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RESUMEN

Se ha elaborado el disefio estructural de un puente con vigas prefabricadas para un paso a
doble nivel en una zona de la panamericana sur. Este puente, estd dimensionado para
permitir el trazo de una carretera de doble via, ida y vuelta, para los vehiculos HL-93 como
méaximo (ancho de via =3.60m). La zona del proyecto es en San Bartolo - Lurin — Lima,
donde el terreno de cimentacion es arena limosa mal gradada (SM, SP - SM) con una presion
de 3.00 kg/cm? a 2.30 m del nivel actual del terreno, con agresividad media del suelo a la

cimentacion.

El tablero del puente, una losa de concreto armado de 0.20 m de espesor, tendra una
longitud de 30 metros y un ancho de 18.05 metros, el cual estara soportado por 7 vigas
prefabricadas de 30 metros de longitud, distribuidas uniformemente en todo el ancho del
tablero

Sobre esta losa, se ubicara toda la infraestructura vial indicada en el Manual de Disefio de
Puentes; barreras lateral de concreto armado, barrera central de concreto armado y veredas
de concreto armado. Se eligié un pavimento flexible para formar la carretera, por lo que
tendremos una capa de asfalto de 5¢cm.

La subestructura elegida son estribos de concreto armado sin aleros, para soportar la carga de
la superestructura del puente y de la presion del terreno, que en este caso, se encuentra solo
transversal al eje del estribo por lo que no hay necesidad de la construccion de aleros para

aguantar terreno lateral

El Manual de Disefio de Puentes es la guia de trabajo utilizada para la elaboracion de este
trabajo, en el cual se realiz6 un andlisis estatico de la estructura, donde no se realizd un

analisis sismico por tratarse de un puente simplemente apoyado
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1. Introduccion

Las carreteras son construcciones de ingenieria imprescindibles para el transporte de
vehiculos a grandes distancias. EI mayor obstaculo para realizar un trazo més eficaz son
los accidentes geogréficos de la zona, para lo cual se utilizan obras de arte como los
tlneles, en el caso de cadenas montafiosas, y puentes, en el caso de depresiones en el
terreno 0 paso de agua. En la actualidad, con el aumento del transito vehicular, es
necesario mejorar la infraestructura vial con la construccién de puentes para realizar un

paso a doble nivel.

Con la finalidad de realizar una estructuracion Optima y construccion eficiente y
econémica de un puente destinado al trazo de una carretera para constituir un paso a
doble nivel, se investigd el disefio de un puente de mediano tramo, treinta metros de luz,
buscando obtener vigas del menor peralte y con la mayor esbeltez posible para reducir

costos en materiales.

En este caso, hemos tomado vigas presforzadas por sus ventajas respecto a las vigas de

concreto armado, por los siguientes aspectos:

1. Factores econdmicos. No es necesaria la interrupcion del trafico por el izaje de la
viga

2. Factores de ingenieria. Menor relacién entre luz/peralte

3. Factores estéticos. Las vigas presforzadas, en su mayoria en doble T, son muy

atractivas a la vista.

Adicionalmente, en la construccion de los puentes carreteros de concreto presforzado, se
presentan las siguientes ventajas:

e Construccion del puente proyectado durante todas las épocas del afio

e Posibilidad de ser manufacturado localmente

e Mayor rapidez para entrar en uso, mejor que los puentes de otro material

e Combinado eficientemente acero de muy alta resistencia con concreto de alta

resistencia, se produciran componentes estructurales de calidad a bajo costo.

El concreto presforzado puede ser de dos tipos: concreto pretensado y concreto
postensado. Estos se diferencian por el momento del tensado del acero interior del
concreto, que se puede realizar antes del vaciado (pretensado) o luego del vaciado
(postensado), colocando ductos interiores en el concreto. La diferencia primordial a

tomar en cuenta, es que las vigas pretensadas que utilizariamos, tendrian que trasladarse
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desde la prefabricacion en taller hasta el lugar donde se construira el puente, mientras
que una viga prefabricada postensada puede ser fabricada en obra evitdndose asi los
gastos de transporte.

En nuestro caso, las vigas prefabricadas pretensadas tendrian que ser transportadas desde
Lima (Villa Maria del Triunfo), donde se encuentra los talleres de la empresa dedicada a
este rubro, y para grandes luces los costos se incrementarian respecto a las vigas
postensadas. Por esto, seleccionamos vigas prefabricadas postensadas para el disefio de

nuestro puente.

