero el método de calculo usado por la NEC para
el disefio de estructuras de hormigén (NEC - SE — HM, 2015) y de estructuras de
acero (NEC - SE — AC, 2015).

Existen paises del area como Peru que tiene sus propios criterios para el calculo
de puentes donde adaptan la Norma AASHTO a sus condiciones y por ejemplo
utilizan un galibo vertical minimo de 5m en puentes urbanos y 5,5m en puentes
rurales (M.T.C.P, 2003). También consideran la presencia de otros camiones que
circulan en Peru con un peso algo superior a los que usa la AASHTO. (Rodriguez
Serquén, 2016)

Los vientos que actuan en USA no son los mismos que en Ecuador, por lo que en
nuestro trabajo incluiremos lo especificado por la NEC para este caso. (NEC-SE-
CG 2015). Esto también es valido para el caso del sismo (NEC-SE-DS 2015).

Como solucion a este problema surge la necesidad de realizar esta propuesta,
para que los profesionales de nuestro pais tengan una guia actualizada que
cumpla con las condiciones especificas de nuestro pais y que a su vez los
estudiantes de pregrado de la carrera de ingenieria civil tengan un material de

apoyo en la asignatura de Puentes.

En el trabajo se realizara una investigacion tedérica profunda de lo planteado por
distintas bibliografias sobre el tema, principalmente de la regién como es el caso
de Peru y Colombia y su comparacion con la Norma AASHTO, posibilitando su
adecuacién a las condiciones de Ecuador. También se hara un analisis
comparativo entre lo planteado por la NEC para el disefio de miembros
estructurales de una edificacion de hormigén armado o de acero con lo planteado
por la AASHTO para el disefio de miembros estructurales de un puente,
propiciandose llegar a una conclusion que para el uso practico solo se diferencien
en los aspectos especificos de un puente, pero el resto del disefio sea similar. En
la actualidad, en los criterios de disefio, existen diferencias apreciables entre la

AASHTO y la NEC, principalmente para estructuras de acero.

Se abordara como incluir las Normas ecuatorianas de sismo (NEC-SE-DS 2015)
y de Viento (NEC-SE-CG 2015) en el analisis de las cargas que realiza la Norma

AASHTO. Por otro lado, se analizaran las distintas especificaciones de la



AASHTO como galibos, tipos y dimensionamiento de las barreras de proteccion,

hormigones, juntas, predimensionamiento de los miembros estructurales, etc. y su

adecuacién a las condiciones de Ecuador. En la parte de disefio se estudiara lo

planteado porla AASHTO y por la NEC para elementos de hormigdén armado o de

acero, lograndose uniformizar de forma general el disefio de estructuras formadas

por estos materiales con criterios de actualidad.

Todos estos aspectos se reflejaran en los distintos ejemplos de calculo que se

haran al final del trabajo, donde se aplicaran todos los criterios expuestos en el

mismo como conclusién del analisis investigativo realizado.

1.2 OBJETIVOS

1.2.1

OBJETIVO GENERAL

Adaptar la norma AASHTO-LRFD 2014 a las condiciones especificas que se

presentan en nuestro pais con la ayuda de la NEC-15 y NEVI-12 para el disefio de

la superestructura de un puente.

1.2.2 OBJETIVOS ESPECIFICOS

Definir parametros y criterios de carga de disefio de la superestructura de
puentes, a través de comparaciones entre las metodologias encontradas en
las normas AASHTO-LRFD 2014 y en la NEC-15.

Analizar las caracteristicas fisicas de los materiales que se utilizan para la
elaboracion del hormigdn usado en la construccion de la superestructura de
puentes que se encuentran en la norma AASHTO LRFD y en la NEC-15,
mediante observacion de los valores ya establecidos de propiedades fisicas
y mecanicas encontrados en las normas, para determinar si es necesario
realizar cambios de materiales o se usan los mismos de Estados Unidos.
Indicar todos los parametros que se deben tomar en consideracion en el
disefio de la superestructura de un puente mediante expresiones
matematicas que expliquen claramente la forma correcta de su aplicacion,
para predecir el comportamiento de la superestructura del puente ante las

condiciones especificas de Ecuador.



e Realizar ejemplos de calculo mediante la aplicacién de la norma AASHTO
con las condiciones de nuestro pais ya establecidas para que el estudio de
aplicacién sea mas didactico y entendible.

e Presentar los resultados de los ejemplos de calculo en el Sistema

Internacional de unidades (Sl), para fomentar su uso.

1.3 ALCANCE

Con la presente investigacion se pretende realizar una adaptacion de las
condiciones existentes en nuestro pais a la norma estadounidense AASHTO-LRFD
2014, en Ecuador no existe una norma propia para poder disefiar puentes, con esta
adaptacion podriamos juntar los criterios utilizados en el disefio de la
superestructura de un puente, y los debidos parametros que se encuentran en
Ecuador, como por ejemplo la velocidad del viento, las fuerzas sismicas, las
combinaciones de carga, la calidad de los materiales, etc. Como se sabe estos
parametros no son los mismos en Estados Unidos, se tratara de adaptar las normas
lo mas que se pueda y asi poder presentar una propuesta de adaptacion que sirva
tanto para el ambito estudianti como para el profesional, ya que algunos
profesionales se guian en normas que no tienen actualizaciones recientes que ha
realizado la AASHTO, entonces se pueden presentar pequefias incongruencias al

momento de disefar la superestructura de puentes.

1.4 JUSTIFICACION

Los criterios de disefio de la superestructura de un puente especificados en la
norma AASHTO 2014 seran adaptados a las condiciones del Ecuador con la ayuda
de la norma NEC-15, tomando en consideracion que las cargas de viento, sismo y
otras a considerar son diferentes que las que se encuentran en Estados Unidos.
Esto permitira poseer criterio de disefio de la superestructura de un puente

aplicando las condiciones que se encuentran en Ecuador.

Esta investigacion podria servir para que los profesionales en Ecuador tengan un
material de ayuda novedoso y actualizado al momento de disefar la
superestructura de un puente. Ademas, se pretende que sirva como bibliografia
basica de teoria de disefio de puentes para estudiantes de pregrado y ofertar

postgrado a ingenieros que se graduaron usando normas desactualizadas.



El procedimiento utilizado para el desarrollo de la presente investigacion estara
basado principalmente en investigaciones y recopilacion de informacion
proveniente de manuales, bibliografia y las Normas AASHTO 2014, NEC-15 y

NEVI-12. Para posteriormente realizar una propuesta de adaptacién al Ecuador.

Mediante la presente investigacidn se busca realizar una guia actualizada que
cumpla con las condiciones de nuestro pais, que sirva de ayuda en la asignatura
de puentes para estudiantes que estan cursando la carrera de Ingenieria Civil y
para que los profesionales que se dedican al disefio y construccion de la
superestructura de puentes tengan material de apoyo. Podria ser un punto de

partida para su inclusién en la Norma Ecuatoriana sobre este tema.



CAPITULO 2

MARCO TEORICO

2.1 PUENTES
2.1.1 HISTORIA

Para poder conocer el funcionamiento, cambio y/o evoluciéon de los puentes es
sumamente necesario saber su historia, ya que con esta se tendra conocimientos
de una fuente confiable y que no esta basada en supuestos. Estas obras son la
solucion para poder superar obstaculos ya sean estos rios, cafiones, depresiones,
etc. Para que de esta forma se pueda generar una comunicacién entre los
poblados, dependiendo de cada época se han utilizado materiales diferentes

empezando desde la madera hasta llegar al concreto y acero. (Mufioz, 2012)

FIGURA 2.1 Puentes Antiguos

FUENTE: (Revista Clubs , 2017)

El material que mas utilizo el hombre para la construccion de los puentes fue la
piedra, el cual es duradero y mucho mas fuerte que la madera, el uso de este
material se remonta a la época de los romanos, los que usaban piedra para
construir sus puentes, acueductos, monumentos e iglesias, se calcula que los
romanos construyeron alrededor de 2000 puentes distribuidos en lo que en esa

época era el imperio romano. (Mufioz, 2012)



FIGURA 2.2 Pont du Gard (Provenza, Francia)

FUENTE: (Lérida, 2007)

Para poder construir puentes con mayores luces es necesario incluir al acero en la
construccion, segun los estudios realizados en aquella época se determiné que el

acero puede soportar esfuerzos a traccion y el hormigén esfuerzos a compresion.

Para posteriormente dar paso al concreto preesforzado, cuyo precursor fue el
ingeniero Eugene Freyssinet de origen francés el cual demostré en 1911 que al
usar este tipo de hormigdn tiene como ventaja la obtencion de puentes con mayores

luces en comparacién con el hormigén armado. (Mufioz, 2012)

2.1.1.1 Reseiia Historica Nacional

La necesidad de construir puentes es muy notable a medida que los paises
empiezan su desarrollo y Ecuador no fue la excepcién, con el pasar del tiempo los
habitantes notaron que necesitaban conectar pueblos, cruzar acantilados, llegar a

costas, etc. (Vega, 1997)

Pero todo esto empieza con la llegada de los europeos al Tahuantinsuyo, estos al
llegar fueron sorprendidos al tener que utilizar los puentes construidos por los
indigenas, estos eran de “bejuco” o de “hamaca”, eran resistentes para el paso de
personas Yy llamas, pero los europeos se sintieron intimidados ya que su tecnologia
solo realizaba puentes de mamposteria o madera y estos resistian el paso de

caballos y tropas.

1 Bejuco: liana, bambu, cafia



FIGURA 2.3 Puente de bejuco

FUENTE: (Grimaldo, 2017)

Con esto los europeos instauraron ordenanzas para que los puentes sean

construidos de materiales mas fuertes como mamposteria o madera.

Y es asi que en Cuenca y en otras ciudades como Quito empezaron la construccion

de varios puentes de mamposteria y piedra.

Por el ano 1800 en donde se producian las guerras de independencia y que
inmediatamente desencadenaron los movimientos rebeldes de 1809 acontecidos
en Quito, Cuenca se convierte en refugio de la Audiencia Espafiola y con esto se
empieza a dotar nuevamente a la ciudad de puentes, pero ahora estos serian
construidos con materiales mas duraderos, tendrian cal y ladrillo. Entonces se
construyo6 el puente de Vado figura 2.4, el cual se mantuvo en pie hasta el afio
1950. (Vega, 1997)

FIGURA 2.4 Puente de Vado

FUENTE: (Vega, 1997)



Unos afios después se construye el puente de Todos Santos el cual seria de cal y

canto, este puente es hoy en dia conocido como el Puente Roto.

FIGURA 2.5 Puente de Todos Santos

FUENTE: (Vega, 1997)

Todos estos puentes fueron destruidos por crecidas, los puentes vistos
anteriormente se destruyeron debido a la “Gran crecida de 1950” en Cuenca. Al
mirar estos acontecimientos las personas se veian cada vez mas obligadas a
construir puentes de mayor resistencia, entonces incorporaron materiales como el

hormigon. (Vega, 1997)

Entonces aparece un puente en Ecuador que se transformé en un icono, es el
puente de la Unidad Nacional. La obra debia realizarse durante la presidencia del
Dr. Camilo Ponce Enriquez, pero por razones politicas se archivaron muchos afios
mas, y entonces en la gobernacién del Sr. Clemente Yerovi empezaron la
construccion del puente, este puente significo mucho para los guayaquilefios ya
que con esto tendrian mejoras para la region. Es por esto que se lo llamo puente

de la Unidad Nacional atraviesa el rio Daule y Babahoyo. (Avilés, 2017)

FIGURA 2.6 Puente de la Unidad Nacional

FUENTE: Propia
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2.1.2 COMPONENTES PRINCIPALES
FIGURA 2.7 Componentes principales de un puente

I Sapnilosd dedndadiin i Eitinha on craalnilis 15, oges piimiipelei

T Juna did dhbaad i Tk, Fitviba oo fimanlgoie dapaifed 13 Canni

3 Eevddls Ba. Pl con dima il ocdis pritanda 1. Fadind

& Berands Bb. Filecon iisanledd i inpni bl 14, Pldtis

& o p rilades 8 Rjiphs ol airde 15. Tk

[ 1] M.Eesa 1§, Fiveepbion dil picidd

FUENTE: (Mufioz, 2012)
e Puente

“Se define un puente como cualquier estructura que tenga una abertura no inferior
a 20 pies (6.096 m) que forme parte de una carretera o que esté situada sobre o
debajo de una autopista” (AASHTO, 2014).

e Estructura

Son los miembros o conjunto de miembros que forman parte resistente o soportante

del puente. Un puente esta formado por: superestructura e infraestructura.

a) La superestructura incluye todos los componentes que hacen parte del
tablero, tales como: losas, riostras, vigas, armadura, arco, cables, tirantes,
catenaria, anclajes, bordillos, andenes, barandas, juntas de dilatacion,
apoyos, pavimento, drenes y separadores.

b) La infraestructura contiene: pilas, pilones, estribos, cimentaciones, torres y

las aletas con su correspondiente cimentacion.
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e Tablero de puente

Son conjuntos de elementos que crean la superficie por la que circulan los

vehiculos.
e Seccion Transversal

La seccién transversal no debe poseer un ancho menor que el del acceso, esta
seccion puede contener vias de circulacion, bermas ciclovias, barandas, drenajes,

etc.

FIGURA 2.8 Seccion Transversal de un puente

- Ancho De via -

Barrera Vehicular

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
e Losade Transicion

Es un elemento de transicion entre el terraplén y el puente. Este elemento atenua
el cambio brusco entre un material muy deformable el cual lo posee el terraplén y
la estructura mas rigida del piso del puente, se deben disefiar con un minimo peralte

el cual corresponde a 0.20m.

e Aparatos de apoyo

Estos se encargan de transferir las cargas de la superestructura hacia la
subestructura del puente. Se disefian teniendo en cuenta los movimientos de las
estructuras de los puentes debidos a los cambios de temperatura o de rotacion

debido a las deformaciones de los elementos.
e Luzoclaro

Distancia horizontal entre los apoyos de un elemento estructural.
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e Ancho de via

Longitud libre entre barreras o bordillos, siempre que sea factible los puentes deben
construirse de manera que cumpla con el carril de disefio estandar y las bermas

necesarias.

¢ Bermas

Espacio usado para reducir la velocidad de los automotores que se estacionan por

situaciones de emergencia.
e Veredas o Aceras

Espacio unico, dejado para peatones, este esta comprendido entre barreras o un

bordillo y una barrera.

FIGURA 2.9 Veredas peatonales

Baranda combinada para
trafico y peatones

Baranda para peatones

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
e Galibo

“Se define como la distancia que existe entre la parte inferior de la superestructura
y el nivel medio del curso de agua. Es un parametro importante para la navegacion
de busques por debajo de un puente y esta relacionado a la franquia, que es la
distancia entre la parte inferior de la superestructura y el nivel de la maxima crecida

conocida. Existen 3 galibos conocidos:

a) De navegacion: estos galibos deben establecerse en cooperacion con
las autoridades que tengan jurisdiccidn sobre las vias acuaticas del sitio.
b) Vertical sobre carreteras: Debe investigarse la posibilidad de la

reduccion del galibo debido asentamiento de estructuras del paso a
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desnivel, si el asentamiento excede en 2,5 cm debe anadirse el galibo
especificado. El galibo de soporte de sefales y de pasos elevados
peatonales deberia ser 30cm mayor que el galibo de la estructura, y el
galibo entre la calzada a la cuerda inferior de vigas en celosia no debera
ser menor que 5,5 m.

c) Horizontal en carreteras: El ancho del puente no debe ser menor que
el de la carretera que lo cruza, incluyendo las bermas o bordillos, cunetas
y aceras” (AASHTO, 2014).

e Juntas

Son los elementos de la estructura de un puente que garantizan la continuidad del
pavimento en la unién de dos tramos adyacentes y que a su vez impiden la
acumulacion de elementos extrafios en esa zona, de modo que se desarrolle la libre
dilatacion o contraccion de los elementos que conforman el tablero por efecto de

cambios bruscos de temperatura.

2.1.3 TIPOLOGIA
“‘Los puentes se pueden categorizar en diferentes tipos, dependen de varias
consideraciones tales como: el material utilizado, el sistema de construccion, su

uso, el sistema estructural predominante, etc.” (IECA, 2013)
La superestructura de un puente se clasifica:

a) Segun sus materiales
e Concreto
e Concreto reforzado
e Concreto pre-esforzado
e Acero
e Mixto (Acero y Concreto)
e Madera
e Concreto ciclopeo
e Mamposteria
e Piedra
b) Segun su seccién transversal

e Losa



Losa y vigas

Viga cajon

Armadura de paso inferior
Armadura de paso superior
Armadura de paso intermedio
Arco superior

Arco inferior abierto

Arco inferior cerrado

c) Segun su seccion longitudinal

Simplemente apoyado constante y variable
Simplemente apoyado (Luces multiples)
Continuo constante y variable

Pdrticos sencillos y multiples

Pdrtico en pie de amigo

Voladizos sucesivos

Colgante

Atirantado con forma de arpa, forma de haz o abanico.

d) Segun su superficie de rodamiento

Mezcla asfaltica
Concreto

Acero

e) Segun sus juntas de dilatacién

Placa de acero

Junta dentada

Acero con neopreno
Bloque de neopreno
Junta de goma asfaltica

Junta de carbodn asfaltico

f) Segun sus apoyos

Juntas de construccioén
Balancin de concreto

Placa de neopreno

14



Apoyo fijo hecho de acero

Apoyo para evitar el deslizamiento
Balancin hecho de acero

Apoyo de rodillos

Basculante

g) Segun sus barandas

e Mamposteria sélida

e Concreto sdlido

e Concreto con pasamanos metalicos
e Construccién metalica ligera

e Parte integral de la superestructura (Mufioz, 2012)

2.1.3.1 Fotografias Tipos de Puentes en Ecuador

FIGURA 2.10 Puente de hormigoén pretensado sobre el rio Chiche

FUENTE: Propia

FIGURA 2.11 Puente Cercha de acero de la Isla Santay

FUENTE: Propia

15



FIGURA 2.12 Puente de bahia San Vicente
T

FUENTE: Propia

FIGURA 2.13 Puente de ladrillo calle la Ronda, Quito

FUENTE: Propia

FIGURA 2.14 Puente el Citado (Pallatanga- Bucay)

FUENTE: (Carrera, 2016)

16
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FIGURA 2.15 Puente Colgante ubicado en Quevedo

FUENTE: Propia

FIGURA 2.16 Puente atirantado Humberto Alvarado (Quevedo)

FUENTE: Propia

FIGURA 2.17 Puente Basculante Isla Santay

FUENTE: (ANDES 2014)
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2.2 CRITERIOS A CONSIDERAR PARA EL DISENO

“‘Los estudios de ingenieria definitivos deben cubrir todos los aspectos
indispensables para la consecucién de los disefios que permitan a su vez la

construccion del puente.

El informe técnico de cada especialidad, debe estar suscrito por el profesional

responsable, para facilitar la revision en las diferentes areas.” (Cabezas, 2014)

2.2.1 ESTUDIO TOPOGRAFICO

“Se requiere realizar levantamientos topograficos que sirvan para el disefio
estructural de los puentes, y especificamente se requiere de una topografia
ampliada en el sitio de implantacion de los puentes, la que servira de base la
ubicacién. Se debera realizar levantamientos topograficos en un area minima que
permita cuantificar la informacion completa, tanto hidraulica, hidrolégica de los
puentes y hacer constar aquellas obras civiles que por diversos motivos deban ser
tomadas en cuenta. Se levantara la topografia, en los sitios de inestabilidad de

taludes a la entrada de cada puente, de ser imprescindibles.

La superficie requerida para los proyectos es de 4 ha y estara limitada como minimo
100 m aguas arriba y 100 m aguas abajo, debe abarcar el area de conexién de la
via, que servira para el disefio de las estructuras, asi como de obras

complementarias como encauzamientos, protecciones, defensas” (Cabezas, 2014).

2.2.2 ACCESOS

“Se requiere considerar el estudio de los accesos como una conjuncion entre la
carretera y el puente, a fin de solventar adecuadamente el ingreso y salida
vehicular, para lo que se realizara el replanteo, nivelacién y la obtencion de perfiles
transversales, adicionalmente se tomara las referencias que el caso lo requiera.
Con esta informacion se debe realizar el proyecto horizontal y vertical que permita

enlazar la rasante del puente con la rasante de la carretera” (Cabezas, 2014).

2.2.3 ESTUDIO HIDROLOGICO-HIDRAULICO

“Consiste en determinar los diferentes parametros hidrolégicos e hidraulicos, que
permitan el calculo, disefio y dimensionamientos del puente a ser construido, asi
como las cotas correspondientes a caudales normales y caudales de maxima

creciente para un periodo de retorno de 100 afos, adicionalmente un estudio que
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permita estimar la socavacion del cauce en los sitios de implantacion, a fin de

conocer la estabilidad de las estructuras en su cimentacion.

Los procedimientos del estudio se basan en modelos computacionales que existen
para resolver los problemas que enfrenta la hidrologia superficial y el disefio
hidraulico fundamentado en las sugerencias, regulaciones y normas emitidas por el
MTOP para el efecto.

En el estudio hidroldgico, se debe tomar como minimo, una cartografia actualizada,
estudios geomorfolégicos y de dinamica fluvial, analisis de lluvias mediante
informacion de estaciones hidro-meteoroldgicas locales y regionales y analisis de
caudales” (Cabezas, 2014).

2.2.4 ESTUDIO DE IMPACTOS Y MITIGACION AMBIENTAL
“‘Reconocer, detallar y estimar los impactos ambientales significativos,
permanentes o temporales, indirectos y directos que ocurran durante la ejecucion

de los trabajos, operacién y mantenimiento de los puentes.

Definir las medidas ambientales, propuestas de acuerdo a las fases de
identificacion y evaluacion de impactos, traducidas en especificaciones particulares
del proyecto, incluyendo: presupuestos, planos, cantidades de obra, esquemas,

etc., que formaran parte de los estudios definitivos” (Cabezas, 2014).

2.2.5 VIDA UTIL DEL PUENTE

“La eleccion del tiempo de funcionamiento de un puente se realiza esperando que
el desarrollo futuro aumente la capacidad deseada, la opcidon esta entre construir
un puente de bajo costo hasta que ocurra el desarrollo o construir una estructura
de mayores dimensiones y costo pero que hara frente a las necesidades futuras,
es decir, los fondos disponibles son los que determinan el disefio de la vida util del

puente” (Ramirez & Leon, 2010).

2.3 MATERIALES Y PROPIEDADES

2.3.1 PUENTES DE HORMIGON ARMADO
Los materiales usados para la elaboracion del hormigén son: agua, agregado fino,
agregado grueso y cemento, este tipo de materiales es facil de encontrar en todo

el pais y pueden mezclarse para formar cualquier tipo de estructura. “La gran
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disponibilidad y flexibilidad de materiales de hormigdn y aceros de refuerzo han
hecho de los puentes de hormigén armado una alternativa muy competitiva. Los
puentes de hormigén armado usualmente proveen un costo de mantenimiento
relativamente bajo y un mejor comportamiento frente a movimientos sismicos”
(Ramirez & Leon, 2010).

2.3.1.1 Propiedades del hormigon

¢ Resistencia a la compresion

Los requisitos para ', deben basarse en ensayos de cilindros a los 28 dias de su
elaboracion. Los valores mas altos de la resistencia media se obtienen para
hormigones sin registros estadisticos, que generalmente son los elaborados en
obra y dosificados en volumen, debido a que, estos presentan una mayor

variabilidad por sus propios procesos de produccion.

El supervisor debe verificar que el diseno del hormigdn presentado por el
constructor obedece a estos criterios y asegura que se obtendra en obra una
resistencia a la compresion promedio superior a la especificada f'.” (NEC-15,

Estructuras de Hormigén Armado, 2015).

“Solo se deberan utilizar hormigones con resistencias de disefio mayores que 70
MPa si algun articulo especifico asi lo permite o si se realizan ensayos fisicos para
establecer las relaciones entre la resistencia del hormigon y las demas
propiedades. No se deberian utilizar hormigones con resistencias especificadas

menores que 16 MPa en aplicaciones estructurales.

La resistencia a la compresion especificada para el hormigén y los tableros

pretensados no debera ser menor que 28 MPa.

Solo se deberian utilizar resistencias superiores a 35 MPa si se verifica que los

materiales necesarios para lograr estas resistencias estan disponibles para la obra.

Para hormigones estructurales de baja densidad la documentacidn técnica debera
especificar la densidad secada al aire, la resistencia y cualquier otra propiedad
requerida para la aplicacion. El hormigdn de baja resistencia generalmente solo se
utiliza en situaciones en las cuales el peso resulta ser un factor critico (AASHTO,
2014).
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Se usaran los siguientes valores de resistencia especificado a la compresion:

e Concreto seco o protegido contra la humedad (CO) f'.min = 17 MPa.

e Concreto expuesto a la humedad, pero no a una fuente externa de cloruros
(C1) f'.min =17 MPa.

e Concreto expuesto a la humedad y a una fuente externa de cloruros
provenientes de productos quimicos, congelantes, sal, agua salubre, agua

de mar o salpicaduras del mismo origen (C2) f'.min = 35 MPa.

Este limite puede ser excedido cuando la evidencia experimental demuestre que
los elementos estructurales hechos con concreto liviano proporcionan una
resistencia y tenacidad iguales o mayores que los elementos comparables hechos
con concreto de peso normal de la misma resistencia (ACI-318, 2014).

Se usaran los siguientes valores de resistencia especificado a la compresion:

e Valor minimo para el hormigén normal: f'. = 21 MPa.
e Valor maximo para elementos de hormigon liviano: f'. = 35 MPa (NEC-15,

Estructuras de Hormigén Armado, 2015).
Se usaran los siguientes valores de resistencia especificado a la compresion:

e Obras de gran envergadura Puentes. Losa superior de alcantarillas de trafico
directo. Elementos prefabricados. Tanques y reservorios: ', > 35 MPa.
e Losas, vigas, viguetas, columnas, nervaduras de acero, alcantarillas de

cajon, estribos, muros, zapatas armadas: 21 < f'. < 35 MPa.
Donde:

f'c  Resistencia especificada a la compresién del hormigén (MPa) (NEVI-12,
2013).

e Moddulo de Elasticidad

“El modulo de elasticidad para el hormigon, Ec (GPa), se lo puede obtener

realizando el calculo que se muestra en la siguiente ecuacion:

Ec =115+ VEa * m (GPa) (2.1)

Donde:
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Ec Médulo de elasticidad para el hormigén (GPa).
Ea  Moddulo de elasticidad para el agregado (GPa).
f'c  Resistencia a la compresién del hormigén (MPa)

Con esta ecuaciéon se puede obtener una mejor estimacién del moédulo de
elasticidad del hormigdn (Ec) para los materiales que posee Ecuador. Sera usada
para la estimacién de las deflexiones producidas por cargas estaticas y a niveles
de servicio de elementos a flexion de hormigdén armado o pretensado” (NEC-15,

Estructuras de Hormigén Armado, 2015).

TABLA 2.1 Mdédulo de elasticidad de los agregados segun la procedencia (Ea)

Tipo Procedencia Ea (Gpa)

Caliza (Formacidn. San Eduardo) Guayanquil - Guayas 67.9
Chert [Formacién. Guayaguil) Guayaquil - Guayas 15.8
Diabasa (Formacidn. Pifion) Chiveria - Guayas 89.3
Tonalita Pascuales - Guayas 74.9
Basalto (Formacion. Pifion) Picoaza - Manabi 52.5
Basalto Pifo - Pichincha 27.2
ignea (Andesitas, basaltos, Granodioritas) |Rio Jubones - El Oro 110.5
Valcdnica La Peninsula - Tungurahua 17.5

FUENTE: (NEC-15, Estructuras de Hormigén Armado, 2015)
ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
“Para hormigones de densidad normal el médulo de elasticidad sera calculado tal

como sigue:
Ec=47%* ,/f'c (GPa) (2.2)
Donde:

Ec Modulo de elasticidad del hormigén (GPa)

f'c  Resistencia a compresion del hormigdn (MPa)” (NEC-15, Estructuras de

Hormigén Armado, 2015).

“En ausencia de informacién el médulo de Elasticidad del concreto (Ec) para
hormigones con una densidad comprendida entre 1440 y 2500 kg/m3 se puede

tomar como:
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Ec=0.043 K, *xy. > x/f'c (MPa) (2.3)

Donde:

Ky Factor de correccion para la fuente de donde se obtuvo el agregado, se

tomara como 1 a menos que se determine lo contrario con una prueba fisica.

Ye Densidad del hormigén (kg/m3)_

f'c  Resistencia especificada del hormigéon (MPa).

Para concreto de densidad normal con y, = 2320 kg/m3, Ec puede tomarse como:

Ec = 4800 *./f'c (MPa) (2.4)

f'c  Resistencia a compresion del hormigén (MPa)” (AASHTO, 2014).

“El mddulo de elasticidad se define como la pendiente de la linea trazada desde un
esfuerzo nulo hasta un esfuerzo de compresion 0.45 f'c. El médulo de elasticidad
del concreto es sensible al médulo de elasticidad del agregado y la dosificacion de

la mezcla del concreto.

Ec = 0.043 xy,*° « /f'c (MPa) (2.5)

Donde:
Ye Densidad del hormigén (kg/m3).

f'c  Resistencia especificada del hormigéon (MPa).

Para concreto de peso normal se usara la siguiente ecuacion.

Ec = 4700\/f'c (MPa) (2.6)

Donde:
f'c  Resistencia especificada del hormigéon (MPa)” (ACI-318, 2014).

Ejemplo: Determinar el modulo de elasticidad con las diferentes normas

suponiendo una resistencia a la compresion f'c = 30 MPa, peso especifico y, =

2400 kg/m3 y que se usaran materiales de la ciudad de Quito.



e NEC-2015:

Ec = 1.15 x VEa * Jf'c (GPa)

Ea =27.2 GPa (Tabla 2.1)

Ec = 1.15 * /27.2 * V30

Ec = 1894 GPa = 18942.97 MPa

Para hormigén de densidad normal donde y, = 2287 kg/m3’

Ec=4.7* \/ch (GPa)

Ec =4.7%+30
Ec = 25.74 GPa = 25742.96 MPa

e AASHTO-2014

Ec=0.043 K, *y. > x./f'c (MPa)
Ec = 0.043 x 1 x 2400"° * /30

Ec = 27691.47 MPa

Para hormigon de densidad normal donde y, = 2320 kg/m&

Ec =4800«,/f'c (MPa)

Ec =4800 x+v30
Ec = 26290.68 MPa

e ACI-2014

Ec = 0.043 xy, >« /f'c (MPa)

Ec = 0.043 = 2400 % /30

24

(2.1)

(2.2)

(2.3)

(2.4)

(2.5)
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Ec =27691.47 MPa
Para hormigon de densidad normal donde y, = 2287 kg/m3,
Ec = 4700,/f'c (MPa) (2.6)
Ec = 4700 * /30
Ec = 25742.96 MPa

Como se puede observar en los resultados, el modulo de elasticidad para el caso
de Ecuador varia de acuerdo al lugar de procedencia de los materiales, como es la
Unica investigacion que se tiene en las normas ecuatorianas para este efecto, se
usara esta ecuacién para determinar este valor, pero en caso de no conocer el

origen de los materiales se utiliza la ecuacion descrita por la norma AASHTO-2014.

El moédulo de elasticidad, E., para el caso de un hormigén de densidad normal

presenta variacion debido al valor que se usa para esta definicion, siendo y, =

2287 kg/m3 para el caso de Ecuador (NEC-15) y y. = 2320 kg/m3 para el caso de
Estados Unidos (AASHTO-2014).

e Médulo de Ruptura

El mddulo de ruptura, fr, para concreto debe calcularse con:

fr=0621f'c (2.7)

Donde el valor de A debe cumplir con:

TABLA 2.2 Factor de modificacion A

Concreto Composicion de los agregados A

Todos livianos HBEALTIA ESI0 0.75
Grueso: ASTM C330M

Fino: Combinacion de ASTM C330My C33M
Grueso: ASTM C330

Arena, Liviana Fina: ASTRA(SSM 0.85
Grueso: ASTM C330M
Fino: ASTM C33M

A . liviana, Mezcl 2 0.85a1.00
L e SO NS Grueso: Combinacidn de ASTM C330M y C33M ¥

Liviano, mezcla fina 0.75a0.85

Fino: ASTM C33M
Peso normal 1.00
Grueso: ASTM C33M

FUENTE: (ACI-318, 2014)
ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
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‘A menos que se determine mediante ensayos fisicos el médulo de rotura, fr en
MPa, para resistencias especificadas del concreto de hasta 100 MPa puede

tomarse como:
e Para concreto de peso normal:
Excepto como se especifica abajo. 0.62 /f'c

Cuando se use para calcular el momento de fisuracién de un miembro de

seccion preesforzada. 0.52 /f'c

e Para concreto liviano:

Para concreto de arena liviana. 0.52 /f'c
Para los demas concretos livianos. 0.44 |/f'c

Cuando se usen ensayos fisicos para determinar el moédulo de rotura, estos
ensayos deben realizarse de acuerdo con la AASHTO T97 y deben ejecutarse
sobre concreto con las mismas proporciones y materiales que los especificados
para la estructura” (AASHTO, 2014).

o Coeficiente de expansion térmica

“El coeficiente de expansion térmica debe determinarse por medio de ensayos de

laboratorio sobre la mezcla especifica que se usara.

A falta de datos mas precisos, el coeficiente térmico de expansion puede tomarse

como:
e Para concreto con peso normal:  1.08 x 107°/°C
e Para concreto liviano: 0.9 * 1075/°C” (AASHTO, 2014).

e Relacion de Poisson

‘A menos que se determine por ensayos fisicos, la relacién de Poisson puede
suponerse igual a 0.2. Para elementos de concreto que se esperan puedan
agrietarse, el efecto de la relacion de Poisson puede no tenerse en cuenta”
(AASHTO, 2014).
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Segun NEC-15 (2015), la relacién de Poisson del hormigon puede determinarse
con la norma ASTM C469.

En la norma ASTM C469-02 se puede encontrar el procedimiento del ensayo para
la determinacion del coeficiente de Poisson, con lo cual se resume el calculo del
modulo a la siguiente expresion.

_ (&2 — &t1) (2.8)
" (g, — 0.000050)

Donde:

M Coeficiente de Poisson

S1 Tension correspondiente a la deformacion longitudinal &;
S2  Tension correspondiente al 40% de la carga ultima.

&,  Deformacion transversal a la mitad de la muestra producida por la tension
S2.

&1 Deformacion transversal a la mitad de la muestra producida por la tension
S1.

En caso de que no exista un ensayo se asumira un coeficiente de Poisson de 0.2.
e Resistencia a la traccion

“La resistencia a la traccion puede determinarse usando ASTM C900, o el método
de resistencia al hundimiento de acuerdo con AASHTO T198 (ASTM C496).

En la norma ASTM C496-96 se encuentra descrito el ensayo para la determinacién

de la resistencia a la traccién la cual obedece a la siguiente expresion:

_ 2P (2.9)
~ mld

Donde:

T Resistencia a la traccion, psi (kPa),

P Maxima carga aplicada indicada por la maquina de ensayo, Ibf (kN)

I Longitud, in. (m)

d  Diametro, in. (m)’ (AASHTO, 2014)
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2.3.1.2 Propiedades del acero de refuerzo

e Modulo de Elasticidad acero no preesforzado

“El médulo de elasticidad, Es, para barras y alambres no preesforzados puede
tomarse como 200 GPa” (ACI-318, 2014).

“El moédulo de elasticidad, Es del acero de refuerzo puede suponerse igual a 200
GPa” (AASHTO, 2014).

“El moédulo de elasticidad Es del acero de refuerzo es igual a 200 GPa” (NEC-15,

Estructuras de Hormigén Armado, 2015).

“Si no se especifica en los planos, el acero de refuerzo debera ser de grado A42”
(NEVI-12, 2013).

¢ Resistencia a la fluencia

“La resistencia nominal de fluencia debe ser la minima especificada para el grado
de acero seleccionado, excepto que resistencias de fluencia mayores que 520 MPa
no deben usarse para fines de disefio. La resistencia de fluencia, o grado, de las
barras o alambres debe indicarse en los planos y en los documentos contractuales.
Las barras con resistencia de fluencia menores a 420 MPa deben usarse solamente
con la aprobacion del propietario” (AASHTO, 2014).

“Los valores de fy y fyt usados en los calculos de disefio no deben exceder de 550
MPa, excepto para aceros de preesforzado y para los refuerzos transversales en
espiral” (NEC-15, Estructuras de Hormigon Armado, 2015).

“El valor de la resistencia a la fluencia debe ser 420 MPa para sistemas sismicos
especiales que estan sometidos a flexion, fuerza axial y retraccion, y temperatura”
(ACI-318, 2014).

“El acero de refuerzo tendra un limite a la fluencia de 420 MPa y forma de varillas
milimetradas y corrugadas” (NEVI-12, 2013).

e Modulo de Elasticidad acero preesforzado

“Si no se dispone de datos mas precisos, el médulo de elasticidad de los aceros de

preesfuerzo, con base en area transversal nominal pueden tomarse como:
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Para cables E=197 GPa
Para barras E=207 GPa” (AASHTO, 2014)

“Los valores utilizados normalmente para el mdédulo de elasticidad del acero
preesforzado Ep normalmente estan entre 197 GPa y 200 GPa, pueden ser
necesarios valores mas precisos, basados en ensayos o informes del fabricante,

para verificar la elongacion durante el tensionamiento” (ACI-318, 2014).

2.3.2 PUENTES DE ACERO

2.3.2.1 Propiedades del acero estructural

e Moddulo de Elasticidad

“El médulo de elasticidad se supondra igual a 200 GPa para todos los aceros
estructurales” (AASHTO, 2014).

“El médulo de elasticidad del acero sera tomado como E= 200 GPa” (NEC-15,
Estructuras de Acero, 2015).

“El médulo de elasticidad del acero estructural es igual a 200 GPa” (A.1.S.C, 2016).
¢ Resistencia a la fluencia

“Los aceros estructurales deberan satisfacer los requisitos minimos especificados
en la tabla 2.3, y el disefio de los mismos se realizaran en base a las propiedades
minimas indicadas” (AASHTO, 2014).
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TABLA 2.3 Propiedades mecanicas minimas del acero estructural

Propiedades mecdnicas minimas del acero estructural por forma, resistendia y espesor

Designacién MA270MY M2 TN nA270M/ 2700 BTN BRTOMY 2700
AASHTED M270 270 M2TO M2TD M2T0 M270 M2TD
Grado 36 | Grado 50 | Grado 505 | Grado S50W | Grado HPS S0W | Grado HPS 70w Grado HPS 100w
Designacion A70a S ATDS S A704 f ATDA ATOO AT S ATDA ¢
Equivalente ATDOM AT0SM AT0OM ATOAM ATOSM ATOGM AT0EM
ASTM Grado 36 Grado 50 | Grado 505 | Grado 50W | Grado HPS 500 | Grado HES AW Grado HPS 100W
Espesor de hasta 102 | hasta 102 No aplica hasta 102 hasta hasta hasta GT:::T;E
placas mirm mn mim 102 mm 102 mim B4 mm

MIm

Todoslos | Todoslos | Todoslos | Todoslos _ : , .
Perfilas Mo aplica Na aplica Mo aplica Mo aplica
Erupos ErupOs Erupos Erupos

Resistancia
::;T;"F:f 400 450 450 485 4as 585 760 690
Mpa

Punto de
fluencia

minimo

especificado o
Resistencia 250 345 345 345 345 485 690 620
minima
especifiacaala
fluencia Fy,
Mpa

FUENTE: (AASHTO, 2014)
ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

e Coeficiente de expansion térmica

“El coeficiente de expansion térmica de todos los grados de acero estructural sera
asumido como 11,7 x 10*-6 mm/mm/ °C” (AASHTO, 2014).
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CAPITULO 3

MATERIALES Y PROPIEDADES

3.1 PUENTES DE HORMIGON ARMADO

En el capitulo 2 se analizé las propiedades y caracteristicas del hormigén armado,
se describi6 las definiciones y férmulas que usan las diferentes normas para éste
proposito, con el objetivo de realizar comparaciones y determinar las expresiones

matematicas que se acoplan a la realidad de Ecuador.

El hormigdon debera satisfacer las disposiciones de este capitulo en cuanto a

materiales y propiedades.

3.1.1 PROPIEDADES DEL HORMIGON

3.1.1.1 Resistencia a la Compresion

En el literal 2.3.1.1 se encuentran especificados los valores de resistencia a la
compresion que se usa en cada una de las normas, debido a que la Norma NEC-
15 y NEVI-12 son las unicas que estan referidas al pais, seran estos los valores

tomados en consideracion.

En el presente proyecto se van a usar los valores de resistencia a la compresion

del hormigon siguientes:

e Resistencia minima para el hormigdn de densidad normal f’ =21 MPa

* Resistencia maxima para elementos de hormigon liviano f’_ = 35 MPa

3.1.1.2 Mdoddulo de Elasticidad

El mddulo de elasticidad es una medida de la resistencia a la deformacion del
hormigon, la norma NEC-15 describe una expresion matematica que se ajusta a los
aridos que se disponen en Ecuador segun su lugar de procedencia, por esta razon

se usa la siguiente ecuacion:

Ec =115+ VEa * m (GPa) (2.1)

Donde:
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Ec Médulo de elasticidad para el hormigén (GPa)
Ea  Mddulo de elasticidad para el agregado (GPa)
f'c  Resistencia a la compresién del hormigén (MPa)

El médulo de elasticidad de los agregados (Ea) depende del lugar de procedencia

de los mismos. Estos valores se encuentran tabulados a continuacion:

TABLA 3.1 Mddulos de elasticidad de agregados

Tipo Procedencia Ea(Gpa)

Caliza (Formacion. San Eduardo) Guayaquil - Guayas 67.9
Chert (Formacian. Guayaquil) Guayaquil - Guayas 15.8
Diabasa (Formacion. Pifion) Chiveria - Guayas 89.3
Tonalita Pascuales - Guayas 74.9
Basalto (Formacian. Pifion) Picoaza - Manabi 52.5
Basalto Pifo - Pichincha 27.2
l'gnea{ﬂndesitas, basaltos, Granodioritas) |Rio Jubones - El Oro 110.5
Volcanica La Peninsula - Tungurahua 17.5

FUENTE: (NEC-15, Estructuras de Hormigén Armado, 2015)
ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

En caso de no conocer la procedencia de los materiales que se usaran en la
elaboracion del hormigdn se hara uso la expresion matematica utilizada en la norma
AASHTO-2014 para determinar el modulo de elasticidad en donde se especifica

que:

Ec=0.043 K, xy, 5« [f'c (MPa) (2.3)
Donde:

K, Factor de correccion para la fuente de donde se obtuvo el agregado, se

tomara como 1 a menos que se determine lo contrario con una prueba fisica.

Ye Densidad del hormigon (kg/m3).

f'c  Resistencia especificada del hormigén (MPa)

Para concreto de densidad normal con y, = 2320 kg/m3, Ec puede tomarse como:

Ec = 4700 x/f'c (MPa) (2.4)
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3.1.1.3 Moédulo de Ruptura

Para este coeficiente se tiene unicamente la norma ACI-318S-14 y la norma
AASHTO-2014, se usara la segunda debido a que esta norma esta orientada para
el disefio de la superestructura de puentes y la primera norma se rige al disefio de

edificaciones.

A menos que el modulo de rotura, fr, en MPa se determine mediante ensayos

fisicos, para resistencias de hasta 100 MPa se pueden escoger valores como:

¢ Densidad normal:

Cuando se use para calcular el momento de fisuracion de un miembro de

seccion preesforzada. 0.52 /f'c
Caso contrario 0.62 /f'c

e Para concreto liviano:

Para concreto de arena liviana. 0.52 /f'c
Para los demas concretos livianos. 0.44 /f'c

Cuando se usen ensayos fisicos para determinar el médulo de rotura, estos
ensayos deben realizarse de acuerdo con la AASHTO T97 y deben ejecutarse
sobre concreto con las mismas proporciones y materiales que los especificados

para la estructura

3.1.1.4 Coeficiente de expansion térmica
Para este coeficiente Unicamente contamos con lo descrito por la norma AASHTO-

2014, por lo usaremos sus valores correspondientes.

El coeficiente de expansion térmica debe determinarse por medio de ensayos de

laboratorio sobre la mezcla especifica que se usara.

A falta de datos mas precisos, el coeficiente térmico de expansién puede tomarse

como:

e Para concreto con peso normail: 1.08 * 1075/°C

e Para concreto liviano: 0.9 x 1075/°C
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3.1.1.5 Relacion de Poisson

La Norma Ecuatoriana de la construccién remite a un ensayo fisico para determinar
esta relacion, a falta de este procedimiento se usa el valor propuesto por la
AASHTO-2014.

La relacién de Poisson se puede tomar como 0.2. Para miembros de concreto que

puedan agrietarse, el efecto de la relacion de Poisson puede no tomarse en cuenta.

3.1.1.6 Resistencia a la traccion
Para la obtencion de la resistencia a la traccion se cuenta Unicamente con lo
descrito por la AASHTO.

La resistencia a la traccion puede obtenerse usando ASTM C900, o también el
método de resistencia al hundimiento de acuerdo con AASHTO T198 (ASTM C496).

En la norma ASTM C496-96 se encuentra descrito el ensayo para la obtencién de

la resistencia a la traccién la cual obedece a la siguiente expresion:

_ 2P (2.9)
~ mld

Donde:

T Resistencia a la traccion, psi (kPa),

P Maxima carga aplicada indicada por la maquina de ensayo, Ibf (kN)

l Longitud, in. (m),
d Diametro, in. (m)

3.1.2 PROPIEDADES DEL ACERO DE REFUERZO

3.1.2.1 Modulo de elasticidad acero no preesforzado
Todas las normas concuerdan que para barras y alambres no preesforzados puede

tomarse como 200 GPa.

3.1.2.2 Resistencia a la fluencia

Las normas consultadas coinciden en que el valor minimo de resistencia a la
fluencia, fy, para sistemas que estan sometidos a flexion, fuerza axial, retraccion y
temperatura debe ser de 420 MPa, las barras de acero con resistencia a la fluencia

menores a este valor se deberan usar unicamente si el propietario lo aprueba. Las
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resistencias a la fluencia mayores a 520 MPa no pueden usarse para fines de
disefo, valor considerado a partir de la norma AASHTO-2014 por ser una norma

exclusiva para puentes.

3.1.2.3 Maodulo de elasticidad acero preesforzado
Para este valor se tiene como referencia inicamente a la norma AASHTO que dice

lo siguiente:

Si no se dispone de estudios para obtener el valor exacto, el médulo de elasticidad

del acero de preesfuerzo pueden tomarse como:
Cables E=197 GPa
Barras E=207 GPa

Los valores utilizados normalmente para el moédulo de elasticidad del acero
preesforzado Ep normalmente estan entre 197 GPa y 200 GPa, pueden ser
necesarios valores mas precisos, basados en ensayos o informes del fabricante,

para verificar la elongacién durante el tensionamiento.

3.2 PUENTES DE ACERO

El acero en la actualidad ha permitido construir puentes con luces mas grandes que

tienen mayor resistencia, ademas de apresurar su construccion.

El acero para el disefo de puentes debera satisfacer las especificaciones técnicas

mencionadas en este capitulo.

3.2.1 PROPIEDADES DEL ACERO ESTRUCTURAL
3.2.1.1 Modulo de elasticidad
Todas las normas especifican que el médulo de elasticidad debe ser tomado como

200 GPa, por lo que se usa este valor para el disefio.

3.2.1.2 Resistencia a la fluencia
Para la determinacion de la resistencia a la fluencia del acero se cuenta Unicamente

con lo especificado por la norma AASHTO-2014 que dice lo siguiente:

Los aceros estructurales tienen que cumplir con los requisitos minimos
especificados en la tabla 3.2, y el disefio de los mismos se realiza en base a las

propiedades minimas indicadas.
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TABLA 3.2 Propiedades mecanicas minimas del acero estructural

Propiedades mecanicas minimas del acero estructural por forma, resistencia y espesor
Desigriacidn 270N Mz7OM/ MZTOMS w2708 w270 MZ70RA/ hAZTOMY
AASHTO MZF0 M270 M270 M270 MA270 M2T0 M270
Grado 36 Grado 50 | Grado 506 | Grado 50W | Grado HPS S50W | Grado HPS 7OW Grado HPS 1000W
Designacion A9/ ATDS / a709/ AT0S / A709 [ ATOS AT09/
Equivalente AT09M ATOEM ATDAM AT05M ATDEM ATOEM AT0AM
ASTM Grado 36 | Grado 50 | Grado 508 | Grado S0W | Grado HPS S0W | Grado HPS 70W Grado HPS 100W
Espesor de hiasta 102 | hasta 102 A masta 102 hasta hasta haszta APt
Mo aplica &4 mma 102

placas mm mim mm 102 mm 102 mm B mm ]

. Todoslos | Todosios | Todoslos | Todoslos . " g i g
Perfiles Mo aplica No aplica Mo aplica Mo aplica

Erupos grupas Erupos Erupas

Resistencia
minimaala

: 400 450 450 435 485 SRS 760 690
traccion Fu,
Mpa
Punto de
fluencia
minimao
especificadoo
Resistencia 250 345 345 345 345 455 690 620
minima
espedfiacaala
fluencia Fy,
hpa

FUENTE: (AASHTO, 2014)
ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

3.2.1.3 Coeficiente de expansion térmica
Para todos los grados de acero estructural se asume como 11,7 x 10*-6 mm/mm/
°C.

3.3 JUNTAS Y APOYOS

Para una correcta eleccién del tipo de apoyo y junta a ser utilizado se debe tener
en cuenta las deformaciones debidas a la temperatura, flujo plastico y retraccién de
fraguado, acortamiento elastico debido al pre esfuerzo, carga de trafico, tolerancias
de construccion y otras causas en funcion del tiempo considerando el correcto

funcionamiento del puente.

3.3.1 APOYOS
Un apoyo es un mecanismo que traslada las cargas facilitando la traslacion y/o

rotacion.

Los apoyos, articulaciones y otros mecanismos de expansidén se construiran de

acuerdo a lo descrito en los planos.
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Existen varios tipos de apoyos como:

FIGURA 3.1 Tipos comunes de apoyos

Baja friccian Baja fricelsn
Supercie de deslizamients Supercie de deslizamiento
! B

/

—7 =

APOYO APOYO
CILINDRICO ESFERICO

Dizco elastamarico

APOYO POT POT
e
AN
!@' = Cubierta \\\\
/‘ \ de goma
! \
6 h
Capa de goma —‘l Refuerze

APOYD
BALANCIN APOYOQ ELASTOMERICO

FUENTE: (AASHTO, 2014)

3.3.1.1 Apoyos metilicos de balancines y rodillos

Este tipo de apoyo son susceptibles de dafo y no contienen ninguna parte
deformable si la superestructura rota alrededor de un eje perpendicular al eje del
apoyo. Son inapropiados para zonas sismicas debido a que el cortante transversal

causado por carga sismica puede provocar un momento de vuelco sustancial.

Como Ecuador es una zona sismica, no se considerara como una opcion este tipo

de apoyos.

3.3.1.2 Superficies deslizantes de PTFE

El PTFE (politetrafluoroetileno) pueden usarse en superficies deslizantes de los
apoyos de la estructura para resistir traslacién o rotacion. La superficie PTFE debe
fabricarse como lamina no llena, ldmina llena y tela tejida con fibras de PTFE y otras

fibras.

Para toda aplicacion el espesor del PTFE debe ser de minimo 1.5 mm después de
la compresion. La lamina de bajo relieve de PTFE debe tener minimo 4.8 mm de
espesor cuando la dimensién maxima del PTFE sea menor o igual que 600 mm, y

6 mm cuando la maxima dimensién del PTFE es mayor que 600 mm.
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3.3.1.3 Apoyos con superficies deslizantes curvas
Este apoyo consiste de dos partes metalicas con superficies curvas concurrentes
que pueden ser cilindricas de radios nominales iguales y con una interfaz de

deslizamiento de baja friccidon o esféricas.

3.3.1.3.1 Resistencia del apoyo
El radio de la superficie curva debe ser considerablemente grande para garantizar
que la carga total de compresion en el estado limite de servicio sobre el area

proyectada horizontal del apoyo, P, cumpla con lo siguiente:
e Para apoyos cilindricos

P, < @DWoy, (3.1)

e Para apoyos esféricos

P < @nDiass (3.2)
Donde:
P, Carga total de compresién de las combinaciones de carga de servicio
aplicables. (N)
D Diametro de la proyeccién de la superficie cargada del apoyo en el plano

horizontal (m).

o,s  Esfuerzo maximo promedio de contacto en el estado limite de servicio

permitido sobre el PTFE o sobre el bronce.
w Longitud del cilindro (m)
0] Factor de resistencia, tomado igual a 1.0

3.3.1.3.2 Resistencia a carga lateral

La carga horizontal debe cumplir con:
e Para una superficie cilindrica

H; < 2RWag sin(yp — B — 6,) sinf (3.3)

e Para una superficie esférica
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H, < mR?%04sin(y — B — 8,) sinf (3.4)
En la cual:
H
p =tan™?! <P_;> (3-5)
L
¥ = sin~! (ﬁ) (3.6)
Donde:
Hg Carga horizontal en las combinaciones de carga de servicio (N)
L Longitud proyectada de la superficie deslizante perpendicular al eje de

rotacion (m)

Pp Carga de compresion en el estado limite de servicio debido a cargas

permanentes (N)
R Radio de la superficie deslizante curva (m)
B Angulo entre la vertical y la carga resultante aplicada (rad)
0, Angulo méaximo de rotacion de disefio en el estado limite de resistencia (rad)
Y Semi-angulo obtenido de la superficie curva (rad)

3.3.1.4 Apoyos tipo Pot

Es un apoyo que resiste la carga vertical mediante compresién de un disco de
elastomero confinado en un cilindro de acero y que acopla la rotacion por medio de
deformacion del disco. Las partes rotacionales del apoyo deben consistir minimo

de un cilindro de confinamiento, un disco elastomérico, un pistén y anillos sellantes.

La carga vertical encima del apoyo no debe ser menor al 20 % de la carga vertical

de disefio.

La dimension de los elementos del apoyo, deben satisfacer bajo la combinacion
mas desfavorable de desplazamientos y rotaciones en el estado limite de

resistencia con:
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e El cilindro de confinamientos debe tener la profundidad suficiente para
permitir que el sello y el borde del pistdon se mantengan en contacto total con
la cara vertical de la pared del cilindro de confinamiento.

e La union entre componentes metalicos no debe imposibilitar deslizamientos

o rotaciones adicionales

3.3.1.5 Apoyos de elastomero reforzado con acero

“Este tipo de apoyo esta conformado por laminas de acero y elastémero alternadas,
adheridos durante la vulcanizacion, en el que las cargas verticales son soportadas
por compresion del elastdmero y las rotaciones y movimientos paralelos a las capas

del refuerzo se adaptan a la deformacién del elastomero.

Para el disefio de este tipo de apoyos se conocen dos métodos, el método A que
usualmente resulta en un apoyo con una capacidad inferior y el método B que
resulta con una capacidad superior, pero que requiere ensayos y control de calidad
adicionales” (AASHTO, 2014)

3.3.1.6 Apoyos de elastémero reforzado con acero-Método B

“Los apoyos de elastomero reforzado con acero consisten en capas alternadas de
acero de refuerzo y elastdmero (todas las capas del mismo espesor) adheridos
entre si” (AASHTO, 2014).

3.3.1.6.1 Factor de forma de una capa del apoyo de elastomero
El factor de forma de una capa del apoyo de elastomero, S;, se define como el area
en planta de la capa dividida por el area del perimetro libre de abultarse. Para

apoyos rectangulares sin agujeros, el factor de forma de una capa se calcula asi:

S = Lw (3.7)
T 2R (L + W)

Donde:

L Dimension en planta del apoyo perpendicular al eje de rotacién bajo

consideracion (m)

w Dimension en planta del apoyo paralela al eje de rotacidn bajo consideracion
(m)

h.; Espesor de la i-ésima capa de elastéomero (m)
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Para apoyos circulares sin agujeros, el factor de forma de una capa se calcula asi:

_ D (3.8)
Si B 4hri
Donde:
D Diametro de la proyeccién de la superficie cargada del apoyo en el plano

horizontal (m)

3.3.1.6.2 Deformaciones de cortante

El desplazamiento maximo horizontal de la superestructura del puente, A,, debe
tomarse como el 65 % del intervalo de movimiento térmico de disefio, Ay, en
combinacion con los movimientos causados por el flujo plastico, postensado y

retraccion.

La deformacion maxima del cortante del apoyo, en el estado limite de servicio, Ag,
debe tomarse como A, modificada para tener en cuenta la rigidez de la

infraestructura y los procedimientos de construccion.

hee = 2Ag (3.9)

Donde:
h,.  Espesor total del elastbmero (mm)

Ag Deformacion maxima del cortante del elastomero de las combinaciones de

carga de servicio aplicables (mm)

3.3.1.6.3 Compresion, rotacion y cortante combinadas
‘Las combinaciones de carga axial, cortante y rotacion en el estado limite de

servicio deben cumplir con:

VasttVrsetVsse) T L.75VacyTVrey T Vsey) < 5.0 (3.10)
Yast < 3.0

Donde:
Ya Deformacion de cortante causada por carga axial
Vi Deformacion de cortante causada por rotacion

Vs Deformacion de cortante causada por desplazamiento de cortante
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Los subindices "st" y "cy" indican carga estatica y ciclica, respectivamente”
(AASHTO, 2014).

3.3.1.6.4 Estabilidad del apoyo

“Para determinar la estabilidad del apoyo se debe utilizar la siguiente expresion:

24<B

1.92 e (3.11)
A=—_ L
2L
1+57

2.67 (3.12)

B =

L
i +2) (1 +557)
Donde:
h,.  Espesor total del elastbmero (mm)

L Dimension en planta del apoyo perpendicular al eje de rotacién bajo

consideracion (mm)
S; Factor de forma de la i-ésima capa interna del apoyo del elastomérico

w Dimensién en planta del apoyo paralela al eje de rotacidn bajo consideracion

(mm)

Los apoyos que satisfagan la ecuacion se consideran estables y no se requiere mas
investigacioén al respecto” (AASHTO, 2014)

3.3.1.6.5 Refuerzo

“El espesor minimo del acero de refuerzo, hy, debe ser de 1.5 mm y debe satisfacer:

En el estado limite de servicio:

hs 2 3hri0-s (3.13)
E,
En el estado limite de fatiga:
h, > 2h,i0p, (3.14)

Donde:
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AFry;  Umbral de fatiga de amplitud constante (MPa)
h,; Espesor de la i-ésima capa del elastomero (mm)
oL Esfuerzo promedio de compresién en el estado limite de servicio (MPa)

O Esfuerzo promedio de compresion debido a la carga total de las

combinaciones de carga de servicio (MPa)

E, Resistencia de fluencia del acero (MPa)” (AASHTO, 2014).

3.3.1.6.6 Deflexion de compresion
“Las deflexiones de los apoyos elastoméricos debido a la carga muerta y a la carga

viva instantanea sola deben considerarse por separado.
Por carga viva instantanea:
3.15
6, = z erihri ( )
Donde:

ELi Deformacion unitaria de carga viva de compresion de la i-ésima capa de

elastémero
h,; Espesor de la i-ésima capa de elastdomero (mm)
Por carga muerta:
84 = z Eailri (3.16)
Donde:

Eqi Deformacion unitaria de carga muerta de compresion en la i-ésima capa de
elastomero” (AASHTO, 2014)

3.3.2 JUNTAS
Las juntas deben estar configuradas por componentes que resistan la traslacion y
la rotacidn de la estructura a la junta, ademas, deben disefarse para prevenir dafio

a la estructura por quimicos anticongelantes, agua y desechos de la calzada.
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3.3.2.1 Geometria
Las superficies moviles de la junta deben disefiarse para trabajar en conjunto con
los apoyos con el objetivo de evitar que se traben y, ademas, la aparicion de fuerzas

con efectos adversos sobre los apoyos.

3.3.2.2 Materiales
Los materiales de la junta deben garantizar su compatibilidad térmica, quimica y

elastica. Deben tener una vida util no inferior a los 75 afnos.

3.3.2.3 Mantenimiento

Las juntas del tablero deben disefiarse para operar con un minimo de
mantenimiento para la vida util de disefio del puente. El detallado debe permitir el
acceso a las juntas por debajo del tablero y tener un area suficiente para el

mantenimiento.

3.3.2.4 Numero de juntas
La cantidad de juntas a utilizar debe ser minima, se deben preferir los sistemas de
tableros y superestructuras continuos y donde sea apropiado disefiar puentes

integrales.

3.3.2.5 Localizacion de las juntas

No se deben ubicar juntas de tablero en el punto bajo de curvas verticales concavas
sobre calzadas, aceras o areas publicas. Deben colocarse con respecto al espaldar
de las aletas de los estribos para prevenir que la descarga de drenaje del tablero
que se acumula en las juntas se deposite en la zona de apoyos del puente
(AASHTO, 2014).
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CAPITULO 4

ACCIONES O CARGAS

4.1 GENERALIDADES

Los puentes en todo momento estan sometidos a diferentes acciones o cargas de
cualquier tipo, estas cargas pueden variar dependiendo de muchos factores, entre
estos factores se pueden encontrar, la posicién geografica, el clima del lugar, el uso

que se le va a dar al puente durante su vida util, etc.
Las cargas pueden dividirse en:
e Cargas Permanentes

Estas cargas se encuentran presentes a lo largo de la vida util de la estructura
este tipo de cargas no varian significativamente, pertenecen a este grupo de
cargas el peso propio de todos los miembros estructurales ademas se
incorporaran cargas tales como el peso de la superficie de rodadura (asfalto o

concreto), barandas, bordillos, etc.
e Cargas Variables

Son aquellas que varian frecuente y significativamente, estas cargas incluyen a
el peso de los vehiculos, personas o efectos dinamicos producidos por

aceleracion y frenado.

4.2 ESTADOS LIMITE

Cada componente debe satisfacer la ecuacién (4.1) para cada estado limite, a
menos que se indique lo contrario, si se trabaja con estados limite de Servicio y

Evento Extremo los factores de resistencia se pueden tomar como 1.

ZniyiQi < OR, =R, (41)

En la cual:
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Para cargas en las cuales es conveniente el valor maximo de y;:

n; = npngn; = 0.95 (4.2)

Para cargas en las cuales es conveniente el valor minimo de y;:

1 .
n; = < 1.00 (4.3)
Npneny
Donde:
Yi factor de carga: multiplicador de base estadistica que se aplica a las
solicitaciones
(0] factor de resistencia: multiplicador base estadistica que se aplica a
resistencia nominal
n; factor de modificacion de cargas, relacionado con la ductilidad

np  factor relacionado con la ductilidad

Nng factor relacionado con la redundancia

n factor relacionado con la importancia operativa
Q; Solicitacion

R, Resistencia nominal

R, Resistencia factorizada @R,,

4.2.1 ESTADOS LiMITE

4.2.1.1 Estado Limite de Servicio

En este estado limite hay que considerar como un conjunto de restricciones
impuestas, a las tensiones, deformaciones y anchos fisurados bajo condiciones

normales de servicio.

4.2.1.2 Estado Limite de Fatiga y Fractura
Aqui se debe tomar en cuenta un conjunto de restricciones impuestas al rango de

tensiones debido a la circulacion de un solo camion de disefio.
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4.2.1.3 Estado de Limite de Resistencia
Este estado limite hay considerar para asegurar resistencia y estabilidad a la
estructura, tanto local como global, para que esta pueda resistir combinaciones de

carga que se espera que tenga un puente a lo largo de su vida util.

4.2.1.4 Estados limite de eventos extremos
En el estado limite de eventos extremos se garantiza la supervivencia estructural
de un puente ante un evento sismico, inundaciones severas y /o choque de

embarcaciones.

4.2.2 DUCTILIDAD
La estructura de un puente se debe disefar y detallar para asegurar las
deformaciones inelasticas y visibles en los estados limite de resistencia y eventos

extremos antes de producirse la falla.

Para estados limite de resistencia:

np = 1.05 para componentes y conexiones no ductiles
np = 1.00 para disefios convencionales
np = 0.95 para los componentes y conexiones para las cuales se necesita

mas ductilidad
Para todos los demas estados limite:
np = 1.00

4.2.3 REDUNDANCIA

Se deben usar estructuras con varias trayectorias de carga y continuas.

En estados limite de resistencia se debe usar:

ng = 1.05 para elementos no redundantes
ng = 1.00 para niveles convencionales de redundancia
np = 0.95 para niveles excepcionales de redundancia mas alla de vigas

continuas y una seccion transversal cerrada a la torsion

Para todos los demas se usara:
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4.24 IMPORTANCIA OPERACIONAL

Esto se aplica solo a los estados de Resistencia y de Eventos Extremos.

En estados limite de resistencia:

n; = 1.05 para puentes criticos o esenciales
n; = 1.00 para puentes tipicos
ny = 0.95 para puentes de relativamente poca importancia

Para todos los demas:

4.3 CARGA MUERTA

Esta carga considera el peso propio de todos los elementos que conforman la
estructura los cuales pueden ser estructurales y no estructurales, entre los
estructurales se encuentran las vigas longitudinales, transversales, losas,
diafragmas, etc. Se consideran a los elementos no estructurales indispensables
para que la estructura funcione tales como losas de calzada, bordillos, superficie
de rodadura (asfalto o concreto), barandas, tuberias, sefiales, ductos, cables, etc.
También se puede considerar como carga muerta a maquinas y todo artefacto que

permanezca permanentemente sobre la estructura.

Estos pesos propios y cargas muertas se deben tomar dependiendo el peso propio
de cada elemento. En la siguiente tabla se indicaran el peso propio de los elementos
tomado de la NEC.
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TABLA 4.1 Materiales con sus respectivos pesos unitarios

Peso Peso
Material Unitario Unitario

kN/m3 kg/m3
Acero 78.50 7850.00
Adobe 16.00 1600.00
Alguitran 12.00 1200.00
Aluminio 27.00 2700.00
Arena humeda 16.00 1600.00
Arena saturada 18.00 1800.00
Arena seca 14.50 1450.00
Asfalto bituminoso 22.50 2250.00
Baldosa- cerdamica 0.20 20.00
Blogue hueco de hormigon 12.00 1200.00
Blogue hueco de hurmigc’m alivianado 8.50 850.00
Cal y arena 16.00 1600.00
Cemento compuesto con cal y arena 18.00 1800.00
Cobre 89.00 8500.00
Grava (canto rodado) 16.00 1600.00
Grava himeda 20.00 2000.00
Grava seca 15.50 1550.00
Hormigon armado 24.00 2400.00
Hormigdn simple 22.00 2200.00
Ladrillo artesanal 16.00 1600.00
Ladrillo ceramico hueco (40 a 50% de huecos) 10.00 1000.00
Ladrillo ceramico perforade (20 a 30% de huecos) 14.00 1400.00
Ladrillo cerdmico prensado (0 a 10% de huecos) 19.00 1500.00
Mortero 1:3a 1.5 20.00 2000.00
Ripio himedo 20.00 2000.00
Ripio seco 16.00 1600.00
Tierra humeda 18.00 1800.00
Tierra saturada 20.00 2000.00
Tierra seca 14.00 1400.00
Yeso 10.00 1000.00

FUENTE: (NEC-15, Cargas No Sismicas, 2015)
ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

4.4 CARGA VIVA

Esta se puede definir como el peso que tienen las cargas moviles aplicadas sobre
el puente, estos pueden ser camiones, autobuses, automdéviles, equipos camineros

y de construccion, peatones y ciclistas.



50

4.4.1 CARRILES DE DISENO

El numero a considerar de carriles de disefio se obtiene de la siguiente expresién.

g W (4.4)
#carriles = 3600
Donde:
w Longitud libre de la calzada entre bordillos.

El nimero de carriles debe ser un numero entero por lo que se debe redondear el

valor de la expresion.

Si los carriles considerados de circulacidon son menores a 3600 mm de ancho, el
numero de carriles para el disefio debe ser igual al numero de carriles de
circulacion, Los anchos de calzada que estén entre 6000 a 7200 mm deben tener
dos carriles de disefio cada uno igual a la mitad del ancho de calzada (AASHTO,
2014).

4.4.2 CAMION DE DISENO Y CARGA DE CARRIL

Los puentes en el Ecuador deben ser disefiados con una sobrecarga debido a
factores como el incremento del parque automotor tanto en vehiculos livianos como
pesados, y la sobrecarga que estos pueden llegar a transportar. Por lo que el MTOP
(Ministerio de Transporte y Obras Publicas) acepta las cargas presentes en el
camion de diseno HS-25-44, este camién de diseno posee un incremento del 25%
en carga con respecto al camion HS-20-44. Ademas, a esto posee una carga de
carril de 9 kN/m.

FIGURA 4.1 Carga de carril

1

\* Carga de carril 9.00 kN/m

0.95 ton/m

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
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FIGURA 4.2 Camion de disefio MTOP

49.00 kN 196.00 kN 196.00 kN
5 ton 20 ton 20 ton
4.30m 4.30a29.00m

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

4.4.3 TANDEM DE DISENO
Consiste de dos ejes cargados con 125kN (12.75 ton) cada uno, con una
separacion de 1.20 m. El espacio transversal de las ruedas se toma como 1.80 m,

ademas a esto se debe tomar una amplificacion de carga dinamica.

FIGURA 4.3 Tandem de Disefio AASHTO

125 kN 125 kN
12.75 ton 12.75 ton
1.20m

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

4.44 FACTOR DE PRESENCIA MULTIPLE
El trafico propuesto se puede encontrar en los carriles junto al carril de disefio, pero

existe una pequefia probabilidad de encontrar dos o mas carriles cargados al mismo
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tiempo, para esto se utiliza un factor de presencia multiple que nos proporciona la
norma AASHTO.

TABLA 4.2 Factor de presencia multiple (m)

Nimero de Factores de

carriles presencia
cargados miiltiple, m
1 1.20
2 1.00
3 0.85
>3 0.85

FUENTE: (AASHTO, 2014)

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

4.4.5 CARGA DE FATIGA

Se debe al camién de disefo o a sus ejes, pero con una separacion entre los ejes
constante de 9000 mm, cada eje cargado con 196kN, la amplificacion por carga

dindmica se debe tomar como se muestra en la Tabla 4.4.

Para determinar la frecuencia de la carga de fatiga se toma una fraccion de
camiones en circulacion como se especifica en la Tabla 4.3, esta fraccién se
multiplica por el numero de camiones que circulan a diario en una direccién
promediados sobre la vida util de disefio, una vez realizada esta multiplicacion se

obtiene el nUmero de camones diarios en un solo carril.

TABLA 4.3 Fraccion de camiones en el trafico

Clase de carretera p
Rurales 0.20
Urbanas Troncales 0.15
Otras rurales 0.15
Otras urbanas 0.10

FUENTE: (AASHTO, 2014)
ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
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4.4.6 CARGA SOBRE LAS BARANDAS

4.4.6.1 Baranda para peatones
“La carga viva para disefar las barandas se toma como 0.73 N/mm, en sentido
transversal como longitudinal, ademas a esto cada elemento se debe disefiar para

resistir una carga concentrada de 0.89 kN.

Los postes de las barandas se disefian para con una carga viva que se encuentra
aplicada transversalmente en el centro de gravedad del elemento longitudinal

superior o igual a 1500 mm de altura.
El valor de la sobrecarga concentrada se debe tomar como

P, =890+ 0.73L (4.5)
Donde:

L Separacion entre postes (mm)
P,,  Sobrecarga (N)” (AASHTO, 2014)

4.4.6.2 Baranda para ciclistas

“Si el elemento horizontal se encuentra ubicado a una altura mayor que 1370 mm
por encima de la superficie de rodadura, estas cargas deben ser determinadas por
el disefiador a cargo, en el caso que el elemento tenga una altura menor a 1370
mm se deben tomar las cargas de disefio dispuestas en el literal 4.2.4.1.” (AASHTO,
2014).

4.47 CARGAS PEATONALES

Se debe aplicar una carga peatonal de 3.6 kN/m2 a todas las aceras que tengan
600 mm de ancho considerada simultdneamente con la carga vehicular de disefio
en el carril para vehiculos. No se debe considerar una accién simultanea entre la
carga peatonal y la carga vehicular. No se debe considerar amplificacion por carga
dinamica (AASHTO, 2014).

4.4.8 CARGA DE IMPACTO

El fendmeno de impacto se relaciona entre el vehiculo y el puente, al producirse la
interaccion entre estos dos existen esfuerzos instantaneos y de vibracién que se
producen por la circulacion de cargas moviles a velocidad sobre la estructura. El

efecto dinamico, vibratorio y de impacto que el transito vehicular produce sobre los
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puentes por la velocidad del movimiento, de vehiculos livianos y pesados, por sus
sistemas de amortiguacion, pueden causar vibracion en el puente en las

direcciones longitudinal, transversal y vertical.

Estas acciones son sumamente importantes y se las debe tomar con una

determinada exactitud, para esto se debe tomar en cuenta un factor de impacto.

“‘Los efectos estaticos del camion, tdndem, diferentes fuerzas centrifugas o de

frenado deben ser incrementadas para amplificarlos por carga dinamica.
El factor debe tomarse como:

M (4.6)
1+ m

La amplificacion dinamica no debe ser aplicada en cargas peatonales o cargas de
carril de disefio” (AASHTO, 2014).

TABLA 4.4 Porcentaje de Amplificacién Dinamica

Componente M
Juntas de Tablero- Todos los estados limite 75%
Todos los demds componentes
Estado Limite de Fatiga y Fractura 15%
Todos los demas Estados Limite 33%

FUENTE: (AASHTO, 2014)

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

4.4.9 FUERZAS CENTRIFUGAS

Esta fuerza inercial se encuentra presente en todo cuerpo que describe o se
desplaza por una trayectoria curva, esta fuerza obliga al cuerpo a salir de su
trayectoria curva. Para poder obtener esta fuerza radial o también llamada efecto
de volcamiento sobre carga de ruedas, el efecto centrifugo sobre la carga viva es
el producto de los pesos de los ejes que posee el camién o tandem de disefio (el

que predomine) y el factor C:

v? (4.7)

“Donde:
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v Velocidad de diseno de la carretera (m/s).

f 4/3 para combinaciones de carga diferentes de fatiga y 1.0 para fatiga.
g Aceleracion de la gravedad: g=9.81 m/s2.

R Radio de curvatura del carril de trafico (m)”

La velocidad de disefio de la carretera se debe tomar siempre igual o mayor pero
nunca menor a lo indicado en la publicacion mas actual de la norma AASHTO-
LRFD. Se debe aplicar un factor de presencia multiple y las fuerzas centrifugas se
deben aplicar horizontalmente a una distancia de 1,8 m por encima de la superficie

de la calzada.

4.4.10 FUERZA DE FRENADO
Cuando un automotor acelera para empezar a desplazarse o frena para detenerse,
esta aplicando fuerzas longitudinales sobre la superficie de rodadura, esto se debe

a la friccion que existe entre los neumaticos y la calzada.

La estructura se disefara para resistir una fuerza horizontal de frenado y de
aceleracién que actuan de forma horizontal y longitudinal sobre la calzada, ademas
a esto se supone que el puente esta cargado sobre todas sus vias y en todo su
largo, estas fuerzas al igual que las centrifugas estaran aplicadas a una altura de

1,8 m sobre el nivel de la losa del tablero.
La fuerza de frenado se tomara como la mayor entre:

e EI 25 % del peso del camidén de disefio o tandem.
e EI5% del camion de disefio mas la carga de carril 0 5% del tandem de disefio

mas la carga de carril.
Deben usarse los factores de presencia multiple mencionados en el literal 4.4.4.

4.4.11 FUERZA DE COLISION DE UN VEHICULO

‘A menos que el propietario de la estructura determine lo contrario, se debe
investigar contra colision los estribos y pilares localizados dentro de un espacio de
9 m al borde de la calzada, se debe proporcionar una resistencia para pilas o

estribos ante una fuerza estatica equivalente a 2600 kN, y se supone que esta
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fuerza actua entre 0 a 15° con respecto a la capa de rodadura en un plano horizontal
a una altura de 1,5 m sobre la horizontal” (AASHTO, 2014).

4.5 FUERZA DE VIENTO

En la superestructura de un puente las cargas o fuerzas producidas por el viento se
consideran estaticas y uniformemente distribuidas aplicadas sobre el area que se
expone al viento, esta area resulta de la suma de todas las areas expuestas de

cada uno de los miembros estructurales incluyendo el piso y las barandas.

Existen dos meétodos para poder calcular la fuerza de viento, el método
proporcionado por la AASHTO y el método que usa la Norma Ecuatoriana de la
Construccion NEC-15.

o Fetch: Es la relacion entre la velocidad del viento, su direccion constante y
la distancia recorrida entre dos puntos. Cuando se tiene un puente que cruza
una gran depresion en esta seccion se produce el fenomeno fetch ya que el

viento se canaliza en una sola direccion y con velocidad constante.

4.5.1 METODO AASHTO

4.5.1.1 Presion Horizontal del Viento

Este método usa una velocidad de disefio correspondiente a los 44.44 m/s, para
puentes y barreras de sonido a mas 10 m por encima del nivel del terreno la
velocidad del viento debera ajustarse con la siguiente expresion.

Vpz = 2.5V, (@> In (i> (4.8)

Vg Zo
“Donde:

Vp, Velocidad del viento de disefno a la elevacion, Z (m/s).

Vio  Velocidad del viento a 10 m sobre el nivel del terreno o sobre el nivel del

agua (m/s).
Vg Velocidad basica del viento de 44.44 m/s a 10 m de altura.

Z Altura de la estructura a la cual se calculan las cargas de viento medida

desde el nivel del terreno, o desde el nivel del agua > 10 m.
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Vo Velocidad de friccion, caracteristica meteoroldgica del viento tomada como
se especifica en la tabla 4.5, para varias caracteristicas de la superficie

contra el viento (m/s).

Zy Longitud de friccion del fetch o campo de viento aguas arriba, una
caracteristica del viento tomada como se especifica en la tabla 4.5.”
(AASHTO, 2014).

TABLA 4.5 Valores de Vo y Zo para varias condiciones de superficie aguas arriba

condicién | "P° |suburbano | Ciudad
abierto
m
Vo (?) 3.67 4.86 5.37
Zy (m) | 007 1.00 2.50

FUENTE: (AASHTO, 2014)

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

4.5.1.2 Presion del Viento Sobre Estructuras

La presion que ejerce el viento sobre el puente se tomara de acuerdo a la siguiente

expresion.

V52 (4.9)
Py = Py—>
D B VE,Z
Donde:

Py Presidn de viento basica especificada en la tabla 4.6 (MPa).

TABLA 4.6 Presiones Basicas

Componentes Carga de Cargade
de la Barlovento | Sotavento
Subestructura MPa MPa
Cerchas,
Columnasy 0.0024 0.0012
Arcos
Vigas 0.0024 Mo Aplica
Superficies
grandes 0.0019 Mo Aplica
planas

FUENTE: (AASHTO, 2014)
ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
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4.5.2 METODO NEC-15
4.5.2.1 Velocidad maxima instantanea del viento
La velocidad de disefio para viento de hasta 10 m de altura sera la adecuada a la

velocidad maxima para la zona de ubicacion de la estructura, pero esta no debe ser
menor a 21 m/s (75 km/h).

Para la determinacion de las velocidades maximas de viento en Ecuador se debe
utilizar un mapa proporcionado por CELEC- TRANSELECTRIC.

FIGURA 4.4 Mapa de velocidades maximas de viento en Ecuador
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FUENTE: (CELEC, 2017)
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Como se observa en la figura 4.4 en la mayor parte del territorio no se encuentran
velocidades maximas mayores a 21 m/s, por lo que se considerara una velocidad
minima de 21 m/s como estipula la norma ecuatoriana de la construccion NEC-15,

puede existir lugares donde la presencia del viento sea de mayor intensidad.

4.5.2.2 Velocidad corregida del viento
La velocidad instantanea maxima del viento se multiplicara por un coeficiente de
correccion o que depende de la altura y del nivel de exposicion que tiene la

estructura al viento, estos coeficientes se encuentran en la tabla 4.7.

V,=V=xo (4.10)
Donde:

Vy Velocidad corregida del viento en (m/s).

%4 Velocidad instantdnea maxima del viento en m/s, registrada a 10 m de altura

sobre el terreno.
o Coeficiente de correccion de la tabla 4.7.
Las caracteristicas topograficas son las siguientes:

e Categoria A
Sin obstruccidn, edificios frente al mar, zonas rurales o espacios abiertos sin
obstaculos topograficos.

e Categoria B
Obstruccion baja, edificios en zonas suburbanas con edificacion de baja
altura, promedio de hasta 10 m.

e CategoriaC

Zona edificada, zonas urbanas con edificios de altura.
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TABLA 4.7 Coeficiente de correccion o

Sin obstruccion|Con Obstruccdon| Zona Edificada
Altura (m) = E =
( CategoriaA) | (Categoria B) {Categoria C)
5 0.91 0.86 0.80
10 1.00 0.90 0.80
20 1.06 0.97 0.88
40 1.14 1.03 0.96
80 1.21 1.14 1.06
150 1.28 1.22 115

FUENTE: (NEC-15, Cargas No Sismicas, 2015)

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

4.5.2.3 Calculo de la Presion del Viento

Se debe considerar una presion P para poder encontrar la resistencia del miembro

frente al empuje del viento y cuyo valor viene dado por la siguiente expresion.

P=%*p*VBZ*Ce*Cf (4.11)
Donde:
P Presién de calculo expresada en Pa (N/m2).
p Densidad del aire expresada en kg/m3 (En general, se puede optar por 1,25
kg/m3).

Ce Coeficiente de entorno/altura.
Cr Coeficiente de forma.

4.5.2.3.1 Coeficiente de forma

Se determinara el coeficiente C; de acuerdo con la tabla siguiente:
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TABLA 4.8 Factores de forma Cf

Construccion Barlovento | Sotavento

Superficies verticales de edificios +0.8
Anuncios, muros aislados, elementos con 415
una dimension corta en sentido del viento .
Tangues de agua, chimeneas y otros de G
seccion circular o eliptica )
Tangues de agua, chimeneas y otros de +30
seccion cuadrada o rectangular 1
Arcos y cubiertas cilindricas con un angulo

sa A e +0.8 .05
de inclinacion que no exceda los 45
Superficies inclinadas 15° o menos +0.3a0 -0.6
Superficies indinadas entre 15° y 60° +0.3a+0.7 -0.6
Superficies inclinadas entre 60° y la vertical +0.8 -0.6

FUENTE: (NEC-15, Cargas No Sismicas, 2015)
ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

Nota: el sigo (+) indica presioén y el signo (-) indica succion.

4.5.2.3.2 Coeficiente entorno/altura
Para contener en forma sencilla todas las posibilidades, se podra usar los

siguientes valores para determinar el coeficiente C,.

TABLA 4.9 Coeficientes entorno/altura

L torns dil sdifida Altura elemento sobre nivel de suelo exterior {m)

3 5 10 20 30 50
Centro de grandes ciudades 1.63 163 1.63 1.63 1.68 2.15
Zonas Urbanas L&63 1.63 1.63 1.96 2.32 2.82
Zonas Rurales 1.63 1.63 1.89 242 2.75 3.20
Terreno abierto con obstaculos 1.64 1.93 2.35 281 3.09 3.47

FUENTE: (NEC-15, Cargas No Sismicas, 2015)
ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
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4.6 FUERZAS DE AGUA

4.6.1 PRESION HIDROSTATICA
Se asume que la presién hidrostatica actua de forma perpendicular a la superficie
en donde esta contenida el agua, esta se calcula multiplicando la altura del agua

por encima del sitio considerado.

4.6.2 FLOTACION
Esta fuerza es de elevacion, se obtiene sumando las componentes verticales de la

presion hidrostatica.

4.6.3 PRESION DE LA CORRIENTE
4.6.3.1 Longitudinal

La presion del agua que circula actuando en forma longitudinal a la estructura se

tomara como:

p=514x10"*CpV? (4.12)
Donde:

p Presion del agua [MPa]
Cp Coeficiente de arrastre para pilares base

\% Velocidad de disefio del agua para la inundacién de disefio en los estados

limite de resistencia y servicio en (m/s)

4.6.3.1.1 Coeficiente de Arrastre
TABLA 4.10 Coeficientes de Arrastre

Tipo Cn
Pilar semicircular 0.7
Pilar cuadrado 1.4
Residuos fijados contra el pilar 1.4
Pilar de seccion en cufia de 90 grados o menos 0.8

FUENTE: (AASHTO, 2014)
ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
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4.6.3.2 Lateral
Es uniformemente distribuida sobre la estructura debido al flujo del agua con un
angulo 6, este angulo se toma con respecto al eje longitudinal del pilar base y se

calcula con la siguiente expresion:

p=514%10"*C,V? (4.13)
Donde:

p Presion lateral [MPa]
Cy, Coeficiente de arrastre lateral

Vv Velocidad de disefio del agua para la inundacion de disefio en los estados

limite de resistencia y servicio en (m/s)

TABLA 4.11 Coeficiente de arrastre lateral

Angulo entre la direccidn de flujo y el eje cp
longitudinal del pilar
0 grados 0.0
5 grados 0.5
10 grados 0.7
20 grados 0.9
> 30grados 1.0

FUENTE: (AASHTO, 2014)
ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

4.7 FUERZAS SISMICAS

La probabilidad de colapso de disefio de un puente debe ser baja, si el sismo tiene
una probabilidad de excedencia del 7% en 75 afos, mas o menos 1000 anos de
periodo de retorno, se acepta que tengan dafios significativos y se pueda
interrumpir el servicio. Si el contratante lo requiere se pueden usar niveles de

amenaza mayores.

4.7.1 ZONAS SISMICAS Y CURVAS DE PELIGRO SiSMICO

4.7.1.1 Zonificacién sismica y factor de forma
El siguiente mapa de zonificacidon sismica se encuentra en la Norma Ecuatoriana

de la Construccion (Peligro Sismico), se obtiene del estudio de peligro sismico para
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un 10% de excedencia en 50 afios es decir un periodo de retorno aproximado de

475 anos.

FIGURA 4.5 Zonas sismicas para propdsito de Disefio

FUENTE: (NEC-15, Peligro Sismico-Disefo Sismoresistente, 2015)

TABLA 4.12 Valor del factor Z en funciéon de la zona sismica adoptada

Zona sismica 1 1] (1} v v Vi
Valor factor Z 0.15 0.25 0.3 0.35 0.4 =0.5
Caracterizacion del

peligro sismico

Intermedia Alta Alta Alta Alta Muy Alta

FUENTE: (NEC-15, Peligro Sismico-Disefio Sismoresistente, 2015)
ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

4.7.1.2 Curvas de Peligro Sismico

Estas curvas se utilizan en disefio de estructuras especiales, estructuras de suma
importancia tales como: puentes, obras portuarias, hospitales, etc. En el disefio de

estas obras en necesaria la utilizacion de diferentes niveles de peligro sismico.

Son probabilistas y hay una por cada provincia del pais, en donde se relaciona el
valor de aceleracion sismica en el terreno (PGA) con un nivel de probabilidad anual

de excedencia.

El periodo de retorno se obtiene aplicando el inverso de la probabilidad anual de

excedencia.
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FIGURA 4.6 Curva de Peligro Sismico para la ciudad de Nueva Loja

Curvas de Peligro Sismico para NUEVA LOJA (0.09, —76.89) a
diferentes Periodos Estructurales

PGA

1s
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0.001 |
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104

we e2 o4
ACELERACION (g)

FUENTE: (NEC-15, Peligro Sismico-Diseno Sismoresistente, 2015)

4.7.2 ESPECTRO DE DISENO
Este proporciona los valores de (PGA) para un periodo de retorno aproximado de
1000 afios, se obtiene con la ayuda de las curvas de peligro sismico dadas para

cada provincia.

A continuacion, se presenta un ejemplo de calculo del espectro de disefio usando

las curvas de peligro sismico.
Para este ejemplo se tomara la curva de disefio de Portoviejo.