2. Estructuracion
El puente se construird encima de una carretera que cruza a la panamericana sur, para
gue se establezca un paso de nivel que permita un transito mas fluido por esa zona. La
carretera inferior tendréd las mismas caracteristicas de la Panamericana Sur. La seccion
transversal tipica de la Panamericana Sur, consta de dos carriles de ida y vuelta, con un
ancho de carril de 3.60 metros, que permite el paso de vehiculos pesados.
Por esto, el tablero del puente necesita tener 18.05 metros para poder albergar los dos
carriles de ida y vuelta més la barrera central y laterales y las veredas. En lo que respecta
a la luz del puente, se ha determinado que sea de 30 metros para considerar los 18.30
metros de la carretera inferior mas la distancia necesaria para la construccion del estribo
con el respectivo talud de reposo del terreno.
Este estribo tendra la forma de un muro de contencion, ya que su funcidn seré sostener el
terreno alrededor del puente y transmitir las cargas de la superestructura al terreno. Se
usara un apoyo de neopreno entre las vigas y el estribo. Debemos asegurarnos de que el
estribo tenga un nivel de cimentacion minimo de -2.40 m, segun lo recomendado en el
estudio de suelos.
Para resistir las cargas del puente, se utilizardn 7 vigas prefabricadas distribuidas
uniformemente en todo el ancho del tablero con cuatro vigas diafragmas distribuidos

uniformemente a lo largo de las vigas.

3. Marco general del proyecto

Obijetivo general

Estudiar y desarrollar el disefio de todos los elementos de un puente de 30 metros de luz
con vigas prefabricadas postensadas.

Este objetivo, da a conocer que esta es una tesis de disefio estructural, por lo que no sera
necesario realizar un estudio real de mecanica de suelos ni un replanteo topogréafico en
la ubicacion especifica del proyecto, sino que basta con tomar estudios tipicos de la

zona como base e incluirlos como datos de nuestro proyecto. En el caso de la
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topografia, por ser un tramo de la Panamericana Sur cerca a Lima, se considerd una
zona plana, donde no sera necesario realizar ningln tipo de trabajo de corte o relleno
mas que la excavacion localizada para la cimentacion del puente.
Acerca del estudio de suelos, se investigd acerca de valores tipicos del lugar, y se tomd
lo siguiente:
Edificacion / Estructura
Puente con Vigas Prefabricadas
Tipo de cimentacion
Muro de concreto armado
Estrato de apoyo de la cimentacion
Arena mal gradada
Parametros para el disefio de la cimentacién
a. Profundidad de Cimentacion (Df)
Df = 2.40 m de profundidad respecto del nivel del terreno
b. Presion admisible (Qaqm) 3.00 kg/cm2

c. Asentamiento Diferencial Maximo aceptable 0.33cm

4. Superestructura del Puente
4.1. Barreras de concreto
Las barreras de concreto tienen la funcion de redirigir el vehiculo de una manera
controlada, en el caso de una colision. Por esto, deberan tener una geometria que permita
reorientar el vehiculo hacia la via y una resistencia capaz de contrarrestar el impacto
inicial de colision.
Por esto, se propone una barrera lateral de concreto basada en el modelo Tipo F (fig.2)
que por su geometria en tres tramos permite frenar y enderezar el vehiculo en su primer
tramo y absorber la energia cinética en los siguientes.
Para las barreras de concreto armado se podran utilizar analisis por lineas de fluencia y

disefio por resistencia.

4.1.1.Resistencia nominal a la carga transversal (Ry,)
La resistencia nominal de la baranda frente a la carga transversal se puede
determinar utilizando un enfoque por lineas de fluencia de la siguiente manera

e Para impactos dentro de un segmento de muro:

2

8M,, + 8M +MCLC

Ry = (
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e Para impactos en el extremo de un muro o en una junta:

2

My + My, + e

Ry = (

Donde:

F.: Fuerza transversal = 24.5 ton (TL-4)

H: Altura del muro

L.: Longitud critica del patron de falla por lineas de fluencia

L¢: Longitud de distribucién longitudinal de la fuerza de impacto F;

R,y: Resistencia transversal de la baranda

My : Resistencia en flexion adicional de la viga acumulativa con M,,

M_.: Resistencia en flexion de los muros en voladizo respecto de un eje paralelo
al eje longitudinal del puente