1) Como la norma AASHTO LRFD 2014 estipula una probabilidad de

excedencia del 7% en 75 afos se tiene la siguiente ecuacion:

p% =1-e* (4.14)

La ecuacioén 4.14 antes mostrada es el modelo de recurrencia de Poisson.
Donde:

A Tasa anual de excedencia (1/afio)
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t Tiempo de investigacion (afos)
p%  Probabilidad de excedencia
entonces se tiene
0.07 =1—e 209

A =0.000968 (aiios™1)

=~ Periodo de retorno

D

0000968 _ 1033.48 afios =~ 1000 afios de periodo de retorno ok.

2) Ubicar A en el eje vertical de la curva de peligro.

FIGURA 4.7 Mapa de curvas de peligro de Portoviejo

Carvas de Peligro Stanico para POR TOVEIEI (=100, —K1L46) 2
diferentis Periodos Estruclurales
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-
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ACELERACION 1g)

FUENTE: (NEC-15, Peligro Sismico-Diseno Sismoresistente, 2015)

Una vez ubicado en el eje vertical se traza verticales que corten el eje x de

aceleracién para poder determinar los valores de Aceleracion.

3) Elaborar una tabla con los valores de Periodo y PSa.?

2 PSa=Pseudo Valores de Aceleracion.
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T P5a
0 0.82
0.1 1.32
0.2 1.32
0.5 0.70
1 0.34

Por lo tanto, el valor de PGA es 0.82 g.

FIGURA 4.8 Espectro de disefio para Portoviejo con 1000 anos de periodo de
retorno.

Espectro de dissno

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

4.8 FACTORES DE CARGA Y COMBINACIONES

Las solicitaciones factorizadas se toman como:

Q= Z n;yiQ; (4.15)
Donde:
n; modificador de carga
Qi Solicitacion
Vi factores de carga

Los componentes y las conexiones del puente deben satisfacer la ecuacién 4.1,
para las combinaciones ajustables de solicitaciones extremas factorizadas como se

especifica en cada uno de los siguientes estados limite.

¢ Resistencial
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Combinacion basica de cargas relacionadas con el uso vehicular normal del puente

sin la fuerza del viento.
¢ Resistenciall

Combinacién de cargas relacionada con el uso del puente con vehiculos especiales

de diseno especificado por el propietario y sin fuerza de viento.
¢ Resistencialll

Combinacién de carga relacionada con la exposicion del puente a vientos con

velocidades en exceso de 25 m/s.
e ResistencialV

Combinacidn de carga relacionada con los efectos de relaciones muy altas de carga

muerta sobre carga viva.
e ResistenciaV

Combinacién de carga relacionada con el uso vehicular normal del puente con

vientos de 25 m/s de velocidad.
e Evento Extremo |

Combinacion de carga que incluye sismo.
e Evento Extremo Il

Combinacion de cargas de, colisibn embarcaciones, inundaciones, eventos

hidraulicos, etc.
e Servicio l

Combinacién de carga relacionada con la operacién normal de uso del puente con
un viento de 25 m/s y con todas las cargas tomadas en sus valores nominales.
También se relaciona con el control de deflexiones en estructuras metalicas

enterradas, revestimientos de tuneles y tuberia termoplastica.

e Servicioll
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Combinacion de carga para controlar fluencia de estructuras de acero y

deslizamiento de conexiones a deslizamiento critico debido a carga viva vehicular.
e Servicio lll

Combinacién de carga para el analisis longitudinal relacionado con traccion en

superestructuras de concreto preesforzado con el objetivo de control de fisuras.
e Servicio IV

Combinacion de carga relacionada solamente con traccion en columnas de

concreto preesforzado para el control de fisuras.
o Fatigal

Combinacién de carga para fatiga y fractura relacionada con la vida util de fatiga

inducida por carga infinita.

El factor de sobrecarga yg, en la combinacion de evento extremo | se debera

determinar en base a las caracteristicas especificas de cada proyecto, podria ser

razonable un valor de yg, = 0.5 para un amplio rango de valores de trafico.

Los factores de carga y;; Y vsg S€ deben adoptar en base a las caracteristicas
especificas de cada proyecto. yr; se puede tomar como 0 en el caso de no existir
informacion en estados limites de Resistencia y Evento Extremo, 1 en estado limite
de Servicio cuando no se considera la sobrecarga y 0.5 en el estado limite de
servicio cuando se considera la sobrecarga. ysz se puede tomar como 1 si no existe
informacion” (AASHTO, 2014).



TABLA 4.13 Combinaciones y Factores de Carga

Uisar uno de mxtos a la ver

oC
oo
e L
Estado Limite| EM It
de la EV CE
Wa W5 WL FR Tu TE SE BL IC cT v
Combinacidn| ES BR Eq
o Carga EL FL
Ps L5
CR
SH
Resistencial
lamenas que| 90 175 1.00 100 | 050yi20| GTE QsE
se indigue]
Resistenciall | g | 135 1.00 100 |ostyra| 9T6 | 85
Resistencialll| 9o 103 140 100 | 0501l OTE OsE
Resistencia | 9o 10a 100 | 0501 20
Resistenciay | So 135 100 040 1.00 100 | 0500120 OTG O5E
v gz | e 1m 100 100
Extremo |
Evelhitg gp | os 100 LID too| too too| Loa
Extremo i
Servicio | 100 1.00 1.00 03D 1.00 100 17130 aTe QsE
Servicia ll 100 130 1.00 1.00 1/1.20 =
Servicio 11 100 QB0 1.00 - 100 11m aTe OsE
Servicio |V 100 100| 070 100 | 17130 100
Fatigal [Solo e 150
LL Ik & CE)
Fatigall {2dla = a7
LL I & CE)

FUENTE: (AASHTO, 2014)

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

Donde:

Dy,  Peso propio de las superficies de rodadura.

D¢ Peso propio de los componentes estructurales y no estructurales.

Dp Friccion negativa.

Ey Empuje horizontal del suelo.

E; Tensiones residuales acumuladas resultantes del proceso constructivo.

Es Sobrecarga del suelo.

Ey Presion vertical del peso propio del suelo de relleno.

Ps Fuerzas secundarias de postensado.

Sy Contraccién.
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Efectos debido al creep.

Sobrecarga vehicular.

Incremento por carga vehicular dinamica.
Fuerza centrifuga de los vehiculos.
Fuerza de frenado de los vehiculos.
Sobrecarga peatonal.

Sobrecarga de la carga viva.

Carga hidraulica y presion de flujo de agua.
Viento sobre la sobrecarga.

Viento sobre la estructura.

Friccion.

Temperatura Uniforme.

Gradiente de temperatura.
Asentamiento.

Sismo

Explosiones

Carga de hielo

Fuerza de colision de un vehiculo

fuerza de colision de una embarcacion
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TABLA 4.14 Factores para cargas permanentes, y,
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Tipo de Carga, Tipo de Cimentacion y Método para calcular la friccion negativa rFau:tnr L Carga
Maximo Minimao
DC: Componentes y ACCesarios 1.25 0.90
DC: 5dlo Resistendia IV 1.50 0.90
Pilas, Método o Tomlinson 14 0.25
DD: Friccion Negativa Pilas, Método o 1.05 0.30
Pozos Perforados, Método O'Neill and Reese(1999) L35 0.35
DW: Superficie de rodadura e instalaciones 1.50 0.65
EH:.Fresmn Horizontal del suelo 16 680
Helpea 1.35 0.90
En Reposo 135 N/A
AEP Para Muros Anclados
EL: Tensicnes Residuales de Construccion 1.00 1.00
EV: Presidn Vertical de Suelo
Estabilidad General 1.00 M/ A
Muros de Contencion y Estribos 1.35 1.00
Estructuras Rigidas Enterradas 1.30 0.90
Marcos Rigidos 135 0.80
Estructuras Flexibles Enterradas
Alcantarillas Metdlicas y Alcantarillas Armadas Estrcuturales Corrugadas Profundas 1.50 0.90
Alcantarillas Termoplasticas 1.30 0.90
Todas las demas 195 0.90
ES: Sobrecarga de suelo 1.50 0.75

FUENTE: (AASHTO, 2014)
ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

TABLA 4.15 Factores para cargas permanentes debidas a deformaciones

sobreimpuestas, v,

Componentes PS5 CR, 5H
Superestructuras por segmentos 1.0 VerY9p para DC
Subestructuras de concreto soportando superestructuras por segmentos Tabla 4.15
Superestructuras de concreto no segmentadas 1.0 1.0
Subestructuras soportando Superestructuras no segmentadas
Usando lg 0.5 0.5
Usando | efectiva 1.0 1.0
Subestructuras de acero 1.0 1.0

FUENTE: (AASHTO, 2014)
ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
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CAPITULO 5

DISENO DE PUENTES

5.1 PUENTES LOSA

La configuracion de este tipo de puentes es relativamente simple, pero requieren
de mayor refuerzo de acero y concreto en la misma luz que otros puentes. Sin
embargo, los costos de disefio y encofrado son menores. Son utiles cuando se

tienen luces de hasta 12 m de longitud.

En esta seccion se realizara ejemplos de calculo de puentes con losa simplemente
apoyada y losa continua con un apoyo intermedio en los que se explicara paso a

paso el proceso de diseno.

5.1.1 SUPERESTRUCTURAS COMUNES
Existen varios tipos de superestructuras como se puede ver en la siguiente tabla:

(6.2 Anexo 2.- Superestructuras comunes).

5.1.2 DISENO

5.1.2.1 Peraltes minimos

5.1.2.1.1 Estructuras de profundidad constante

Los peraltes minimos para superestructuras de profundidad constante se
determinan usando la siguiente tabla:

TABLA 5.1 Profundidades minimas para superestructuras de profundidad
constante

Superastructura Profundidad minima (Incluyendo tablero)
Luces simpleme
Material Tipo X i Luces continuas
apoyadas
Concreto Losa con refuerzo principal paralelo al 1.2 (5 +3000) &+ 3000 - 0175
refarzado trafico 30 30 Sl
Concreto Losas 0.030L = 175mm 0.027L = 175mm
Preesforzado

FUENTE: (AASHTO, 2014)

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
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5.1.2.2 Anchos de faja

Anchos de faja aceptables para puentes tipo losa con:

5.1.2.2.1 Armadura paralela al trafico
“El ancho equivalente para cortante y momento con un carril cargado se puede

determinar como:

E =250 + 0.42,/L, W, (5-1)
El ancho equivalente por carril para cortante y momento con mas de un carril

cargado se puede determinar como:

w
E = 2100+ 0.12\/1,W; <+ (5.2)
L
Donde:
E ancho equivalente (mm)
Ly luz modificada tomada como en menor valor entre la luz real y 18000 mm

W,  ancho modificado del puente borde a borde tomado como el menor valor
entre el ancho real y 18000 mm para carga de multiples carriles o 9000 mm

para carga de un solo carril.
w ancho fisico del puente borde a borde (mm)
N, numero de carriles de disefio” (AASHTO, 2014)

5.1.2.3 Factor de resistencia

Para construccion convencional el factor de resistencia, @, debe tomarse como:

TABLA 5.2 Factor de resistencia

Para cortante y torsidn

+ Concreto de densidad normal 0.9
+ Concreto liviano 0.8
Para secciones de concreto reforzado
controladas por traccion 0.9
Para secciones controladas por compresidn
con espirales o estribos 0.75
Para apoyo sobre concreto 0.7

FUENTE: (AASHTO, 2014)
ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
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FIGURA 5.1 Variacién de ¢
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FUENTE: (AASHTO, 2014)
ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
5.1.2.4 Carga de disefio para tableros y sistemas de tablero

Las cargas de disefio se deben determinar en base a lo siguiente:

5.1.2.4.1 Direccion transversal
En los lugares en que la losa actué en direccion transversal se debe usar las

siguientes cargas de disefio:

e Camion de diseno (Literal 4.4.2)
e Tandem de disefio (Literal 4.4.3)

5.1.2.4.2 Direccion longitudinal
En los lugares en que la losa actué en direccién longitudinal para losas superiores
de alcantarillas en cajon y para todos los demas casos, incluyendo losas macizas

se debe usar las siguientes cargas de disefio.

e Camion de diseno (Literal 4.4.2)
e Tandem de disefio (Literal 4.4.3)

e Carga de carril de disefio (Literal 4.4.2)

5.1.2.4.3 Carga de fatiga
La carga de fatiga debe ser el camidn de disefio especificado en el literal 4.4.2 pero

con un espaciamiento de 9m entre los ejes de 196 k N.
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5.1.2.4.4 Factores de carga y combinaciones
Los factores y combinaciones de carga se deben tomar segun lo especificado en el
literal 4.8.

5.1.2.4.5 Efectos de deformaciones impuestas

“Mediante investigaciones se ha demostrado que, para tipos comunes de
estructuras no es necesario evaluar la redistribucion de las fuerzas como resultado
del flujo plastico y de la retraccion” (AASHTO, 2014).

5.1.2.5 Refuerzo
5.1.2.5.1 Armadura de distribucion
“Se debe colocar refuerzo en la direccidon secundaria en la parte inferior de las losas,

como un porcentaje de la armadura principal para momento positivo.
e Armadura principal paralela al trafico

1750 (5.3)

e Armadura principal perpendicular al trafico
3840 (5.4)
Donde:
S Longitud de tramo efectiva (mm)
El espaciamiento del refuerzo no debe exceder de:

e 3 veces el espesor del elemento estructural o 45 cm

e 30 cm para otros elementos estructurales con mas de 90 cm de espesor”
(AASHTO, 2014)

5.1.2.5.2 Refuerzo maximo

Las consideraciones de refuerzo maximo han sido eliminadas. (AASHTO, 2014)

5.1.2.5.3 Refuerzo minimo
“La cantidad de refuerzo a tracciéon convencional debe ser adecuado para producir

una resistencia factorizada a flexion, M,., por lo menos igual o menor de:

e 1.33 veces el momento demandado por la combinacion de carga aplicable

especificada en la tabla 4.13
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® Mcr =73 [(ylfr + yzfcpe)ylsc - Mdnc (i - 1)] (55)
Donde:

fr Médulo de rotura del concreto

fepe  Esfuerzo de compresion en el hormigon debido a las fuerzas efectivas
de preesfuerzo en la fibra extrema de la seccién. (MPa)

My, Momento total no factorizado de carga muerta que actua sobre una
seccion monolitica 0 no compuesta. (k N-m)

S Modulo de seccién para la fibra extrema de la seccidn compuesta
donde el esfuerzo de traccion es causado por las cargas externas.
(mm?)

Snc Mddulo de seccidn para la fibra extrema de una seccion monolitica o
no compuesta donde el esfuerzo de traccién es causado por cargas
externas (mm?)

Y1 Factor de variacion de la fisuracion por flexién. Para estructuras
prefabricadas segmentales: 1.2, para todas las demas estructuras de
concreto: 1.6.

Vo Factor de variacion del preesfuerzo. Para torones adheridos: 1.1, para
torones no adheridos: 1.

V3 Relacion entre la resistencia especificada a la fluencia y la resistencia

ultima a traccion del refuerzo. Para refuerzo A615, Grado 60: 0.67,
para refuerzo A706, Grado 60: 0.75 y para estructuras de concreto
preesforzado: 1” (AASHTO, 2014).

5.1.2.5.4 Refuerzo de retraccion y temperatura

“Cuando las superficies de concreto estén expuestas a variaciones diarias de

temperatura se debe colocar armadura para los esfuerzos provocados por

retraccion y temperatura para asegurar que el refuerzo total no sea menor que el

especificado aqui.

Para barras o malla electrosoldada, el area de refuerzo por metro en cada direccién

y en cada cara debe cumplir con:
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e Para secciones rectangulares

750bh .
4, >0 (5.6)
2(b+ h) fy
e Para secciones circulares u otras secciones

7504, (5.7)
>
* ~ Perimetro « f,

233 < A, <1270
Donde:
A Area de refuerzo en cada direccion y cara (mm?/m)
b Ancho menor de la seccioén del elemento estructural (mm)
h Menor espesor de la seccion del elemento estructural (mm)

A,  Area del elemento (mm?)

fy Resistencia especificada a la fluencia de las barras de refuerzo (MPa)

Para elementos estructurales con 15 cm o menos de espesor el acero de refuerzo

puede colocarse en una sola capa.
El espaciamiento del refuerzo no debe exceder de:

e 3 veces el espesor del elemento estructural o 45 cm

e 30 cm para otros elementos estructurales con mas de 90 cm de espesor”
(AASHTO, 2014).

5.1.2.6 Estado limite de servicio
5.1.2.6.1 Durabilidad
Las estructuras de hormigdn armado se deben disefar de tal forma que protejan el

acero de refuerzo contra la corrosion.

5.1.2.6.2 Recubrimiento del concreto
A menos que se especifique otra cosa el recubrimiento del concreto se puede

determinar mediante lo especificado en la siguiente tabla:
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TABLA 5.3- Recubrimiento para las armaduras principales no protegidas

i i6 Recubrimiento
cm
Exposicion directa al agua salada 10
Hormigonado contra el suelo 7.5
Ubicaciones costeras 7.5
Exposicidn a sales anticongelantes <]
Superficies de losa del puente con transito de
neumaticos con clavos o cadenas 6
Otras situaciones exteriores 5
Otras situaciones interiores
Hasta barras de @ 3.6 cm 4
Barras @43cmy®5.73cm 5
Fondo de losas vaciadas in situ
Hasta barras de @ 3.6 cm 25
Barras @ 43cmy@5.73cm 5

FUENTE: (AASHTO, 2014)

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

5.1.2.6.3 Control del agrietamiento mediante de la distribucion del refuerzo

“El espaciamiento, s, de la armadura de refuerzo en la capa mas cercana a la cara

de traccion debe cumplir:

123000
s< it (8 2d, (5.8)
Bsfss
En la cual
_ d, (5.9)
=1+ 0.7(h — d,)
Donde:
Ve Factor de exposicion. Condicion de exposicion clase 1=1, condicion de

exposicion clase 2=0.75.

d. Espesor del recubrimiento del concreto medido desde la fibra extrema de

traccion hasta el centro del refuerzo de flexion mas cercano. (mm)

fss Esfuerzo de traccion en el acero de refuerzo en el estado limite de servicio
(MPa)

h Espesor total del elemento (mm)
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d, Distancia desde la fibra extrema a compresién hasta el centroide del

elemento extremo a traccién (mm)

¢ Condicién de exposicion clase 1
Es util cuando puede tolerarse agrietamiento de hasta 0.4 mm.
¢ Condiciéon de exposicion clase 2
Es util para disefo transversal de vigas de concreto en cajén y cuando hay

un mayor cuidado por la apariencia del elemento estructural o por corrosion.

Si la distancia d;, de miembros no preesforzados o parcialmente preesforzados
excede de 1 m, debe distribuirse uniformemente refuerzo superficial longitudinal,
Ag, alolargo de ambas caras del elemento de concreto, en una distancia d; /2 mas

cercana al refuerzo de traccion por flexion.

A;+ A .
Ag = 0.3(d, — 760) < % (5.10)

Donde:
Aps Area del acero de preesfuerzo (mm?)
Ag Area del refuerzo a traccion (mm?)

El espaciamiento maximo de la armadura superficial no debe exceder de d,/6 o 30
cm” (AASHTO, 2014).

5.1.2.7 Estado limite de fatiga
“Las propiedades de la seccion para determinar el limite de fatiga deben tener
secciones fisuradas cuando la suma de los esfuerzos, debidas a las cargas

permanentes, preesfuerzo no factorizadas y la combinacion de carga de fatiga |, es

a traccion y excede 0.25,/f'c en MPa.
Para efectos de fatiga, los elementos de concreto deben satisfacer:

yY(Af) < (AF)ry (5.11)

Para refuerzo convencional sin una soldadura transversal debe tomarse como:

(AF) 7y = 1692.73 — 0.33f,in (5.12)

Donde:

y Factor de carga para la combinacién de carga de fatiga |
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Af Intervalo de esfuerzos de carga viva debido al paso de la carga de fatiga
(MPa)

(AF)ry umbral de fatiga de amplitud constante (MPa)” (AASHTO, 2014)

5.1.2.8 Estado limite de resistencia
5.1.2.8.1 Losas del tablero

Los momentos de disefio de carga viva sin factorizar para muchos tableros usados

en la practica de losa de concreto se encuentran en la siguiente tabla: (Anexo 3)
(AASHTO, 2014)

5.1.2.8.2 Resistencia a la flexion factorizada

“La resistencia a la flexién factorizada, M,., es igual a:
M, = OM, (5.13)
Donde:
M,  Resistencia nominal (kN m)
0] Factor de resistencia

5.1.2.8.3 Resistencia a la flexion nominal para secciones rectangulares
Para secciones rectangulares sometidas a flexion y donde la profundidad de la aleta
a compresion no es menor a a = ¢f;, ytomando b = b, la resistencia nominal a la

flexion puede calcularse como:

My = Apsfs (dp = 5) + Asfi (ds = 5) = A5, (' = 5) (5.14)
+0.85f'c(b — by)hy (g _ ’;_f>

Donde:
Aps Area del acero de preesfuerzo (mm?)

fos Esfuerzo promedio en el acero de preesfuerzo en la resistencia nominal a la

flexion (MPa)

d, Distancia desde la fibra extrema a compresion hasta el centroide del acero

de preesfuerzo (mm)

A Area de refuerzo no preesforzado a traccién (mm?)
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Esfuerzo en el acero no tensionado de refuerzo a traccion, en la resistencia

nominal a flexion (MPa)

Distancia desde la fibra extrema a compresion hasta el centroide del refuerzo

a traccion no preesforzado (mm)
Area del refuerzo a compresion (mm?)

Esfuerzo en el acero dulce de refuerzo a compresion, en la resistencia

nominal a flexion (MPa)

Distancia desde la fibra extrema a compresion hasta el centroide del refuerzo

a compresion (mm)

Resistencia especificada a compresién del concreto a 28 dias, a menos que

se especifique otra edad (MPa)

Ancho de la cara de compresion del miembro; para una aleta a compresion,

en el ancho efectivo de la aleta (mm)

Ancho del alma o el diametro de una seccion circular (mm)

Profundidad de la aleta de compresion de un miembroen I o en T (mm)
Profundidad del bloque equivalente de esfuerzos (mm)

Profundidad del bloque equivalente de esfuerzos

La profundidad del bloque equivalente de esfuerzos, a, puede tomarse como:

B1

c

a=cp, (5.15)
Factor del bloque de esfuerzos, debe tomarse como 0.85 para resistencias
del concreto que no excedan de 28 MPa. Para concretos mayores a 28 MPa,
debe reducirse a una tasa de 0.05 por cada 7 MPa de resistencia en exceso

de 28 MPa, excepto que S; no debe ser menor que 0.65

Distancia entre el eje neutro y la fibra extrema a compresiéon (mm)”

(AASHTO, 2014).
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5.1.2.9 Barreras de concreto vehiculares
“Las barreras de concreto se disefian principalmente para contener y redireccionar
un vehiculo que ha perdido el control, de modo que los efectos sean notoriamente

menores que las consecuencias esperadas sin esta estructura.

Las barreras de contencidén son elementos disefiados para situaciones especiales
de riesgo que suceden en las vias, en las que se requiere de sistemas que protejan
a los usuarios tanto conductores como espectadores inocentes, que son aquellos
usuarios que viven, circulan o desarrollan diferentes actividades en los entornos de
los caminos”. (NEVI-12, 2013)

e Criterios para seleccionar el nivel de ensayo
“Se debera especificar uno de los niveles de ensayo siguientes:

¢ Nivel de ensayo uno (TL-1)
Es aceptable en las zonas de circulacién en las cuales las velocidades
permitidas son bajas y para las calles de muy bajo volumen de trafico y baja
velocidad

¢ Nivel de ensayo dos (TL-2)
Es aceptable en las zonas de circulacion y la mayor parte de las calles en
las que las condiciones del lugar de emplazamiento son favorables; también
en lugares en los que se anticipa la presencia de un pequeio numero de
vehiculos pesados y las velocidades permitidas son reducidas.

¢ Nivel de ensayo tres (TL-3)
Es aceptable para un amplio rango de carreteras principales de alta
velocidad en las que la presencia de vehiculos pesados es muy reducida y
las condiciones del lugar de emplazamiento son favorables.

¢ Nivel de ensayo cuatro (TL-4)
Es aceptable para la mayoria de las aplicaciones en carreteras de alta
velocidad, autopistas, autovias en las que el trafico incluye camiones y
vehiculos pesados.

¢ Nivel de ensayo cinco (TL-5)
Es aceptable para las mismas aplicaciones que el TL-4 y también cuando el

trafico medio diario contiene una cantidad significativa de grandes camiones
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o cuando las condiciones desfavorables del lugar de emplazamiento
justifican un mayor nivel de soporte de las barandas.

¢ Nivel de ensayo seis (TL-6)
Es aceptable para aplicaciones en las que se anticipa la circulaciéon de
camiones tipo carro tanque, cisterna u otros vehiculos similares de centro de
gravedad elevado, peculiarmente cuando este trafico se combina con

condiciones desfavorables del lugar de emplazamiento.

Los criterios para escoger el nivel de ensayo correcto deben corresponder a los
pesos, velocidades de los vehiculos y los angulos de impacto especificados en la
siguiente tabla:

TABLA 5.4 Niveles de ensayos para las barandas de puentes y criterios para los
ensayos de choque.

Camidn semi- [ Camidn
Caracteristicas de los vehiculos| Peguefios automdviles |Camionetas R Camidn con remolque e
W N 7000 BOOO 20000 BO000 220000 355000 355000
B {mm]} 1700 1700 2000 2300 2450 2450 2450
G [mm) 550 550 700 1250 1630 1850 2050
Angulo de impacto, & {grados) 20 20 25 15 15 15 15

Nivel de ensayo Veloddades de ensayo (kmfh)

TL-1 50 50 50 H/A /A M/A MR
TL-2 0 70 70 NSA MfA MfA N/A
TL-3 100 100 100 NSA WA MSA N/A
TL-4 100 100 100 80 NfA MfA A
TL-5 100 100 100 MiA WA a0 MA
TL-6 100 100 100 M/A A MSA 20

FUENTE: (AASHTO, 2014)
ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

e Altura del parapeto o baranda de trafico

Las barandas de hormigoén para trafico vehicular deberan tener como minimo una

altura de:

e TL-3:68.5cm
e TL-4:81.3cm
e TL-5:106.7 cm
e TL-6:228.6 cm

La minima altura para una baranda de hormigdén de cara vertical debe ser de 68.5

cm. La altura de otros tipos de barandas combinadas de metal y hormigén no debe



85

ser menor que 68.6 cm y debe probarse que son adecuadas mediante ensayo de
choque” (AASHTO, 2014).

e Geometria

“En las barandas para trafico vehicular, las pautas para definir la maxima abertura
libre debajo del elemento longitudinal inferior, c;, las distancias de los postes, S, y
la maxima abertura entre elementos longitudinales inferiores, ¢, se deben basar en

los criterios siguientes:

e El ancho total del elemento longitudinal o elementos longitudinales inferiores
en contacto con el vehiculo, ) 4, no debe ser menor que 25% de la altura de
la baranda.

e Los anchos de contacto de los elementos longitudinales inferiores de las

barandas tipicas se pueden tomar como se ilustra en la siguiente figura:

FIGURA 5.2 Barandas tipicas de trafico

S i—

PARMARETC OE RIELDE PIEL DE METAL
R R BOERIGON ¥ HORMIGON
] 1 I
1 %] =1 5
': - = - T |'
I—; r i H s
s] A g1l . I
P g & E’ -
e Tl b i) I S
[
# 'TL. |_ 'ﬁl' | LR TR
[rTTemp—— 1 1
AIEL L€ METAL RIEL Bk METAL RIEL CE METAL
S MADERA W HCRR SN O hADERA

FUENTE: (AASHTO, 2014)

e Fuerzas de diseno

La altura efectiva de la fuerza de vuelco de un vehiculo se toma como sigue:

_ WB (5.16)
He =G 2F,
Donde:
G Altura del centro de gravedad del vehiculo por encima del tablero del puente

(mm)
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w Peso del vehiculo correspondiente al nivel de ensayo requerido (N)
B Separacion entre los bordes exteriores de ruedas de un eje (mm)

F; Fuerza transversal correspondiente al nivel de ensayo requerido (N)”
(AASHTO, 2014).

TABLA 5.5 Fuerzas de diseno para barandas vehiculares

Basereac e dhiiio y siialigts Niveles de ensayo para las barandas
TL-1 -2 TL-3 TL-4 TL-5 TL-6
Transversal £ (N) 60,000 120,000 240,000 240,000 550,000 780,000
Longitudinal Fy (N) 20,000 40,000 20,000 20,000 183,000 260,000
Vertical descendente K, (N) 20,000 20,000 20,000 £0,000 355,000 355,000
L, v L, (mm) 1,220 1,220 1,220 1,070 2,440 2,440
Ly (mm) 5,500 5,500 5,500 5,500 12,200 12,200
H.min (mm) 480 510 610 810 1,070 1,420
Minima altura del riel H (mm) GBS 685 635 gi0 1,070 22,200

FUENTE: (AASHTO, 2014)
ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

5.1.2.9.1 Barandas de peatones

e Geometria

“La minima altura para barandas de peatones es de 106.7 cm, medida a partir de

la cara superior del andén.

Una baranda para peatones puede estar conformada por elementos verticales y/o
horizontales. La abertura libre entre los elementos debe ser tal que no permita el
paso de una esfera de 15.2 cm de diametro” (AASHTO, 2014)

e Cargas vivas de diseno

La carga viva para disefar las barandas peatonales se debe tomar como W =

0.73 N/mm, tanto transversal como verticalmente, actuando en forma simultéanea.

FIGURA 5.3 Cargas que actuan sobre las barandas para peatones

Fuente: (AASHTO, 2014)
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5.1.2.9.2 Barandas para ciclistas

e Geometria

“La altura de las barandas no debe ser menor que 107.0 cm medidos a partir de la

cara superior de la superficie de rodamiento” (AASHTO, 2014).

e Cargas vivas de diseino

“Si el elemento esta ubicado a una altura mayor que 137 cm por encima de la
superficie de rodadura las cargas de disefio deben ser determinadas por el
disefnador. Las cargas de disefio para los 137 cm inferiores de las barandas para
los ciclistas no deben ser menores que las cargas aplicadas en las barandas
peatonales” (AASHTO, 2014).

FIGURA 5.4 Cargas que actuan sobre las barandas para ciclistas

W W
———w w—A
w1
|
N_IJ: _l_w.
g £
= & f =5 W
E =9 T E °8 :
e @ 8 W = E =
o EE b 2 Eg
w E o W] 9 2u
- =]
8|2 1
wo_
: b4
Superficie Superficie
de la ciclovia de la ciclovia
1 1 ! !

Fuente: (AASHTO, 2014)

5.1.3 EJEMPLO DE LOSA SIMPLEMENTE APOYADA

Disefiar la losa de un puente simplemente apoyado de 10.0 m de longitud, que
posea armadura principal paralela al trafico y usar la seccion transversal que se
muestra en la figura. Utilizar concreto de f'c = 30 MPa y fy = 420 MPa. El camién

de disefo sera el usado por el Ministerio de Transporte de Obras Publicas (MTOP).
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FIGURA 5.5 Seccion longitudinal del puente

10.0

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

FIGURA 5.6 Barrera de concreto

0.4 *

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

5.1.3.1 Calculo Volumen y Peso de la Barrera

Calculando para una longitud de barrera de 1m, se tiene los siguientes valores de

volumen y peso de la misma.

FIGURA 5.7 Secciones y volumen de barrera

015

-

7

1

- ) /
AN /\
E HN| j o 2|

— Volumen=0.191 m3

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
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Soccién | Area[mz) | Anchogmy | YOIUmen
[m3]

1 0.072 1 0.072
2 0.012 1 0.012
3 0.051 1 0.051
4 0.0255! 1 0.0255
5 0.03 il 0.03

Total 0.191

k
Wyarrera = 0.191m3 * 2447.28m—g3 = 467.43 kg ~ 470 kg

FIGURA 5.8 Seccion transversal de losa

1 CL
WY barmera = 470 kg ;

i|__ Asfalto 2" _|I

N bamresa = 470 kg

0.40 8.20 0.40
9.00

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

5.1.3.2 Pre-dimensionamiento

12+ (S +3000) Tabla 5.1

_ 1.2+ (10000 + 3000) _

tmin = 30 =0.52m

Finalmente tomamos t = 0.55m

5.1.3.3 Disefio de la franja interior (para 1m de ancho)

5.1.3.3.1 Momentos de flexion por carga

El momento maximo ocurre a 4.70 m del apoyo izquierdo o a 0.30 m del centro de
luz por lo tanto todos los momentos deben ser calculados a esa distancia (Ver

Anexo 1).

e Carga Muerta (DC)
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T T kN
Wlosa = 0.55m * 1.0m * 2447$3 = 135a = 13.24 ?

x? T [(4.70°m?
Mpc = Ri(0) = q( 5 ) = 675 T(4.70m) = 135—( ———

Mpc = 16.81T.m = 164.91 kN.m
e Carga por superficie de rodadura (DW)

Para este literal se asume un espesor de asfalto de 0.05 m.

kN

T T
Wassaro = 0.05m * 1.0m 225 —+ = 0.11—=1.08 —

x? 4.70°m?
Mow = Ri(x) — (5 | = 0.55m(&70m) = 011 (~——) = 137 T.m

2
Mpy = 1.37T.m = 13.44 kN.m

e Cargaviva

Para obtener directamente la carga viva causada por el camiéon mas incremento por
carga dinamica (M, + IM) se puede ir al ANEXO 1, en donde dependiendo de la
luz del puente, se obtiene el valor de momento mas un incremento por carga

dinamica de (33 %) en estado limite de resistencia |.
M 1+1my = 86.79 T.m a 0.30m del centro de luz.
Momento en un ancho de faja para carga viva E.

e Numero de carriles

8200 (4.4)

Por lo tanto, se deben tomar dos carriles.

e Caso de 2 o mas via cargadas

w
E = 2100 +0.12,/L,W; < 3~ (5.2)
L

3 Peso Especifico del hormigén= 2.447 T/m3 tomado de la tabla 4.1.
4 Peso Especifico del hormigon asféltico= 2.25 T/m3 tomado de la tabla 4.1.



91

9000
E =2100+ 0.12v10000 * 9000 < —

E =3238.42mm < 4500 mm
E=324m<450m
Donde:
w Ancho transversal del puente

e Caso de una via cargada

E =250 + 0.42./L, W, (5.1)
E = 250 + 0.42v/10000 * 9000 = 4234.47 mm = 4.23 m

El ancho de faja mas critico para este caso es E = 3.24 m.

u _86.79T.m_2678 T.m_262 71kN.m
LLHIM) = 394 m  — m ' m

El momento se divide para 3.24, por que se quiere llevar a un ancho de 1m.

5.1.3.3.2 Resumen de momentos flectores

TABLA 5.6 Resumen de momentos y factores de carga

M (+) g
Carga
[T.m] |Resistencial [Servicial |Fatigal
DC 16.81 1.25 1.0 0.0
DW 1.37 1.50 1.0 0.0
LL+IM 26.78 175 10 1.5

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

Las combinaciones de carga seran:

Resistencia I U =n[1.25DC + 1.5DW + 1.75(LL + IM)]
Servicio I: U = n[1.0DC + 1.0DW + 1.0(LL + IM)]
Fatiga I: U =n[1.50 (LL + IM)]

5.1.3.3.3 Calculo de acero

e Por resistencia

Para resistencia | se toma: n = npngn; =1 (Ver literal 4.2)
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MU = n[1.25 MDC + 1.5 MDW + 1.75 M(LL+IM)]
My = 1[1.25 (16.81) + 1.5 (1.37) + 1.75 (26.78)] = 69.93 T.m = 686 kN.m

e As principal paralelo al trafico

Se asume una varilla de acero de @ 28 mm y un recubrimiento de r = 2.5 cm, este

recubrimiento se obtiene de (Ver literal 5.1.2.6.2)

FIGURA 5.9 Ubicacion del As principal paralelo al trafico

— —51.10
// // cm55 cm

3.90cm

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

m
z=25cm+ =390cm

d=55cm—390cm =51.10cm

M,

AS:0.9*fy*(d—%)

Para poder resolver este sistema se requiere una segunda ecuacion, asi se

obtienen dos ecuaciones con dos incégnitas, y se determina el valor de a y de As.

a= & no hay acero en compresion, ni acero de pretensado
085+ f xb ' 0" P ’ P
_ A %4200 — 0165 A
4= 085%300+100 0%
4 69.93 « 10° Kg.cm 28.61 cm?
s = = 38.61cm
0.9 4200 * (51.10 - %5‘45)

a = 0.165(38.61) = 6.37 cm

_ 616 =0.159 0.16
T3861 oo mEU6mM
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Por lo tanto, se debe usar 1928 mm @ 0.16 m.
Revision del espaciamiento maximo.
Smax = 1.5*t =1.5%0.55m = 0.825m
S§=045m
0.16m < 0.45m < 0.825m Ok
e As minimo

En este se tiene que la cantidad de acero debe ser capaz de resistir el menor valor
de 1.1 Mcry 1.33 Mu (Literal 5.1.2.5.3)

o 11IM., =11%*fr=Sc

fr=201%/fc [C'%] = 0.62 *\/f'c [MPa]

k
fr=2.01%+v300 = 34-.81—g
cm?

_b>«<h2_100>i<552

Sc = e = c = 50416.66 cm?3

Sc  Mddulo elastico de la seccién de hormigon

kg

LM = L1fr = Sc = 1.1 %3481 —

* 50416.66 cm3 = 19.32 T.m = 189.53 kN.m

e 133 M,
133 M, = 1.33%69.93 =93 T.m = 912.33 kN.m

El menor valor entre los dos casos es 19.32 T.m, la cantidad de acero calculado es
38.61 cm? y resiste un M,, = 69.93 T.m

Porloque 69.93T.m > 19.32T.m ok.

e As de distribucion

b o 1750 _ 1750 _ (5.3)
°T"Vs V10000

17.5 %
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ASpepare = 0.175 % 38.61 cm? = 6.76 cm?

Si se usa varillas de @ = 16mm la separacion sera:

G201
676 UM

03m<045m<3t=165m OK
Por lo tanto, se debe usar 19 16mm @ 0.30 m.

o As de temperatura

As. = 750 * b * h mm? (5.6)
T2+ h)xf, m
750 * 9000 * 550 mm? cm?
AStem = 2(9000 T 550) = 420 = 462.80 — = 4.637 (en cada cara)

cm? cm? cm?
233 —— < 4.63—< 12.70— 0Ok
m m m

Si se usa varillas de 12 mm la separacion sera:

—1'13—0244 0.25
5_4.63_ . =~ U. m

Estos valores deben ser probados con lo que se estipula en el literal 5.1.2.5.4.
Smax =3*t=3%055=1.65m
Smax = 0.45m
025m<045m<1.65m OK
Por lo tanto, se debe usar 19 12 mm @ 0.25 m.

5.1.3.3.4 Revision de fisuracion por distribucion de armadura

Para el acero principal positivo paralelo al trafico
e Momento actuante

Si se usa la seccion agrietada y una franja de 0.16 m de ancho, para el disefio por

estado limite de Servicio |, n = npngn; = 1 (Ver literal 4.2)

MS = n[ 10 MDC + 10 MDW + 10 M(LL+IM)]



M, = 1[ 1.0 (16.81) + 1.0(1.37) + 1.0 (26.78)] = 44.96 T.m = 441.06 kN.m

FIGURA 5.10 Franja de ancho tributario

0.16

—_——

/f1®28mm@0,16m

dc

%

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

Si se tiene un ancho de 0.16 m:
M, = 4496 x0.16 = 7.19T.m = 70.53 kN.m
e Ubicacion del eje neutro

kg
cm?

E; = 200 GPa = 2.04 = 10°
Ec=0.043 Ky xy. > \/f'c (MPa)®
Ec = 0.043 x 1 x 24475 /30
Ec = 28508.87 MPa

K
Ec = 290709 * 10° ——
cm

_E__204%10°
"= E T290709%108 T T

n Relacién modular o coeficiente de equivalencia

5 Tomado del literal 3.2.1.1.
6 Tomado del literal 3.1.1.2.

95
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2.80
dc=25cm+——cecm =390cm

FIGURA 5.11 Ubicacion del eje neutro

16 cm
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=

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
Ag = Area de acero *n

Area de seccion de acero transformada:

Agt
Ay =7 %6.16 = 43.12 cm?

16 (%) = 4312 (51.10 — y)

y=1412cm

o Esfuerzo de acero bajo cargas de servicio

El brazo que existe entre las cargas es j.

14.12
j=d=-2=5110 - === 4639 cm

Por lo tanto, el esfuerzo del acero es:
kg

719100 _ 2516.07 kg < 0.6 fy = 2520 Ok
N 7 em? 6fy = cm?

Jss T jxA; 46.39x6.16
e Separacion maxima de la armadura
123000 vy, (5.8)
S. =————2dc
max Bsfss 200
: =1.10 (3.9)

dc
—1+— -1
Bs =1+ 07t—ao =~ 1 07055 = 3.90)
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Como es acero de fondo se toma y, = 1.00 (Condicion de exposicién clase 1).

123000 (1)

=—F—————2(3.90) = 36.64 > 16 Ok
Mmax - 1.10 * 2516.07 ( ) cn o

5.1.3.4 Diseiio de la franja de borde

5.1.3.4.1 Ancho de franja para bordes longitudinales de losa
Con E=3.24 m

3.24m
Eporge = 0.40m + 0.30m +

E
=151m< 5 6 1.80m Ok.

m
1.51m< = 1.62m 6 1.80m Ok

Eborde =151m

FIGURA 5.12 Ancho de borde

| rOspP

i

300

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

5.1.3.4.2 Momentos de flexion por cargas asumiendo una franja de 1m de ancho

Los momentos en la franja de borde ocurren igual que en la franja interior a 0.30 m
del centro de luz 0 4.70 m del borde.

e Carga Muerta (DC)

kN

T T
Wiosa = 0.55m * 1.0m * 2447 — = 135 — = 13.24 —

El peso de la barrera se asume distribuido en el E de borde.
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0.47T T kN

Wbarrera = m = 031 a = 304 W

T T T kN
Wpe = 1.35— + 0.31— = 1.66 — = 16.28 —
m m m m

2 4.702m2>

=Ri(x) —q (%) =83T (4.70m) — 1,66%(T

Mpe = 20.67 T.m = 202.77 kN.m

e Carga por superficie de rodadura

0.11 % * (1.51m — 0.40m) T kN
Wasfarto = — =0.08—=078 —

2 2

Mpy = R;(x) — q <x7> — 0.4 (4.70) — 0.08 (

)= 099T.m =1T.m

e Carga Viva

Para una sola linea de rueda de tandem critico y una porcioén fraccionaria de la
carga de via de 3m de ancho, ya que solo cabe una linea de rueda de las dos que
tiene cada eje, del ANEXO 1 se toma el momento con la consideracién del 33% por

carga dinamica y el momento por carga de carril.

0.30m + 0.8m)

0.5 * 56.33 Tm * 1.33 + 11.88Tm( o

My = 151m

Se divide para 1.51 m, porque se desea llevar a un ancho de 1m.
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5.1.3.4.3 Resumen de momentos flectores

TABLA 5.7 Resumen de momentos flectores y factores de carga

M (+) g
Carga
[T.m] |Resistenclal |Servicio| |Fatigal
DC 20.67 1.25 1.0 0.0
DW 1 1.50 1.0 0.0
LL+IM 27.69 1.75 1.0 LS

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

5.1.3.4.4 Calculo de acero

Para resistencia | se toma: n = npngn; =1 (Ver literal 4.2)
My = n[1.25 Mp¢ + 1.5 Mpy, + 1.75 Myp4 1]
My = 1[1.25 (20.67) + 1.5 (1) + 1.75 (27.69)] = 75.80 T.m = 743.60 kN.m
e Acero principal paralelo al trafico

Se asume una varilla de acero de 32 mm y un recubrimiento de r=2.5 cm (Ver literal
5.1.2.6.2)

FIGURA 5.13 Ubicacidn del As principal paralelo al trafico

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

3.2cm

z=25cm+ =410cm

d=55cm —4.10cm =590 cm

— Mu
_0.9*fy*(d—%)

As
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Para poder resolver este sistema se requiere de una segunda ecuacion, asi se

obtienen dos ecuaciones con dos incognitas, y se determina el valor de a y de As.