M,,: Resistencia en flexion del muro respecto de su eje vertical

Figura 1. Analisis mediante lineas de fluencia de un muro de hormigén para el caso
de un impacto dentro del segmento de un muro.
Para hallar F; y L; se utilizé la tabla A13.2-1(AASHTO)

Tabla A13.2-1 — Fuerzas de disefio para las barreras para trafico vehicular

Fuerzas de diseilo y simbologia Niveles de Ensayo para las Barandas

TL-1 TL-2 TL-3 TL-4 TL-5 TL-6
Transversal F; (N) 60.000 120.000 240.000 240.000 550.000 780.000
Longitudinal F; (N) 20.000 40.000 80.000 80.000 183.000 260.000
Vertical descendente F, (N) 20.000 20.000 20.000 80.000 355.000 355.000
L:y Lr (mm) 1220 1220 1220 1070 2440 2440
L, (mm) 5500 5500 5500 5500 12.200 12.200
H, (min.) (mm) 460 510 610 810 1070 1420
Minima altura del riel H (mm) 685 685 685 810 1070 2290

Resistencia en flexion alrededor de un eje paralelo al eje longitudinal del puente
Mo)
La resistencia en flexién es calculada de acuerdo a las lineas de rotura con el

momento de flexion negativo. Donde se producen esfuerzos de traccion en las caras
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colocaremos el acero de refuerzo basados en la experiencia y verificaremos su

resistencia.

Barrera lateral
Con f', = 280kg/cm?, fy = 4200kg/cm?, tenemos:

Utilizando 19 5/8”@ 20 cm(Ag = % =10 CZ—Z), considerando el ancho
de 1m.
12.5 20
Cos7
80
AN
1‘
I *‘*
46.3

Figura 2. Barrera Tipo F acotado en centimetros y las partes en que ha sido
dividido.

Tramos:

Al

0]
e = recubrimiento + 5 =50+ 0.8=58cm

20 + 25.7
d=h-e=(——)-58=17.06cm
Ay 10(4200)

=1.76 cm

4= 0.85F b 0.85(280)100

a 1.76
M, = Af, (d - E) = 10(4200) (17.22 = T) /10°

M; = 6.79 ton.m
A2

275+ 46.3
d= (#) —58=3021cm

a 176\ .
M, = A, (d - E) = 10(4200) (30.21 - T) /10

M, = 12.32 ton.m
A3
d=46.3—5.8=40.51cm
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a O
M; = Af, (d - E) = 10(4200) (40.51 - T) /10°

M; = 16.64 ton.m
Utilizo un momento promedio:
M = M, (0.54) + M,(0.18) + M5 (0.08)

0.80
M = 6.79(0.54) + 12.32(0.18) + 16.64(0.08)
B 0.80
M = 9.02 ton.m
Luego:

@ = 0.9 (Flexion) Art.2.7.1.4.4

M. = @M = 0.9(9.02) = 8.12 ton.m

Barrera central

Con f’. = 280 kg/cm?, fy = 4200 kg/cm?, tenemos:

Utilizando 16 5/8” @ 25cm(As = 2'20;:12 = 8.00 %), considerando el ancho
de 1m.
12.5 20
j 5.%
AT
80
i“
1 E A2
i | A3 |
56.4
Figura 3. Barrera central (cm) y sus tramos considerados
Tramos:
Al

)
e = recubrimiento + 5 =5.04+0.8=5.8cm

(20 4 31.4)
d=h-e="————-58=199cm
A,  8(4200)

=141cm

4= 0.85F b 0.85(280)100

a 1.41 5
M, = Afy (d - E) = 8(4200) (19.9 - T) /10

M; = 6.45 ton.m
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31.4 + 56.4
d= (#) —5.8=381cm

M, = Ay (d - i) = 8(4200) (38.1 - ﬂ) /10°
2 2

M, = 12.57 ton.m

A3

d = 56.4 — 5.63 = 50.6 cm

M; = Af, (d—2) = 8(4200) (50.6 - &) /105
2 2

M; = 16.77 ton.m
Utilizo un momento resistente promedio:
M = M; (0.54) + M,(0.18) + M5(0.08)