Ag * 4200

@ = 085+300+100  010°4S

75.79 * 105 Kg.cm

0.1625 As)

A, =
0.9 % 4200 (50.90 _

Ag = 42.29 cm?

a = 0.165(42.29) = 6.97 cm

—8'04—019 =0.18
T 4229 omEhaom

El espaciamiento es 0.19 m, pero no satisface la fisuracion por ende se opta por un

ancho equivalente de 0.18 m con el cual si pasa la revision de fisuracion.
Por lo tanto, se debe usar 19 32mm @ 0.18 m.
Revision del espaciamiento maximo.
Smax = 1.5t = 1.5*0.55m = 0.825m
Smax = 0.45m
0.18m < 0.45m < 0.825m Ok
e As minimo

En este se tiene que la cantidad de acero debe ser capaz de resistir el menor valor
de 1.1 Mcry 1.33 Mu.

e 11IM., =11%*fr=*Sc
kg
fr=201x,/f'c [W] = 0.62 x,/f'c [MPa]

k
fr=2.01%v300 = 34.81—‘92
cm

_b*h2_100*552
6 6

Sc = 50416.66 cm?3
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1.1M,, = 1.1 * fr = Sc = 1.1 * 34.81  50416.66 = 19.32 T.m = 189.53 kN.m
e 133M,
1.33 M, = 1.33 % 75.79 = 100.80 T.m = 988.85 kN.m

El menor valor entre los dos casos es 19.32 T.m, la cantidad de acero calculado es

42.29 cm? y resiste un M, = 75.79T.m
Porloque 75.79T.m > 19.32T.m ok.

e Acero de distribucion

1750 1750 (5.3)
% = = =17.5%
VS /10000

ASyepare = 0.175 % 42.29cm? = 7.40 cm?

Si se usa varillas de @ = 16mm la separacion sera:

G201
740 4™

027m<045m<3t=165m OK
Por lo tanto, se debe usar 1 @ 16mm @ 0.27 m.

5.1.3.4.5 Revision de fisuracion por distribucion de armadura

Para el acero principal positivo paralelo al trafico
e Momento actuante

Si se usa la seccion agrietada y una franja de 0.18 m de ancho, para el disefio por

estado limite de Servicio |, n = npngn; =1 (Ver literal 4.2)
MS = n[ 10 MDC + 10 MDW + 10 M(LL+IM)]

M, = 1[ 1.0 (20.67) + 1.0(1) + 1.0 (27.69)]

T.m kN.m
M; = 49.36 — = 484.22 ——
m m
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FIGURA 5.14 Franja de ancho tributario

0.18

——

/1@32mm@018m

1

dc

*

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

Si se tiene un ancho de 0.15 m:
M, =49.36%0.18=8.88T.m =87.11kN.m
e Ubicacion del eje neutro

_E__204%10°
"SR T28237ax108 4T

3.20
dc =25cm+ Tcm =410cm

FIGURA 5.15 Ubicacion del eje neutro

18 cm
s e c
i w3 7.
¥ =/ =_
A — 1
! nasrn I,"l
/
. d=50.50 cm / i
50,50 -y /
5
ol M.l &
, 4.10¢em ol
'@ 2endpe0 i3 m —I *
Ast=7*8.04 crf=5E e’

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

Ag = Area de acero * n

A, Area de seccion de acero transformada:
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n Relacion modular
Ay =7 x8.04 = 56.28 cm?

18y (%) = 56.28 (50.90 — y)

y =1498 cm
o Esfuerzo de acero bajo cargas de servicio
El brazo que existe entre las cargas es j.

14.98
j=d—3%=5090 - ——=4590 cm

Por lo tanto, el esfuerzo del acero es:

_ M _ 88810 0627 K9 <06 fy = 252049 on
=y A, 1500-804 24062755 <06fy= cm?

fss

e Separacion maxima de la armadura

123000y, (5.8)
=————— —2dc
Zlmx Polss 410 (5.9)
c . 5.
Bs=1+ 0.7(h —dc) 1+ 0.7(55 — 4.10) 112

Como es acero de fondo se toma y, = 1.00 (Condicién de exposicion clase 1).

123000 (1)

S =22 9(410) = 3744 cm > 18 cm Ok
max = 7177 240627  >(+10) cm cm
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5.1.3.5 Fatiga
5.1.3.5.1 Carga de Fatiga
FIGURA 5.16 Camién de disefio para carga de fatiga

CL
20 ton 20.ton 5 ton
| 9.000 4.300
l . :
5.000 5.000

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

Para poder saber cual es el momento de fatiga se puede ir al ANEXO 1 (Momento
por fatiga) y dependiendo de la luz se obtiene el mismo con un factor de presencia
multiple de 0.15.

M) = 60.04 T.m = 588.99 kN.m
Este momento ocurre a 4.57m del apoyo.
Disefio de Fatiga I, n = npngn; = 1 (Ver literal 4.2)
Mgar = n[1.5Mp41m)]
Mgq, = 1[1.5(60.04)] = 90.06 T.m = 883.49 kN.m

Considerando un ancho efectivo para una sola via cargada E = 4.23.

y 9006 T.m
fat = 423 m

T.m kN.m
=21.29 — = 208.85 ———
m m

5.1.3.5.2 Seccion Fisurada
kg
ftrace = 0.80 %{/f'c [W

k
frrace = 0.80 % /300 = 13.866—752 = 1.36 MPa

M'¢qe = 16.88 + 0.825 + 21.29 = 38.99 T.m = 382.49 kN.m
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B M'sqe _ 3899« 10° _ 7734 kg 758 MP
frat = =5 _<100*552>_ Sremz T IO
6
_ kg kg . . .
Como frq = 77.34 p g 13.86 —.z» S€ usara seccion agrietada.

5.1.3.5.3 Verificacion de Esfuerzos (Franja interior)

o Esfuerzo en el refuerzo debido a carga viva
Con As =1028mm @ 0.16 m

6.16 cm? 3 cm?

As = 1em - 38.5—m

14.12
j=d=-2=5110 - === 4639 cm

_ Mo _ 21.29x10° 1192.04 %9 _ 116.90 MP
fu =45y = 3854639~ 19204z =116 4

o Esfuerzo debido a la carga permanente

M (16.81 + 1.37) * 10° k
(DC+DW) g
= =1017.90— = 99.82 MP
As * j 38.5 * 46.39 cm? a

foL =

¢ Rango maximo de esfuerzo

kg kg
finin =0 + 1017.90m = 1017.90W =99.82 MPa

kg kg kg
finax = 1192.04W + 1017.90W = 2209.94m = 216.72 MPa

El rango maximo de esfuerzos es:

kg kg kg
fr = finix — fonin = 2209.94W - 1017.9()% = 1192.04W =116.90 MPa

El rango limite es:
fitmite = 1692.73 — 0.33f;nin = 1692.73 — 0.33 ¥ 1017.90 (5.12)

kg
frimite = 1356.82m

flimite > f}
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kg kg
1356.82 — > 1192.04—— Ok
cm cm

5.1.3.6 Distribucion de Acero en el Puente Losa

FIGURA 5.17 Distribucion de Acero en Puente Losa

Az temp @ 12mm @0 25m

.

R Wt
-———.—E}————ﬂ.———
*..--""

0.55m

As disirky, 18 18mm &0 0 27m . y .
x - A5 princ. 1 @ 28mm @@ 0.16m

{&n bordes 18 32mm @0 18m)

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

5.1.4 EJEMPLO DE LOSA CON UN APOYO INTERMEDIO

Disefar la losa de un puente que tiene un pilar de 1 m de ancho en la mitad y luces
de 10.0 m, que tenga armadura principal paralela al trafico y con la seccién
transversal que se muestra en la figura. Utilizar concreto de f'c =30 MPa y fy =
420 MPa. El camién de disefo sera el usado por el MTOP. Use la misma barrera y

ancho del puente del ejercicio anterior.

FIGURA 5.18 Seccion longitudinal del puente

' MO

10.000 10.000

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
Se usara la misma barrera y seccion transversal del ejemplo anterior.

5.1.4.1 Consideraciones iniciales

Para disefiar un puente de luces multiples se puede escoger la opcion de realizarlo
como la unién de luces simples, pero detallarlo como continuo con el fin de evitar
colocar juntas de expansion en la losa del tablero. Se debe anadir refuerzo en el
tablero adyacente a los apoyos interiores de modo que se pueda controlar el

agrietamiento que puede ocurrir debido a la accién continua de la estructura.
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5.1.4.2 Pre-dimensionamiento

S + 3000 ,
toin =20 5 0,175 (Tabla 5.1)
10000 + 3000
tmin = ———55—— = 433.33 mm = 043 m

finalmente tomamos =t =045m

5.1.4.3 Disefio de la franja interior (1 m de ancho)

5.1.4.3.1 Momentos de flexion por carga

Con la ayuda del programa Ftool se puede determinar el diagrama de momentos.

¢ Momento negativo (-)
El momento negativo sera calculado en el apoyo intermedio B para franjas
de losa de 1 metro.

¢ Momento positivo (+)
Como el puente tiene una luz de 10 m entre los dos apoyos, el maximo
momento positivo en AB es igual al maximo momento en BC y ocurre a 0.4L,
este calculo se realizara para franjas de losa de 1 metro.

e Carga muerta (DC)

Wipsa = 0.45m +1.0m +2.447 T/

Wipsa = 1.10 T/py = 10.78 kN/

FIGURA 5.19 Peso de la losa [T/p]

1.10 tim

WTTTTTTEER O T LI C LT T ET LN D DELL TR ET T LT T LTI TE LT O]
+ 10.00m * 10.00m +

f 1 |
A B c

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
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FIGURA 5.20 Momentos positivos y negativos debido al peso de lalosa T.m

f 40m i

-13

N

mﬂ

45

i 40m '

|

7.70
h

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

o Momentos negativos
Se toman en la cara del apoyo B:
Mpe = —13.75T.m = —134.89 kN.m
Mpc izquierda = Mpc,aerecha = —10.45 T.m = —=102.51 kN.m

¢ Momentos positivos
Se toma a 0.4L:
Mpe = 7.70 T.m = 75.54 kN.m
e Carga por superficie de rodadura (DW)

Se asume un espesor de asfalto de 0.05 m o 2 pulgadas.

Wasfaito = 0.05m x 1.0m * 2.25 T/m3

Wassairo = 011 T/yy = 1.10 ¥N/y

FIGURA 5.21 Peso de la superficie de rodadura [T/p,]

0.110 tffm

LTEE LT T L T L LT L L DL LT LTI LT

. I [

f 10.00m } 10.00m i

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
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FIGURA 5.22 Momentos positivos y negativos debido a la superficie de rodadura
T.m

-1.37

-1 -4.04
| 40m ‘ [ 40
‘ | m

0.77 ) 0.77
Jm

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

¢ Momentos negativos
Se toman en la cara del apoyo B:
Mpy = —1.37T.m = —13.44 kN.m
Mpw izquieraa = Mpw derecha = —1.04 T.m = —10.20 kN.m
e Momentos positivos
Se toman a 0.4L:
Mpy = 0.77 T.m = 6.87 kN.m

e Cargaviva
Para el disefio por carga viva se usa el camion MTOP y una carga de carril de
9.00kN/, .. (literal 4.4.2)

e Momento negativo

Haciendo uso de las lineas de influencia para momentos en el apoyo B, se

determina los valores de momento negativo.

FIGURA 5.23 Lineas de influencia para momentos respecto al apoyo B

-0.94 -0.96 -0.96 -0.94

08 .87 Area=12.38m2 082 084
0.6 .72 0L .68
0.4 .43 0.43 148
02 125

:’:1 70m ‘ 430m 12E\m~l B C

T
[ 6.00m 8.00m 6.00m |

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

Ahora se debe determinar momento producido por el camion de disefio mas la

carga de carril:
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Para esto se coloca las fuerzas del camién de disefo en los lugares mas criticos
que ocurren a 6 m de distancia, como se puede observar en la figura de lineas de

influencia.

FIGURA 5.24 Camion de disefio mas carga de carril

=
o
a

0.95 tf/m =

%\ 2| 2
PUTDLDTULL LR D DULT LD LD DDLU L DL LD L DS UL LR LT DT L

f B |

=
o
=}

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
El momento debido al camién de disefio es:
M gmisn = 5T * (—0.41) + 20 T * (=0.96) + 20 T * (—0.96)
M, gmion = —40.45 T.m = —396.81 kN.m

El momento debido a la sobrecarga de carril es:

Msc;_ = 0.95 T/« (—12.38m?) = —11.76 T.m = —115.38 kN.m

El momento maximo negativo debido a la combinacion de carga de carril mas

camion de disefo, considerando el incremento por carga dinamica de 33% es:
Moy =—4045T.m+ 133 —11.76 T.m
Moy = —65.56 T.m = —643.13 kN.m

Los momentos negativos en la cara del apoyo son:

FIGURA 5.25 Camion de disefio

050 m
l 050 \l1
A ‘ B ‘ c
170 m— 430m T 800m |

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

5001

20001
<+

20001
o
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FIGURA 5.26 Diagrama de momentos debido al camion de disefio

-40.46

-32, 32 44

2712

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

MLL+1M, enB — _404‘6 T.m * 133 - 1176 T.m

MLL+IM, enB — _6597 T.m = 64‘717 kNm

~ al determinado mediante lineas de influencia
My 1y, izq. aep = —32.02T.m 133 -11.76 T.m
Myj+1m, izq. dep = —54.35T.m = 533.14 kN.m
Miriiv, der. dep = —32.44T.m+* 133 —11.76 T.m
Miiiim, der. dep = —54.91T.m = —538.62 kN.m

e Momento positivo

Como ya se sabe el momento positivo se produce a 0.4L de un apoyo exterior por

lo que se usa las lineas de influencia con respecto a dicha posicion.

FIGURA 5.27 Linea de influencia a 0.4L debido a momento

430m |
‘ Area(-)=2.48 m2

i 400m 120 m«‘

0.42

b
m
3]

Tey Area(+)=9.52m2

2.08

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

Se debe determinar si el momento que predomina es el del camién de disefio o el

tandem.

Momento debido al camién de disefio:
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FIGURA 5.28 Camion de disefio mas carga de carril
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ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
M, gmion = 20T % 2.06 + 20 T + 0.42 = 49.6 T.m = 486.58 kN.m
El momento debido al tandem de disefio es:

FIGURA 5.29 Tandem de disefio mas carga de carril

T 0.950 t/m

55
ST e LT LT TDEDCDL DDLU T I T T T
# 400m 1.20m~‘ B o

=
=
o

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
Misngem = 12.75T * 2.06 + 12.75 T * 1.54 = 459 T.m = 450.28 kN.m

Como se puede observar en los calculos, domina el camién de disefo por lo que

se usa este valor para el calculo del momento.

El momento debido a la carga de carril es:

Msc; = 0.95 T/ *9.52m? =9.04T.m

Momento debido a la combinacién de carga de carrii mas camién de disefio,

considerando un incremento por carga dinamica de 33% es:

MLL+IM = 75 T.m = 735.75 kN.m

Resumen de momentos:

e Momentos negativos
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TABLA 5.8 Resumen de momentos negativos en la losa [T.m] y factores de carga

o | o | M () [T.m] v
quierdade B Eje B Derecha de B|Resistencia | | Servicio || Fatiga ||
Losa + Barrera bGC -10.45 -13.75 -10.45 1.25 1 0
Asfalto oW -1.04 -1.37 -1.04 1.5 1 0
Carga Viva LL+IM -54.35 -65.56 -54.91 1.75 1 15

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

e Momentos positivos

TABLA 5.9 Resumen de momentos positivos en la losa [T.m] y factores de carga

Y
C Ti M+ [T.
Ea il ) {F-m) Resistencia | Serviciol Fatigal
Losa + Barrera DC 7.7 1.25 1 0
Asfalto Dw 0.77 1.5 1 0
Carga Viva LL+IMA 75 1.75 1 1.5
ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
e Numero de carriles
8200 (4.4)
N, =——=12.28
L™ 360

Por lo tanto, se deben tomar dos carriles.

e Caso de 2 o mas via cargadas

9000
E =2100+ 0.12v10000 * 9000 < 5

E = 3238.42 mm < 4500 mm

E=324m <450m

e Caso de una via cargada

E =250+ 0.42v/10000 * 9000
E =4234.47 mm

E=423m

El ancho de faja mas critico para este caso es E=3.24 m.
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5.1.4.3.2 Acero de refuerzo

e Acero negativo
Para resistencia | se toma: n = npngn; =1 (literal 4.2)

Como se puede observar en la tabla 5.8, los momentos a la derecha del eje son

mayores, con estos valores se calcula My,.
My~ = 1[1.25 (—10.45) + 1.5 (—1.04) + 1.75 (—54.91)]
My~ =110.72T.m = 1086.11 kN.m
Asumiendo una varilla de acero de ¢ 32 mm y recubrimiento de r =5 cm (Tabla 5.3):

FIGURA 5.30 Ubicacion del A~ principal paralelo al trafico

5.60cm

e 3840 cm 45¢cm

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

z=50cm+ =6.6cm

d=45cm — 6.6 cm =384 cm

Como se desconoce el valor de A y a, se resuelve el sistema de ecuaciones para

obtener los resultados.

_ 110.72 * 10% kg.cm 5
Ay = =96.13 cm

0.9 x 4200 * (38.4 — %)

a = 0.165%x96.13 = 15.86 cm

Por lo tanto, se debe usar 1 @ 32 mm @ 0.08 m

Revision del espaciamiento maximo:
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Smax =15*%t=15%045m = 0.675m 6 0.45m  (literal 5.1.2.5)
0.08m <045m<0.675m - Ok
e As minimo
La cantidad de acero debe soportar el menor valor entre 1.1 Mcry 1.33 Mu.

o 1.1M, = 1.1frS,

fr =34.81 [kg/cmz]

bxh? 100 x 452 s
S, = e = 6 = 33750 cm

1.1M,, = 1.1 * 34.81 * 33750 = 12.92 T.m = 126.78 kN.m
e 1.33M,
1.33M, = 1.33 % 110.72 T.m = 147.26 T.m = 1444.60 kN.m

El menor valor es: 12.92 T.m, la cantidad de acero calculado es: 96.13 cm? que
resiste un My~ = 110.72 T.m.

My~ =110.72T.m > 1292T.m - Ok
o Acero positivo
Para resistencia | se toma: n = npngn; =1 (literal 4.2.1.4)
My =1[125%77T.m+15%0.77T.m+ 1.75* 75 T.m|]
My = 142.03T.m = 139331 kN.m

Asumiendo una varilla de acero de ¢ 32 mm y recubrimiento de r = 2.5 cm (Tabla
5.3):
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FIGURA 5.31 Ubicacion del A,* principal paralelo al trafico

409
~ 7 cm45 cm

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

3.2cm

z=25cm+ =41cm

d=45cm —4.1cm =409 cm

Como se desconoce el valor de A, y a, se resuelve el sistema de ecuaciones para

obtener los resultados.

142.03 * 10° kg.cm
At = g = 121.79 cm?

0.9 * 4200 * <40'9 _ 0.1625AS>

a=0.165*121.79 = 20.10 cm

_8.043
T 121.79

=0.07m

Por lo tanto, se debe usar 1 @ 32 mm @ 0.07 m
Revision del espaciamiento maximo:
Smax =15t =15%045m =0.675m 6 0.45m  (literal 5.1.2.5)
0.07m <045m < 0.675m - Ok
e As minimo
La cantidad de acero debe soportar el menor valor entre 1.1Mcr y 1.33 Mu.

o 1.1M., =1.1frS. =12.92T.m, como se determind anteriormente.
e 1.33My

1.33My = 1.33 % 142.03T.m = 18890 T.m = 1853.11 kN.m
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El menor valor es: 12.92 T.m, la cantidad de acero calculado es: 121.79 cm? que
resiste un My = 142.03 T.m.

My =142.03T.m > 1292T.m - Ok

e Acero de distribucion

1750 1750 (5.3)
= = =17.5%
VS /10000

Agrepare. = 0.175 % 121.21 cm? = 21.21 cm?

Si se usa varillas de @ = 18 mm, la separacion es:

0.12m <045m< 3t=135m Ok
Por lo tanto se debe usar1 9 18 m @ 0.12 m

o Acero de temperatura

2 _750%9000 %450 382,65 mm? _ 383 cm? p
Stemp. = 209000 + 450) * 420 . =383 — (en cada cara)
mm?2 2 2
233 < 382.65 <1270 Ok

Si se usa varillas de @ 12 mm, |la separacion es:

_us1_
$=7383 V™M

Esto se debe comprobar con el espaciamiento maximo permitido (literal 5.1.2.5.4)
Smax =3t=3%x045m=135mo00.45m
030m <045m<135m Ok
Por lo tanto, se debe usar 1 ¢ 12 mm @ 0.30 m.

5.1.4.3.3 Revision de fisuracion por distribucion de armadura

e Acero principal negativo
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Si se usa la seccién agrietada y una franja de 0.08 m de ancho, para el estado limite

de servicio |, n = npngn; =1
Mg =1[1%(—1045T.m)+ 1% (—1.04T.m) + 1 * (—54.91 T.m)]

B T.m kN.m
M, =664 — =651.38 ——
m m

Para un ancho tributario de 0.08 m:
M, =664%008=531T.m=5211kN.m

FIGURA 5.32 Franja de ancho tributario

(5]
o

x‘l@ﬁme@OOSm

A\

0.45

0.08

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
e Ubicacion del eje neutro

E,  2.04x10°

e =701 ~7
E,  290.709 103

n =
3.20
dc = 50m+Tcm= 6.6 cm
A = 7 x8.043 = 56.30cm?

9y (%) = 56.30 (38.4 — y)

y=16.54cm
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FIGURA 5.33 Ubicacion del eje neutro
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L § ! T
g ]
_rl { C
3 Ep i N, |
nawstro fc i

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

e Esfuerzo de acero bajo cargas de servicio

El brazo que existe entre las cargas es j:

. y 16.54
j= d—§= 38.4—T= 32.89 cm

Por lo tanto, el esfuerzo del acero es:

M, 5.31 x 105 kg kg
fos =54 = 32898043 200730 [emz < 06, =2520 "7/ 0 — Ok

Separacion maxima de la armadura

1. 6.6 B
Bs = 0.7(45 — 6.6)

1.25

Para condicion de exposicion severa tomamos y, = 0.75 (literal 5.1.2.6.3)

123000(0.75) 2%6.6=2357cm >9 Ok
1 = —— * 0.0 = . e d
méx = 125 x 2007.30 am =z
e Acero principal positivo
Si se usa la seccién agrietada y una franja de 0.07 m de ancho, para el estado limite
de servicio |, n = npnzn; =1
Mg =1[1%(7.7T.m)+ 1% (0.77T.m) + 1 x (75 T.m)]

+ T.m kN.m
M;" = 83.47 — = 8188 ——
m m
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Para un ancho tributario de 0.07 m:

M," =83.47%0.07 =584 T.m =5732kN.m

FIGURA 5.34 Ancho tributario

0.07

0.45

/71 @32mm @ 0.07Tm

[3}
T

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

e Ubicacion del eje neutro

B, 2.04%10°
"= T 282374+10°

=722 =7
3.20
dc =25cm +Tcm =41cm
Ay =7 x8.043 = 56.30cm?
y = [—
9y (E) = 56.30 (40.9 — y)

y=1721cm

FIGURA 5.35 Ubicacion del eje neutro
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1@ 2 mm @ Rt m
AEl=T*8 043 Omf=58 30am”

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

e Esfuerzo de acero bajo cargas de servicio
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El brazo que existe entre las cargas es j:

. y 17.21
J =d_§=40'9_T= 3516 cm

Por lo tanto, el esfuerzo del acero es:

M, _ 584x10°
- j*Ag  35.16 % 8.043

£ = 206512 %9/, < 0.6f, = 2520 9/, - 0k

e Separacion maxima de la armadura

4.1

075 —a1) -1t

.Bs=1+

Para condicion de exposicion moderada se toma y, = 1.0 (literal 5.1.2.6.3)

123000(1)

Sméx:m—2*4.1=44.050m >7cm — 0Ok

5.1.4.4 Fatiga
5.1.4.4.1 Carga de fatiga
Utilizando los momentos de la tabla 5.9 se realiza el calculo respectivo. Para estado

limite de fatiga n = npngn; =1
Mpatiga = 1% [1.5 % (75)] = 112.5 T.m = 1103.63 kN.m

Considerando un ancho efectivo para una sola via cargada E = 4.23m

112.5T.m .
Mt atiga = I3 26.60 o

5.1.4.4.2 Seccion fisurada

firace. = 0.80v/300 = 13.86 kg/cmz = 1.36 MPa

M'fatiga = 7.7 +0.77 + 26.60 = 35.07 T.m = 344.04 kN.m

M’ 35.07 * 10°

= fat _ _ kg _

frat = S, (100 . 452> =103.91 /sz =10.19 MPa
6

Como: 10.19 MPa > 1.36 MPa, se debe usar seccién agrietada.



5.1.4.4.3 Verificacién de esfuerzos

o Esfuerzo en el refuerzo debido a carga viva
ConA4;,=1032mm@ 0.07m

A= 8.043 cm? 1149 cm?
ST007m T m

, y 17.21
j=d=3=1409-——=3516cm

Mo 26.60 % 10°

kg
- - = 658.43 = 64.57 MP
Ag*j 114.9+%35.16 em ¢

fLL

o Esfuerzo debido a la carga permanente

Mpcipw _ (7.7 +0.77) % 10°
Agxj 1149 +%35.16

for = = 209.66 kg/cmz = 20.56 MPa

¢ Rango maximo de esfuerzo
fnin = 0 +209.66 X9/, =209.66 X9/ _, = 20.56 MPa
cm cm
finax = 658.43 + 209.66 = 868.09 kg/cmz = 85.13 MPa
El rango maximo de esfuerzos es:

fr = fmix — fmin = 860.66 — 202.23 = 658.43 kg/cmz = 64.57 MPa

El rango limite es:

fiim. = 1692.73 — 0.33f,nin, = 1692.73 — 0.33 * 202.23
_ kg _
fiim = 1625.99 /sz = 159.46 MPa
flimite > ff

k k
162599 "9/, > 65843 "I/, - Ok

122
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FIGURA 5.36 Distribucion del acero en la franja interior

i, & Zhoem {2 0 DB
AS temp E 12 e {0 30m TRE el :

sy B, W
uHh
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ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

5.1.4.5 Disefio de la franja de borde
5.1.4.5.1 Ancho de franja para bordes longitudinales de losa
ConE =324m

Eborde =151m
Ver figura 5.12.

5.1.4.5.2 Momentos de flexion por carga

Con la ayuda del programa Ftool se puede determinar el diagrama de momentos.
e Carga muerta (DC)

Wiosa = 045m » 1.0m +2.447 T/ 5

Wipsa = 1.10 T/ = 10.78 kN/

El peso de la losa se asume distribuido en el E de borde.

0.47T T
Wharrera = m = 0.31 /m

Wpe=110 T/ +031 T/, =141 T/,

FIGURA 5.37 Peso de la losa mas peso de la barrera [T/,]

1.4101fim

IRRRRA R AR AR AR R AR RRARR AR RARRRRRRRRARRARRRRARY
K N 7\

A B C

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
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FIGURA 5.38 Momentos positivos y negativos debido al peso de la losa mas el

peso de la barreraT.m

[ 40m i i 40m

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

¢ Momentos negativos
Se toman en la cara del apoyo B:

Mpe = —17.62T.m = —172.85 kN.m
Mpec, izquieraa = Mpe, derecha = —13.39 T.m = —131.36 kN.m

e Momento positivo

Se toman a 0.4L:
Mpe =9.87 T.m = 96.82 kN.m

e Carga por superficie de rodadura

W 110 %9/« (151 m - 040m) 5096 K9
asfatto = 1.51m ST m

Wasfaito = 0.081 T/py = 0.79 KN/,

FIGURA 5.39 Peso de la superficie de rodadura [T/p,]

0.081 tifm

LLTTTLT I LF IR LT L C L L LT L LDV L L LT EEL LT L L L LT LT TEL DL

A B

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
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FIGURA 5.40 Momentos positivos y negativos debido al peso de la superficie de
rodadura T.m

077077
f 40m i i 40m {

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

e Momentos negativos
Se toman en la cara del apoyo B:
Mpy =—1.01T.m =991 kN.m

MDW, izquierda = MDW, derecha = —0.77T.m = 7.55kN.m

¢ Momento positivo
Se toma a 0.4L:
Mpy =057T.m =559kN.m
e Cargaviva

Para el disefio por carga viva se usa el camién del MTOP y una carga de carril de

9.00 KN/, (literal 4.4.2)
¢ Momento negativo

Para una sola linea de rueda de camién critico y una porcion fraccionaria de la
carga de via de 3 m de ancho, se toma el momento con la consideracién del 33%

por carga dinamica y el momento por s/c.

0.30m + 0.8 m)

0.5 (~40.45 T.m) + 1.33 — 11.76 T.m (=5

Mypim = 151m

My = —20.67 T.m = —202.77 kN.m



My qim, izq. de B =

MLL+IM, der. deB =

My =

0.5 % (—32.02 T.m) * 1.33 — 11.76 T.m(

3m

0.30 m + 0.80 m)

1.51m

MLL+IM, izq. de B = _17.07 T.m = _167.46 kN.m

0.5+ (—32.44T.m) + 1.33 = 11.76 T.m (

3m

0.30m + 0.80 m)

1.51m

MLL+IM, der. deB — _1726 T.m= _16929 kNm

Momento positivo

0.5 * 49.6 T.m * 1.33 + 9.04 T.m(

0.30m + 0.80 m)

3m

1.51m

My = 24.04T.m = 235.82 kN.m

Resumen de momentos:

Momentos negativos

TABLA 5.10 Resumen de momentos negativos en la losa [T.m]

126

M (-) (T.m] ¥y
Carga Ti
P®  [zquierdadeB] FEjeB |Derechade B|Resistenda l|Servicio || Fatiga |
Losa + Barrera DC -13.39 -17.62 -13.39 1.25 1 0
Asfalto DW -0.77 -1.01 -0.77 15 1 0
Carga Viva LL+IM -17.07 -20.67 -17.26 175 1 15
ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
¢ Momentos negativos
TABLA 5.11 Resumen de momentos positivos en la losa [T.m]
Y
Carga Ti M (+) [T.m
e (+) {T.m] Resistencial Servicio | Fatiga|
Losa + Barrera DC 9.87 1.25 1 0
Asfalto DwW 0.57 1.5 1 0
Carga Viva LLHM 24.04 1.75 1 1.5

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

5.1.4.5.3 Acero de refuerzo

Acero negativo
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Para resistencia | se toma: n = npngn; =1 (literal 4.2)

Como se puede observar en la tabla 5.10, los momentos a la derecha del eje son

mayores, con estos valores se calcula M.
My~ = 1[1.25 (=13.39) + 1.5 (=0.77) + 1.75 (—17.26)]
My~ =48.10T.m =471.84 kN.m

Asumiendo una varilla de acero de ¢ 28 mm y recubrimiento de r =5 cm (Tabla 5.3):

2.8cm

z=50cm+ =64cm

d=45cm —6.4cm = 38.6cm

Como se desconoce el valor de A, y a, se resuelve el sistema de ecuaciones para
obtener los resultados.

48.10 x 10° kg.cm

0.165,45)
2

= 35.69 cm?

Ay =
0.9 x 4200 * (38.6 —

a =0.165*35.69 =589 cm

Por lo tanto, se debe usar 1 ¢ 28 mm @ 0.17 m
Revision del espaciamiento maximo:
Smax =15t =15%045m =0.675m 6 0.45m  (literal 5.1.2.5)
0.17m <045m < 0.675m - Ok
e As minimo
La cantidad de acero debe soportar el menor valor entre 1.1Mcr y 1.33 Mu.

e 1.1M,, =1.1frS,=12.92T.m
e 133 M,

1.33M; = 1.33%48.10T.m =63.97T.m = 627.58 kN.m
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El menor valor es: 12.92 T.m, la cantidad de acero calculado es: 35.69 cm? que

resiste un My~ = 48.10 T.m.
My~ =4810T.m > 1292T.m — Ok
e Acero positivo
Para resistencia | se toma: n = npngn; =1 (literal 4.2.1.4)
My =1[1.25%9.87T.m+ 1.5 0.57 T.m + 1.75 x 24.04 T.m]
My =55.26 T.m = 542.13 kN.m

Asumiendo una varilla de acero de ¢ 28 mm y recubrimiento de r = 2.5 cm (Tabla
5.3):

2.8cm

z=25cm+ =39cm

d=45cm—-—39cm=41.1cm

Como se desconoce el valor de A y a, se resuelve el sistema de ecuaciones para

obtener los resultados.

55.26 * 10°kg.cm

— 2
0'165145) = 38.55cm
2

+
AT =
0.9 x 4200 =* (41.1 -

a = 0.165 % 38.55 = 6.36 cm

6.16

T 0.16 m

Por lo tanto, se debe usar 1 @ 28 mm @ 0.16 m
Revision del espaciamiento maximo:
Smax =15*%t=15%045m = 0.675m 6 0.45m  (literal 5.1.2.5)
0.16 m <045m < 0.675m - Ok
e As minimo
La cantidad de acero debe soportar el menor valor entre 1.1Mcr y 1.33 Mu.

e 1.1M, =1.1frS, =12.92 T.m = 126.78k kN.m
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e 1.33M,
1.33M, = 1.33%55.26 T.m = 73.50 T.m = 720.99 kN.m

El menor valor es: 12.92 T.m, la cantidad de acero calculado es: 38.55 cm? que

resiste un M; = 55.26 T.m.
My =5526T.m >1292T.m - Ok

e Acero de distribucion

1750 1750 (5.3)
b = = =17.5%
VS /10000

As repart. = 0.175 % 38.29 cm? = 6.70 cm?

Si se usa varillas de @ = 14 mm, la separacion es:

G 1539
~ 670  0m

0.23m <045m< 3t=135m Ok
Por lo tanto se debe usar 1 9 14 m @ 0.23 m

o Acero de temperatura

4 _750%9000 450 38265 mm? _ 383 cm? p
Stemp. = 509000 + 450) » 420 O =3.83 — = (en cada cara)
mm? mm? 2
233 < 382.65 <1270 Ok

Si se usa varillas de @ 12 mm, |la separacion es:

_us1_
$=7383 V™M

Esto se debe comprobar con el espaciamiento maximo permitido (literal 5.1.2.5.4)
Smax =3t =3*x045m=135mo00.45m
030m <045m <135m Ok

Por lo tanto, se debe usar 1 @ 12 mm @ 0.30 m.
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5.1.4.5.4 Revision de fisuracion por distribucion de armadura

e Acero principal negativo

Si se usa la seccion agrietada y una franja de 0.14 m de ancho, para el estado limite

de servicio |, n =npngn; =1

My =1[1%(—=1339T.m)+ 1+ (—=0.77T.m) + 1 x (—=17.26 T.m)|
B T.m kN.m
M;” = 3142 — = 308.23 ——
m m

Para un ancho tributario de 0.14 m:
M, =3142%014 =440T.m = 43.15kN.m

FIGURA 5.41 Franja de ancho tributario

\

(]
©

\1928mm @017m

0.45

0.17

B ——

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
e Ubicacion del eje neutro

E,  2.04x10°

S 7017
E,  290.709 * 103

n =
2.8
dc = 50m+7cm =64cm
Ag = 7%6.16 = 43.12cm?

9y (%) = 43.12 (38.6 — y)

y=15.03cm
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FIGURA 5.42 Ubicacion del eje neutro
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ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

e Esfuerzo de acero bajo cargas de servicio

El brazo que existe entre las cargas es j:

y 15.03
8.6 — 3 = 33.59cm

j=d

Por lo tanto, el esfuerzo del acero es:

M, 4.40 % 10° kg kg
fos = T A = 3359w 6,06 — 212648 7Y/ 2 < 0.6/, = 2520 75/, > Ok

Separacion maxima de la armadura

=1+ 64 =1.24
Bs = 0.7(45 — 6.4)

Para condicion de exposicion severa se toma y, = 0.75 (literal 5.1.2.6.3)

S 123000(0.75) 2%64=2219 >9 Ok
f — ——————————— — L X% 0.4 = . i
mix = 154« 2126.48 cm = zom

e Acero principal positivo
Suponiendo la seccion agrietada y una franja de 0.16 m de ancho, para el estado

limite de servicio |, n = npngn; =1
Mg =1[1%(987T.m)+ 1 (0.57T.m) + 1 * (24.04 T.m)]

+ T.m kN.m
M," = 34.48 — = 338.25 ——
m m

Para un ancho tributario de 0.16 m:



M," =3448%0.16 =5.52T.m = 54.12 kN.m

FIGURA 5.43 Ancho tributario
0.16

0.45

fWﬂZSmm@O.WBm

/|

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

dec

e Ubicacion del eje neutro

E,  2.04x10°

"= E. T 282374+10°

=722 =7
dc =25cm+ ?cm =39cm
Ay =7%6.16 = 43.12 cm?
9y (%) = 4312 (41.1 — y)

y=15.62cm

FIGURA 5.44 Ubicacion del eje neutro
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ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

132



133

e Esfuerzo de acero bajo cargas de servicio
El brazo que existe entre las cargas es j:

. y 15.62
j= d_§=41'1_T= 35.89 cm

Por lo tanto, el esfuerzo del acero es:

_ My 552x10°
"~ j*A; 35.89%6.16

fs = 2496.71 kg/cmz < 0.6f, = 2520 kg/cmz - Ok

e Separacion maxima de la armadura

3.99

— =114
* 075 -39

Bs =1

Para condicién de exposicion moderada y, = 1.0 (literal 5.1.2.6.3)

123000(1)

Sméx=m—2*4.1=35.01cm >7cm - 0k

5.1.4.6 Fatiga
5.1.4.6.1 Carga de fatiga
Utilizando los momentos de la tabla 5.11 se realiza el calculo respectivo. Para

estado limite de fatiga n = npngn; =1
Mratiga = n[1.5 % My um]
Mratiga = 1% [1.5 % (24.04)] = 36.06 T.m = 353.75 kN.m

Considerando un ancho efectivo para una sola via cargada E = 4.23m

36.06 T.m T.m
Mfatiga = —3 53— =852 —=

5.1.4.6.2 Seccidn fisurada

firace. = 0.80v/300 = 13.86 kg/cmz = 1.36 MPa

M’ fariga = 987 +0.57 + 8.52 = 18.96 T.m = 186 kN.m

M’ 18.96 * 10°

— fat _ — kg _

frae =—5 == (100 . 452> =56.18 "7/ 2 =551 MPa
6




Como: 5.51 > 1.36 MPa, se debe usar seccion agrietada.

5.1.4.6.3 Verificacion de esfuerzos

o Esfuerzo en el refuerzo debido a carga viva

ConA; =1028mm @ 0.16m

_ 616 cm? _3gc cm?

ST 016m T T m
, y 15.62
j=d-5=411-——=3589cm

_ Mg 852%10°
" Agxj 38.5%35.89

fiL = 616.6 kg/cmz = 60.47 MPa

e Esfuerzo debido a la carga permanente

_ Mpcipw (987 +0.57) * 105
PL™ A.xj = 385%3589

_ kg _
=755.56 "7/ »=74.10 MPa

¢ Rango maximo de esfuerzo
frin = 0+616.6 “9/ _, = 6166 K9/, = 60.47 MPa
cm cm
fmax = 616.6 + 755.56 = 1372.16 kg/cmz = 134.56 MPa
El rango maximo de esfuerzos es:

fr = fmix — fmin = 1372.16 — 755.56 = 616.6 kg/cmz = 60.47 MPa

El rango limite es:

fiim. = 1692.73 — 0.33f,in = 1692.73 — 0.33 * 755.56

fiim = 1443.40 kg/cmz = 141.55 MPa

k k
144340 "9/, >6166 I/, - Ok

134
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FIGURA 5.45 Distribucion del acero la franja exterior

A3 temp @ 12 mm £20.30m AR ) e FFE””HD”I‘II

ﬂ“h_u_%u—-_ 3—
: D45 m

A5 distmb, @ 14mm @ 0.23m

s {+)pnne I- 28mm b fifm
ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

5.2 PUENTES LOSA SOBRE VIGAS DE HORMIGON ARMADO

“Con la aparicidon del hormigén armado se logré construir puentes de mayor luz,
para esto se desarrolld dos soluciones clasicas: los de viga de alma llena que
pueden ser en vigas T unidas por la losa superior o vigas de cajon para luces

mayores.

En este tipo de puentes la armadura es pasiva, es decir, que entra en carga cuando
las acciones exteriores actuan sobre la estructura, por este motivo no se puede
usar aceros de mayor resistencia debido a que las fisuras en el hormigdn son
excesivas” (IECA, 2013).

Se puede construir puentes desde 12 a 24 metros de luz.

5.2.1 DISENO

5.2.1.1 Predimensionamiento de la seccion tipica

5.2.1.1.1 Patin superior

El espesor de la aleta superior no debe ser menor a la luz libre entre cartelas o
almas divididas entre 20, a menos que se usen nervios transversales con un

espaciamiento igual a la luz libre.

5.2.1.1.2 Patin inferior
El espesor de la aleta inferior no debe ser menor que 14cm, la distancia entre almas
de vigas dividida por 16 o la luz libre entre almas de vigas preesforzadas dividida

por 30.
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5.2.1.1.3 Alma
“El espesor del alma se determina mediante cortante, torsion, recubrimiento de

concreto y colocacion del hormigon.
Para poder colocar y compactar el hormigén adecuadamente se debe cumplir:

¢ En almas sin ductos de preesforzado: 20cm
¢ En almas que sdlo tienen ductos longitudinales o verticales: 30cm

¢ En almas que tienen ductos longitudinales y verticales: 38cm

Para vigas de mas de 2.4m de altura, estas dimensiones deben aumentarse para

compensar la dificultad en la colocacion del hormigéon” (AASHTO, 2014).

5.2.1.1.4 Altura de la estructura
A menos que el usuario decida tomar control sobre las dimensiones de la
estructura, se puede usar la siguiente tabla:

TABLA 5.12 Profundidades minimas tradicionales para superestructuras de
profundidad constante

Profundidad minima (Incluyendo tablero)
Los valores pueden ajustarse para tener en
structura
S cuenta cambios en rigidez relativa de
secciones de momento pasitivo y negativo
Luces simplemente
Material Ti Luces continuas
po apoyadas
Vigas T 0.070L 0.065L
Concreto - ;
Vigas cajon 0.060L 0.055L
reforzado -
Vigas de estructuras para peatones 0.035L 0.033L

FUENTE: (AASHTO, 2014)

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

5.2.1.2 Refuerzo

5.2.1.2.1 Refuerzo en la losa del tablero vaciadas in situ para vigas T y cajon

En las losas que se han disefiado de manera empirica, se deben disponer 4 capas

de armadura. La cantidad de armadura sera:

e Para cada capa inferior: 0.570 mmz/mm

e Para cada capa superior: 0.380 mmz/mm



137

El espaciamiento del acero deber ser menor a igual que 45cm y debe ser acero

Grado 420 o superior.

5.2.1.2.2 Refuerzo en la losa inferior de vigas cajon
e Colocar armadura con un area igual al 0.4% del area del borde, en una sola
capa o en dos. El espaciamiento de este refuerzo no debe ser mayor que
45cm.
e Colocar refuerzo uniformemente distribuido con un area igual al 0.5% de la
seccion transversal de la losa, con base en la menor altura de forma
transversal a las vigas que son principales. El espaciamiento maximo es de

45 cm entre refuerzos y anclarse mediante un gancho de 90°.

5.2.1.2.3 Refuerzo maximo

Las consideraciones de refuerzo maximo han sido eliminadas. (AASHTO, 2014)

5.2.1.2.4 Refuerzo minimo

Se debe determinar como lo especificado en el literal 5.1.2.5.3

5.2.1.2.5 Refuerzo de retraccion y temperatura

Se debe determinar como lo especificado en el literal 5.1.2.5.4

5.2.1.3 Ancho de aleta efectivo
A menos que se especifique lo contrario, el ancho de aleta efectivo se puede tomar
como el ancho tributario perpendicular al eje del elemento para obtener la rigidez

para el analisis y resistencia a flexion.

Cuando exista la presencia de una barrera, el ancho del voladizo de la losa del

tablero se puede calcular como:

Ay (5.17)

A, =
W 2t

Donde:
Ap Area de la seccién transversal de la barrera (mm?)
tg Espesor de la losa del tablero (mm)

Cuando se tiene un sistema de losa sobre vigas el ancho de aleta efectivo se puede

tomar como la mitad de la distancia a la viga adyacente mas el ancho del voladizo.
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5.2.1.4 Tablero de hormigén armado
5.2.1.4.1 Losas de tablero de concreto
A menos que el propietario especifique otra dimension la altura minima de la losa

del tablero debera ser mayor o igual que 17.5 cm.

5.2.1.4.2 Losas de tablero de concreto en voladizo
¢ Vuelos que soportan un sistema de postes montados: 20.3 cm
¢ Sistemas de postes montados lateralmente: 30.5 cm

¢ Vuelos que soportan barreras de hormigén: 20.3 cm

5.2.1.4.3 Anchos de faja
Para losas que tengan armadura perpendicular al trafico se puede usar lo

especificado en la siguiente tabla:

TABLA 5.13 Ancho de franja equivalente

Direccion de la franja primaria i :
Tipo de tabl Ancho de f
e o con relacidn al trafico = il i
Voladizo 1140 + 0.833X
Fundido in situ Paralela +M: 660+ 0.555
Perpendicular -M: 1220 +0.255
Fundido in situ con encofrado Paralela +M: 660 + 0.555
de concreto permanente Perpendicular -M: 1220 + 0.255
Paralela +M: 660 + 0.555
Prefabricado, preesforzado
P Perpe ndicular -M: 1220 + 0.255

FUENTE: (AASHTO, 2014)
ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

Donde:
S Espaciamiento de componentes de apoyo (mm)
X Distancia medida desde la carga al punto de apoyo (mm)

+M Momento positivo

—M  Momento negativo
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5.2.1.5 Diseino del voladizo del tablero
“Para disenar los vuelos de los tableros de los puentes se deben considerar los

siguientes casos independientemente:

e Caso de disefio 1: fuerzas transversales y longitudinales
e Caso de disefo 2: fuerzas verticales

e Caso de disefo 3: cargas que ocupan el vuelo
Para el caso de disefio 1y 2, el factor de carga para la carga muerta, y,, es cero.

El efecto total de la fuerza factorizada debe ser tomada como:

Q= Z n:viQ; (5.18)

Donde:

n; Modificador de carga

i Factores de carga

Qi Efectos de las fuerzas de carga” (AASHTO, 2014)

5.2.1.5.1 Carga del voladizo
Para el disefio de los voladizos que no excedan de 1.8 m la fila exterior de las
cargas de rueda se reemplaza con una carga uniformemente distribuida de 16 kN/m

ubicada a 30 cm de la cara de la barrera.

5.2.1.5.2 Diseio del voladizo
“Para el caso de disefio 1 el momento por mm, M, y el esfuerzo normal por mm de

tablero, T, se toma como:

Mpost (5.19)
My =—F2>*_
s b (5.20)
W, +d,

Para el caso de disefio 2 la fuerza por corte por punzonamiento y el momento en el

vuelo se toma como:

F,L (5.21)
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P X
M, = 2 (5.22)
En la cual:
b=2X+W, <L (5.23)
Donde:

M,,s; Momento plastico resistente de un poste individual (N-mm)

B

Fuerza de corte de un poste individual que corresponde a M, localizada a

Y por encima del tablero (N)

Distancia desde el borde exterior de la placa base del poste hasta la seccion

investigada (mm)
Ancho de la placa base (mm)
Separacion de los postes (mm)

Distribucion longitudinal de la fuerza vertical F, en la parte superior de la

baranda (mm)

Fuerza vertical que representa un vehiculo que yace sobre el pasamanos

una vez se presentan las fuerzas de impacto F; y F, (N)’ (AASHTO, 2014).

5.2.1.5.3 Resistencia al punzonamiento por corte

“Para el caso de disefio 1, el corte factorizado se calcula mediante la siguiente

expresion:

V, = AfF, (5.24)

La resistencia factorizada al punzonamiento por corte de un vuelo de tablero es:

V= o, (5.25)

B H
Vn=vc[Wb+h+2(E+E+7>]h (5.26)

Ve = (0.166 + 0'232> Jfc <0332/f¢c (5.27)

c
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B+h<B
2 27

Wy
.Bc_d_b

Donde:

dp

Resistencia nominal al corte de la seccion considerada (N)

Resistencia nominal a corte provista proporcionada por esfuerzos a tension

en el concreto (MPa)
Ancho de la placa base (mm)
Profundidad de la losa (mm)

Distancia desde el borde de la placa al centroide o punto de aplicacion de la

resultante de compresiones en el poste (mm)

Distancia entre centroides de tension y compresion del poste (mm)
Relacién lado largo a lado corto de la carga concentrada o reaccion del area
Factor de resistencia = 1

Distancia desde el borde exterior de la placa base a la fila mas interior de los
pernos (mm)” (AASHTO, 2014).

5.2.1.6 Viga de borde
A menos que se especifique algo diferente el borde del tablero debe encontrarse

sujetado por una viga u otro miembro lineal.

5.2.1.6.1 Ancho de las franjas en los bordes de la losa.

El ancho efectivo se puede encontrar sumando la distancia entre el borde del

tablero y la cara interior de la barrera mas 30 cm, a esto se adiciona un cuarto del

ancho de la franja especificado en el literal 5.2.1.4.3.

5.2.1.7 Factores de resistencia

Debe tomarse como lo especificado en el literal 5.1.2.3.
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5.2.1.8 Solicitaciones debido a las sobrecargas
5.2.1.8.1 Modificadores de carga
Los modificadores de carga se deben elegir en base a ductilidad (literal 4.2.2),

redundancia (literal 4.2.3) e importancia operativa (literal 4.2.4).

5.2.1.8.2 Combinaciones de carga y factores de carga
Las combinaciones de carga y factores de carga aplicables estan especificadas en
el literal 4.8.

5.2.1.8.3 Sobrecargas y nimero de carriles
Las sobrecargas y el numero de carriles, se determina con lo especificado en el
literal 4.4.1

5.2.1.8.4 Incremento por carga dindmica

El incremento por carga dindmica se encuentra especificado en el literal 4.4.8.

5.2.1.8.5 Factor de distribuciéon para momento

¢ Vigas interiores con tableros de concreto

“Para vigas interiores con tablero de concreto, el momento debido a carga viva se
determina mediante la fraccién de carril, g, especificada en la siguiente tabla:
(Anexo 4).

Donde:
S Espaciamiento de vigas o de almas (mm)
L Luz de la viga (mm)

4 Parametro de rigidez longitudinal (mm)*

tg Profundidad de la losa de concreto (mm)

N, Numero de vigas o largueros

N, Numero de celdas en una viga cajén de concreto
N, Numero de carriles de disefio

d Profundidad de la viga o larguero (mm)

b Ancho de viga (mm)



C Parametro de rigidez

w Ancho borde a borde del puente (mm)

K Constante para diferentes tipos de construccién
D Ancho de distribucion por carril (mm)

I Momento polar de inercia (mm)*

Ji Momento de inercia torsional (mm)*

¥ Relacién de Poisson

e Vigas exteriores con tableros de concreto

Se puede usar la siguiente ecuacion:

Ny
_ NL Xext. Zi:1 e
=—+—
N, e x?

R

Donde:
R Reaccién sobre la viga exterior
N, Numero de carriles cargados

Ny Numero de vigas
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(5.28)

X.x:. Distancia horizontal desde el centro de gravedad del conjunto de vigas a la

viga exterior (mm)

e Excentricidad de un camién de disefio con respecto al centro de gravedad

del conjunto de vigas (mm)

X Distancia horizontal desde el centro de gravedad del conjunto de vigas a

cada viga (mm)

Para vigas exteriores, el momento debido a carga viva se determina mediante la

fraccién de carril, g, especificada en la siguiente tabla: (Anexo 5)

La parametro, d,, es positiva si el alma exterior esta dentro de la cara interior de la

baranda de trafico y negativa si esta fuera del bordillo o de la barrera de trafico.
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Donde:
e Factor de correccion
g Factor de distribucion

d, Distancia horizontal desde el eje del alma exterior de la viga exterior en el

nivel del tablero al borde interior del bordillo o de la barrera de trafico (mm)
W, Mitad del espaciamiento de almas, mas todo el voladizo del tablero (mm)
S Espaciamiento de vigas o de almas (mm)
L Luz de la viga (mm)” (AASHTO, 2014).

5.2.1.8.6 Factor de distribucion para corte

e Vigas interiores con tableros de concreto

Para vigas interiores, el cortante debido a carga viva se determina mediante las

fracciones de carril especificadas en la siguiente tabla: (Anexo 6)

“Para vigas interiores no listadas en la tabla, la distribucién lateral de la rueda o el
eje contiguo al final de la luz se obtiene usando la regla de la palanca” (AASHTO,
2014).

¢ Vigas exteriores con tableros de concreto

Para vigas exteriores, el cortante por carga viva se determina mediante las

fracciones de carril especificadas en la siguiente tabla: (Anexo 7)

“El parametro, d,, es positivo si el alma exterior esta dentro del bordillo o barrera
de trafico y negativo si esta fuera” (AASHTO, 2014).

5.2.1.9 Estado limite de servicio
5.2.1.9.1 Durabilidad
Las estructuras de hormigén armado deben disenarse de tal forma que protejan el

acero de refuerzo contra la corrosion.

5.2.1.9.2 Recubrimiento del concreto

Se debe determinar de acuerdo a lo especificado en el literal 5.1.2.6.2.
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5.2.1.9.3 Control del agrietamiento por medio de la distribucion del refuerzo

Se debe determinar de acuerdo a lo especificado en el literal 5.1.2.6.3.

5.2.1.10 Estado limite de fatiga
No es indispensable determinar la fatiga en las losas de hormigén soportadas sobre

multiples vigas o en alcantarillas en cajon de concreto reforzado.
En caso de ser necesario se determina con lo especificado en el literal 5.1.2.7.

5.2.1.11 Deflexion y contraflecha
Se deben considerar las siguientes deflexiones limite de puentes vehiculares de

acero, aluminio y/o concreto:

. Luz
e Carga vehicular: —
800

. Luz

e Carga vehicular y peatonal: 1000

. . Luz
e Carga vehicular en voladizos: 300

. _ L
e Carga vehicular y peatonal en voladizos: %

La deflexion por carga viva debe tomarse como la mayor de:

La que resulta del camion de disefio

La que resulta del 25% del camion de disefio mas la carga de carril

Deflexion instantanea

Para determinar la deflexidon instantanea se debe tomar el momento de inercia

como el momento efectivo de inercia, 1,, dado por la ecuacion:

M.\3 M.\3 (5.29)
I, = (M‘Z) I, + [1—(M‘Z) ]Icr <1,
En la cual:
I 5.30
My = fri ( )
Yt
Donde:

M. Momento de fisuracion (k N-m)

M, Momento maximo en la etapa cuando se calcula la deformacion (k N-m)
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fr Médulo de rotura del hormigon
Ve Distancia desde el eje neutro hasta la fibra extrema a traccién (mm)

5.2.1.12 Estado limite de resistencia
5.2.1.12.1 Flexién

¢ Resistencia a la flexion factorizada
Se determina con lo especificado en el literal 5.1.2.8.2.

e Secciones con aletas

Para secciones con aletas donde la profundidad de la aleta es menor a a = B, la
resistencia nominal a la flexién puede determinarse con la ecuacion 5.13 pero

considerando que b # b,,.

5.2.1.12.2 Cortante

¢ Resistencia de corte factorizada
La resistencia factorizada de fuerza cortante, V., debe tomarse como:

V. = oV, (5.31)
Donde:

, Resistencia nominal de fuerza cortante (N)
) Factor de resistencia
¢ Resistencia de corte nominal
La resistencia nominal de cortante, 1},, debe determinarse como lo menor entre:

V=V, +V, +V, (5.32)
V, = 0.25f ch,d, +V, (5.33)

En las cuales:

e “Para zapatas de hormigon en las cuales la distancia desde el punto de cero
fuerza cortante a la cara del pilar es menor a 3d, con o sin armadura de
refuerzo transversal y para otras secciones de hormigdn no pretensado no
sometidas a traccién axial y que tienen por lo menos la cantidad de refuerzo

minimo o que tienen un espesor total de menos de 40 cm.
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V., = 0.0000838+/f'ch,d, (5.34)
En la cual:
B=2
0 = 45°

Para vigas de hormigéon no sometidas a tracciéon axial importante,

pretensadas o no, y que tengan por lo menos el refuerzo transversal minimo,

V, puede determinarse con 1}, = 0 y V. el menor valor entre V,; y V%,,.

Donde

V.;  Resistencia nominal de cortante proporcionada por el hormigén,
cuando las grietas inclinadas resultan de la combinacién de cortante
y momento (N)

V.., Resistencia nominal de cortante proporcionada por el hormigén,
cuando las grietas inclinadas resultan de tracciones principales

excesivas en el alma (N)

V.; se determina asi:

V:M
V. = 0.0525,/fch,d, + Vy + 1\1/1 € > 0.164/f'ch,d, (5.35)
max
Donde:

Vy Fuerza cortante en la seccién, debida a carga muerta no factorizada
que incluye DC y DW. (k N)

V; Fuerza de cortante factorizada en la seccién, debida a cargas
aplicadas externamente, que ocurren simultaneamente con M,,4,. (N)

M... Momento que causa agrietamiento por flexion en la seccion, debido a
las cargas externas (kN-m)

M5, Momento maximo factorizado en la seccion debido a las cargas
externas (k N-m)

M,.s Y V; deben determinarse a partir de la combinacion de carga que cause

el momento maximo en la seccion. (AASHTO, 2014)

M. se determina asi:
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M gne .
M,., =S, (ﬁ%pe_L) (5.36)

Donde:

fepe  Esfuerzo de compresion en el concreto, debido solamente a fuerzas
de preesfuerzo en la fibra extrema de la seccion donde el esfuerzo de
traccion es causado por las cargas externas (MPa)

M,,. Momento total no factorizado, debido a la carga muerta que actua en
la seccién monolitica o no compuesta. (k N-m)

Sec Modulo de seccion para la fibra extrema de la seccion compuesta
donde el esfuerzo de traccién es causada por las cargas externas
(mm?)

Sne  Modulo de seccion para la fibra extrema de la seccion monolitica, o
no compuesta, donde el esfuerzo de traccién es causada por las fibras

externas (mm?3)

V.» Se determina asi:
Vew = (0.16//fc + 03 fpc) bydy +V, (5.37)
Donde:

fpc  Esfuerzo de compresion en el concreto en el centroide de la seccion

transversal que resiste las cargas externas, o en la unién del alma y

la aleta, cuando el centroide se encuentra dentro de la aleta (MPa)
La resistencia al cortante, V;, se obtiene asi:

- A, fyd,(cotB + cota)sena (5.38)

N

S
Donde:

A, Area del refuerzo a cortante en una distancia s. (mm?2)
d, Profundidad efectiva de cortante (mm)

s Espaciamiento del refuerzo transversal paralelo al refuerzo

longitudinal (mm)

0 Angulo de inclinacién de los esfuerzos de compresion diagonal

(grados)
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Cuando V, <V,
cotd =1

Cuando V,; >V,

cotd =1+ 1.14 (f—”> <18

N
a Angulo de inclinacién entre el refuerzo transversal y el eje longitudinal
(grados)

¢ Refuerzo longitudinal

La capacidad a traccion del refuerzo del elemento debe ser disefada para cumplir

con:
|M,,| Ny | (W (5.39)
Aysfos + Ayfy = 0+ 05 5+ ( o V|~ 0.5%) cotd
Donde:
V. Resistencia a la fuerza cortante. No debe ser mayor que %. (N)
0 Angulo de inclinacién de los esfuerzos (grados)

?r 0,0,  Factores de resistencia

e Refuerzo transversal
Regiones que requieren refuerzo transversal

A excepcidn de losas, zapatas y alcantarillas se debe colocar armadura transversal

cuando:

o V,>050(V.+V,)

e Cuando se necesita considerar torsion
Donde
V, Fuerza cortante factorizada (N)

V. Resistencia nominal a cortante del concreto (N)
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V Elemento de la fuerza de preesfuerzo en la direccion de la fuerza de cortante
(N)
o Factor de resistencia

Refuerzo minimo transversal

A excepcidn de puentes de vigas en cajén postensadas segmentales de hormigon,

cuando se necesita armadura transversal, el area de acero debe satisfacer:

b .
A, > 0083/ c22 (5.40)

y
Donde:

A, Area del refuerzo transversal dentro de la distancia s. (mm?2)
b, Ancho del alma ajustada por la presencia de ductos (mm)
s Espaciamiento del refuerzo transversal (mm)

fy Esfuerzo de fluencia especificada del refuerzo transversal (MPa)

Para puentes de vigas cajon postensadas segmentales de hormigdn, cuando se
necesite armadura transversal, el area minima de refuerzo transversal de corte en
el alma no debe ser menor que el equivalente de 6 barras de refuerzo No. 4 Grado

60 por metro de longitud.
Espaciamiento maximo del refuerzo

El espaciamiento de la armadura de refuerzo transversal no debe exceder el

espaciamiento maximo permitido, S,,4,, determinado asi:

e Sivy, <0.125f'c, entonces:
Smax = 0.8d, < 60cm
e Sivy, =0.125f'c, entonces:

Smax = 0.4d, < 30cm
Donde
vy Fuerza cortante (N)

d, Profundidad efectiva de cortante (mm)
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Para puentes de viga en cajon postensionada segmental de hormigén, el
espaciamiento de los estribos requerido para soportar el corte debido a momentos
torsionales no debe exceder la mitad de la dimensién mas corta de la seccion

transversal o 30cm.
Esfuerzo de cortante sobre concreto
El esfuerzo de cortante sobre hormigdn se calcula con la siguiente expresion:

o |Vu — (Z)V;,| (5.41)
Y @byd,
Donde:

0} Factor de resistencia

b, Ancho minimo del alma, paralela al eje neutro, entre resultantes de las
fuerzas de traccion y compresion por flexion, o para secciones circulares, el
diametro de la seccién, modificada por la presencia de ductos donde sea

aplicable (mm)

d, Distancia, perpendicular al eje neutro, entre resultantes de las fuerzas de
traccion y compresion por flexién; no es necesario tomarla menor que la

mayor entre 0.9d, o 0.72h (mm)
En la cual

_ Apsfps + Asfyds (5-42)
¢ Apsfps + Asfy

Donde:

Aps Area del acero de preesfuerzo (mm?)

fps Esfuerzo promedio en el acero de preesfuerzo en la resistencia nominal a la

flexion (MPa)
A Area de refuerzo no preesforzado a traccién (mm?)

dg Distancia desde la fibra extrema a compresion hasta el centroide del refuerzo
a traccién no preesforzado (mm)” (AASHTO, 2014)
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FIGURA 5.46 llustracion de términos d,, y b,

Eje neutro de

T

FUENTE: (AASHTO, 2014)

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

5.2.1.12.3 Momentos flectores y cortantes en vigas de tablero transversales

“Si el tablero es soportado directamente por vigas transversales, estas se pueden
disenar para las cargas determinadas concorde a la siguiente tabla:

TABLA 5.14 Distribucién de carga viva para vigas transversales para momento y
cortante

Fraccidn de carga de rueda
Tipo de tabl Alcance de aplicacién
b para cada viga del tablera SRR
= :
Concreto 1800 5 = 1800
Emparrillado de acero y -
tablero de emparrillado no 5 fy = 100
lleno compuesto por una losa 1400 § < 1500
de concreto refarzado
Emparrillado de a1:.13 roy . > 100
tablero de emparrillado no 5
lleno compuesto por una losa 1800 5= 1800
de concreto reforzado

FUENTE: (AASHTO, 2014)
ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

Donde:

Profundidad del emparrillado de acero o de la ldmina de acero corrugado
incluyendo el recubrimiento de concreto integral o el componente de
concreto estructural, menos una tolerancia para considerar los efectos de

fresado, ranurado o desgaste (mm)
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Las fracciones dadas en la tabla se deben usar en conjunto con la carga de disefio
de un solo eje de 196 k N. Para espaciamientos de las vigas del tablero distintas a
las mencionadas se deben considerar todas las cargas vivas de disefio y usar la
regla de la palanca” (AASHTO, 2014).

5.2.1.13 Verificacion de detalles
5.2.1.13.1 Espaciamiento minimo de las barras de refuerzo

e Concreto vaciado in situ

La distancia libre entre las barras paralelas ubicadas en una capa no debe ser

menor a:

1.5 veces el diametro nominal de las barras

1.5 veces el tamafio maximo del agregado grueso
3.8cm

Multiples capas

“Excepto en las losas en las cuales se pone armadura de refuerzo paralelo en dos
0 mMas capas, con un espaciamiento libre entre capas no mayor a 15 cm, las barras
de las capas superiores deben colocarse directamente sobre las de la capa inferior
y el espaciamiento libre entre capas debera ser mayor o igual a 2.5 cm o el diametro
nominal de las barras” (AASHTO, 2014).

e Paquetes de barras

“El numero de barras paralelas organizadas en un paquete, de forma que actuen
como una unidad, no debe ser mayor a 4. En los elementos sometidos a flexion el

numero de barras en paquete, superiores que @ 36 mm debe ser mayor a 2.

Cada una de las barras individuales de un paquete, que se suspende dentro de un
tramo, debe finalizar en secciones diferentes, separadas como minimo 40
diametros de la barra. Si las limitaciones de separacion entre barras se basan en el
diametro de las barras, un paquete de barras debe ser tratado como una barra
individual cuyo diametro se obtiene a partir de la seccion equivalente total”
(AASHTO, 2014).
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5.2.1.13.2 Espaciamiento maximo de barras de refuerzo
A menos que se especifique lo contrario, el espaciamiento del refuerzo en tabiques

y losas no debe ser mayor a 1.5 veces es espesor del elemento o 45 cm.

5.2.1.13.3 Anclaje de las armaduras

Barras y alambres corrugados a traccion
¢ Longitud de desarrollo a traccion

La longitud de anclaje en traccion, [;, no debe ser menor que el producto entre la
longitud basica de desarrollo a traccién, [, y el factor o factores de modificacién.
La longitud de desarrollo a traccion no debe ser menor que 30 cm, excepto para

empalmes traslapados.

La longitud basica de desarrollo a traccion, [;, [mm], es:

e Parabarrasde 3.6 cmy MeNOres .........ccoovuviniiiniiiiiiiieanannn, %
Perono Mmenor QUE ........cooiuieiiiii i 0.06d,f,
25fy
o Parabarrasde @ 4.3 cm ..o Tre
34fy
o Parabarrasde @ 5.7 cm ......cooiiiiiiiiii N
e Para alambre corrugado ............coiiiiiiii %

Donde
Ay Seccioén de la barra o alambre (mm?)

fy Esfuerzo de fluencia especificada de las barras de refuerzo (MPa)

!

¢ Resistencia a la compresion especificada del concreto a 28 dias, a menos

que se especifique una edad diferente (MPa)
dp Diametro de la barra o alambre (mm)
e Factores de modificacion que aumentan [;

La longitud basica de desarrollo, [;,, debe multiplicarse por los siguientes factores

de modificaciéon segun corresponda:
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Para refuerzo superior horizontal, o casi horizontal, colocado de manera que
haya mas de 0.3 m de concreto fresco vaciado debajo del refuerzo ...... 1.4

Para concreto de agregados de baja densidad para el cual se especifica f,;

0.58\/f'c [0.22/f"c
>
IMPA] .o - ( 2 ) >1
Para concreto de baja densidad para el cual no se especifica f; ......... 1.3

Para concreto de agregados livianos y arena para el que no se ha
ESPECITICAUOD firt vvineinie i 1.2
Para barras recubiertas con resina epoxi en las que el recubrimiento de

concreto es menor que 3d,, o la separacion libre entre las barras es menor

Para barras recubiertas con resina epoxi que no han sido cubiertas por el

1= a0 IE=1 41 (=] o) (R 1.2

No se requiere que el producto entre el factor aplicable y el factor correspondiente

a refuerzo superior de barras recubiertas con resina epoxi sea mayor que 1.7.

Factores de modificacion que disminuyen [,

La longitud basica de desarrollo, [;;,, debe multiplicarse por los siguientes factores

de modificacién segun corresponda:

Si el refuerzo que se esta desarrollando en la longitud considerada tiene un
espaciamiento lateral entre centros minimo de 0.15 m, y un recubrimiento
libre nomenora 0.075 M ... 0.8
Si no se requiere anclaje o desarrollo para la totalidad del refuerzo de

fluencia del refuerzo, o si en un elemento a flexion hay mas armadura que la

. TR Ag requerida
requerida por el analisis .............ccooeiiiiiiiii i —_—
Ag proporcionada

Si el refuerzo esta encerrado por una espiral formada por una barra de no

menos de 6mm de diametro y con un paso de no mas de 100mm ...... 0.75

Barras corrugadas a compresion

Longitud de desarrollo a compresion
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La longitud de desarrollo, l;, para barras corrugadas en compresion no debe ser
menor que el producto entre los factores de modificacion aplicables y la longitud

basica de desarrollo, 1.

La longitud basica de anclaje, [, debe satisfacer:

0.24dyf, ,
lap = Jf_l; X6 gy = 0.044d,f, (5.43)

Donde:

fy Esfuerzo de fluencia especificada de las barras de refuerzo (MPa)

!

¢ Resistencia a la compresion especificada del concreto a 28 dias, a menos

que se especifique una edad diferente (MPa)
dp Diametro de la barra o alambre (mm)
¢ Factores de modificacion

La longitud basica de desarrollo, l;,, debe multiplicarse por los siguientes factores

de modificacién correspondientes:

e Si no se requiere anclaje o desarrollo para la totalidad del esfuerzo de

fluencia del refuerzo, o si hay mas refuerzo que el requerido por el analisis

Ag requerida
Ag proporcionada

e Si es refuerzo esta encerrado por una espiral formada por una barra de no

menos de 6 mm de diametro y con un paso de no mas de 100 mm ...... 0.75
Paquetes de barras

La longitud de desarrollo de las barras individuales que forman parte de un paquete,
en traccion o compresion, debe ser la correspondiente de una barra individual
aumentada un 20%, en el caso de paquetes de 3 barras y 33% en el caso de

paquetes de 4 barras.

Para determinar los factores de modificacion de un paquete de barras, se debe
tratar como una unica barra cuyo diametro debe determinarse a partir del area total

equivalente.

Ganchos estandar a traccion
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e Longitud basica de desarrollo de ganchos

La longitud de desarrollo, Iz, [mm], para las barras corrugadas en traccién que
terminan en un gancho estandar, no debe ser menor que el producto entre los
factores de modificacion correspondientes y la longitud basica de desarrollo, [, 8

diametros de barra o 15 cm.

La longitud basica de desarrollo, [, para una barra terminada en gancho con un

esfuerzo de fluencia, f,, < 420 MPa, debe tomarse como:

_ 1004, (5.44)
hb e
Donde

!

¢ Resistencia a la compresion especificada del concreto a 28 dias, a menos

que se especifique una edad diferente (MPa)
dp Diametro de la barra o alambre (mm)
e Factores de modificacion

La longitud basica de desarrollo, l;,;,, debe multiplicarse por los siguientes factores

de modificaciéon segun corresponda:

e Siel esfuerzo de fluencia del refuerzo es superiora420 MPa ............... —

e Si el recubrimiento lateral para barra de @ 3.6 cm 0 menores, perpendicular
al plano del gancho, es mayor o igual a 64 mm, y para ganchos de 90°, el
recubrimiento sobre la prolongacién de la barra mas alla del gancho no es
MENOra S0 MM ... e 0.7

e Silos ganchos para barras de @ 3.6 cm y menores estan encerrados vertical
u horizontalmente dentro de estribos o estribos cerrados en toda la longitud
de desarrollo, I, Y la separacion de estos estribos no es mayor a 3d,, ... 0.8

e Si no se requiere anclaje o desarrollo para la totalidad del esfuerzo de

fluencia, o si hay mas armadura que la requerida por el analisis

Ag requerida
Ag proporcionada

e Sise utiliza concreto de agregados livianos ..............ccccoiiiiiiiinn. 1.3

e Si se utiliza refuerzo cubierto-resina epoxi ........................... 1.2
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5.2.2 EJEMPLO DE PUENTE LOSA SOBRE VIGA DE HORMIGON ARMADO

Se requiere disefiar un puente apoyado sobre vigas de hormigdn cuya longitud es
18 m, de dos vias. Utilizar concreto de f'c =30 MPa y fy = 420 MPa.El acero
principal debe ser perpendicular al trafico. La carga viva sera la misma que se usoé

en el ejemplo de puente losa.

FIGURA 5.47 Puente losa sobre vigas

P

18m

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
Se propone la siguiente seccion transversal con una separacién entre ejes de 2m.

5.2.2.1 Diseno de la Losa
5.2.2.1.1 Predimensionamiento de la losa

¢ Ancho de la viga

Siendo:
S Espaciamiento entre ejes de las vigas
L Luz del puente

b =0.0157VSL

b =0.0157 V2 18 = 0.399 ~ 0.40m

Por lo tanto, se adopta un ancho de viga b=0.40m.



159

FIGURA 5.48 Seccion Transversal puente

36 i 36 ;
- i M
l:LN | 5=2% )y 5=I% /_,r,.,u.,u..;r _.!
t] [
) T | —
e orsL_l “Ceafragma
] 604 %5 ‘0% (T}
1.0 5=20 210 20 1.0
40 4.0
8.0

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
Espesor de losa

En tableros de concreto que poseen apoyos se tiene un ancho minimo. (literal
5.2.1.4.1).

tmin = 0.175m

Como se tiene una losa con vanos continuos se procede a trabajar con la siguiente

expresion:
S’ Luz libre de la losa entre vigas (espacio de eje a eje menos espesor de la
viga)
S"+ 3000
tmin = 30 > 0.175m
1600 + 3000
tmin = —————— = 153.33 mm = 0.153m
30
t=0.175m

Debido a que el voladizo soporta una barrera de concreto el espesor minimo de la
losa debe ser de 20 cm. (literal 5.2.1.4.2)

Entonces se opta por uniformizar el espesor y tomar 20 cm de espesor minimo.

t=0.20m
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5.2.2.2 Criterios Aplicables
Se trabaja con los siguientes estados limite:

Estos valores de coeficientes se pueden ver en las Tablas 4.14y 4.15
Resistencia | U =n[(1.250 0.90)DC + (1.50 0 0.65)DW + 1.75(LL + IM)]
Servicio | U = n[(1.00)DC + (1.00)DW + 1.00(LL + IM)]

En el literal 5.2.1.10 del presente proyecto se indica que no es necesario investigar

el estado de fatiga en tableros de concreto con vigas multiples.

5.2.2.3 Momentos por cargas a flexion

¢ Momento negativo

La carga que determina el disefio es la carga viva (LL+IM), ya que la carga DC y
DW son menores, se procede a calcular el momento negativo en el apoyo B, y se

toma franjas de losa correspondientes a 1m.
¢ Momento positivo

Nuevamente la carga que determina el disefio es la carga viva (LL+IM), antes que
las cargas por peso propio y carga de carril. EI maximo momento se obtiene a 0.4L

de un apoyo exterior, igualmente se toma franjas de 1m.
5.2.2.3.1 Carga Muerta (DC)

T T kN
Wiosa = 0.20m « 1.0m » 2.447 — = 0.489 — = 4.80 —

Para el peso de la barrera se utiliza la misma barrera de concreto que se uso en el

puente losa.

FIGURA 5.49 Centro de Gravedad de barrera de concreto

Centro de Gravedad

0.328

0.13

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
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Whyarrera = 470 kg = 0.47 T = 4.61 kN

Se puede ver que el peso de la barrera va a ser aplicado a 0.13m de la cara

izquierda.
Para resolver la losa continua sobre 4 apoyos se puede utilizar el programa Ftool.

FIGURA 5.50 Cargas de losa y barrera de concreto

i<}
o
~

‘ 0.489 tfim 0.489 tifm 0.489 tifm 0.489 tifm ‘

C2RR R RRRR AR AR AR AN AN RR AR A AR RRRRRRRRRARAAARRARE
’ M‘“ ;tm som <‘ Dﬁﬁh

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

FIGURA 5.51 Momentos Positivos y Negativos de losa debido a carga muerta

-0.653 -0.653

-0.183

-0.065 -0.065
» w\ 00% “hoos

0

0180

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
¢ Momentos negativos
Mpe = —0.065T.m = —0.64 kN.m (Enel eje B)
Mpc = —0.036 T.m = —0.35 kN.m (izquierda de B)
Mpc = 0.023T.m = 0.23 kN.m (derecha de B)
¢ Momento positivo
Mpeoar = —0.183 T.m = 1.80 kN.m

Para la factorizacion de cargas para el estado Limite de Resistencia I, este valor de

momento negativo se multiplica por 0.9 para obtener el maximo momento positivo.
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5.2.2.3.2 Carga por superficie de Rodadura (DW)

T kN
Wassairo = 011—=108 —

FIGURA 5.52 Carga de asfalto sobre losa

0.110 tifm 0.110 ti/m 0.110 tfim 0110 tm 0.110 tifm 0.110 tfim

I o mmnnnnAAEEE NIy
boel Town] ool

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

FIGURA 5.53 Momentos Positivos y Negativos debido a superficie de rodadura

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
¢ Momentos negativos
Mpy = —0.040T.m = 0.39 kN.m (En el eje B)
Mpy = —0.018 T.m = 0.18 kN.m (izquierda de B)
Mpy, = —0.020 T.m = 0.20 kN.m (derecha de B)
¢ Momento positivo
Mpcoar = 0.025T.m = 0.24 kN.m

5.2.2.4 Carga Vivay Efecto de carga dinamica (LL+IM)
5.2.2.4.1 Momentos Negativos

Proceso Analitico
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FIGURA 5.54 Linea de influencia de momento para el apoyo B

1.00m J 200m 200m } 200m ‘ 1.00m

I
02667

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

Haciendo uso de la linea de influencia que se encuentra en la figura 5.54 se procede
a calcular el momento debido a carga viva en la seccion de momento negativo
maximo, en este caso el apoyo B, colocando los ejes de carga del camién en las

posiciones mas criticas.

FIGURA 5.55 Posiciones Criticas del camion

10.0001f

-—

10.000

-~

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

Las posiciones mas criticas del camion suceden con una separacién del 0.577L del
primer apoyo, seguido de una separacion de 1.80m, aplicando la mitad de la carga
del camion de diseiio MTOP y después 1.20m que es la separacién entre los dos

camiones.

FIGURA 5.56 Linea de influencia en las posiciones criticas

-0.2053
-0.1538

017 o
Lw 15 m———===

-0.0667

0.2667

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

El factor de presencia multiple para un carril cargado es m=1.2 (Tabla 4.2)
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My = (10T * (—0.2053m) + 10 T * (—0.1538)) * 1.2
My =-430T.m = —42.18 kN.m

El factor de presencia multiple para dos carriles cargados es m=1.0 (Tabla 4.2)

M, = (10 T(~0.2053m) + 10 T(~0.1538) + 10 T(0.0178) + 10 T(0.0033)) * 1
M, = —3.38T.m = 33.16 kN.m

El valor mas desfavorable se tiene en el caso de un carril cargado y es -4.30 T.m.
De la Tabla 5.13. se toma el ancho de franja, el cual es:
Ey=1220+025S

Ey =1220 +0.25(2000) = 1720 mm = 1.72 m

Por lo tanto, el momento negativo critico en B, incluyendo el efecto de carga

dinamica del 33% y ancho de franja es:

—4.30
MB(—)(LL+IM) = W * 1.33 = _3.32 T.m = _32.57 kN.m

Ahora como se sabe que la condicion mas critica es de un solo carril cargado se

procede a calcular los momentos en la cara de la viga a la izquierda y derecha.

FIGURA 5.57 Condicion critica de un carril cargado

10.000
4—
10.000

‘ 115m 1.80m |

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
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FIGURA 5.58 Diagrama de momentos en la losa por carga viva critica

-3.591

2,082 | =%76

RET D\&lw

2.823 2655

-0.941

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
Entonces:

Utilizando un factor de presencia multiple de 1.2 para un carril cargado (Tabla 4.2)

y un 33% de incremento por carga dinamica.

1.2 % 1.33 _
M yr+m) = —3.591 * 77 = —3.32T.m = 32.57 kN.m (en el eje B)
1.2 % 1.33 _
M y(LL+1M) izg. = —2.082 * 77 = —1.93T.m = 18.93 kN.m (izq.de B)
1.2%1.33
M y@wL+im) der. = —2.276 * I = —2.12T.m = 20.79 kN.m (der.de B)

TABLA 5.15 Resumen de momentos negativos por cargas en B

M{-)izq | M(-)ejeB M(-) der g
S pe Resistencia |
[T.m] [T.m] [T.m]
Losa+ barrera |DC -0.036 -0.065 0.023 1.25
Asfalto Dw -0.018 -0.04 -0.02) 1.50
Carga viva LL+ M -1.93 -3.32 -2.12 1.75

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
Para el Estado Limite de Resistencia | (literal 4.8)
e EnelejeB
M, = 1.25(-0.065) + 1.50(—0.04) + 1.75(—3.32) = —5.95 T.m = —58.37 kN.m
e Caralzquierda de B

M, = 1.25(—0.036) + 1.50(—0.018) + 1.75(—1.93) = —3.45 T.m = 33.84 kN.m
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e Cara Derechade B
M, = 1.25(0.023) + 1.50(—0.02) + 1.75(—2.12) = =3.70 T.m = 36.30 kN.m

5.2.2.4.2 Momento Positivo

Método Analitico

Para realizar este proceso analitico se utiliza la linea de influencia por momento en

la seccidon donde ocurre el momento maximo a 0.4 L.

FIGURA 5.59 Linea de influencia para el momento maximo 0.4 L

-0.4933

-0.0267
—

‘6 100m %l» 0.80 mif ! 200 m |

0.4083

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

FIGURA 5.60 Posiciones criticas del camoén

|>D 80m Jl 1.80m I 120m | 180m !

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

10.000 tf
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<«

Las posiciones mas criticas del camion suceden con una separacion del 0.4L del
primer apoyo, seguido de una separacion de 1.80m, aplicando la mitad de la carga
del camion de disefio que usa el MTOP y después 1.20m que es la separacion entre

los dos camiones.
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FIGURA 5.61 Linea de influencia en las posiciones criticas

-0.4933

-0 [1515 00120 -0.0267
—_—y

l iy A 00102 L%

0.4083

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
El factor de presencia multiple para un carril cargado es m=1.2 (Tabla 4.2)

My, = (10T * (0.4083m) + 10 T * (=0.0616)) * 1.2 = 4.16 T.m = 40.81 kN.m

El factor de presencia multiple para dos carriles cargados es m=1.0 (Tabla 4.2)

M4y = (10 T(0.4083m) + 10 T(—0.0616) + 10 T(—0.0120) + 10 T(0.0102)) = 1
M4y = 3.45T.m = 33.84 kN.m
El valor mas desfavorable se tiene en el caso de un carril cargado y es 4.16 T.m.
De la Tabla 5.13. podemos tomar el ancho de franja, el cual es:
Ey =660+ 0555 = 666 + 0.55(2000) = 1760 mm = 1.76 m

Por lo tanto, el momento positivo, incluyendo el efecto de carga dinamica del 33%

y ancho de franja es:

4.16

TABLA 5.16 Resumen de momentos positivos

M(+) N
Carga Tipo Resistencia
[T.m] 1
Losa+ barrera |DC -0.183 0.50
Asfalto Dwy 0.025 1.50
Carga viva LL+IM 3.14 1.75

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
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Para el Estado Limite de Resistencia | (literal 4.8)
M, = 0.9(—0.183) + 1.50(0.025) + 1.75(3.14) = 5.37T.m = 52.68 kN.m

5.2.2.5 Calculo del Acero

5.2.2.5.1 Acero Negativo Perpendicular al Trafico
Se utiliza el mayor momento negativo entre las dos caras del Apoyo B, en este

Ccaso:
M, =-3.70T.m = —36.30 kN.m

Utilizando un recubrimiento r = 5cm (Ver tabla 5.3 acero perpendicular) y una varilla

de acero de 14 mm, se tiene:

1.40cm
2

z=5cm+ =5.70cm

FIGURA 5.62 Ubicacion del acero principal negativo

570 cm

—
- _~49.30 cm 20 cm

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
d=20-570=1430cm
El acero se calcula como en el literal 5.1.3.3.3 puente losa.
Asy =7.24 cm?
a = 0.165(7.24) = 1.20 cm

5—1'54—021 0.20
—7.24— . m = U. m

Por lo tanto, se debe usar 19 14mm @ 0.20 m.
¢ As minimo

La cantidad de acero debe ser capaz de resistir el menor valor de 1.1Mcr y 1.33Mu.
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Los valores de fr y Sc se calculan de la misma forma que se calculé en los ejercicios

de puentes losa.
o 11M, =11=x*fr=*Sc

kg
cm?

1.1 M, =1.1%3481 * 6666.67 cm3 = 2.55 T.m = 25.02 kN.m

e 1.33M,
133 M, = 1.33%3.70 = 492 T.m = 48.27 kN.m

El menor valor entre los dos casos es 2.55 T.m, la cantidad de acero calculado es

7.24 cm? y resiste un M, = 3.70 T.m
Porloque 3.70T.m > 255T.m ok.

5.2.2.5.2 Acero Positivo Perpendicular al Trafico
M, =537T.m =52.68kN.m

Utilizando un recubrimiento r=2.5cm (Ver tabla 5.3 acero perpendicular) y una

varilla de acero de 14 mm, se tiene:

1.40cm
z=25cm+ > =32cm

FIGURA 5.63 Ubicacion del acero principal positivo

|

// 16.51 cm20 em

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
d=20-3.20=16.80cm
Ascyy = 8.84 cm?

a = 0.165(8.84) = 1.46 cm
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5—1'54—0174 0.17
~gg4  rmELALmM

Por lo tanto, se debe usar 19 14mm @ 0.17 m.
¢ As minimo

La cantidad de acero debe ser capaz de resistir el menor valor de 1.1 Mcry 1.33
Mu.

o 1IM, =11%fr+Sc=255T.m =25.02kN.m
e 133M,=133%x537=714T.m =70.04kN.m

El menor valor entre los dos casos es 2.55T.m, la cantidad de acero calculado

es 8.84 cm? y resiste un M, = 5.37 T.m
Porloque 537T.m > 255T.m ok.
o As de temperatura

750+8000+200 _ . mm?__ _ cm® )
2(8000 + 200) 420 ' = L= (en cada cara)

AStem =

cm? cm? cm?
233— < 1.74— < 12.70—— No cumple
m m m

2
Por lo tanto se usara 2.33 %

Suponiendo varillas de 10 mm la separacién sera:

_079_ .,
$=o33” oM

Estos valores deben ser probados con lo que se estipula en el literal 5.1.2.5.4.
Spiy =3%t=3%02=0.60m
Smax = 0.45m
034m<045m<0.60m OK
Por lo tanto, se debe usar 19 10 mm @ 0.34 m.

El acero de temperatura se debe colocar paralelo al trafico en la parte superior.
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e As de distribucion

o = 020 _ 3810 _ oo s 670 o ¢t 679% (5.4)
= = = — tomamos
TS V1600 0 ’ ’

S Distancia entre vigas (S=2-0.4 =1.60 m)

ASyepare = 0.67 * 8.84 cm? = 5.92 cm?

Suponiendo varillas de @ = 12 mm la separacion sera:

0.19m<045m<3t=060m OK
Por lo tanto, se debe usar 19 12mm @ 0.19 m.