0.80
M = 6.45(0.54) + 12.57(0.18) + 16.77(0.08)
0.80
M = 8.87 ton.m
Luego:

@ = 0.9 (Flexion) Art.2.7.1.4.4
M, = @M = 0.9(8.87) = 7.98 ton.m

Resistencia en flexion alrededor de un eje vertical a la barrera (My,)

o Barrera lateral
La resistencia a los momentos positivo y negativo que acttan alrededor de un eje
vertical se determina tomando como base el mecanismo de falla en este tipo de
barreras, colocandose 4 @ 5/8" como refuerzo horizontal en la cara vertical de
la barrera.
De manera simplificada, se trabajé con areas rectangulares equivalentes a las

secciones halladas anteriormente

A; = 1380 cm2
A, = 690 cm2
Az =370 cm2

Atotal = Al + A2 + A3 = 244‘0 Cm2
Para una altura de barrera de 85cm, se tendra un grosor de:

A 2440
—total ~ " _ 30.5cm

h 80 80
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O
”» ~O
AT 495/8 80
NO
A2 \ o
‘ i \ 30.5

Figura 4. Area rectangular equivalente

)
z = recubrimiento + @, + 5= 5+1.59+0.79 = 7.38 cm

d=30.5—-7.38=23.12cm
Ag = 405/8" = 4(2) = 8.00 cm?

Asfy 8(4200)
3= .

_ A =141
0.85f b _ 0.85(280)100 il

a 1.41 5
My = 0Afy (d - 2) = 0.9(8)4200 (23.12 = —=) /10

M,, = 6.78 ton.m
Barrera central
Se colocardn 4 @ 1/2" como refuerzo horizontal en las caras verticales de la

barrera. Si trabajamos con un &rea rectangular equivalente, tenemos:

Al = 1390 cm2
A2 =790 cm2
A3 =450 cm?2

Atotal - 2630 Cm2
Para una altura de barrera de 80cm, se tendra un grosor de:

=Atotal =@= 32.9 cm

h 80 80

)
z = recubrimiento + @, + 5= 5+159+0.64 =723cm

d=329-723=257cm

Ag = 491/2" = 4(1.29) = 5.16 cm?

LA 516(4200)
0.85f b 0.85(280)100

=091 cm

a 091
My, = BAf, (d - ) = 0.9(5.16)4200 (25.7 - T)

M, = 4.92 ton.m
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Longitud critica de la linea de rotura (L)
La longitud critica de la linea de rotura, como observamos en la figura 1, es la
longitud maxima en la cual se produciria el agrietamiento o rotura de la seccién de la
barrera por accién de una carga de impacto vehicular.

e Barrera lateral

Para impactos dentro de un segmento de muro

L L 8H(My, + M
’ t+J(?t)2+ My, +M,,)

<=7 M,

L, =291m

1.07 | 1.07__ 8(0.80)(0 + 6.78)
= 2
2 T j( 2 T 8.12

Para impactos en el extremo de un muro o en una junta

L L H(My, + My)
L. =—t Ztyz . 2T T Pw)

L

1.07 | 1.07_. 0.8(0+6.78)
="+ |( =1.51m

2
2 2 7 8.12

e Barrera central

Para impactos dentro de un segmento de muro

L

1.07 | 1.07_. 8(0.80)(0 + 4.92)
= S =2.59m

2
% 2 > 7.98

Para impactos en el extremo de un muro o en una junta

Lc =142m

1.07 | 1.07__  (0.80)(0 + 4.92)
— 2
2 T J e, 7.98

4.1.2.Verificacion de la resistencia a la carga transversal
Barrera lateral

Para impactos dentro de un segmento de muro:

ML
)(BM, + 8M,, +—=)

Ry = (—
w (ZLC—Lt

. ( 2 ) 8(6.78) + 8.12(2.91%)
W \2(2.91) - 1.07 (6.78) 0.80
Ry = 59.03 ton > F, = 24.5 ton (OK)

Para impactos en el extremo de un muro o en una junta:

2

- My + M +MCLC

n _( 2 ) 678 8.12(1.51%)
W \2(1.51) —1.07/\ 080

Ry = (
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Ry = 30.7 ton > F, = 24.5 ton (OK)
Barrera central

Para impactos dentro de un segmento de muro:

ML
)(BMy, + 8M,, +—=)

Ry = (——
w (ZLC—Lt

R = ( 2 ) 84,92 + 7.98(2.59%)
v \2(2.59) — 1.07 (4.92) 0.80
Ry, = 51.7 ton > F, = 24.5 ton (OK)