5.2.2.6 Distribucion de Acero en la losa

FIGURA 5.64 Distribucion de Acero en losa (Puente viga losa)

As (-] 14mm @ 0.20n
As temp & 10 mm @0.34m i-) pnnc E mm @ 0.20m

"
o o

A b, & 1
s distrib, @ 12mm @ 0.1%m As (+) princ, @ 14mm @ 0.17m

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

5.2.2.7 Revision de Fisuracion por distribucién de armadura
5.2.2.7.1 Acero Principal Negativo

¢ Momento actuante

Usando la seccidn agrietada y una franja de 0.20 m de ancho, para el disefio por

estado limite de Servicio | (literal 4.2) , n = npngn; = 1
M, = 1[ 1.0 (0.023) + 1.0(—0.02) + 1.0 (—2.12)]

T.m kN.m
M =-212 — =20.80 ——
m m

Para un ancho tributario de 0.20m:



T.m
M, =-2.12 — *0.20m =—-042T.m =4.12kN.m

FIGURA 5.65 Ancho de franja acero negativo

17 1@ 14mm @ 0.20m
‘ ©
©

20 cm

20cm

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

¢ Ubicacion del eje neutro

E,  2.04x10°

- S 701 ~7
"= E. T 290.709  10°

1.4
dc =5 cm+76m =5.70cm

FIGURA 5.66 Ubicacion el eje neutro acero negativo

lllll

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
Age = 7 % 1.54 = 10.78 cm?

20y (%) = 10.78 (14.30 — y)
y=342cm

Esfuerzo de acero bajo cargas de servicio

172
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El brazo que existe entre las cargas es j.

3.42
j= d—%= 14'30_T= 13.16 cm

Por lo tanto, el esfuerzo del acero es:
kg kg

_ M _ 042107 =2072.39 < 0.6 fy = 2520 Ok
fss = A T T316- 184 2072395 <06/y = cm?

e Separacion maxima de la armadura

5.70

> 157
0.7(20 — 5.70) cm

Bs=1+
Como es acero de fondo, y, = 1.00 (Condicién de exposicion clase 1).

s - 1230001 2(5.70) = 26.40 cm > 20 cm Ok
max = 1577207239 A0) = sbabem cm

5.2.2.7.2 Acero Principal Positivo
e Momento actuante
Usando la seccién agrietada y una franja de 0.17 m de ancho, para el disefio por
estado limite de Servicio |, n = npnzn; =1
Mg = 1[ 1.0 (—0.183) + 1.0(0.025) + 1.0 (3.14)]

T.m kN.m
M, =298 — =29.23 ——
m m

Para un ancho tributario de 0.17 m:

T.m
M, = 2.98 — *0.17m =051T.m=5kN.m

FIGURA 5.67 Ancho de franja acero positivo

17 cm

20cm

1@14mm@017J

dc

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
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e Ubicacion del eje neutro
E, 2.04 % 10°
=722 =7

"= T 282374+10°

1.4
dc =25cm+ TCm =3.20cm

FIGURA 5.68 Ubicacion del eje neutro acero positivo

AT —

131 4 o 01
84 omi=10 TS

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
Ay = 7 % 1.54 = 10.78 cm?

17y (%) = 10.78 (16.80 — y)

y=4.02cm

Esfuerzo de acero bajo cargas de servicio

El brazo que existe entre las cargas es j.
4,
16.80 ———= 1546 cm

. y
= d —_——=
J 3
Por lo tanto, el esfuerzo del acero es:
M, 0.51 % 10° kg kg
=2142.10— < 0.6 fy = 2520— Ok
cm cm

fs =T A = 1546+ 1.54

Separacion maxima de la armadura
3.20
=127cm

Bs =1+ 0700=-320)
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Como es acero de fondo, y, = 1.00 (Condicién de exposicion clase 1).

123000 (1)

Smax = 127 +2142.10 2(3.20) =38.80cm > 17 cm Ok

5.2.2.8 Diseiio de Viga Principal Interior

5.2.2.8.1 Predimensionamiento

De la Tabla 5.12 se obtiene lo siguiente:

Rpmin = 0.07L = 0.07(18m) = 1.26m ~ 1.30m

FIGURA 5.69 Viga “T” principal interior

2.00m 8
(7 - =
| Led| =
i,
Il
i
|
| |
| =
— I
0.4

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

Se toma una altura h=1.30m, y la altura del diafragma hd=0.95m.

5.2.2.8.2 Momentos de flexion por cargas en viga interior
Todos los momentos se deben calcular a la misma distancia del momento maximo
por carga viva, esta distancia es 0.72m del centro de luz u 8.28 m del apoyo. De

igual forma que se calculd en el puente losa.

Suponiendo vigas diafragmas en apoyos y en el centro de luz, se tiene:

o Cargas Distribuidas

T T
Wiosa = 0.20 m » 2m  2.447 — = 0.98— = 9.61 —

T T
W,.0q = 1.10m  0.40m * 2.447 — = 1.08 — = 10.59 —
9 m3 m m
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T kN
Weartelas = 2(0.5m * 0.15m * 0.23m) * 2.447 = 0.08a =0.78 P

T kN
Wpe =098 +1.08 + 0.08 = 2.14— = 20.99 —
m m

2

Mpeq = 19.26(8.28) — 2.14 * < ) =86.12T.m = 844.84 kN.m

e Cargas Puntuales

Si se coloca 3 diafragmas, de los cuales dos se encuentran en los apoyos y uno en

la mitad se tiene:
Puiafragma = (1.30 — 0.15 - 0.20)(2 — 0.40)(0.25)(2.447) = 093 T = 9.12 kN
Mpc, = 1.39(8.28) — 0.93(8.28) = 3.85T.m = 35.12 kN.m

Mpe = Mpey + Mpe, = 86.12 + 3.85 = 89.97 ~ 90 T.m = 882.9 kN.m

e Carga por asfalto (DW)

T kN
Wasy = 0.05 %2 *2.25 = 0.225— = 2.21 —

2

Mpy, = 2.02(8.28) — 0.225 * ( ) =9.05T.m = 88.78 kN.m

e Carga vivay efecto de carga dinamica (LL+IM)

Para este caso se puede ir al Anexo 1 (Momentos y Reacciones maximas), donde

segun la luz se obtiene el momento generado por el camién de disefo.

M i+1my = 237.78 T.m a 0.72m del centro de luz

5.2.2.8.3 Distribucion de cargas vivas

e Caso de un carril cargado

Para poder comprobar esta distribuciéon se puede ir al Anexo 4 en donde se

encuentran estas ecuaciones y respectivos casos:

S 0.4 S 0.3 K 0.1
= 0.06 (—) (—) 9
g 4300/ D) \ie
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] Ky \01
Calculo de (ﬁ)

S

FIGURA 5.70 Viga T (Propiedades)

2.00m

N
J\r .

=1.30

1.10m
h

0.4

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

E..
= 292 _ 1 tienen el mismo material
Elosa
0.40 = 1.103 4
Lyiga = — 1 = 0.0443 m

Ayigq = 0.40 * 1.10 = 0.44 m?
eg =0.65m

K

o = N(lyiga + Aviga * €g?) = 1[0.0443 + 0.44 * 0.65%] = 0.23m*

Entonces:

K, 0'1_< 0.23 )0-1_104
Led) \18x0.203)

2000)0-4 ( 2000

0.3
4300 18000) * 1.04 = 045

g = 0.06 + (
e Caso de dos carriles cargados

S 106 6\02 7 0.1
_ o) (L
g=0075+ (2900) (L) <Lts3>

2000)"-6 ( 2000
2900 18000

0.2
g =0.075 + ( ) 1.04 = 0.60 (critico)
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Mieny = 0.60 * 237.78 = 142.66 T.m = 1399.49 kN.m

5.2.2.8.4 Resumen de Momento Positivos

TABLA 5.17 Resumen de momentos positivos

Carga [h::} g9
Resistencial |Serviciol |Fatigal
DC 50 1.25 1.0 0.0
DW 9.05 1.50 1.0 0.0
LL#IM 142.66 1.75 1.0 1.5

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

5.2.2.8.5 Calculo de Acero Principal

Para resistencia | se toma: n = npngn; =1 (Ver literal 4.2)
My = n[1.25 Mp¢ + 1.5 Mpy, + 1.75 M)
My = 1[1.25 (90) + 1.5 (9.05) + 1.75 (142.66)]
My = 375.73T.m = 3685.91 kN.m

FIGURA 5.71 Viga “T” Propiedades

b=2.00 m

1.30m

h=

bw=0.40m

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
Suponiendoc =t = 0.20m

a=0.85¢c=0.85%0.20=0.17m
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sid ~ 0.85h = 0.85(1.30) = 1.10m

M, 375.73 * 10° 5
Ag = = T~ = 97.93 cm
09+ f,*(d=3) 0.9+4200+(110 -3
Ay 9793 0.0044
P=pd = 200+110 =
pfyd 1.18 * 0.0044 * 4200 * 110
c=1.18+« = =9.40cm < 20cm

0.85f'c 0.85 * 300

Por lo tanto, se disefiara como viga rectangular.

375.73 = 10° ,
s = . = 93.65cm
0.9 * 4200 * (110 —7)
a=A=00824A = 93.65 % 0.0824 = 7.72 cm
085 f/«b $ ' ' '

Sise usa 12 @ 32mm, A; = 96.48cm?

Por lo tanto, se usara 12 @ 32mm, con la distribucion que se muestra en la siguiente

figura, estribos de @ 12mm y un recubrimiento r=5cm.

FIGURA 5.72 Distribucion de Aceros

0.40 m

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
Célculo de z:
Siendo A = 8.04 cm? se tiene:
12A(z) = 4A(9.4cm) + 4A(25.4cm) + 2A(7.8cm) + 2A(23.8cm)
z=17cm

d=130cm —17cm =113 cm = 110 cm
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e As minimo
Cantidad de acero debe ser capaz de resistir el menor valor de 1.1 Mcr y 1.33 Mu.
Los valores de fry Sc se calculan de la misma manera que en ejercicio puente losa.

e 1.1M, =1.1%fr=Sc=1.1%3481%563.33%10% =215.70 T.m =
2116.02 kN.m
e 1.33M,

1.33M,, = 1.33 ¥ 375.73 = 499.72 T.m = 4902.25 kN.m

El menor valor entre los dos casos es 215.70 T.m, la cantidad de acero calculado

es 93.65 cm? y resiste un M, = 375.73T.m
Porlo que 375.73T.m > 215.70T.m  ok.
Por lo tanto, se usara 12 @ 32mm.
5.2.2.8.6 Armadura de contraccion y temperatura
750 x 400 = 1300 mm? cm?

ASyor = = 273.10 =273 — d
Stem = 2200 + 1300) * 420 m_ (encadacara)

cm? cm? cm?
233 ——< 2.73—< 12.70—— 0Ok
m m m

El espacio es S = 130cm — 24cm — 20cm = 86 cm

cm?

ASiom = 2.73 o 0.86 m = 2.34cm? por cara

Si se usa varillas de @ 18mm, As = 2.54 cm?
Soax=3%t=3%040=12m

$=043m
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FIGURA 5.73 Distribucion de acero de temperatura y principal de la viga

— 208 1A T
F, S8 Tamm

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

5.2.2.8.7 Revision de fisuracion por distribucion de armadura

¢ Momento Actuante

Usando la seccién agrietada, para el disefio por estado limite de Servicio | (literal
4.8), n = npnzn; = 1 (literal 4.2)

T.m kN.m
M, = 1[ 1.0 (90) + 1.0(9.05) + 1.0 (142.66)] = 241.71 e = 2371.18 —

e Ubicacion del eje Neutro

_E__204%10°
"= E T200709+108 T T

dc = recubrimiento + Qestribo + 5

=78cm

dc=5cm+1.2cm +

dl =130cm — 7.8cm = 122.2 cm > 1m .. se nesecita Agy

dl _ 122.22 cm

7 T =61.11cm
As + Aps
Ag, = 0.3(de — 760) < Tp

9648 + 0

Age 2 03(1060 — 760) < —



Age =90 mm? < 2412 mm?
Ag = 0.90 cm?/m por cara
Agr = 0.90 cm?
Se usara 1 @ 12 mm como acero de piel.

FIGURA 5.74 Ubicacion del Eje neutro

b=2.00m

¥ 3
3cm &

1

e e -

—

L1 sl

bw=0.40m

Ref=T D ETER TS M —

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
Ay, =7 % 96.48 = 675.36 cm?

200y (%’) = 675.36 (113 — y)

y=2445cm
o Esfuerzo de acero principal bajo cargas de servicio

. y 24.45
j =d—§= 113_T= 104.85 cm

Por lo tanto, el esfuerzo del acero es:

My 24171%10° kg
" j*As;  104.85%96.48

fss

e Separacion maxima de la armadura

dc 7.8

Y R I —
Bs =1+ 07t—ao - 1t o7(30 =78

kg

=1.09cm

=238940—— < 0.6 = 2520— 0k
cm? fy cm?

182
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Como es acero de fondo, y, = 1.00 (Condicién de exposicion clase 1).

123000 (1)

s =22 9(78) =31.62 5cm Ok
max = 7092238940 205 cm > > cm

5.2.2.8.8 Fatiga
e Carga de Fatiga

Para la carga de fatiga se considera un camién de disefio con una separacion de
9m entre los ejes de 20 ton, ocupando una sola via y sin aplicar un factor de

presencia multiple.

FIGURA 5.75 Carga de fatiga

20T 20T 5T

v

e 9 9 g

1.76 1.76

‘ 1810 T 69T
ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

Para poder saber el momento que produce el camién usado por el MTOP se puede

ir al Anexo 1 (Momento Fatiga) y observando la luz del puente se tiene:

Considerando la siguiente distribucion para un solo carril y eliminando el factor de

presencia multiple 1.2:

0.457
Ifat = ? = 0.38

My, = (0.38) = (125.93) = 47.85 T.m = 469.41 kN.m

Disefio de Fatiga |, n = npngn; = 1 (literal 4.2)

7 Valor de g para un carril cargado.
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Mg = n[1-5M(LL+1M)]
Mfat =1(1.5%47.85) = 71.78 T.m = 704.16 kN.m
e Seccion Fisurada

Se utiliza la seccidn fisurada si la suma de esfuerzos debido a cargas permanentes

no factorizadas mas la combinacioén de fatiga |, da como resultado una fuerza de

tension de traccion mayor que 0.25 /f'c [MPal.

k
frrace = 0.25 %30 = 1.37 MPa = 13.97% =137 MPa

M'tqe = Mpc + Mpy + Mpg,

M'¢qe =90 +9.05+ 71.78 = 170.83 T.m = 1675.84 kN.m

_ Mo _17083410° o kg _ o0
frat ==~ = 5g3335108 0 gz = @
Entonces:
kg kg
=30.32— > 13.97—
frat cm? cm?
Se debe usar seccion agrietada.
5.2.2.8.9 Verificacion de Esfuerzos
Ag =12 x8.04 = 96.48 cm?
_ y 24.45
j :d—§= 113—T= 104.85 cm

o Esfuerzo en el refuerzo debido a carga Viva

_ Mpae | 71782100 _ o0 o K9 _ 6o 59 mp
T As+j 9648+10485 = 7 lemz” 7 4

fLL

e Esfuerzo en el refuerzo debido a carga permanente

Mpcspw (90 +9.05) * 10° kg
— - =979.14—= = 96.02 MP
PL™= " hsxj 96.48 + 104.85 cm? ¢

¢ Rango maximo de esfuerzo
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kg kg
finin = 0+ 979.14 —5= 979.14W = 96.02 MPa

kg kg kg
fméx = 70957@ + 97914m = 168871 W = 16561 MPa

El rango maximo de esfuerzos es:

kg kg kg
ff = fméx - fmin = 168871@ - 97914m = 70957@ = 6959 MPa

El rango limite es:

kg  (5.12)
fumite = 1692.73 = 0.33fynin = 1692.73 = 033+ 979.14 = 1369.61 —

flimite > ff

kg kg
1369.61 — > 709.57— Ok
cm? cm?
5.2.2.8.10 Disefio por Corte (Viga Interior)
Cuando la reaccién en direccion del cortante aplicado introduce compresién en la
region extrema, la seccion critica por corte se localiza a una distancia dv desde la

cara interna del apoyo.

FIGURA 5.76 Disefio por corte viga interior

_— Eje deapoyo

-

_— SEeccion crifica por cortante

/

e
b "

L=18m

Dispositive de apoyo —

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
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5.2.2.8.11 Peralte Efectivo por Corte

a .
d, = peralte de corte efectivo = d, — 5= 113 — — = 109.14 cm

No menor que el mayor valor de:
09+d, =0.9%113 =101.70 cm ok
0.72*h =0.72 130 = 93.6 cm ok
La seccidn critica por corte se ubica desde el apoyo:
0.175+1.09=126m

e Carga Muerta (DC)
T kN
Wpe = 2.14—=2099 — ¥ Puiasragma = 093 T = 9.12 kN

FIGURA 5.77 Reacciones en viga debido a carga muerta

NN RN AR R R 2N AR R AR R ARAAAE,
For f

20855 tf
20655 tf

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
T
Vpe = (20.65T — 0.93T) — 1.26m (2.14 E) =17.02T = 16697 kN

e Superficie de Rodadura (DW)

T kN
Wasy =0225—=220 —

FIGURA 5.78 Reacciones en viga debido a carga por superficie de rodadura

0.225 t/m 0.225 tifm 0225 tffm

EPTLLIEELEETE L DL L L DL L DL DL L DL DL DL DL

Fo f

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

2.0251F
2.0251F
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T
Vow = 2.02T — (1.26m * 0.225 a) =1.74T =17.07 kN

CARGA VIVA:
e Camion de diseio

FIGURA 5.79 Reacciones en viga debido a carga de camion

? 26m J‘ 430 m | 430 m ! 2.14m

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

20.000 fF

20.000 17
<

5.000 tF
<

10.317 1f \.I'

34.683 1

V =34.68T = 340.21 kN
e Tandem de diseino

FIGURA 5.80 Reacciones en viga debido a Tandem

'

1.26 m«\% 20 ml
0

12,750 ff
12,750 ff

22.865 tf
2,835 tf
—pif

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
V =2286T = 224.26 kN

e Carga de carril
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FIGURA 5.81 Reacciones en viga debido a carga de carril

0.950 tiim 0.950 tifm

VULLLULDDE DL DLDLDDE DL LD L DL LD DL

5 |

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

7.3051F
8.508 tf

V=740T =72.59 kN
Por lo tanto, el Corte debido a carga viva es:
Vipsm = 34.68(1.33) + 7.40 = 53.52 T = 525.03 kN
e Distribucién en viga interior
Anexo 6 (Distribucion de carga viva para cortante).

Caso de un solo carril cargado:

S
g = 0.36+—7600

~ 036+ 2290 _ 0623
=20 5600 "

Caso de dos carriles cargados:

2

— 02+ ( 5 )
9="4"3600  \10700

2000 ( 2000
3600 1\10700

2
g=02+ ) = 0.72 (critico)

Vipom = 0.72 % (53.52) = 38.53 T = 377.98 kN
Para resistencia | se toma: n = npnzn; =1
V, = n[1.25 Ve + 1.5 Vpy + 1.75 Vi pimy]
V, = 1[1.25 (17.02) + 1.5 (1.74) + 1.75 (38.53)]

V, =91.31 T = 895.75 kN



5.2.2.8.12 Disefio de Estribos en la seccion critica

V, =91.31 T = 895.75 kN
Cortante resistente
V=0V,
El V;, debe ser el menor entre:

Vo=V +V, +V,
V, = 0.25f"ch,d, +V,

V. = 0.00016+/f"ch,d, = 0.16 * V30 * 400 * 1091 = 382508.40 N

V. =38.28T = 375.53 kN
Cortante nominal resistente del acero

Con 6 = 45° y un angulo de inclinacién de estribo de a = 90°

- Av};ydv
Asumiendo un espaciamiento s=20 cm y estribos 2 ramas @ 14 mm.
V= 308 420 * 1091

= 70624092 N
s 200

V, =70.87 T = 695.23 kN
¢ Componente nominal de la fuerza de pretensado Vp=0
El menor valor de:

V, =38.28T +70.87T + 0 = 109.15T = 1070.76 kN

189

(5.31)

(5.32)

(5.33)

(5.34)

(5.38)

V, =0.25%30 %400 * 10919 + 0 = 3275700 N = 328.75 T = 3225.04 kN

V, =109.15T = 1070.76 kN

5.2.2.8.13 Cortante Resistente total
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V. =0.9(109.15T) = 98.24T > 91.31T ok

5.2.2.8.14 Refuerzo transversal minimo

b,S :
A, = 0.083/f'c ¥ — (5.40)
fy

400 = 200
A, = 0.083 V30 * 0 = 86.59 mm? = 0.87 cm?

A, = 0.87 cm? < 3.08 cm? ok

5.2.2.8.15 Espaciamiento maximo del refuerzo transversal

3 |Vu - (/)Vp| (5.41)
" " gb,d,
No existe acero de preesfuerzo v, = 0

- 91310 kg — 23229 _ 208 mp
T 09+%40cm *109.19cm 0 emz T~ @

vu

Si v, < 0.125f'c, entonces:
Smax = 0.8d, < 60cm

Si v, = 0.125f"c, entonces:

Smax = 0.4d, < 30cm
kg kg kg
v, = 23.22— < 0.125 (300—) = 37.5—— =3.68 MPa
cm? cm? cm?

Smax = 0.8 x dv = 0.8 * 1091.9mm = 873.52 mm = 87.35cm
S =20cm < S;a = 60 cm ok

A una distancia de 1.26 m del apoyo usar estribos @ 14 mm @ 0.20m
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FIGURA 5.82 Viga Principal Interior

— A5 procesn coresnicn o
s

¥y = - #
e 2T
A= RIZmm  —., o~ 2@ 18 rmm
o b
—
— A= 17 B3Zmm

Esiribos @ T4mon i 0.20
[ auna disancia da 1.26 m del e de apoyo]

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

5.2.2.9 Diseio de Viga Principal Exterior
5.2.2.9.1 Momento de Flexion por cargas
Todos los momentos se calculan a una distancia de 0.72 m del centro de luz u 8.28

m del apoyo, estos momentos se calculan igual que en el ejercicio puente losa.
e Carga Muerta (DC)

FIGURA 5.83 Viga Principal Exterior

n

Cafragma b=02%5m
ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
o Cargas Distribuidas

Se usa la misma barrera del ejercicio puente losa.

T kN
Wlosa = Ogga =961 ?
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T kN
inga = 108a = 1059 W

T kN
Wcartelas = 008a = 078 ?

Wyarrera = 047 T = 4.61 kN

T kN
Wpe = 0.98 + 1.08 + 0.08 + 0.47 = 2.61a = 25.60 poo

2

Mpeq = 23.49(8.28) — 2.61 * ( > =105.02T.m = 1030.25 kN.m

e Cargas Puntuales

Si se coloca 3 diafragmas, de los cuales dos se encuentran en los apoyos y uno en

la mitad se tiene:
Paiafragma = (1.30 = 0.15 — 0.20)(1 — 0.20)(0.25)(2.447) = 0.46 T = 4.51 kN
Mpc, = 0.69(8.28) — 0.46(8.28) = 1.90 T.m = 18.64 kN.m
Mpc = Mpcq + Mpey = 105.02 + 1.90 = 106.92 T.m = 1048.89 kN.m

e Carga por asfalto (DW)

T kN
Wasy = 0.05% 1.6 %2.25 = 0.18— = 1.77 —

2

Mpy, = 1.62(8.28) — 0.18 * ( ) =724T.m=7102kN.m

e Carga vivay efecto de carga dinamica (LL+IM)

Para este caso se puede ir al Anexo 1 (Momentos y Reacciones maximas), donde

segun la luz se obtiene el momento generado por el camion de disefio.
M eimy = 237.78 T.m = 2332.62 kN.m a 0.72m del centro de luz
El % de momentos g que se distribuye a una viga exterior es (Ver Anexo 5):

e Un carril de diseino (regla de la palanca)
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FIGURA 5.84 Viga interior con carga de camion

! A, o
L 1.80 e

\|/ —— Buponer Articulacion

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

R —(2+0'2><P)—055P
A7\2" 2 /\2)7 ™

Por lo tanto, g = 0.55, este factor sera usado en el disefio por fatiga ya que no esta
afectado por la presencia multiple. Para los estados limite de Resistencia | y

Servicio se incluira el factor de presencia multiple m=1.2.
g =1.2%0.55=0.66
o Dos carriles cargados
Ver Anexo 5.
g = € * Jinterior

e

e=0.77+2800

— 077+ 229 _ 0984
¢= o800

g = 0.608 x 0.984 = 0.59
¢ Puente Viga y Losa con diafragmas rigidamente conectados

Un carril cargado

8 Ver en el literal 5.2.2.8.3 (g critico)
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FIGURA 5.85 Distribucion de cargas en un carril cargado

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

&_I_Xextze

R = —_
NB sz

1 3%2

R:— _—
AETEENEE)

0.55

Si se usa un factor de presencia multiple m=1.2.
g=R*m=055%12=0.66

Dos carriles cargados

Se escoge un ancho de carril de 3.60m

FIGURA 5.86 Distribucion de cargas en dos carriles cargados

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

2 3(2-150)
R=—+—m41+7-—=
47" 2[32 + 12]

0.57
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Usando un factor de presencia multiple m=1.
g=R*m=057%1=0.57
El factor de distribucion critico es:
g =0.66
Para el estado limite de Resistencia | se escoge el factor de distribucion critico.

Mpsm = 237.78 T.m * 0.66 = 156.94 T.m = 1539.58 kN.m

5.2.2.9.2 Momento de Disefio para estado limite de Resistencia |

Para resistencia | se toma: n = npngn; =1
My =n[1.25 Mpc + 1.5 Mpy, + 1.75 My 41)]
My = 1[1.25 (106.92) + 1.5 (7.24) + 1.75 (156.94)]
My =41915T.m =4111.86 kN.m

5.2.2.9.3 Calculo del Acero principal como viga T
FIGURA 5.87 Viga principal Exterior

Diwiragne J 280

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
beff=b=2m
Suponiendoc =t =0.20m
a=0.85c=0.85%020=0.17m

sid ~ 0.85h = 0.85(1.30) = 1.10 m
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419.15 105
A = = 109.24 cm?
’ 09*4200*(110—2)
' 2
A, 109.24
= 0.005

P =bd = 200110

pfyd  1.18%0.005 %4200 * 110

=1.18 =
¢ " 0.85f7c 0.85 * 300

= 10.68cm < 20cm

Por lo tanto, se disefiara como viga rectangular.

419.15  10° ,
s = oy = 104.53 cm
0.9 * 4200 * (110 — 7)
Ag * fy
a=——"2Y _—008244, = 0.0824 « 10453 = 8.61 cm
0.85=f/*b

Sise usa 13 @ 32mm, Ay = 104.52cm?

Por lo tanto, se usara 13 @ 32mm, con la distribucion que se muestra en la siguiente

figura, estribos de @ 12mm y un recubrimiento r=5cm.

23

0.40

FIGURA 5.88 Distribucion de Aceros

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
Célculo de z:
Siendo 4 = 8.04 cm? se tiene:
13A4(2) = 4A(9.4cm) + 7A(25.4cm) + 2A(7.8cm) - z = 17.76 cm
d =130cm —17.76cm = 112.24 cm = 110 cm

e As minimo
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La cantidad de acero debe ser capaz de resistir el menor valor de 1.1 Mcry 1.33
Mu.

e 1.1M, =1.1%fr=Sc=1.2x3481+563.33%10% =23531T.m =
2308.39 kN.m
e 1.33M,

1.33M,, = 1.33 ¥ 419.15 = 557.47 T.m = 5468.78 kN.m

El menor valor entre los dos casos es 235.31 T.m, la cantidad de acero calculado

es 104.53 cm? y resiste un M,, = 419.15T.m
Porlo que 41290 T.m > 223.55T.m  ok.
Por lo tanto, se usara 13 @ 32mm.

5.2.2.9.4 Armadura de contraccion y temperatura

4 _750%400+ 1300 273 1Omm2 273 cm? p
Stem = 20200 + 1300) =420 < = 2.73— - (en cada cara)

cm? cm? cm?
233 ——< 2.73—< 12.70— 0k
m m m

El espacio es S = 130cm — 24cm — 20cm = 86 cm

cm?

Astem = 2.73—

* 0.86 m = 2.34cm? por cara

Si se usa varillas de @ 18mm, As = 2.54 cm?
Soax=3%t=3%040=12m
S=043m

FIGURA 5.89 Distribucion de acero de temperatura y principal de la viga

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
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5.2.2.9.5 Revision de fisuracion por distribucion de armadura
e Momento Actuante
Usando la seccion agrietada, para el disefio por estado limite de Servicio |, n =
nDanI = 1
Mg = 1[ 1.0 (106.92) + 1.0(7.24) + 1.0 (156.94)]

T.m N.m
M, =271.10 — = 2659.49 ——
m m

e Ubicacion del eje Neutro

E,  2.04x10°

- e _ 701 ~7
"= E. T 290709 * 10°

m
dc=5cm+1.2cm + > =78cm

dl =130cm — 7.8cm = 122.2 cm > 1m .. se nesecita Ay,

dl _ 122.22 cm 6111
7 = 3 =61.11cm
Age = 0.90 cm?

Se usara 1 @ 12 mm como acero de piel.

El calculo del acero de piel es el mismo que se realiz6 en la viga interior.

FIGURA 5.90 Ubicacion del Eje neutro

E=200m

=122 £y

112 2o
iy

0

TG &m

1

"bw=0 40m

=T Rl
=T fdond  —

=i

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
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Ay = Area de acero *n
Ay, Area de seccién de acero transformada:
n relacion modular

Ag = 7 % 104.52 = 731.64 cm?

200y (g) = 731.64 (112.24 — y)

y=2523cm
o Esfuerzo de acero principal bajo cargas de servicio

25.23
j=d-— % =112.24 — 3= 103.83cm

Por lo tanto, el esfuerzo del acero es:

Mg 27110+ 10° 10808 X9~ 06 ro— 2520 K9 o0
= 7w A T 10383+ 10452~ SA9B08 5 <06/y=252005

fss

e Separacion maxima de la armadura

dc 7.8

Bs =1+ 07t—ao - 1 Y o730 = 7.8)

=1.09cm

Como es acero de fondo, y, = 1.00 (Condicién de exposicion clase 1).

123000 (1)

Smax = m — 2(78) =2957cm >5cm Ok

5.2.2.9.6 Fatiga
e Carga de Fatiga

Para la carga de fatiga se considera un camién de disefio con una separacion de
9m entre los ejes de 20 ton, ocupando una sola via y sin aplicar un factor de

presencia multiple.
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FIGURA 5.91 Carga de fatiga

5T

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

Para poder saber el momento que produce el camién que usa el MTOP se debe ir

al Anexo 1 (Momento Fatiga) y observando la luz del puente se tiene:

Considerando la siguiente distribucion para un solo carril y eliminando el factor de

presencia multiple 1.2:

0.45°
Ifat = ? = 0.38

My = (0.38) % (125.93) = 47.85 T.m = 469.41 kN.m
Disefo de Fatiga |, n = npnzn; = 1 (literal 4.2)
Mgqe = n[1.5M(p41m)]
Mgo = 1(1.5%47.85) = 71.78 T.m = 704.16 kN.m

e Seccion Fisurada

Se utiliza la seccion fisurada si la suma de esfuerzos debido a cargas permanentes

no factorizadas mas la combinacioén de fatiga |, da como resultado una fuerza de

tension de traccion mayor que 0.25 /f'c [MPal.

k
frrace = 0.25 /30 = 1.37 MPa = 13.97% =137 MPa

9 Valor de g para un carril cargado.



M’ = Mpc + Mpy + Mgg,
M’fat =10692+7.24+71.78 = 18594 T.m = 1824.07 kN.m

My 18594105 ko o
Jrat = =g~ T56333-10° ~ Cemz > @

Entonces:

kg kg
ffat = 33m > 1397m

Se debe usar seccion agrietada.

5.2.2.9.7 Verificacidon de Esfuerzos
A; = 13 % 8.04 = 104.52 cm?

25.23
j=d-— % =112.24 — = = 103.83 cm

o Esfuerzo en el refuerzo debido a carga Viva

_ Mpa | _7178x10° 661439 _ 64.86 MP
T Asxj 10452%10383 0 emz O 4

fLL

e Esfuerzo en el refuerzo debido a carga permanente

Mpcspw  (106.92 +7.24) * 10° kg
= = = 1051.94—— = 103.16 MP
As * ] 104.52 * 103.83 cm? 4

e Rango maximo de esfuerzo

kg kg
finin = 0+ 1051.94m = 1051.94m =103.16 MPa

kg kg kg
finax = 661.43 5+ 1051.94W = 1713.37W = 168.02 MPa

El rango maximo de esfuerzos es:
kg kg kg
fr = fmax = fmin = 1713.37W - 1051.94W = 661.43W = 64.86 MPa

El rango limite es:
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k
fiim = 1692.73 — 0.33fin = 1692.73 — 0.33 * 1051.94 = 1345.59 C—ng
fll’mite > ff
kg kg

1345.59 —— > 661.43—— Ok
cm cm

5.2.2.9.8 Disefio por Corte

La seccidn critica por corte se ubica desde el apoyo:
0.175+1.09 =126 m

e Carga muerta

T kN
Wpe = 0.98 + 1.08 + 0.08 + 0.47 = 2.61E = 25.60 p

T kN
Wpe = 2.61—=25.60 — ¥ Puiafragma = 0.93T = 9.12 kN
m m
FIGURA 5.92 Reacciones en viga debido a carga muerta

0.9301f
3017

‘2510ﬂ4m 2610 ti/m 2.610 tifm

202

(5.12)

HlMMMUHllllllllllf&lllllllluMMMMME

E‘T:uﬁnl

@
@
<
&N

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

T
Vpe = (24.88 T — 0.93T) — 1.26m (2.61 a) = 20.66T = 202.67 kN

e Superficie de Rodadura (DW)

T kN
Wasf = 0225& = 221 ?

Vow = 1.74 T = 17.07 kN
Calculado de la misma manera que en la viga interior.
CARGA VIVA:

e Camion de diseio

24885 1f

— b



FIGURA 5.93 Reacciones en viga debido a carga de camion

20.000tf

20.000tF
<«

5.000tF
<«

i

203

430m T

? 26m Jl 4.30m

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

346831

V =34.68T = 340.21 kN
e Tandem de diseino

FIGURA 5.94 Reacciones en viga debido a Tandem

X

12 750 tf
12750 1

10317 1f \;

1 26m->1 20 ml
©

if

2286

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
V =2286T = 224.26 kN

e Carga de carril

FIGURA 5.95 Reacciones en viga debido a carga de carril

0.950 tfim

0.950 ti/m

2635 1f [)

VULTLELDEL DD DEL LU DL DD DD DL LD L))

"fi

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

7.395¢f

V=740T = 72.59 kN

Por lo tanto, el Corte debido a carga viva es:

8.508 tf

i
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Voo = 34.68(1.33) + 7.40 = 53.52 T = 525.03 kN

El % de cortante g que se distribuye a una viga exterior es (Ver Anexo 5):

R —(2+0'2>(P)—055P
Aa7\2 " 2/\2)

Por lo tanto, g = 0.55, este factor sera usado en el disefio por fatiga ya que no esta
afectado por la presencia multiple. Para los estados limite de Resistencia | y

Servicio se incluira el factor de presencia multiple m=1.2.
g =1.2%0.55 = 0.66
e Dos carriles cargados
Ver Anexo 5.
Jin = eginterior

e

2800

g=077+

— 077+ 2% _ 0984
g="7""T5800"

gin = 0.6010 % 0.984 = 0.59
¢ Puente Viga y Losa con diafragmas rigidamente conectados
Un carril cargado

FIGURA 5.96 Distribucion de cargas en un carril cargado

“u\ LL ” H ]

l

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

0 Ver en la literal 5.2.2.8.3 (g critico)



& Xext 2 €

R =
NB sz

1 3%2

R=—F—mm=
TR

0.55

Si se usa un factor de presencia multiple m=1.2.
g=R*m=055%12=0.66

Dos carriles cargados

Se escoge un ancho de carril de 3.60m

FIGURA 5.97 Distribucion de cargas en dos carriles cargados

B E 3 e r = i = ma []
|k

¢ L = L/

[ e e

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

2 3(2-150)
R = -t =
47" 2[32 + 12]

0.57

Usando un factor de presencia multiple m=1.
g=R*m=0.57%1=0.57
El factor de distribucion critico es:

g =0.66
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Para el estado limite de Resistencia | se escoge el factor de distribucion critico.

Visem = 53.52T % 0.66 = 35.32 T = 346.49 kN

5.2.2.9.9 Cortante de disefio para Estado Limite de Resistencia |

Para resistencia | se toma: n = npngn; =1
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Vy = 1[1.25 (20.66) + 1.5 (1.74) + 1.75 (35.32)]
Vy = 90.24 T = 885.25 kN

5.2.2.9.10 Disefio de Estribos en la seccion critica

V, =90.24 T = 885.25 kN
Cortante resistente
V. =0V, (5.31)
V. =38.28T = 375.53 kN
Cortante nominal resistente del acero
Con 6 = 45° y un angulo de inclinacién de estribo de a = 90°
Asumiendo un espaciamiento s=20 cm y estribos 2 ramas @ 14 mm.
V, = 70.87 T = 695.23 kN
e Componente nominal de la fuerza de pretensado Vp=0
El menor valor de:
V, =38.28T + 70.87T + 0 = 109.15T = 1070.76 kN
V, =0.25%30%400*1091.9 + 0= 3275700 N = 328.75 T = 3225.03 kN
V, =109.15T = 1070.76 kN

5.2.2.9.11 Cortante Resistente total
V., =0.9(109.15T) =98.24 T > 90.24 T ok

5.2.2.9.12 Refuerzo transversal minimo

A, = 0.87 cm?
A, = 0.87 cm? < 3.08 cm? ok

5.2.2.9.13 Espaciamiento maximo del refuerzo transversal

No existe acero de preesfuerzo v, = 0

- 90240kg 22969 _ 225 yp
T 09+40cm «10919cm X etmz T < @

Vu
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Si v, < 0.125fc, entonces:
Smax = 0.8d, < 60cm
Si v, = 0.125f"c, entonces:
Smax = 0.4d, < 30cm

kg kg kg
v, = 22.96 —— < 0.125 (300—2> = 37.5—= = 3.68 MPa
cm cm cm

Smax = 0.8 xdv = 0.8 *x 1091.9mm = 873.52 mm = 87.35cm
S =20cm < Spa = 60 cm ok

A una distancia de 1.26 m del apoyo usar estribos @ 14 mm @ 0.20m.

FIGURA 5.98 Viga principal exterior

| 4
7

i

Esniny @ 14w @ 020
1 1 U SR CA B8 125 b e 8 S0l

]
B
i

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

5.2.2.10 Diseno de Losa en voladizo

Los estados limite aplicados en esta seccion seran:
Resistencia I:

U = n[1.25 Dc + 1.5 Dw + 1.75 (LL + IM)]
Evento Extremo Il:

U =n[1.25 Dc + 1.50Dw + 0.5(LL + IM) + 1.00 CT]
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FIGURA 5.99 Barrera a utilizarse

0:15

048

0,81

0285

0075

Wharrera=470 Kg

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
Considerando el momento flector en la cara de la viga se tiene:

FIGURA 5.100 Distribucion de cargas en volado

o

nz

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

5.2.2.10.1 Momentos de flexion por cargas

Para una franja de 1m de ancho

e Carga Muerta (DC)



T kN
Wipsa = 0.20 * 1 % 2.447 = 0.49 — = 4.80 —
m m
0.49 * 0.802
Mpey = ——g——— = 0.04T.m = 039 kN.m

1
Weartela = > *0.23 % 0.15% 2,447 = 0.04T = 0.39 kN.m

Mpey = 0.04 x —— = 0.0030 T.m = 0.029 kN.m

T kN
Woarrera = 047 —=4.80 —

Mpes = 0.47 % (0.80 — 0.13) = 0.31 T.m = 3.04 kN.m
Mpe = 0.04 + 0.0030 + 0.31 = 0.35T.m = 3.43 kN.m

e Superficie de Rodadura (DW)

T kN
Wasf = 011; = 108 W
0.11 * 0.40?
Mpy = ——————=0.008 T.m = 0.07 kN.m

e Carga viva (LL)
Ver Tabla 5.13
E = 1140 + 0.833X

E = 1140 + 0.833(200) = 1306.6 mm = 1.30m

10+ 1.2 % 1.33

e Colision vehicular (CT)
Para este tipo de barreras se debe asumir:

R, =2613T y L.=22m

209
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FIGURA 5.101 Cargas para colision vehicular

Rw=26.13ton

0,81

0.4

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
Mcr = ( Rw )H
T \L, +2H

26.13
Mg = ( =537 ) x0.81 =554T.m = 5434 kN.m

5.2.2.10.2 Calculo del Acero

Para resistencia | se toma: n = npngn; =1
My = 1.25(0.35) + 1.5(0.008) + 1.75(1.23) = 2.61 T.m = 25.69 kN.m
Para Evento Extremo Il se toma: n = npngn; =1
My = 1.25(0.35) + 1.5(0.008) + 1.00(5.54) = 6 T.m = 58.86 kN.m
Por lo tanto, el Estado Limite que rige es el Evento Extremo II.

Se propone usar 29 14mm @ 0.20 m

As(=) = 2 1.54cm? is 4sz
—) = * — = 4 —
S 0.20cm m
Se usara un recubrimiento de 5 cm.
1.4

Z=5+?=5.7cm

d=20-57=143cm

Asxfy — 15.4 %4200

@ = 085+fceb  085+300x100 2 %m
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a 2.54
OM,, = QA fy (d - E) = 1 15.4 % 4200 (14.30 - T) = 842T.m = 82.60 kN.m

) En caso de evento extremo es igual a 1.

Este momento debe ser reducido por la fuerza de tensién axial ejercida por la

colisiéon del volado.

FIGURA 5.102 Tension de Colision del Volado

0,2
_¢

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

R, 26.13

T = = —680T—6670kN
T Lc+2H 222+42%081 T m O m

Si se resuelve como un caso de momento a flexién y tensién combinados:

M, = oM, (1 —QP—I’;n)

FIGURA 5.103 Distribucion de acero (+) y (-) en volado

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
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A As(=) +As(+) =2 1'54+1'54 15.4 + 9.06 = 24.46 cm?
= — = k — _— —
st S S 020 T 017 . . A6 cm

Se divide el area de la barra de acero para el espaciamiento y después se obtiene
la cantidad de acero usada.

T kN
P,=T=680—=6670 —
m m

@P, = QA5 fy = 1% 24.46 4200 = 102.73 T = 1007.78 kN

®M,, = 8.42 T.m = 82.60 kN.m
M, = 8.42 (1 6'8()) 786T.m>6T k
= 8.42 * - =7. . .
u 102.73 m mo

Por lo tanto, se debe usar lo dispuesto en la figura 103.

5.2.2.10.3 Longitud de Desarrollo

FIGURA 5.104 Longitud de Desarrollo del Volado

= [dh —=

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

El refuerzo negativo debe resistir:

26.
o= (ﬁ) £0.81 = 554 T.m = 54.34 kN.m

lan = lyp * factor de modificacion
] 100d, 100 * 14mm 255 60 25 56
= = = .60mm = 25.56cm
hb e 30

Considerando que:
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Agrequerido  Myrequerido  5.54T.m

A proveido - M, proveido ~ 7.86 T.m

Y ademas que el recubrimiento lateral perpendicular al plano del gancho es mayor

que 64mm la longitud de anclaje es el mayor valor de:
lyp, = 150 mm = 15cm

lgn =8d, =8*14mm = 112mm = 11.2cm

4
7.86) =12.61cm

Entonces la longitud de desarrollo sera:
ldh =15cm
Se dispone de 40cm — 2 * 5.70cm = 28.6 cm > 15 cm ok

5.70 cm es el valor que existe entre la cara de la barrera y los aceros

5.2.2.10.4 Longitud de las barras adicionales del volado

Recubrimiento=5cm.

@ =0.90

1
d =20cm —5cm = 15¢cm — Ecm =14.5cm

4 _0.79_3950m2
7020 T m
Asxfy ~ 3.95%4200

= 085%fcxb _ 085x300+100 cam

Donde A; = 10 10mm @ 20

La resistencia del momento negativo en la losa es:
a 0.79
M, = 9Afy (d - E) = 0.90 = 3.95 * 4200 * (14.50 - T) =210T.m = 20.6 kN.m

Para el estado limite de Evento Extremo Il el momento negativo con @ =1 se

incrementa.
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1
M, = 2.10 * 090 — 2.34T.m =2295kN.m

Asumiendo un factor de transporte de 0.5.

FIGURA 5.105 Diagrama de momento con factor de transporte

{8 ]

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

FIGURA 5.106 Carga de losa y reacciones en apoyos
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ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

FIGURA 5.107 Carga de barreras y reacciones en apoyos

04701
047011

071%
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DIJ%
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ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
Momentos flectores de los primeros tramos de losa:
e Carga Muerta (DC)

Losa:

M, = —0.49 * + 1.029x

(1+x)?
2

Barrera:



M, = —0.47(0.87 + x) + 0.72x
e Carga Superficie de Rodadura (DW)
Es muy pequefia por lo tanto es despreciable.
e Carga por colisién (CT)

5.54

MCT = 133 (133 — X)
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La distancia x se encuentra igualando M, =2.34T.m, con el momento

correspondiente al Evento Extremo Il.

_2.34‘ = 1[1'25MDC,X + 1MCT,X]

(1+x)?
—2.34 =1.25|—0.49 % >

Resolviendo, x = 0.82m, ademas se agregara el mayor valor de:

15d, = 15(1) = 15cm

d =14.5cm
s _160 _
20 20 o™

Se tiene un total de 82c¢cm + 15¢cm =97 cm
La longitud de desarrollo basica en tension es:

Ly = 20240 1Y 6 06d, £y
JFe
Donde:
A, = 0.79 cm?
fy =420 MPa
f'c =30 MPa

db = 10mm = 1cm

55
+ 1.029x — 0.47(0.87 + x) + 0.72x] +1 [— 13

5(133-2)
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0.02 * 79 « 420
lap = 30

La longitud de desarrollo sera la mayor entre:

= 121.16mm > 0.06(10)(420) = 252mm

bviga
2

lan = lap +
lagn =25.2cm +20cm =452 cm

82cm + 15cm =97 cm

Por lo tanto, se usara:
ldh = 97 cm

FIGURA 5.108 Acero adicional negativo

Idh=0.97

; 1@ 10mm @ 0.20 adicional

M

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

5.2.2.11 Disefio de Diafragmas
5.2.2.11.1 Célculo de Acero principal negativo
Se realizara sobre la base del maximo momento negativo que ocurre en cualquiera

de los apoyos internos (se optara por el apoyo B).
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FIGURA 5.109 Seccion Transversal de Diafragmas

\ /7 Seccién tansversal
Apoyo B T

N NN

-

Viga difragma b=0 25m
01 I

i"— 1.00 —-ll 2.00 J 2.00 l 2.00 ]L— 1.00 —"I

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
e Momento de flexiéon en B por cargas
Carga Muerta (DC)

Cargas en el eje A debido al volado:

T
Wharrera = 047 —%025m = 0.12T = 118 kN
T
Wigsq = 0.20m + 0.80m * 0.25m » 2.447 — = 0.1 T = 0.98 kN

T
Weartela = 0.25m * 0.13m * 0.5m * 0.25m * 2.447ﬁ =0.01T = 0.098 kN

Weotar = 0.12T + 0.1T + 0.01T = 0.23 T = 2.25 kN
Momentos en el eje debido al volado:

FIGURA 5.110 Posicion de cargas para momentos en volado

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
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Mpgrrera = 0.12(1 — 0.13) = 0.10 T.m = 0.98 kN.m

Mipsq = 0.1(1 — 0.40) = 0.06 T.m = 0.59 kN.m

0.23
M,grreiq = 0.01 (T + 0.2) =0.003 T.m = 0.029 kN.m

Mot = 0.163 T.m = 1.60 kN.m

Carga distribuida por el peso propio del diafragma

T kN
Waiar = 0.25  0.95 + 2.447 = 0.58— = 5.68 —

FIGURA 5.111 Reacciones y momentos debido a cargas en el diafragma

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
Carga por superficie de rodadura (DW)
Se desprecia por ser muy pequena.
Carga viva y efecto de carga dinamica (LL+IM)
Tomando el momento a la derecha de B en el calculo de |a losa:
Mpsmny = —227 %12+ 133 = =3.62T.m = —35.51 kN.m

Combinacién critica
Para resistencia | se toma: n = npnzn; = 1, en la cara derecha de B

My = 1[1.25 (—=0.095) + 1.75 (—3.62)] = —6.45 T.m = —63.22 kN.m

Calculo de acero
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Utilizando un acero 2 @ 16 mm entonces As = 4.02 cm?, este acero es colocado
debajo del acero de losa 1@14mmy estribosde 12 mm. Se asume un

recubrimiento de 5cm.

=84cm

z=5cm+ 1.4cm + 1.2cm +

d =95cm — 8.4cm = 86.60 cm

Asxfy ~ 4.02%4200

=085+fc+b 085:300%25 2/ M

a

a 2.77
M, = 0.94,fy (d - E) = 0.9 * 4200 * 4.02 * (86.6 - T)

M, =1295T.m = 127.04 kN.m
As minimo

La cantidad de acero debe ser capaz de resistir el menor valor de 1.1 Mcry 1.33
Mu.

o 11IM., =11%*fr=Sc

_b>!<h2_25>|<952

— 3
c G 37604.17 cm

Sc

1.1M,, = 1.1 % fr » Sc = 1.1 = 34.81 * 37604.17 = 14.40 T.m = 141.26 kN.m
e 1.33M,
1.33M, = 1.33 * 6.45 = 8.58 T.m = 84.17 kN.m

El menor valor entre los dos casos es 8.58 T.m, la cantidad de acero calculado

es 4.02 cm? y resiste un M, = 12.95T.m
Porlo que 12.95T.m > 8.58 T.m ok.
Por lo tanto, se usara 2 @ 16mm.

5.2.2.11.2 Calculo de Acero principal positivo

¢ Momento de flexion positivo por cargas

Carga muerta (DC)
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De la figura 5.111 a 0.8m del apoyo se produce el momento maximo.
Mpe = 0.10T.m = 0.98 kN.m
Carga por superficie de rodadura (DW)
Se desprecia por ser muy pequena.
Carga viva y efecto de carga dinamica (LL+IM)
Tomando el momento a la derecha de B en el calculo de la losa (literal 5.2.2.4.2).
My = 416 % 1.33 = 553 T.m = 54.25 kN.m
Combinacién critica
Para resistencia | se toma: n = npnzn; = 1, en la cara derecha de B
My = 1[1.25(0.1) + 1.75 (5.53)] = 9.80 T.m = 96.14 kN.m
Calculo de acero

Para el acero negativo se usara 2 @ 16mm, este dio como resultado un momento

M, = 12.95T.m, el cual satisface el valor de M, =9.80 T.m.
Por lo tanto, se usara 2 @ 16mm para acero positivo.

5.2.2.11.3 Armadura de contraccioén y temperatura

4 _ 750%250%950 176 71mm2 176 cm? p
Stem = 5250 + 950) # 420 = 176"~ (en cada cara)

cm? cm? cm?
233 ——>1.76—— < 12.70—— NO
m m m

cm?
Astem = 2.33 7

El espacioes S = 95cm — 20cm = 75 cm

cm?

Astem = 2.33—

* 0.75 m = 1.75¢cm? por cara

Si se usa varillas de @ 16mm, As = 2.01 cm?

Smax =3*t=3%025=0.75m
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§$=045m

FIGURA 5.112 Cantidad de Acero en Diafragma

As=2 (@ 16mm
- =
;‘
2 @ 16mm 1o T &
L=}
As=2 @ 1EW)r'\_'ﬁV,F___7_1"\“

0.25

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

5.2.2.11.4 Disefio por Corte

e Seccion Critica por Corte

La seccion critica por corte de ubica a una distancia d,, de la cara interna en el

apoyo B, esta distancia se la conoce como peralte efectivo por corte del elemento.
Peralte efectivo:
V = 45°

2.77cm

a
d,=d, — 5= 86.60cm — = 85.22cm

d,, no debe ser menor que el mayor valor entre:
0.90d, = 0.90(86.60cm) = 77.94 cm ok
0.72h = 0.72 * (95¢cm) = 68.4 cm ok
La seccidn critica se ubica a una distancia del eje del apoyo:

85.22cm + 20cm = 105.22cm =1.05m
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FIGURA 5.113 Seccioén Critica por corte

!
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L
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ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
Carga muerta (DC)

FIGURA 5.114 Cortantes debido a cargas y momentos en el diafragma

0230
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-0.562

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

Vpe = 0.011T = 0.10 kN
Carga por superficie de rodadura (DW)
Se desprecia por ser muy pequena.

Carga viva y efecto de carga dinamica (LL+IM)
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FIGURA 5.115 Linea de influencia por Corte en la seccidn critica

-0.5731
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10,0001

<4
100001
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ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

V., = 10 * (=0.5731) 4+ 10(—0.08) = —6.53 T = —64.06 kN
Con el factor de amplificacién dinamica 33% y presencia multiple de 1.2.

Vieremny = —6.53 T 1.2 % 1.33 = —10.42 T = —102.22 kN
Para resistencia | se toma: n = npnzn; = 1, en la cara derecha de B

Vy = n[1.25 Ve + 1.75 Vs pim]
Vy = 1[1.25 (0.011) + 1.75 (—=10.42)] = —10.22 T.m = —100.26 kN
Disefo de Estribos en la seccidn critica
Vy =10.22T = 100.26 kN
V. =0V, ® =09

V. = 0.16+/f'ch,d, = 0.16 * /30 * 852.2 * 250 = 186707.66 N (5.34)
V. =19.04T = 186.78 kN

Cortante nominal resistente del acero
Con 6 = 45° y un angulo de inclinacién de estribo de a = 90°
V= Ay fydy (5.38)

S
S
Asumiendo un espaciamiento s=40 cm y estribos 2 ramas @ 12 mm.

. 226mm? x 420MPa * 852.2mm

= 2022287.06 N
$ 400mm
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V., =20.62T = 202.28 kN
Componente nominal de la fuerza de pretensado Vp=0
El menor valor de:

V, = 19.04T + 20.62T + 0 = 40 T = 392.40 kN
V, =0.25%30 %250 *852.2+ 0 =1597875N = 16.29T = 159.80 kN

V, =16.29T = 159.80 kN

Cortante Resistente total
oV, >V,
V. =09(16.29T) = 14.66 T > 10.22 T ok

Refuerzo transversal minimo

b,S 5.40
A, = 0.083/f'c * — (5.40)
250 * 400
A, = 0.083 V30 * o0 - 108.24 mm? = 1.08 cm?

A, = 1.08 cm? < 2.26 cm? ok
Espaciamiento maximo del refuerzo transversal

B |Vu - (/)Vp| (5.41)
T " ob,d,
No existe acero Vp=0.

- 10220 kg ~5339 _ 052 mp
T 0.9%25cm x85.22cm  cm? ¢

Vu

Si v, < 0.125f'c, entonces:
Smax = 0.8d, < 60cm
Si v, = 0.125f"c, entonces:
Smax = 0.4d, < 30cm

kg kg kg
v, = 5.33— < 0.125 (300—2) = 37.5—= = 3.68 MPa
cm cm cm
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Smix = 0.8 *dv = 0.8 % 852.2 mm = 681.76 mm = 68.18 cm = 60cm
S=40cm < S5, = 68.18 cm ok
A una distancia de 1.05 m del apoyo usar estribos @ 12 mm @ 0.40m.

FIGURA 5.116 Diafragma con acero de refuerzo y estribos

mim
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Esricas oe (3 13 i)
A |4 grm Fylorck de
180w o gfe del g BY

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

5.3 PUENTES LOSA SOBRE VIGAS DE HORMIGON PRETENSADO

“Con la aparicion del hormigén pretensado se ha podido construir puentes de mayor
luz, la armadura en este tipo de puentes es activa, es decir, que se tensa
previamente a la aplicacion de las cargas, comprimiendo el hormigdn de tal modo
que las tracciones sean reducidas al minimo o en el mejor caso no se tenga este

tipo de fuerza.

La armadura se tensa antes del hormigonado de la pieza, con esto se evita la
fisuracion que se produce en el hormigén armado, es por esto que se pueden usar
aceros de mayor resistencia que no se admiten en el hormigén armado debido a la

fisuracion excesiva que se produce”. (IECA, 2013)

5.3.1 DISENO

5.3.1.1 Condiciones anteriores a la puesta en servicio
La responsabilidad sobre las condiciones de transporte y montaje de las vigas

preesforzadas recaen sobre el contratista. (AASHTO, 2014)
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5.3.1.2 Dimensiones maximas
Las dimensiones y peso de las secciones de los elementos transportados dependen

de las limitaciones locales sobre cargas en la carretera.
Las dimensiones de la viga son las siguientes:

TABLA 5.18- Dimensiones minimas de una viga pretensada

Elemento |Espesor(cm)
Aleta superior 5
Alma 16.5
Aletainferior 12.5

FUENTE: (AASHTO, 2014)
ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

5.3.1.3 Ciriterios para relaciones de luz a profundidad

A menos que un propietario decida tomar control sobre las relaciones de luz
profundidad, se puede usar la siguiente tabla para determinar las dimensiones de
la estructura:

TABLA 5.19- Profundidades minimas para subestructuras de profundidad
constante

Profundidad minima (Incluyendo tablera)
Los valores pueden ajustarse para tener en
structu
e i e cuenta cambios en rigidez relativa de
secciones de momento positivo y negativo
Luces simplemente
Material Tipo Luces continuas
apoyadas
Losas 0.030L = 165mm | 0.027L > 165mm
Vigas cajon vaciadas in situ 0.045L 0.040L
Concreto - -
Vigas | prefabricadas 0.045L 0.040L
Preesforzado -
Vigas de estructuras para peatones 0.033L 0.030L
Vigas cajon adyacentes 0.033L 0.025L

FUENTE: (AASHTO, 2014)
ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
Donde:

L Longitud de la luz (m)
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5.3.1.4 Diagrama de Magnel
Son inecuaciones expresadas de forma grafica que sirven para determinar la

ubicacion del ducto de cables.

FIGURA 5.117 Diagramas de Magnel

]
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FUENTE: (Rodriguez Serquén, 2016)
ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

En el que:
1 e—k 1 e—k
S2—2_ (1) , —2———(2)
P M, + fu:S P M, — feiS,
1 R(e+k 1 R(e—k
—< g (3) , —> M (4)
Pi Mt - ftsSZ PL‘ Mt + fcsSl
S, r? S, r?
kq Ao Y kz——Z——C—l
Donde:
P; Fuerza pretensora inicial
A Area de la viga
e Excentricidad del cable resultante
Si Modulo de seccion referido a la fibra superior
S, Modulo de seccion referido a la fibra inferior

kiyk, Distancia del nucleo
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r Radio de giro de la seccién
LYy Cy Distancia desde el eje neutro de la seccion hasta la fibra superior

5.3.1.5 Refuerzo minimo
La cantidad de acero de refuerzo a traccién debe ser la minima para desarrollar

una resistencia factorizada a flexién, M,., como se especifica en el literal 5.1.2.5.3

5.3.1.6 Control de agrietamiento

Las especificaciones para controlar el agrietamiento se aplican a todos los
elementos de concreto, este proceso se realiza siguiendo lo descrito en el literal
5.1.2.6.3

5.3.1.7 Acero de preesfuerzo
5.3.1.7.1 Resistencia de traccion y fluencia
La resistencia de traccion, f,,, y de fluencia, f,,, deben tomarse como lo

especificado en la siguiente tabla:

TABLA 5.20- Propiedades de tendones y barras de preesfuerzo

Material Gradootipo  |Didmetro [mm] fou [MPa] foy [MPa]
Cable 1725 Mpa (Grado 250) | 6.35a 15.24 1726 B5% de fpu, excepto 90% de fpu
1260 Mpa (Grado 270) | 9.53a 15.24 1860 para cable de baja relajacion
R Tipo 1, Lisa 19a35 1035 85% de fpu
Tipo 2, Corrugada 16a35 1035 25% de fpu

FUENTE: (AASHTO, 2014)
ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
5.3.1.7.2 Modulo de elasticidad

El moédulo de elasticidad del acero de preesfuerzo, E,, es igual a:

e Cables: 197 GPa
e Barras: 207 GPa

5.3.1.8 Limites de esfuerzo para los tendones de preesfuerzo
El limite de preesfuerzo en los tendones no debe ser mayor a uno de los siguientes

valores:

e Los valores recomendados por el fabricante de los elementos

e Los valores especificados en la siguiente tabla:
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TABLA 5.21-Limites de esfuerzo para los tendones de preesfuerzo

Tipo de tenddn
Cables aliviados de Barras de alta
Seqictes esfunn‘r.l y barras lisas Caf:::: dl:‘* rn':':tﬂnda
de alta resistencia corrugadas
e i 0705 0754 -
:Ear; is;cfddiz ;ismif?piispués de todas 0.80 JI; » 0.80f,, 0.80f,,

FUENTE: (AASHTO, 2014)
ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

5.3.1.9 Limites de esfuerzo para los esfuerzos en el hormigén
5.3.1.9.1 Esfuerzos temporales antes de las pérdidas

o Esfuerzos de compresién

El limite de esfuerzos de compresion antes de las pérdidas sera de 0.60f'ci en
MPa. (AASHTO, 2014)

Donde:

f'ci  resistencia a compresion del concreto en el momento del pretensado. Puede

tomarse como 0.80f"c. (MPa)
e Esfuerzos de traccion

Para los esfuerzos de traccién, se debe seguir los limites especificados en la
siguiente tabla: (Anexo 8). (AASHTO, 2014)

5.3.1.10 Esfuerzos temporales después de las pérdidas

5.3.1.10.1 Esfuerzos de compresion

Debe aplicarse los limites de la tabla siguiente:
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TABLA 5.22- Limites para el esfuerzo de compresion en el concreto preesforzado
después de las pérdidas

Ubicacion Esfuerzo limite
Excepto en puentes construidos por segmentos, esfuerzo producido por la sumatoria
del esfuerzo efectivo de preesfuerzo, mas el esfuerzo producido por las cargas 0.45f"c [MFPa]
permanentes
En puentes construidos por segmentos, esfuerzo producido por la sumateria del
esfuerzo efectivo de preesforzado, mas el esfuerzo producido por las cargas 0A45f"'c [MPa]

permanentes y |as cargas permanentes
Esfuerzo producido por la sumatoria del esfuerzo efectivo preesforzado, las cargas

permanentes y |as cargas transitorias, y durantes las operaciones de transporte y 0.60@,,f"c [MPa]

manejo

FUENTE: (AASHTO, 2014)
ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
¢ Relacioén de esbeltez de las paredes

Para un pared hueca la relacion de esbeltez, 4,,, es:
Xy (5.45)
Donde:

Xy Longitud libre de la parte de espesor constante (mm)

t Espesor (mm)

FIGURA 5.118- Definicion del parametro X,,
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A { . :{;L ‘ 7 *
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l ‘ ol o]

Seccion tipica de Seccion tipica de
pila monolitica pi'a por segmentos

FUENTE: (AASHTO, 2014)

e Factor de reduccion
Método Refinado
Cuando A, > 15, el factor de reduccion es el menor entre la deformacién
unitaria de la aleta mas ancha y 0.003.

Método Aproximado
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Si 4, <15, entonces 9, = 1
Si 15 < 4, < 25, entonces @¢,, = 1 —0.025(4,, — 15)
Si 25 < 4,, < 35, entonces @, = 0.75

5.3.1.10.2 Esfuerzos de traccion
Se debe aplicar los limites descritos en la siguiente tabla: (Anexo 9). (AASHTO,
2014)

5.3.1.11 Tablero de hormigén armado
El tablero de hormigon armado se disefia de forma convencional, siguiendo todos

los pasos especificados en el literal 5.2.1.4.

5.3.1.12 Estado limite de resistencia
5.3.1.12.1 Flexion
“Para secciones rectangulares o con aletas que soportan flexion para las cuales

fpe = 0.5f,,, €l esfuerzo promedio puede tomarse como:

c (5.46)
fos=fru| 1—-k d_
P
P 5.47
fpe = Z ( )
Para secciones T:
.o Apsfou + Asfs — A'sf' . — 0.858f" (b — by)hs (5.48)
0.85f'.B1by, + kApSZ’—”
P
Para secciones rectangulares:
Apsfpu + Asfs - A’sfls (549)
0.85f'.B1b,, + kApSZ’—”
P
Donde:
c Distancia desde la fibra extrema a compresién al eje neutro de la seccion
(mm)

fpy  Resistencia a la fluencia del acero (MPa)



232

fru  Resistencia a la traccion especificada del acero de pretensado
- Area del acero de pretensado

Ag Area de la armadura de traccion de acero no pretensado

fre  Esfuerzo efectivo en el acero de preesfuerzo después de las pérdidas (MPa)

fs Esfuerzo del refuerzo de tension no preesforzado en la resistencia nominal
a la flexion
d, Distancia entre la fibra extrema comprimida y el baricentro de los tendones

de pretensado” (AASHTO, 2014).

TABLA 5.23 Valores de k para cables de acero

Valores de k
Tipo de cable Foy [’ Valorde k
Pu
Cable de baja relajacion 0.9 0.28]
Cable aliviado de
tensicnes y bamras de
alta resistancia Tipa | 0.85 0.38)
Barras de alta resistenda
Tipo Il 0.8 0.48

FUENTE: (AASHTO, 2014)
ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

La resistencia a la flexion se debe tomar como:

M, > M, (5.50)
(5.51)

M, = Apsfps (dp - %)

Cuando no existe acero no preesforzado se utiliza la ecuacion 5.51.

5.3.1.13 Factor de resistencia

Para construccion convencional el factor de resistencia, @, debe tomarse como:
e Para secciones de concreto pretensado controladas por traccion...... 1.0

5.3.1.14 Verificacion de detalles
5.3.1.14.1 Espaciamiento del refuerzo
La distancia libre entre barras paralelas ubicadas en una capa no debera ser menor

a:
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e El diametro nominal de las barras
o 1.33 veces el tamafio maximo del agregado grueso

e 25cm

53.2 EJEMPLO DE PUENTE LOSA SOBRE VIGA DE HORMIGON
PRETENSADO

Disefar un puente apoyado de 18 m de longitud, de dos vias apoyado sobre vigas

de hormigdén pretensado. Utilizar concreto de f'c =32 MPa, f'ci = 28MPa,

Torones (Cables) PC Strand de ¢ 12.70 mm (0.987 cm?), grado 270 fp, =

1860 MPa y R=85%.

FIGURA 5.119 Puente apoyado 18 m de largo

18m

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

5.3.2.1 Diseiio de Losa
La losa para este ejemplo es la misma que se disefid en el ejercicio de puente sobre

vigas de hormigdén armado. (literal 5.2.2.1)

5.3.2.2 Diseiio de Viga Pretensada

5.3.2.2.1 Predimensionamiento

h = 0.045(18000mm) = 810 mm = 81 cm
Altura incluida tablero por lo tanto se opta por una altura:
h=090m

Con la altura de 0.90m el parametro S2 no cumple, por ende, se recalculdé hasta

que S2 cumpliera, es por esto que se opta por.
h=115m

5.3.2.2.2 Propiedades de la Seccion
Es necesario conocer las propiedades de la seccién, es por esto que se procede a

dividirla en partes faciles de calcular, como se muestra en la siguiente figura. Se
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necesita conocer los valores del centro de gravedad, inercia, médulos de seccién y

distancias al nucleo.

FIGURA 5.120 Propiedades de viga pretensada

— Aslalto 2

[
I ; ;
62 7 e B

N ‘

Diafrapma 0.25m  —

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

TABLA 5.24 Determinacion del centro de gravedad con respecto al patin

Seccon  |Area (cm?)| F(em) |F*A(em®)|F (F *A)em*) | I, (cm?)

1 4000 10 40000 400000] 133333.33
2 2850 67.5 192375 12985312.5| 2143437.5
3 172.5 25 4312.5 107812.5 4312.5
S 7022.5 236687.5 13493125 2281083.33

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
e Centro de Gravedad

2yA 2366875 cm?

- = 33.70
A 7022.5 cm? cm

}_/:

yl =33.70cm y y, = 81.30 cm



FIGURA 5.121 Ubicacion del eje neutro viga pretensada

2
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neutro
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ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

¢ Inercia

1=Zlcg+2y2A

I, = 2281083.33 + 13493125 = 15774208.33 cm*

I, — y2A = 15774208.33 — (33.70)2(7022.5) = 7798825.31 cm*

Icg
e Moddulos de Seccion

I, 7798825.31 cm*
=9 = =231419.15 cm3

17 y1~  3370cm

leg 779882531 cm*
== = 95926.51 cm?

27927 8130cm

e Distancias de Nucleo

o _S2_9592651cm®

LT T 70225 em2 . oo em
S, 231419.15 cm?

= =3295cm

K, =— =
274 7022.5 cm?

5.3.2.2.3 Modulos de Seccidon minimos
P Mgy + (1 —R)M,
Lmin —fes + Rfzi

P M4y + (1 — R)M,
2min _Rfci + fts

235
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e Cargas Iniciales

Los momentos seran calculados a la misma distancia que ocurre el momento

maximo por carga viva, 0.72 m del centro de luz u 8.28 m del apoyo.

Peso Propio

. ) T T kN
Wpp = Area xdc = 0.70 m* * 2.447—3 =1.71—=16.78 —
m m m

2

My, = 15.39(8.28) — 1.71< ) = 68.81T.m = 675.02 kN.m

Diafragmas

Si se ubica 3 diafragmas dos en los apoyos y uno en la mitad de la viga se tiene:
T
Waiap = 1.70 m  0.80 m » 0.25m * 2447 — = 0.83T = 8.14 kN

FIGURA 5.122 Reacciones en la viga debido a carga de diafragmas

i i
!

I 828m

0.830 1
0.830 tf

0.830 tF
4+

1.245tF
—+|

1.2451F

3.436 3735

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
Moy = 344 T.m = 33.65 kN.m
My, =6881+3.44 =7225T.m =708.77 kN.m
e Cargas Aplicadas

Asfalto

T T kN
Waslf = 0.05m * 2m * 225$ = 0225& =2.21 W

2

My = 2.02(8.28) — 0.225( ) =9.05T.m = 88.78 kN.m

Carga Viva
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El mayor momento que ocurre en la viga por carga viva se puede apreciar en el

Anexo 1.

My = 237.78 T.m = 2332.62 kN.m a .72 m del centro de luz
Distribucién g en viga interior
Caso de un carril cargado

Para poder comprobar esta distribucién se puede ir al Anexo 4 en donde se

encuentran estas ecuaciones y respectivos casos:

S 0.4 S 0.3 K 0.1
oo 3 0 (5
g 4300/ D) \ie2

] Ky \01
Calculo de (F)

S

FIGURA 5.123 Valor de eg viga pretensada

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

E. .
= 292 — 1 tienen el mismo material
Elosa
30 * 953 4
Lyjga = —5— = 2143437.5cm

12

Ayiga = 30 ¥ 95 = 2850 cm?
eg =57.5cm
Ky = n(lyigq + Aviga * €9%) = 1[2143437.5 + 2850 = 57.5%] = 11566250 cm*

Entonces:



K,\"' /11566250 \*
2] = (—) =0.78
Le3 18000 * 203

2000)"-4 ( 2000

0.3
4300 18000) *0.78 = 0.36

g=0.06+(

e Caso de dos carriles cargados

2000)0-6 ( 2000

0.2
2900 18000) *0.78 = 0.48 (critico)

g = 0.075+(

Miiny = 048 % 237.78 = 11413 T.m = 1119.62 kN.m
Entonces:

Mgy = 114.13 + 9.05 = 123.18 T.m = 1208.39 kN.m

Mypprass = 68.81 +9.05 = 77.86 T.m = 763.80 kN.m

Mrotqr = 123.18 + 72.25 = 195.43 T.m = 1917.17 kN.m

o Esfuerzos permisibles
Inerciales
Fibra Superior (Ver Anexo 8):
fri = 0.25y/f'¢; < 1.38 MPa

k
fti = 0.25v28 = 1.32 MPa = 13.46% < 1.38 MPa ok

Fibra interior (Ver Anexo 8):

fei = _0-60f,ci

k
fei = —0.60(28) = —16.8 MPa = —171.316—752 = —16.80 MPa

Aplicados en Servicio
Fibra Superior (Ver Tabla 5.22):
Caso I: Carga total

fos = —0.60 % @, f'c = —0.60f",

238
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k
fes = —0.60(1)(32) = —19.2 MPa = —195.79% = —19.2 MPa
Caso ll: preesforzado + cargas permanentes
fes = —0.45f",
kg

fos = —0.45(32) = —14.4 MPa = ~146.84—; = —14.4 MPa

Fibra interior
fts = 0 (Ver Anexo 9)

e Modulo de Seccion Requeridos

¢ Mgy + (1 —R)M,
Lmin —fes + Rfzi

123.18 * 105 + (1 — 0.85)(72.25  105)

¢ = 64670.58 cm3
1min —(—195.79) + 0.85(13.46) o

P M4y + (1 — R)M,
2min _Rfci + fts

123.18 % 105 + (1 — 0.85)(72.25 * 10%)

S, = — 92035.92 cm®
2min —(0.85)(—171.31) + 0 cm

Por lo tanto:
S, = 231419.15cm3 > S; jyin = 64670.58 cm3 ok
S, = 95926.51 cm?® > S, in = 92035.92 cm3 ok

La seccién escogida es la adecuada ya que cumple con los médulos de seccion

requeridos.

5.3.2.2.4 Calculo de la Excentricidad de los cables y fuerza

Utilizando las inecuaciones de Magnel

1 e—k,

> <
Py My + fuSy

1 - e—32.95 _ e—3295 1
P, = 72.25 105 + (13.46)(231419.15)  10.34 = 106 U
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1 S e+ kq
Py Mo = feiS2

1 e + 13.66 _ et1366
P, = 7225105 — (—171.31)(95926.51)  23.66 * 106 02

1 < R(e + kq)

Py ™ Mg = fisS2

1 0.85(e+13.66) _ e+13.66

< = 3
Py 7 19543 x10°—-0 2299 % 10° 3

1 < R(e—kz)

Py My + fesSa

1 0.85(e — 32.95) __e=-3295
P, ~ 195.43 x 105 + (—195.79)(231419.15) —30.31 * 106 4

FIGURA 5.124 Gréfica de las inecuaciones de Magnel

Grafica de las inecuaciones de Magnel

@ min

L8]

o teoricn

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
De la grafica se obtiene:

emin = 7.20cm, Cmix—teorico = 71.20cm, Cmax—real = 69.30cm
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La distancia entre el eje de cables y la fibra extrema se aproxima a un valor entre
el 5% al 15% de la altura h.

z=12%=+h =0.12 x (115cm) = 11.5cm = 12cm

FIGURA 5.125 Dibujo de ubicacion ducto para cables

2

0;22 i .0,313?
B — N1~

Eje
neutro

e real=0.693
0.813

Ducto para Cables 03 =
o

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
Se toma: e;gy—rear = 81.30 — 12 = 69.30 cm

De la ecuacion (f3), en el centro de luz:

1
e = 69.30cm, B 3.60853 x 10 ¢ kg~?!
1

P, = 277121 Kg = 277.12 T = 2718.55 kN

5.3.2.2.5 Estados Limites Aplicables
Ver Literal 4.8.

Servicio | U =n[1.00(DC + DW) + 1.00(LL + IM)]
Servicio lll U =n[1.00(DC + DW) + 0.80(LL + IM)]
Resistencia | U =n[1.25DC + 1.50DW + 1.75(LL + IM)]

Con n=npnzn; =1

5.3.2.2.6 Comprobacion de esfuerzos en el centro de luz

Estado de Servicio |
En condiciones iniciales se tiene:

e Fibra superior (f1)



P Pe My _ 277121 277121(6930) 7225+ 105
A'S, S, 70225 ' 231419.15  231419.15

kg
fii = 1230 = 1.21 MPa

kg - kg
fii = 12.30W (tracc) < f;; admisible = 13'46W (tracc) ok

e Fibra inferior (f2)

P, Pe M, 277121 277121(69.30) 72.25 * 10°

= —— 3 [ — +
fei A S, S, 7022.5 95926.51 95926.51

kg
foi = _164'34W = —16.12 MPa

kg o kg
fei = _164'34W (comp) < f,; admisible = _171'31W (comp) ok

En condiciones finales se tiene:

Si P = RP; = 0.85 % (277121 kg) = 235553 kg = 2310.77 kN
e Fibra superior (f4)

Caso 1 (carga total)

RP, RPe M, 235553 235553(69.30) 195.43 x10°

Jes == S, S 70225 231419.15 231419.15

kg - kg
fes = _47'4SW (comp) < f.s admisible = _195'79W (comp) ok

Caso 2 (preesforzado + cargas permanentes)

RPL' RPl-e _Mpp+asf

=——14
fCS A Sl Sl

235553 N 235553(69.30)  77.86 % 10° _ 235 kg
fes = 7022.5 231419.15 231419.15

—= =0.33 MPa
cm

kg . kg
fes = S.SSW (trac) < f.s admisible = —146.84m (comp) ok

e Fibra inferior (f3)

242
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RP, RPie M, 235553 235553(69.30) 195.43 %10

Jes A S, 'S, 7022.5 95926.51 95926.51

kg
fis = 0.0161— = 0.0016 MPa

kg . kg .
fis = 0.0161W admisible f;s = OW (no tracciones) ok

Estado de Servicio lll
En condiciones iniciales se tiene:

Las comprobaciones de la fibra superior (f1) y fibra inferior (f2) son las mismas que

se realizo en el Estado de Servicio .
En condiciones finales se tiene:

e Fibra superior (f4)
Caso 1 (carga total)

RP. , RPie  (Mo+Masy) + 0.80(M,)
A s, S,

fes =

235553 4 235553(69.30) [(72.25 + 9.05) = 10° + 0.80(114.13 = 10°)
Jes = 7022.5 231419.15 231419.15

kg - kg
fes = _37'59W (comp) < f.s admisible = _195'79W (comp) ok

Caso 2 (preesforzado + cargas permanentes)

La comprobacion de este caso 2 es el mismo que se realizé en el Estado de Servicio
l.

e Fibra inferior (f3)

RPi _RPie | (Mo+Masy) + 0.80(M,)

fes ===~ S, S,

235553 235553(69.30) N (72.25 + 9.05) + 0.80(114.13 * 10°)
Jes = 7022.5 95926.51 95926.51
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k k
fis = —23.776—752 (comp) < f;s admisible = 0% no exite traccion ok

5.3.2.2.7 Numero de Torones (PC-Strand) por viga
Se tiene Torones (cables) PC Strand de @ 12.70 mm (0.987 cm?), grado 270 fp, =
1860 MPa

k
fp, = 1860 MPa = 18966.72% = 1860 MPa

Ver tabla 5.21

k
fri =0.70fp, = 0.70 x 18966.72 = 13276.70% = 1302 MPa

La capacidad de 1 tordn es:
® 12.70 mm (0.987 cm?) - 13276.70 * 0.987 = 13104.10 kg = 128.55 kN

Con P, = 277121 Kg = 277.12 T y después de ocurrir todas las pérdidas se tiene:
P =RP, = 0.85 % (277121 kg) = 235553 kg = 2310.77 kN

Por lo tanto, el numero de torones que se necesita es:

#t _ 235553k 1797 = 18t PC Strand ¢ 12.70
oTONes = Tor i Tg kg~ 1797 ® orones ran .70 mm

5.3.2.2.8 Verificacion por estado Limite de Resistencia |

Momento actuante
My = 1[1.25 (72.25) + 1.5 (9.05) + 1.75 (114.13)] = 303.62 T.m = 2978.51 kN.m
Momento resistente de la viga

Es fuerzo promedio en el acero de preesfuerzo cuando fp, = 0.5fpy:

C
fpszfpu<1_kd_>

p

P 235553 kg

fre =7 =18+ 0087 = 13258607 =1300.22 MPa

kg kg kg
13258.60 — > 0.5 (18966.72 —2> =948336— ok
cm cm cm
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Ver tabla 5.20, el toron (cable) es de baja relajacion.

kg kg
fry = 90%fp, = 0.9 18966.72m = 17070W = 1674 MPa

k=2(1.04 Ipy —2(104 17070)—028
a ' fr,) ~\7 18966.72)

dp =115cm — 14cm =101 cm

Para calcular ¢ se asume que la seccidon se comporta como un elemento
rectangular, para luego comprobar si la profundidad que posee el bloque de
esfuerzos de compresién equivalente, es menor o igual que el espesor de la losa

h=0.20m.
a = fc
c = Apsfpu + Asfs - A’sf’s

0.85f"B1b + kA Z‘l’—”
p

k
B1 = 0.85 para un hormigonde f', < 280%

_ g5 JOOUEZ280) e hormigon de f' > 280~
L1 = 0. 0 = 0.65 para un hormigonde f', o
0.05(320 — 280)
B =0.85— 70 = 0.82

b = ancho efectivo del patin = 200 cm

17.77(18966.72)

Cc =
0.85(320)(0.82)(200) + 0.28(17.77) (1235%72)

=7.40cm < hy,5, = 20cm ok

Entonces, el asumir que se comporta como un elemento rectangular es verdad.

= 1-k ) 18966.72 (1 0.28 7.4()) = 18577.60 kg _ 1821.8 MP
fpS - fpu dp - . . 101 - ' sz - . a

Resistencia nominal a la flexion:

a
M, = Apsfps (dp — E) cuando no existe acero no preesforzado
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a=f;c=082%740=6.07cm
6.07
M, = 17.77(18577.60) (101 - T) = 32340592.96 kg.cm

M, =323.40T.m = 317255 kN.m
El momento resistente de la viga es:
M, > M,

Se supone un @ = 1, ya que se tiene una seccidén de concreto preesforzado con

tension controlada.
M, =323.40T.m > 303.62T.m ok

5.4 PUENTES DE ESTRUCTURA METALICA

5.4.1 EJEMPLO DE PUENTE LOSA SOBRE VIGA DE ACERO CON ALMA
LLENA

Disefiar un puente apoyado sobre vigas metalicas de acero A36 de 18 m de

longitud, de dos vias. Utilizar concreto de f'c = 30 MPa y fy = 420 MPa. La carga

viva sera el camion de disefio MTOP. El acero principal debe ser perpendicular al

trafico.

Se usara la misma seccion longitudinal del puente losa sobre vigas de hormigon

armado.

FIGURA 5.126 Seccion transversal del puente

:’-“A’.k?::
3.6 . 3.6
._! nl I_
- =il it
L L I XL
[ T
100 20 g 20 : 20 =
400 : 4.00
8.00

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
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5.4.1.1 Diseiio de la losa
La losa para este ejemplo es la misma que se disefio en el ejercicio de puente losa

sobre vigas de hormigén armado.

5.4.1.2 Predimensionamiento

e Espesor minimo del acero

El espesor minimo recomendado para el alma de vigas laminadas es de 6.4 mm.
(AASHTO, 2014)

¢ Profundidad

Para vigas | de acero de luces simplemente apoyadas, la profundidad total es:
(AASHTO Tabla 2.5.2.6.3-1)

d = 0.04L
d=0.04%18=0.72m = 0.75m

FIGURA 5.127 Dimensiones de la viga |

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

Debido a que una viga de aproximadamente 77 cm de altura no cumplié con los

limites establecidos, se usara una viga de mayor altura.

¢ Propiedades y dimensiones de la viga

Perfil W 36 * 354

Altura: d =35.6in=90.42cm
Ancho: bf =16.10 in = 40.89 cm
Espesor del alma: tw=116in=295cm

Espesor de la aleta: tf =2.09in=530cm



Area: A =104 in? = 670.97 cm?
Momento de inercia mayor: I, = 22000 in* = 915709.14 cm*
Peso propio: PP =354 lb/ft =517 KN/

¢ Propiedades del material (Tabla 3.2)

Esfuerzo de fluencia del acero: fy = 2549.29 kg/cmz = 250 Mpa
Esfuerzo ultimo del acero: fu = 4078.86 kg/cmz = 400 MPa
Modulo de elasticidad del acero: E, = 2.04 % 10° kg/cmz = 200 GPa

5.4.1.3 Diseiio de la viga principal interior
5.4.1.3.1 Momentos de flexion por cargas en viga interior

e Carga muerta (DC)

Wiosa = 02m*2m«2.447 T/ =098 T/p
Wyiga = 354 lb/ft =0.527 T/ip

Wpe = 0.98 +0.527 = 1.51 T/, = 14.78 kN/

248

18 _ 1.51%18
x=—-03=87m, Ri=————=1359T
2 2
Wpwx? 1.51 * 8.72
Mpy, = Rix — —2~ = 1359 8.7 — ————=6109T.m = 599.26 kN/

e Carga por superficie de rodadura (DW)
Wess = 0.05 % 2m = 2.25 = 0.23 T /py = 2.21 KN/,

02318

R = 207T
' 2

Wpwx? 0.23 * 8.72

Mpy = Rix —
DW Lx 2 2

e Carga vivay efecto de carga dinamica (LL+IM)

=207+87————— =930T.m=91.28 KN/,
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Para este caso se puede ir al Anexo 1 (Momentos y reacciones maximas), donde

segun la luz de 18 m el momento generado por el camién es de:

5.4.1.3.2 Distribucion de cargas vivas

e Caso de un carril cargado
Se puede ir al anexo 1 en donde se encuentran las siguientes expresiones:

E,  2.04x10°
n= —

=— =701 =7
E. 290.709 =103

904.2 200
eg :T+T: 552.1mm = 0.55m

Ky = n(Lyigq + Aviga * €9%) = 7 % (915709.14 + 670.97 * 55.2%) = 0.21m*

K, 0'1_< 0.21 )0-1_104
Lt2)  \18x0.23)

2000)0-4 ( 2000
4300 18000

0.3
g =0.06 + ( ) *1.04 = 0.46

e Caso de dos carriles cargados

0.2
) * 1.04 = 0.61 (critico)

2000>“6<2000
2900 18000

g= 0.075+(

My = 0.61 % 237.78 = 145.05 T.m = 1422.90 kN.m
Resumen de momentos:

TABLA 5.25 Resumen de momentos en la viga metélica

Y
iz Moo e [ stencl | Senido) Fatiga |
Losa +Viga DC 61.09 1.25 1 1]
Asfalto DwW 9.3 1.5 1 0
Carga Viva LL+IM 145.05 1.75 1 1.5

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
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5.4.1.3.3 Seccidn resistente

e Para carga muerta (DC)

Debido a que la viga es simétrica, y, =y, = 45.21 cm.

FIGURA 5.128 Seccion resistente |

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
Mpe = 1.25%61.09 = 76.36 T.m = 749.12 KN.m

Moc o _7636+10° 45.21 = 377K9/ 36.97 MP
= = — % = . = = .
fr = for = == * ¥ = 51570014 cm? @

Para elementos compuestos @ = 0.9, (AASHTO 6.5.4.2)
36.97 Mpa < 0.9f, = 0.9 * 250 = 225 MPa - Ok

e Para carga muerta mas carga por superficie de rodadura (DC+DW)

Para cargas permanentes que se aplican a la seccién compuesta, el area de la losa

se debe transformar usando la relacion a largo plazo, 3n. (AASHTO 6.10.1.1.1b)

FIGURA 5.129 Seccion resistente a largo plazo

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

Donde:

B es el menor valor entre:



251

e B=12t=12%0.20=24m
e s' =2m (Espaciamiento entre vigas)

Entonces: B = 2m = 200 cm, B/5 = 200/3 «7=952cm

Se debe determinar la inercia de la seccién y la ubicacion del eje neutro para

calcular los esfuerzos.