Para impactos en el extremo de un muro o en una junta:
2

Ry = My + M,, + MclLe
R - ( 2 ) A I 7.98(1.42%)
v \2(1.42) - 1.07/\ " 0.80

Ry, = 28.3 ton > F, = 24.5 ton (OK)
4.1.3.Disefio por Corte
Para hallar la cortante actuante, nos basaremos en el analisis indicado en la Figura 4,
donde observamos que la cortante se distribuira en todo el perimetro de falla (L. +
2H).
Cortante actuante:
= RW
L.+ 2H

Cortante resistente

Vet

Segun el Art.2.9.1.3.10.2.h.5, la resistencia nominal a corte serad tomada como:
Vi = Ay + H(Ayefy + Po)

La resistencia nominal a corte usado en el disefio no excedera del menor valor
V, < 0.2f (A0

V, < 5.5A

Donde:

V,,:Resistencia nominal a corte

A.,: Area de concreto comprometida en la transferencia del corte

A,¢: Area del dowel en el plano de corte

c: Factor de cohesion (AASHTO 5.8.4.2)

w: Factor de friccion (AASHTO 5.8.4.2)

P.: Fuerza de compresion permanente perpendicular al plano de corte

Se utilizo el caso donde consideramos un eventual impacto dentro de un segmento

de la barrera de concreto
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e Barrera lateral

B 59.03
"~ 291+ 2(0.80)

Célculos:

Aoy = 46.3(100) = 4630 cm?

Ay =105/8"@ 20 cm = 10 cm? (Solo una pata esta anclada)
¢ = 0.52 MPa = 5.3 kg/cm?

w=0.61=0.6(1.0) = 0.6

P. = 0.244 m?(2400 kg/m3) = 586 kg/m

En 1m de ancho de barrera de concreto

V,, = 5.3(4630) + 0.6(10(4200) + 586) = 50090 kg

V, = 50.09 ton, no excede del menor valor de:

o 0.2fA., = 0.2(280)4630 = 259.28 ton

o 557, = 221830 _ 955465 kN = 259.6 ton
1000

Vet = 13.09 ton/m

V, = 50.09 ton < 259.3 ton

Luego:

@V, = 0.9(50.09) = 45.08 ton, segun el Art.2.7.1.1.4
@V, = 45.08 ton > V. = 13.09 ton (OK)

e Barrera central

) 51.71
"~ 2.59 4+ 2(0.80)

Calculos:

Aqy = 56.4(100) = 5640 cm?

Ay=205/8"@ 25 cm = 16 cm? (Dos patas estan ancladas)
c = 0.52 MPa = 5.3 kg/cm?

w=0.61=0.6(1.0) = 0.6

P. = 0.263m?(2400 kg/m3)1 m = 631 kg/m

En 1m de ancho de barrera de concreto:

V, = 5.3(5640) + 0.6(16(4200) + 631) = 70591kg

V, = 70.59 ton, no excede del menor valor de:

e 0.2f.A. = 0.2(280)5640 = 315.84 ton

Vet = 12.34 ton/m

e 55A., = 22564000 _ 34050 kN = 316.21 ton
cv 1000

V, = 70.59 ton < 315.8 ton

Luego:

@V, > V., segin el Art.2.7.1.1.4

@V, = 0.9(70.59) = 63.53 ton > 12.34 ton (OK)
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Revision del dowel
La armadura por corte debe satisfacer la interfase entre el concreto de la barrera y el

de la losa. El &rea de la seccidn transversal A s no deberé ser menor que:

S

Ayf > 0.35b, —
fy

Donde:

by : Ancho de la interfase

s: Espaciamiento entre fila de estribos

Barrera lateral

s 200 2 )
0.35bvf— = 0.35(463) 220 77.2 mm* = 0.77 cm
y

Ay = 105/8" = 2.00 cm? > 0.77cm? (OK)

Barrera central

Se 20 2 _ 2
0.35by = = 0.35(564) >0 = 117.5 mm? = 1.18 cm
y

Ay = 205/8" = 4.00cm? > 1.18cm? (OK)

Longitud de anclaje (Art.2.9.1.3.11.2.1.2.3.3)

La longitud de de desarrollo en ganchos basicos no debe ser menor que:

e El producto de la longitud de desarrollo 1, y los factores de modificacion
especificados en el (Art.2.9.1.3.11.2.1.2.3.b)

e 8 didmetros de barray

e 150 mm

La longitud de desarrollo basica, l;,;,, gancho de una barra con resistencia de fluencia

fy, que no exceda (4080 kg/cm?), serd tomada como:

_100dy,
Ihp = =

Donde;:

dy,: Didmetro de la barra

f'c: Resistencia a compresion especificada del concreto a los 28 dias
e Barrera lateral
dp = #5/8" = 15.9 mm
100(15.9)
hp =—F—==—
V28
Segun el Art.2.9.1.3.11.2.1.2.3.b:

Si el recubrimiento para barras 1 3/8 o barras menores, es no menor que 64mm

=300mm = 30 cm

y para ganchos a 90° con recubrimiento no menos que 50mm, la longitud bésica
de anclaje se afectara por 0.7

1dh = 0'7lhb =21cm
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7\‘dh losa

L e

Figura 5. Longitud de anclaje
Por lo tanto:
lgh =21 > 8d, = 12.72cmy 15 cm
Se dispone para la longitud de desarrollo solo 15cm, lo cual no es satisfactorio.
Considerando que tenemos mas armadura que la requerida la longitud basica de
desarrollo disminuye segun la relacién

(Asrequerido

1,1, tendremos
ASdisponible) po

ASrequerido = Asatspontote (32) = 10 em?x (1) = 7.14 cm?
21 21
Luego usaremos esta nueva area de acero para re calcular la capacidad de la
barrera:
Afy 7.14(4200)

4= 0.85f b 0.85(280)100 A

a 1.26

M, = PAf, (d _ E) = 0.9(7.14)4200 (17.06 - T) — 4.46 ton.m
a 1.26

M, = BAf, (d _ E) = 0.9(7.14)4200 (30.21 . T) — 7.98 ton.m

a 1.26
Ms = 0Af, (d - E) = 0.9(7.14)4200 (40.51 - T) = 10.76 ton.m

v _ +46(0.54) +7.98(0.18) + 10.76(0.08)

c 0.80 = 5.88 ton.m

L. =— 2y Vb T W
1.07 1.07 8(0.80)6.78
LC = + 2 =
2 2 5.88

Ry = 8My, + 8M,, + Mcl

w = (ZLC—Lt)( b w H )
. _( 2 ) 60678 +5.88(2.882)

W \2(3.3) - 1.07 (6.78) 0.80

Ry = 48.56 ton > F; = 24.47 ton (OK)
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Por lo tanto la longitud de desarrollo 13, = 15cm es adecuada. Las barras
terminadas en gancho deben extenderse 12d,, + 4d, = 16(1.59) = 25.4 cm
e Barreracentral
dp, = 95/8" = 15.9 mm
100(15.9)
lhp =—F—==—
V28
Segln el Art.2.9.1.3.11.2.1.2.3.b:

Si el recubrimiento para barras 1 3/8” 0 barras menores, es no menor que 64mm

=300 mm = 30 cm

y para ganchos a 90° con recubrimiento no menos que 50mm, la longitud bésica
de anclaje se afectara por 0.7

lgh = 0.7l = 21 cm

Por lo tanto:

lgh =21 = 8dp, =12.72cmy 15 cm

Se dispone para la longitud de desarrollo solo 15cm, lo cual no es satisfactorio.
Considerando que tenemos mas armadura que la requerida la longitud bésica de
desarrollo disminuye segun la relacion

(Asrequerido

I+, tendremos
Asdisponible) i

15 . 15 5
ASrequerida = ASprovista (ﬁ) =8cm (ﬁ) =571 cm

Luego usaremos esta nueva area de acero para re calcular la capacidad de la
barrera:
Asfy  5.71(4200)

- - = 1.00
0.85f b _ 0.85(280)100 "

a
a 1.00

M; = BAf, (d A E) = 0.9(5.71)4200 (19.9 — T) — 4.19 ton.m
a 1.00

M, = BAf, (d - E) = 0.9(5.71)4200 (38.1 - T) —8.11 ton.m

a 1.00
My = BAf, (d - 2) = 0.9(5.71)4200 (50.6 _ T) — 10.81 ton.m

M- 4.19(0.54) + 8.11(0.18) + 10.81(0.08)
< 0.80

L L 8H(M; + M
Lc=é+j(3t)z+u

= 5.73 ton.m

M,

L 4m

107 N 107, N 8(0.80)4.92
2 2 5.73 B

M.L.?
)(8My, + 8M,, + H )