TABLA 5.26 Inercia y ubicacion del eje neutro de la seccidn a largo plazo

Seccidin = = frea ¥ dren*y 1 i a8  JArea » g2 [I+Area~d;
= = em? e cm? cmt em em? emd cm4
2,510 20.000 180,400 E7.98 | 16751397 | saseee7 | s0S7E 1555090 | 4EVE0.3TT |  4g93407.043
z an.&30 5 300 216,717 76.45 | 1A5T.1EZ | s07.798 37925 1438500 | 311747.466 | 317754 765
3 2.050 79.820 235260 599 98036 [12smsgrr|  assz 71459 | 505303333 | 130072010
4 40290 5. 300 216,717 1.51 327.243 | so7aos | aram 1237126 | 482556007 | 483153330
Suma 850,303 42829.753 frotlem®]| 1476408
P [em]| aoma
¥ [em]] 6058

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
Mpy =1.5%9.30 =13.95T.m = 136.85 kN.m

Mow ___1395+10°
I VP T 142+106

oy = +49.84 = 48.96 kg/cmz = 4.80 MPa

_ 1395+10° 6058
Jes = fe =725 708 * 327

2839/ . — 028 MPa
cm

13.95 * 10°

_ _ kg _
foa = Tariioe " 40.58 = 39.87 /sz =3.91 MPa

_ 1395+10° 4058
Jro = fes = T 106 * 37

kg _
1.89"7/ 2 =0.19 MPa

fos = for + fo2 = 36.97 + 4.80 = 41.77 Mpa
fir = fi1 + fra = 36.97 + 3.91 = 40.88 Mpa
Se escoge el mayor entre: fy3, fis, fie, fr7, Y S€ compara con el limite permitido:

41.77 Mpa < 0.9f, = 0.9 x 250 = 225 MPa - Ok

e Combinacion de todas las cargas
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Para las cargas aplicadas a la seccion que se suponen transitorias el area de la
losa de concreto se debe transformar utilizando la relacién de mddulos a corto

plazo, n. (AASHTO 6.10.1.1.1b)

FIGURA 5.130 Seccion resistente a corto plazo
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ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
Donde:
B 200
—=—=2857cm
n 7

Se determina la ubicacién del eje neutro y la inercia de la seccién con las

ecuaciones antes mencionadas:

TABLA 5.27 Inercia y Ubicacion del eje neutro de la seccién a corto plazo

; s b dran ¥ Area Ty 1 di [ Area » di || + Avea » d7]
em em cm? em cm? cm? an m? m* cm*
1 28,570 20,000 571.400 a7os | soemigve | 1oodeeer | 3B.EED I510.283 | B52975.461) EEI023 1B
2 40,830 5.300 2165717 76.45 16570.1E2 | 507.298 26.212 GE7.08E | 1aporasas| 1s0410.842
3 2050 70.E20 235.460 3303 | :80036 | 12sm1B077| 16348 267246 | 620zm03E4 | 1E7mav.OL3
4 40,830 5.300 216717 151 377.243 | so7.308 5B.006 470,111 | 753031980 752530287
Suma 1240.305 7E350.133 1totlem* | 10708
s Jem]] 6LSS
Fr_|em AE.EE

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

My i = 1.75 % 145.05 = 253.84 T.m = 2490.15 kN.m

253.84 = 10°

fos = g7 70e * 61:56 = 793.22 kg/cmz = 77.79 MPa

253.84 x 10> 48.86

_ _ kg _
fo = Tor1oe * 5 = 8994 /o2 = 882 MPa

253.84 x 10> 28.86
ft9 = 6 *
1.97 % 10 7

=53.12K9/ , —521MPa
cm
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253.84 = 10°

frao = “pom—ss* 28.86 = 37187 k9, =3647MPa

Ahora se determina los esfuerzos debido a retraccion y fraguado que se usan para
evitar el agrietamiento excesivo en el hormigdn provocado por las variaciones en la

temperatura.

=50 [

Donde:
E modulo de elasticidad [*9/,, ]

€ coeficiente de retraccion, a falta de datos se puede usar 0.0002 después de

28 dias de curado y 0.0005 después de un afio.

3 1 kg
ft12z = fe11 = 282.374 % 10° = 0.0002 * 7= 8.07 /sz = 0.79 MPa

fi1z = fos = 2.04 * 10° * 0.0002 = 408 kg/cmz =40 MPa
Por lo tanto:
fos = foz + foa + fos = 41.77 + 77.79 + 40 = 159.56 Mpa
fi1a = fes + feg + fra1 = 0.28 +8.82 + 0.79 = 9.89 Mpa
fi1s = fie + fro + fr1z = 0.19 + 5.21 + 0.79 = 6.19 Mpa
fiie = fi7 + frro + fr1z = 40.88 + 36.47 + 40 = 117.35 Mpa
Escoger el mayor de los resultados y comparar:
159.56 Mpa < 0.9f, = 0.9 * 250 = 225 MPa - Ok

5.4.1.4 Diseiio de la viga principal exterior
5.4.1.4.1 Flexion por cargas
e Carga muerta (DC)

Wiosa = 0.98 T/,

Wyiga = 354 lb/ft =0527 T/,
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Whyarrera = 047 T/m

Wpe = 0.98 +0.527 + 0.47 = 1.98 T/, = 19.39 kN/

18 1.98 18
x=7—0.3=8.7m , Ri=T=17.82T

Wiy x2 1.98 * 8.72
W —17.82+8.7 — ——5——="8054T.m = 790.06 kN/

MDW = Rix —

e Superficie de rodadura (DW)

Los valores son los mismos que los calculados para la viga interna.
Wess = 0.23 T/ = 2.21 KN/,
Mpy =930 T.m = 91.28 KN/
e Carga viva y efecto de carga dinamica

5.4.1.4.2 Distribucion de cargas vivas

e Caso de un carril cargado

Para el caso de una viga exterior con un carril cargado en el anexo 5 se especifica

que se use la regla de la palanca:

FIGURA 5.131 Viga exterior con carga de camion
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ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
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Por lo tanto, g = 0.55, con el factor de presencia multiple m = 1.2 (Tabla 4.2):
g =12%0.55=0.66
e Caso de dos carriles cargados
Del anexo 5 se obtiene que:

e

e=0.77+2800

Como se trata de una losa sobre vigas metalicas no se tiene en valor de d,, por lo
tanto e = 0.77 y g = e * Ginterior = 0.77 ¥ 0.61 = 0.47, con un factor de presencia

multiple m = 1 (Tabla 4.2), se tiene un valor de g = 0.47.
Por lo tanto g itico = 0.66

My = 237.78 % 0.66 = 156.93 T.m = 1539.53 kN.m
Resumen de momentos:

TABLA 5.28 Resumen de momentos viga metalica exterior

Y
Carga Ti M (+) [T.m
" e (+) [T-m] Resistencia | Servicio | Fatiga |
L
. i L5 DC £0.54 1.25 1 0
Vi gatBarrera
Asfalto Dw 9.3 1.5 i 0
Carga \iva LL+IMA 156.93 175 1 1.5

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

5.4.1.4.3 Seccion resistente

e Para carga muerta (DC)
Usando las mismas figuras que la viga interior:
Mpc = 1.25 ¥ 80.54 = 100.68 T.m = 987.62 kN.m

100.68 = 10°

kg
45.21 = 497.07 = 48.75 MP
915709.14 [em? @

for =fo1 =
48.75 MPa < 225 MPa - Ok

e Para carga muerta mas superficie de rodadura (DC+DW)



Mpw = 1.5%9.30 = 13.95T.m = 136.85 kN.m

k
fp2 = 48.96 g/cmz = 4.80 MPa
k
fts = fr2 = 2.83 g/cmz = 0.28 MPa
_ kg _
fia =3987"9/ 2 =391MPa

fie = frz = 1.89 kg/cmz = 0.19 MPa

fo3 = fp1 + fp2 = 48.75 + 4.80 = 53.55 Mpa

fir = fi1 + fra = 48.75 + 3.91 = 52.66 Mpa

Escoger el mayor entre: f}3, fis, fie, ft7, Y COmparar con el limite permitido:

53.55 Mpa < 225 MPa - Ok
e Combinacion de todas las cargas
My m = 1.75 % 156.93 = 274.63 T.m = 2694.10 kN.m

274.63 * 10°

fos = g7 —7ge* 61.56 = 858.18 kg/cmz = 84.16 MPa

274.63 x 10> 48.86
frs = s ¥
1.97 x 10 7

_ kg _
=97.31 "9/ 2= 954 MPa

274.63 x 10> 28.86
fro = s ¥
1.97 * 10 7

_ kg _
=57.48 "9/, =564 MPa

274.63 * 10°

ft10 = 197106 * 28.86 = 402.33 kg/cmz = 39.46 MPa

Los esfuerzos debido a retraccidén y temperatura son los mismos, por lo tanto:
fre = fo3 + foa + frs = 53.554+84.16 + 40 = 177.71 Mpa
fr1a = fis + fig + ft11 = 0.28 +9.54 + 0.79 = 10.61 Mpa
fi1s = fie + fro + fr1z = 0.19 + 5.64 + 0.79 = 6.62 Mpa

fti6 = fe7 + fe10 + fe13 = 52.66 + 39.46 + 40 = 132.12 Mpa

256
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Escoger el mayor de los resultados y comparar:
177.71 Mpa < 225 MPa — Ok

5.4.1.44 Fatiga

Cada detalle debe satisfacer lo siguiente:

y(Af) < (AF), (AASHTO
6.6.1.2.2)
En la cual:
(AF),, = (AF) 7y (AASHTO
6.6.1.2.5)
Donde:
Y factor de carga para la combinacion de fatiga
(af) solicitacion por carga viva debido al paso de la carga de fatiga. (MPa)
(AF), resistencia nominal a la fatiga. (MPa)
(AF) 7y umbral de fatiga de amplitud constante = 165.4 MPa para perfiles I,

tomado de AASHTO tabla 6.6.1.2.5

Para fatiga se usa el camion de disefo separado 9 m de cada eje de 20 ton, para
tomar este valor se puede ir al Anexo 1 que para una distancia de 18 m y con un

factor y = 1.5 da como resultado:

Mfqtiga = 125.93 T.m = 1235.37 kN.m

125.93 * 10° k
= = 'g
0= gTtogo1g F 4521 = 621.74 /

cm2 = 60.97 MPa

y(Af) = 60.97 MPa < 165.4 MPa — Ok

5.4.2 EJEMPLO DE PUENTE LOSA SOBRE VIGA CERCHA DE ACERO

Disefiar un puente apoyado sobre vigas metalicas cercha de acero A50 de 18 m de
longitud, de dos vias. Utilizar concreto de f'c = 30 MPa y fy = 420 MPa. La carga
viva sera el camion de disefio MTOP. El acero principal debe ser perpendicular al

trafico.
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Se utilizara la misma seccion longitudinal y barrera que se usoé en el ejemplo de

puente losa sobre vigas de hormigén armado.

FIGURA 5.132 Seccion transversal del puente

38 : 36
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=
¥
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ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

5.4.2.1 Diseiio de la losa
La losa para este ejemplo es la misma que se disefio en el ejercicio de puente losa

sobre vigas de hormigén armado.

5.4.2.2 Predimensionamiento
5.4.2.2.1 Carga muerta DC
Wipsq = 0.2+ 2.447 =049 T/ , =481 kN/ ,

Wharrera = 0.47 T/mz =4.61 kN/mZ
Wpe =049 +047 =096 T/ , =942 kN/ ,

5.4.2.2.2 Superficie de rodadura DW
Wow =005%225T/ ;=011 T/ , =108 KN/ ,

5.4.2.2.3 Carga viva LL+IM
Se usara el camién de diseno MTOP especificado en el literal 4.4.2.

5.4.2.2.4 Ceclosia
Se usara secciones tipo omega invertida que consiste de un arriostramiento lateral
superior de diagonalado simple tipo Pratt. (AASHTO C6.7.5.3-2)



FIGURA 5.133 Celosia propuesta tipo Pratt
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ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

5.4.2.2.5 Carga de los elementos

Para el predimensionamiento de las secciones se debe determinar la carga que se

aplica en cada nudo debido a todas las cargas anteriormente calculadas, para esto

se divide la losa en porciones de area que son las que aportan peso a los nudos.

FIGURA 5.134 Area aportante a cada nudo de la celosia

18.00
250 i
— —— ——— 3.00
300 N, N5 Mg My [MNd [Ng [Ng My [Ny Mg Ma [N Ng Ny [N [Ny 3.00
=1 et} - 3.00
250 =1.00
1
150 — = =100 = L
Area aportante a cada nudo = 2.5 m?
P, P Ps Py P By P, Ps Ps Py Py Pg P Py Pa P Py P Py
My INg N3 [Ny N5 [Ny [N; [Ny [Ng [N [Ny [Ng [Ny [Ny [Ng [Ng [Np [Ng [Ng

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan



TABLA 5.29 Carga de cada nudo

Nia Area DC DW
m2 Ton Ton

1 1.25 1.20 0.14

Del 2al 18 2.5 2.40 0.28
19 1.25 1.20 0.14

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
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Con la ayuda del programa FTOOL se puede calcular la fuerza axial que tiene cada

elemento de la celosia.

e Carga muerta DC

FIGURA 5.135 Fuerza axial en los elementos de la celosia debido a Wy

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

e Superficie de rodadura DW

FIGURA 5.136 Fuerza axial en los elementos de la celosia debido a Wy,

gkt
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ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan
e Cargaviva LL+IM

Como se ha determinado anteriormente el punto critico para una luz de 18 m se

produce a 9.4 m, por lo que se coloca en este lugar el camién de disefo.

FIGURA 5.137 Fuerza axial en los elementos de la celosia debido a Wy, im
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ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

5.4.2.2.6 Secciones
Como se puede observar el elemento longitudinal mas cargado debido W,y €S

el 47 y el elemento transversal es el 72.

Elemento mas cargado: 47

Carga viva [LL+IM) 72.96 Ton 71574 kN C
Carga muerta (DC) 38.88 Ton 38141 kN C
Superficie de rodadura (DW) 6.88 Ton 6749 kN C

186.6 Ton 1830.55 kN Resistencia
109.44 Ton 1073.61 kN Fatiga
Ag 55.83 cm?2 8.65 in2

Combinacian



262

Elemento mas cargado: 72

Carga viva (LL+IM) 37.9 Ton 37180 kN C
Carga muerta (DC) 2196 Ton 21543 kN C
Superficie de rodadura (DW) 2.56 Ton 25.11 kN C

97.615 Ton 957.60 kN Resistencia
56.85 Ton 557.70 kN Fatiga
Ag 29.21 cm2 4.53 in2

Combinacion

Donde:

oo i

fy resistencia a la fluencia del acero grado 50 = 3518.02 kg/cmz

area bruta de la seccion, cm?

0] factor de resistencia, para compresioén axial 0.95 (AASHTO 6.5.4.2)
P Resistencia de disefo

¢ Elemento longitudinal

Con base en el area calculada se debe ir a tablas de secciones comerciales en

donde se busca una que satisfaga las necesidades.

Se utilizara la seccion HSS 9*5*3/8 que tiene las siguientes dimensiones:

v t 0349 in 089 cm

b/t 113 in 10.02 cm

. [__1 ; h/t 228 in 2021 cm
J Peso 32.58  Ib/ft 005  T/m
Inercia 92.5 in4 3850.14 cm4
¥ Area 897  in2 57.87 cm2

¢ Elemento transversal

Se utilizara la seccion HSS 5*5*3/8 que tiene las siguientes dimensiones:

t 0.349 in 0.89 cm

b/t 11.3 in 10.02 cm

ik . h/t 11.3 in 10.02 cm
Peso 22.37 Ib/ft 0.03 T/m
Inercia 21.7 in4 903.22 cm4

Area 6.18 in2 39.87 cm2
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5.4.2.2.7 Modelaciéon
Con ayuda del programa CSI Bridge se modela el puente con las secciones antes

calculadas, hormigon de f'c = 30 MPa y acero grado 50.

FIGURA 5.138 Modelacion en el programa CSI Bridge

ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

Para evitar el pandeo de las vigas tipo cercha se coloca perfiles tipo L con las

siguientes dimensiones:

. A 100 i
B B 100 mim
o @ 14 i
§ood Area 2478 om?
av A Peso 007 Kg/m

B Inercia 225.6 o4

5.4.2.2.8 Resultados

¢ Desempeiio

FIGURA 5.139 Desempeno de los elementos
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ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

Como se puede observar en la figura algunos de los elementos estan trabajando
de 0 hasta 50 % de su capacidad con lo que se podria decir que estan
sobredimensionados, sin embargo, el calculo de las deflexiones es importante y

con elementos de menor dimension no se cumple con el limite establecido.

En el caso de los elementos transversales se realiz6 el calculo con dimensiones
menores que tenian buen desempeno, pero se tenia una deflexibn mayor a la

permitida.

e Deflexiones

La deflexion maxima permitida por la AASHTO es de L”Z/800 para puentes

vehiculares de acero, aluminio y/o concreto. (AASHTO 2.5.2.6.2)

Luz 18

W:%ZZ.ZSCTH
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FIGURA 5.140 Deflexiones en la losa para estado limite resistencia |

Bridge Response Plot

0.025 Losa - Entire Bridge Section (Combo RESISTEMCIA |} Verdical Displacement - Entire Section
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ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

La deflexion maxima en la losa es de 2.25 cm que cumple con el limite permitido
por la AASHTO de 2.25 cm.

e Esfuerzos

Para comprobar si las secciones estan disefiadas correctamente vamos a escoger

el elemento que tenga mas carga, en este caso son los que tienen color amarillo.

FIGURA 5.141 Esfuerzos en el elemento critico
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ELABORACION: Borja Rubi y Taipe Bryan

Como se puede observar el elemento se encuentra trabajando al 60% de su

capacidad por lo que se concluye que el disefio es correcto.
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CAPITULO 6

CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

6.1 CONCLUSIONES

e En base a este proyecto se puede concluir que en el Ecuador aun existen
falencias en lo que respecta a investigacion de materiales de construccion
asi como sus propiedades, si bien es cierto la Norma Ecuatoriana de la
Construccion (NEC) propone satisfacer las necesidades de nuestro pais,
pero en algunos literales nos remite a la ACI o las normas ASTM, como se
sabe estas normas son estadounidenses, por lo que no se acoplan a la
realidad del pais y nos obliga a trabajar con parametros diferentes.

o ElI médulo de elasticidad para el hormigdn resulté bajo utilizando los criterios
que nos ofrece la NEC, es por esto que en todo el proyecto se asumio el
valor que nos propone la AASHTO en ausencia de estudios que avalen si el
valor de E es aceptable para el disefio de la superestructura de puentes o
por lo menos para la realizaciéon de hormigon f¢c=210 kg/cm?2.

e La utilizacién del valor de densidad que propone la NEC para asfalto resulté
en una incongruencia, debido a que es bajo con respecto al valor
correspondiente al pavimento asfaltico, el cual posee un peso especifico de
2.25 T/m3 especificado en la norma AASHTO.

e En ausencia de un mapa de isoyetas que indican los valores de PGA para
cada region de nuestro pais, se puede realizar el espectro de disefio por
medio de las curvas de peligro que nos proporciona la NEC, con este método
podemos elegir el periodo de retorno y la probabilidad de ocurrencia en cierto
tiempo, los resultados de PGA que obtenemos son aceptables para disefiar
la superestructura de nuestros puentes por eventos sismicos.

e Sicomparamos los valores obtenidos de la fuerza que corresponde al viento

por el método de la NEC, se ve claramente que al poner las mismas
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condiciones de comparacion entre los métodos NEC y AASHTO existe una
amplia diferencia, es por esto que se ocupa la NEC para el célculo de fuerzas
producidas por el viento, ademas, los vientos de Estados Unidos no son los
mismo que se tienen en Ecuador.

Al disefar puentes losa simplemente apoyados y con un apoyo simple en el
medio existen diferencias, debido a que la forma de disenar cambia, en el
simplemente apoyado no existen momentos negativos por ende no existe
acero negativo, en el que posee apoyo intermedio se debe tener en cuenta
la existencia de momentos negativos, asi también la correcta colocacion de
las cargas mdéviles, es decir se debe poner en las posiciones mas criticas
que posee el puente.

Al momento de disefiar y construir un puente losa sobre vigas de acero de
alma llena es necesario tener muy en cuenta el efecto de la retraccion por
fraguado en el hormigdn, este efecto se representa como un momento flector
que tiene incidencia sobre la viga de alma llena y también en el diagrama de
esfuerzos.

El calculo de acero maximo se omitid en este proyecto debido a que a
medida que la cantidad de refuerzo en traccion aumenta, la resistencia
factorizada de las secciones preesforzadas y no preesforzadas se reduce de
acuerdo a los factores de resistencia ([]), esta reduccion realiza la
compensacion en ductilidad ya que esta se reduce debido al aumento de la
sobreresistencia, en otras palabras, todas las secciones que se estudiaron
son subreforzadas.

Las dimensiones de las vigas pretensadas con respecto a las vigas de
hormigén son menores, cuando se usa vigas pretensadas el elemento se
hace mas liviano, resiste mayores esfuerzos y se las puede usar en la
construccion de puentes con mayores luces.

En el disefio de puentes sobre vigas tipo cercha es necesario la
interconexidén entre las celosias para que funcione como un solo elemento,
es decir, monoliticamente, esto evita el pandeo de las mismas ya que las

secciones no poseen la suficiente inercia para evitar el pandeo lateral.
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RECOMENDACIONES

Los estados limite mas usados en este proyecto son los de Resistencia |,
Servicio |, Servicio Il, y Fatiga se recomienda utilizar y analizar por los
estados limite de Evento Extremo | y II, debido a que nuestro pais se
encuentra en una zona altamente sismica, por lo que se debe dar
importancia a este fendmeno y también a las colisiones de vehiculos livianos,
camiones o embarcaciones que se pueden producir contra pilares o
cualquier otro elemento de la Superestructura o Subestructura del puente.
Se recomienda utilizar las unidades del sistema internacional, debido a que
en nuestro pais se acostumbra a usar el sistema mks, pero los libros
actuales, tesis, papers y demas documentos ingenieriles en el mundo se
presentan en el sistema internacional (Sl).

Al momento de transformar las expresiones que se encuentran en el sistema
mks o ingles al sistema (SI) se debe tener mucho cuidado ya que se pueden
presentar errores en las constantes y coeficientes, estas varian cuando
cambiamos de sistema.

Se recomienda continuar con la investigacion de la Subestructura de un
Puente aplicando las condiciones especificas de nuestro pais, esto serviria
como un complemento a la presente investigacion y se podria tener una guia

mas completa de como disefar los puentes en nuestro pais.
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ANEXO 1.- MOMENTOS Y REACCIONES MAXIMAS EN
TRAMOS SIMPLEMENTE APOYADOS PARA UNA CARGA DE

CAMION MTOP Y/O TANDEM
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MOMENTO POR CARGA DE CAMION (MTOP) O . M
TANDEM [T.m] REACCION POR CARGA (MTOP) O TANDEM [T]
d= distancia desde el apoyo; C=camion; T=tandem C=camién; T=tdndem
Momento | Momento M(LL_”M) Reaccién camién o Momento| ;1w
Luz(m)| d(m) que carga de IM=033 Luz (m) ) carga de IM=033
Predomina carril L) carril
1 0,50 5,00(C 0,12 6,77 1 20,00|C 0,48 27,08
2 1,00 10,00(|C 0,48 13,78 2 20,00|C 0,95 27,55
3 1,50 15,00(C 1,07 21,02 3 20,40|T 1,43 28,56
4 2,00 20,00|C 1,90 28,50 4 21,68|T 1,90 30,73
5 2,50 25,00|C 2,97 36,22 5 22,80|C 2,38 32,70
6 2,70 30,98|T 4,28 45,48 6 25,67|C 2,85 36,99
7 3,20 37,30|T 5,82 55,43 7 27,71|C 3,33 40,19
8 3,70 43,64(T 7,60 65,64 8 29,25|C 3,80 42,70
9 4,20 49,98|T 9,62 76,09 9 30,67|C 4,28 45,06
10 4,70 56,33|T 11,88 86,79 10 32,10|C 4,75 47,44
11 4,78 72,10|C 14,12 110,02 11 33,27|C 5,23 49,48
12 5,28 83,18|C 16,86 127,48 12 34,25|C 5,70 51,25
13 5,78 94,28|C 19,82 145,21 13 35,08|C 6,18 52,83
14 6,28 105,40|C 23,03 163,21 14 35,79|C 6,65 54,25
15 6,78 116,54|C 26,47 181,47 15 36,40|C 7,13 55,54
16 7,28 127,69|C 30,16 199,99 16 36,94|C 7,60 56,73
17 7,78 138,86|C 34,07 218,76 17 37,41|C 8,08 57,83
18 8,28 150,03|C 38,23 237,78 18 37,83|C 8,55 58,87
19 8,78 161,22|C 42,62 257,04 19 38,21|C 9,03 59,85
20 9,28 172,41|C 47,26 276,56 20 38,55|C 9,50 60,77
21 9,78 183,60|C 52,12 296,31 21 38,86|C 9,98 61,66
22 10,28 194,80|C 57,23 316,32 22 39,14|C 10,45 62,50
23 10,78 206,00(C 62,57 336,56 23 39,39|C 10,93 63,32
24 11,28 217,21|C 68,16 357,05 24 39,63|C 11,40 64,10
25 11,78 228,42(C 73,97 377,78 25 39,84|C 11,88 64,86
26 12,28 239,64(C 80,03 398,75 26 40,04|C 12,35 65,60
27 12,78 250,86(C 86,32 419,96 27 40,22|C 12,83 66,32
28 13,28 262,08|C 92,86 441,42 28 40,39|C 13,30 67,02
29 13,78 273,30|C 99,62 463,11 29 40,55|C 13,78 67,71
30 14,28 284,52(C 106,63 485,04 30 40,70|C 14,25 68,38
31 14,78 295,75|C 113,87 507,22 31 40,84|C 14,73 69,04
32 15,28 306,97(C 121,36 529,63 32 40,97|C 15,20 69,69
33 15,78 318,20(C 129,07 552,28 33 41,09|C 15,68 70,33
34 16,28 329,43(C 137,03 575,17 34 41,21|C 16,15 70,95
35 16,78 340,66(C 145,22 598,30 35 41,31|C 16,63 71,57
36 17,28 351,89|C 153,66 621,67 36 41,42|C 17,10 72,18
37 17,78 363,12(C 162,32 645,28 37 41,51|C 17,58 72,79
38 18,28 374,36|C 171,23 669,13 38 41,61|C 18,05 73,39
39 18,78 385,59|C 180,37 693,21 39 41,69|C 18,53 73,98
40 19,28 396,83(|C 189,76 717,54 40 41,78|C 19,00 74,56
41 19,78 408,06|C 199,37 742,10 41 41,85|C 19,48 75,14
42 20,28 419,30|C 209,23 766,90 42 41,93|C 19,95 75,72
43 20,78 430,54|C 219,32 791,94 43 42,00|C 20,43 76,29
44 21,28 441,78|C 229,66 817,22 a4 42,07|C 20,90 76,85
45 21,78 453,01|C 240,22 842,73 45 42,13|C 21,38 77,41
46 22,28 464,25|C 251,03 868,49 46 42,20|C 21,85 77,97
47 22,78 475,49|C 262,07 894,48 47 42,26|C 22,33 78,52
48 23,28 486,73|C 273,36 920,71 48 42,31|C 22,80 79,08
49 23,78 497,97|C 284,87 947,18 49 42,37|C 23,28 79,62
50 24,28 509,21(C 296,63 973,88 50 42,42|C 23,75 80,17




MOMENTO FATIGA

d=distancia desde el apoyo

Luz (m) d(m) Mc'»r,nento p?r Ml(Ill:IL:olﬁ
camion de fatiga

1 0.50 5.00 5.75

2 1.00 10.00 11.50

3 1.50 15.00 17.25

4 2.00 20.00 23.00

5 2.50 25.00 28.75

6 3.00 30.00 34.50

7 3.50 35.00 40.25

8 4.00 40.00 46.00

9 4.07 46.01 52.92
10 4.57 52.21 60.04
11 5.07 58.42 67.18
12 5.57 64.64 74.33
13 6.07 70.86 81.48
14 6.57 77.08 88.64
15 5.74 77.30 88.90
16 6.24 87.97 101.17
17 6.74 98.71 113.52
18 7.24 109.50 125.93
19 7.74 120.35 138.40
20 8.24 131.23 150.91
21 8.74 142.15 163.47
22 9.24 153.09 176.06
23 9.74 164.07 188.68
24 10.24 175.07 201.33
25 10.74 186.08 214.00
26 11.24 197.12 226.69
27 11.74 208.17 239.39
28 12.24 219.23 252.12
29 12.74 230.31 264.86
30 13.24 241.40 277.61
31 13.74 252.50 290.38
32 14.24 263.61 303.15
33 14.74 274.73 315.94
34 15.24 285.85 328.73
35 15.74 296.99 341.54
36 16.24 308.13 354.35
37 16.74 319.27 367.16
38 17.24 330.42 379.99
39 17.74 341.58 392.82
40 18.24 352.74 405.65
41 18.74 363.90 418.49
42 19.24 375.07 431.33
43 19.74 386.25 444.18
44 20.24 397.42 457.04
45 20.74 408.60 469.89
46 21.24 419.78 482.75
47 21.74 430.97 495.61
48 22.24 442.16 508.48
49 22.74 453.35 521.35
50 23.24 464.54 534.22

274



275

ANEXO 2.- SUPERESTRUCTURAS COMUNES
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ANEXO 3.- MAXIMOS MOMENTOS DEBIDO A CARGA VIVA

POR UNIDAD DE ANCHO (N mm/mm)
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Momento negativo

S Momento Distancia desde el eje de la viga hasta la seccién de disefo para momento negativo
mm positivo 0.0mm 75 mm 150 mm 225 mm 300 mm 450 mm 600 mm
1300 21130 11720 10270 8940 7950 7150 6060 5470
1400 21010 14140 12210 10340 8940 7670 5960 5120
1500 21050 16320 14030 11720 9980 8240 5820 5250
1600 21190 18400 15780 13160 11030 8970 5910 4290
1700 21440 20140 17290 14450 12010 9710 6060 4510
1800 21790 21690 18660 15630 12930 10440 6270 4790
1900 22240 23050 19880 16710 13780 11130 6650 5130
2000 22780 24260 20960 17670 14550 11770 7030 5570
2100 23380 26780 23190 19580 16060 12870 7410 6080
2200 24040 27670 24020 20370 16740 13490 7360 6730
2300 24750 28450 24760 21070 17380 14570 9080 8050
2400 25500 29140 25420 21700 17980 15410 10870 9340
2500 26310 29720 25990 22250 18510 16050 12400 10630
2600 27220 30220 26470 22730 18980 16480 13660 11880
2700 28120 30680 26920 23170 19420 16760 14710 13110
2800 29020 31050 27300 23550 19990 17410 15540 14310
2900 29910 32490 28720 24940 21260 18410 16800 15480
3000 30800 34630 30790 26960 23120 19460 18030 16620
3100 31660 36630 32770 28890 23970 21150 19230 17780
3200 32500 38570 34670 30770 26880 22980 20380 18910
3300 33360 40440 36520 32600 28620 24770 21500 20010
3400 34210 42250 38340 34430 30520 26610 22600 21090
3500 35050 43970 40030 36090 32150 28210 23670 22130
3600 35870 45650 41700 37760 33810 29870 24700 23150
3700 36670 47250 43310 39370 35430 31490 25790 24140
3800 37450 48820 44880 40940 37010 33070 27080 25100
3900 38230 50320 46390 42460 38540 34600 28330 25550
4000 38970 51790 47870 43950 40030 36110 29570 26410
4100 39710 53190 49280 45370 41470 37570 30770 27850
4200 40420 54560 50670 46770 42880 38990 31960 28730
4300 41120 55880 52000 48130 44250 40380 33130 29570
4400 41800 57150 53290 49440 45580 41720 34250 30400
4500 42460 58420 54580 50740 46900 43060 35380 31290
4600 43110 59620 55800 51980 48160 44340 36700 32360
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ANEXO 4.- MOMENTO EN VIGAS INTERIORES CON
TABLEROS DE CONCRETO (DISTRIBUCION DEBIDO A

CARGA VIVA)
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Tipo de estructura

Seccion
transversal
aplicable de la
tabla (Anexo 2)

Factores de distribucion

Rango de aplicacion

Tablero de concreto,
emparrillado lleno,
parcialmente lleno o
tablero de
emparrillado no lleno
compuesto por una
losa de concreto
reforzado sobre vigas

(a), (e), (k) y
también (i), (j) si
estan
suficientemente
conectadas para
actuar como una

Un carril de disefio cargado:

0064 s 04 § 0.3 & 0.1
' 4300 L Ltd

Dos o mas carriles de disefio cargados:

p— S 0.6 S 0.2 Kg 0.1
' 2900 L Lt3

1100 < S < 4900
110 < t; <300
6000 < L < 73000
Np =4
4.1623 * 10° < K; < 2.9136 * 102

Vigas cajén de
concreto usadas en
tableros de multiples
vigas

suficientemente

conectadas para

actuar como una
unidad

de acero o de unidad Use el menor de los valores obtenidos a
concreto; vigas T de partir de la ecuacidn de arriba con Nb=3 Np =3
concreto, secciones T olareglade lapalanca
Un carril de diseﬁoociggado:045 2100 < S < 4000
S 300\ 1\
Cajén multicelular de L75+ 700\ T N, 18000 < L < 73000
concreto fundido in (d) i . o
. Dos o mas carriles de disefio cargados: Ne =4
situ 03 025
13 S 300 SiN,>8useN,=8
N, 1800 L
Un carril de disefio cargado:
1800 < S <5500
s 035 sd 0.25
= = <
Tablero de concreto <900> <L2> 6000 < L < 43000
sobre vigas de cajon <d<
8 ! (b), (c) Dos o mas carriles de disefio cargados: 450 = d <1700
de concreto N. >3
0.6 0.125 b=
esparcidas S ﬁ
1900 1?
Use la regla de la palanca S > 5500
(f) Un carril de disefio cargado:
b 0.5 1\ 025 900 < b <1500
(f) si estan k (2.8L> (7)

donde: k =25(N,)7%2>15
Dos 0 mas carriles de disefio cargados:

() (070"

6000 < L < 37000

5< N, <20

(h)

Independientemente del nimero de
carriles cargados:

(g), (i), (j) si estan
conectadas
apenas lo
suficiente para
prevenir el
desplazamiento
vertical relativo
en lainterface

S/D

donde: C=KW/L)<K

D =300[11.5 — N, + 1.4N, (1 — 0.2¢)?]

cuando: Cc<5
D =3000(11.5—-N,)
cuando: c>5

@+
=T

Para disefio preliminar, se pueden usar
los siguientes valores de K:

Tipo de viga K
Rectangulares macizas [ 0.7
Rectangulares con vacios| 0.7
Circulares 0.8
Vigas cajon 1
Canal 2.2
T 2
Doble T 2

Esviaje < 45°

N, <6
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ANEXO 5.- MOMENTO EN VIGAS EXTERIORES

(DISTRIBUCION DE CARGAS VIVAS)
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Tipo de estructura

Seccion
transversal
aplicable de la
tabla (Anexo 2)

Factores de distribucion

Un carril de disefio
cargado

Dos o mas carriles de disefio
cargados

Rango de aplicacion

Tablero de concreto,
emparrillado lleno,
parcialmente lleno o
tablero de
emparrillado no
lleno compuesto por
una losa de concreto
reforzado sobre
vigas de acero o de

(a). (e), (k)y
también (i), (j) si
estan
suficientemente
conectadas para
actuar como una

Regla de la palanca

8= €Jinterior

=077 + de
€= To800

—300 <d, <1700

Use el menor de los valores
obtenidos a partir de la

concreto; vigas T de unidad ecuacion de arriba con Nb = Ny =3
concreto, secciones T 3odelareglade lapalanca

y doble T
Cajoén multicelular w, w, W<s
de concreto fundido (d) 9=71300 9=2300 e =
in situ
Tablero de concreto 8= €Jinterior 0<d, <1400

sobre vigas cajon de
concreto esparcidas

(b), (c)

Regla de la palanca

=097 + de
€= 8700

1800 < S <5500

Regla de la palanca S > 5500
Vigas cajon dj 8= €Jinterior 8= €Jinterior
concreto usadas en
(f), (8) d. de d < 600
= > = 1. >
talcl)le.rosde. e 1.125+9100_1 e 104+7600_1
multiples vigas
(h)
(i), (j) si estan
Vigas de concreto |conectadas
distintas a las vigas |apenas lo
cajén usadas en Regla de la palanca N/A

tableros de
multiples vigas

suficiente para
prevenir el
desplazamiento
vertical relativo

en lainterface

Regla de la palanca
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ANEXO 6.- CORTANTE EN VIGAS INTERIORES

(DISTRIBUCION DE CARGA VIVA)
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Tipos de estructura

Seccion tranversal
aplicable de la

Un carril de disefio

Dos o mas carriles de disefio

Rango de aplicacion

lleno compuesto
por una losa de
concreto reforzado
sobre vigas de
aceroode
concreto; vigas T de
concreto, secciones
Tydoble T

suficientemente

conectadas para

actuar como una
unidad

tabla (Anexo 2) cargado cargados
Tablero de
concreto,
empérrlllado lleno, 1100 < S < 4900
parcialmente lleno @ (), (K
a), \e), y
o tablero de
. también (i), (j) si S 2 6000 < L < 73000
emparrillado no » 0.36 +—— 02+ S N
estan 7600 ““ 3600 ~ \ 10700

110 < t, < 300

Ny =4

Regla de la palanca

Regla de la palanca

Ny=3

Cajon multicelular
de concreto
fundido in situ

(d)

() ()

() ()

1800 < S < 4000
6000 < L < 73000
900 < d < 2800

Np =3

Tablero de
concreto sobre
vigas cajon de

concreto
esparcidas

(b), (c)

() ()

() @)

1800 < § < 5500

6000 < L < 43000
450 <d <1700
Np =3

Regla de la palanca

Regla de la palanca

5> 5500

Vigas cajon de
concreto usadas en
tableros de
multiples vigas

(f), ()

(

b\ P\ 005 /g
M) (Z) (]) (ﬁ)
(L)Zl

1200

900 < b < 1500

6000 < L < 37000
5<N, <20

1.04058 * 10%0 < J < 2.53901 * 101?
1.66493 * 101° <] < 2.53901 = 10*!

(h)

Vigas de concreto
distintas a las vigas
cajon usadas en
tableros de
multiples vigas

(i), (j) si estan
conectadas apenas
lo suficiente para
prevenirel
desplazamiento
vertical relativo en
lainterface

Regla de la palanca

Regla de la palanca

N/A




285

ANEXO 7.- DISTRIBUCION POR CARGA VIVA PARA

CORTANTE EN VIGAS EXTERIORES
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Tipos de estructura

Seccion tranversal
aplicable de la tabla
(Anexo 2)

Un carril de disefio cargado

Dos o mas carriles de disefio
cargados

Rango de aplicacion

Tablero de
concreto,
emparrillado lleno,
parcialmente lleno
o tablero de
emparrillado no
lleno compuesto
por una losa de
concreto reforzado

(a), (e), (k) y también
(i), (j) si estan
suficientemente
conectadas para
actuar como una

Regla de la palanca

8= €Jinterior

de

2800

e=0.77+

—300 <d, <1700

Vigas de concreto
distintas alas vigas
cajon usadas en
tableros de
multiples vigas

(i), (j) si estan
conectadas apenas lo
suficiente para
prevenirel
desplazamiento
vertical relativo en la
interface

Regla de la palanca

Regla de la palanca

sobre vigas de unidad
aceroode
concreto; vigas T de No=3
concreto, secciones Regla de la palanca b=
Tydoble T
Cajon multicelular 8= €Jinterior
de concreto (d) Regla de la palanca de —600 < d, <1500
e =0.64 +
fundido in situ 3800
Tablero de 8= €Jinterior
concreto sobre d, 0<d, <1400
i jo =0.38
vigas cajon de (b), (c) Regla de la palanca e + 3000
concreto
esparcidas Regla de la palanca §>5500
= eJinteri 1200
. ., 8= interior 8= €Jinterior (T)
Vigas cajon de d
concreto usadas en e=125+ 6180 21 (@) <1 de < 600
f), =
tableros de (), (e) b 0s
multiples vigas -1+ de+b—610\ " -1 900 < b <1500
¢= 12200 =
(h)

N/A
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ANEXO 8.- VALORES ADMISIBLES TEMPORALES PARA EL
ESFUERZO DE TRACCION EN EL HORMIGON ANTES DE

PERDIDAS
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Tipo de puente

Ubicacion

Limite para el esfuerzo

Todos los puentes,

En la zona de traccién precomprimida sin refuerzo
adherido

N/A

En dreas fuera de la zona de traccidon precomprimida
y sin refuerzo auxiliar adherido

0.25./fci < 1.38 [MPa]

excepto los En dreas con refuerzo adherido suficiente para
puentes resistir la fuerza de traccién en el concreto, calculada
. . . N I ~7
construidos por |suponiendo una seccién no agrietada, cuando el 0.63,/f"ci [MPa]
segmentos refuerzo se dimensiona utilizando un esfuerzo de
0.5fy no mayor que 210 Mpa
Para esfuerzos durante el manejo en pilares 0.415 /—fra- [MPa]
pretensados
Esfuerzos longitudinales a través de juntas en la zona de traccion precomprimida
Uniones con refuerzo auxiliar adherido minimo que
atraviesalas juntas, el cua.I es suficiente para 0.25 /_f’ci [MPa]
soportar la fuerza de traccién calculada a un esfuerzo
de 0.5fy; con tendones internos o externos
Juntas sin el refuerzo auxiliar adherido minimo que L,
. . Traccion nula
atraviesa las juntas
Esfuerzos transversales a través de las juntas para .
os . J P 0.25y/f"ci [MPa]
cualquier tipo de junta
Puentes Esfuerzos en otras areas
construidos por |Para dreas sin refuerzo adherido no pretensado Traccion nula
segmentos En dreas con refuerzo adherido suficiente para

resistir la fuerza de traccion en el concreto, calculada
suponiendo una seccidén no agrietada, cuando el
refuerzo se dimensiona utilizando un esfuerzo de
0.5fy, no mayor que 210 Mpa

0.504/f'ci[MPa]

Esfuerzo principal de traccion en el eje ne

utro en el alma

Todo tipo de puentes de concreto segmentales con
tendones internos y/o externos, a menos que el
propietario imponga otros criterios para esstructuras

0.35+/f'ci[MPa]

criticas




289

ANEXO 9.- VALORES ADMISIBLES DE ESFUERZOS DE
TRACCION EN EL HORMIGON PRETENSADO DESPUES DE

PERDIDAS
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Tipo de puente

Ubicacion

| Limite para el esfuerzo

Todos los puentes,

Traccidn en la zona de traccion precomprimida, suponiendo secciones no

agrietadas

Para elementos con tendones de preesfuerzo

. . . . !
adheridos, o refuerzo, sujetos a condiciones de 0.50f"c[MPa]
excepto los -
corrosion leves o moderadas
puentes
. Para elementos con tendones de preesfuerzo
construidos por ) ) o ,
adheridos, o refuerzo, sujetos a condiciones de 0.25f'c[MPa]
segmentos -
corrosion severas
Para elementos con tendones de preesfuerzo no L,
. Traccion nula
adheridos
Esfuerzos longitudinales a través de las juntas en la zona de traccién
precomprimida
Uniones con refuerzo axuliar adherido minimo que
atraviesa las juntas, el cual es suficiente para
soportar la fuerza de traccién longitudinal 0.25f'c[MPa]
calculada a un esfuerzo de 0.5fy; con tendones
internos o externos
Juntas sin refuerzo auxiliar adherido minimo que L,
. . Traccion nula
atraviesa las juntas
Esfuerzos transversales a través de las juntas
Traccion en la direccidn transversal a la zona de
Puentes o o 0.25f'c[MPa]
. traccion precomprimida
construidos por -
Esfuerzos en otras dreas
segmentos

Para dreas sin refuerzo de preesfuerzo adherido

Traccién nula

En dreas con refuerzo adherido suficiente para
resistir la fuerza de traccion en el concreto,
calculada suponiendo una seccidn no agrietada,
cuando el refuerzo se dimensiona utilizando un
esfuerzo de 0.5fy, no mayor que 205 Mpa

0.50f"c[MPa]

Esfuerzo principal de traccidn en el eje neutro en el alma

Todos los tipos de puentes construidos por
segmentos con tendones internos y/o externos, a
menos que el propietario imponga otros criterios
para estructuras criticas

0.29f" c[MPa]