Ry = (——
w (ZLC—Lt
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R, = ( 2 )(8(4.92) R 5.73(2.94 ))
2(2.94) — 1.07 0.80
Ry = 42.11 ton > F, = 24.47 ton
Por lo tanto, la longitud de desarrollo l4;, = 15cm es adecuada. Las barras
terminadas en gancho deben extenderse 12dy, + 4d, = 16(1.59) = 25.40 cm
4.2. Tablero
4.2.1.Pre dimensionamiento (Art.2.9.1.3.2.2)
El peralte minimo de un tablero excluyendo ranuras o desgastes no deberé ser menor
que 175mm
En voladizos de concreto armado que soportan barreras de concreto, el espesor
minimo de la losa seré:
tmim = 0.20 m
Teniendo en cuenta las disposiciones sobre el espesor de la losa se uniformizé con el
siguiente espesor
t=0.20m
4.2.2.Calculo del acero principal negativo
Evaluacion de cargas
Se calcularon los momentos de flexion negativos
Carga muerta (DC)
Peso propio de la losa:
Wiosa = 0.20 (1.0m)2.40 = 0.48 ton/m

Resolviendo la losa continua sobre 7 apoyos, se obtuvo:

w = 0.48 ton/m

W TV PL PV PP P P P P

Figura 6. Losa sometida a las cargas debido a su peso propio

0.38 0.38

W ANY P SN BN 5N

Figura 7. Momentos actuantes en losa debido a su peso propio (SAP 2000)
Mpc = —0.295 ton. m
El Art. 4.6.2.1.6. especifica que para momento negativo en construcciones
monoliticas de concreto se puede tomar la seccidn de disefio en la cara del apoyo.

Mpc,cara = —0.225 ton.m
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Peso de barreras:
Pparrera = 0.244 (1)2.40
Pparrera = 0.59 ton (X = 0.13m)

0.59 ton 0.59 ton
4>’> 0.13m 0.13m » ‘Hﬁ

Figura 8. Losa sometida a las cargas de las barreras.

0.69 ton-m 0.69 ton-m

0.06 ton-m 0.06 ton-m
o~ Ay

0.11 ton-m 0.11 ton-m
Figura 9. Momentos actuantes en losa por cargas de las barreras (SAP 2000)

Mpcz = —0.069 ton.m

Mpc2,cara = —0.064 ton.m

Carga por superficie de rodadura (DW)
Asfalto:

W, = 0.05(1)2.25 = 0.113 ton/m

w =0.11 ton/m

RN

Figura 10. Losa sometidas a cargas de asfalto

0.09 0.08 0.09
AN

0.04 0.04 0.04 0.04
0.06 0.06

Figura 11. Momentos actuantes en losa por cargas de asfalto (SAP 2000)

Se tomo del diagrama de momentos

Mpw = —0.09 ton.m

Mpw cara = —0.06 ton.m

Carga viva y efecto de carga dindmica (LL+IM):

Para el célculo de la carga viva y efecto de carga dindmica, se realizé el analisis
considerando un tramo de la estructura y hallando los momentos como si fuera una
viga simplemente apoyada (isostdtica). De esta forma, se calcul6 el momento
hiperestatico considerando lo siguiente:

Mhipereste’ltico = 0.8Mjsostatico
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Se calculo el utilizando el Metodo Aproximado de Analisis

Misostatico
(Art.2.6.4.2.1.1), en el cual el tablero se subdivide en franjas perpendiculares a los
apoyos. Este método especifica que, donde se aplica el método de franjas, el
momento positivo mayor de cualquier panel del tablero entre vigas sera el que se
considere en todas las regiones de momento positivo. De igual manera, el momento
negativo serd tomado en todas las regiones de momento negativo.

Ancho equivalente de franjas interiores (Art.2.6.4.2.1.3)

El ancho de franja equivalente fue tomado como se especifica en la Tabla
2.6.4.2.1.3-1

S: Espaciamiento de componentes de apoyo (mm)

M +: Momento positivo

M —: Momento negativo

x: Distancia desde la aplicacion de la carga al punto de apoyo (mm)

Tabla 2.6.4.2.1.3 -1 Franjas efectivas

Tipo de Tablero Direccién de franja | Ancho de franjas
principal relativa a la| principales (mm)
direccion de trafico

Concreto: Cantilever 1140 +0.833 X

* Colocado en el lugar Paralelo o +M: 660 + 0.55S
Perpendicular -M: 1220 + 0.25S

» Colocado en el lugar con Paralelo o +M: 660 + 0.55S

permanencia del encofrado Perpendicular -M: 1220 + 0.258

« Prefabricado, preesforzado. Paralelo o +M: 660 + 0.55S

Perpendicular -M: 1220 + 0.25S8

Ancho de franja
E =1220 4 0.25S = 1220 + 0.25(2600) = 1870 mm

E=187m

14.78
(T) 1.33 = 9.823 ton

’

1.87
w = 0.97 (T) = 0.605 ton/m

9.83 ton

w = 0.605 ton/m

o S A S S A S A A A

1,87

Figura 12.Cargas actuantes en losa debido a carga viva.
M = 6.822 ton.m
M; =M=@=3.65t0n.m
isost E 187

MLL+IM = _O'BOMiSOSt = —2.92 ton.m
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Carga Tipo M(=)eje M(—)cara v(Resist. 1)
Losa DC, -0.295 -0.225 1.25
Barrera DC, -0.069 -0.064 1.25
Asfalto DW -0.08 -0.06 1.50
Carga viva LL + IM -2.92 -2.92 1.75

Momento Ultimo de la seccion

Para el disefio por Estado Limite de Resistencia I, con n = npngn; = 1:
M, = n[1.25Mp¢ + 1.50Mpw + 1.75M 14 1m)]

En la cara de la viga:

M, = 1.25(—0.225 — 0.064) 4+ 1.5(=0.06) + 1.75(—2.92)

M, = —5.56 ton.m

Disefio (perpendicular al tréafico)

M, = —5.56 ton.m

b =100 cm

1.59
Z = 5.0+T= 5.8 cm

d=20—-z=14.2cm
My 5.56(10°)
" bdz  100(14.362)
p = 0.78%
Ag(—) = p(bd) = 0.78(14.2) = 10.8cm?

= 27.57

Utilizando varillas de @5/8", la separacion sera: s = % =0.185m

Por lo tanto 195/8"@0.175m
Limites para el refuerzo
e Refuerzo maximo (Art.2.9.1.3.10.1.d.1)

La cantidad maxima de refuerzo no pre esforzado sera tal que:
c <042
=0

Donde:

Asf,  11.43(4200)

- - = 2.02
4= 0.85f.b  0.85(280)100 cm

a 2.02
= E =08~ 2.37 cm
- g =0.17 <042
d 14.2 -

El tablero cumple con el requisito de refuerzo maximo
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e Refuerzo minimo (Art.2.9.1.3.10.1.d.2)
Para componentes que contienen acero no pretensado, las provisiones de
refuerzo minimo, pueden ser satisfechas si:

f.
pml'n 2 0-03 -
fy

Donde:
Pmin: Relacion de acero en traccion al area bruta de la seccion

280
Pmin = 0.03 (—) = 0.002

4200
Ac_ 143 o
p:—:—: .
Ay 20(100)

p = 0.0057 > pyip = 0.002

El tablero cumple con el requisito de refuerzo minimo
Distribucion del refuerzo para el control del agrietamiento (Art.2.9.1.3.2.2.e.2.1)
Los miembros deberan considerar que los esfuerzos de tracciéon en el refuerzo de
acero transversal en el estado limite, f;,, no debe exceder:

e Esfuerzo maximo del acero:

fsa — W S 06fy

. ) 1.5
d. = recubrimiento + o 5.0+ AN 5.80 cm

b = espaciamiento del acero = 17.50 cm
n, = numero de varillas = 1
2d.)b  2(5.8)17.5
L (2dob _ 2658175
n, 1

2

3 cm

Z =30000 N/mm (condicién de exposicion moderada)
Z = 30581 kg/cm
Luego:
fo, = Lfill = 2896 kg/cm?
(5.8(203))s
foa < 0.6(4200) = 2520 kg/cm?
fe, = 2520kg/cm?
o Esfuerzo del acero bajo cargas de servicio:
[ = MISC
Para el disefio por Estado Limite de Servicio I, con n = npngn; = 1
M, = n(1.0Mp¢ + 1.0Mpw + 1.0Mp1 1 1m)

M, = 1.0[1.0(—0.225 — 0.043) + 1.0(—0.06) + 1.0(—2.95)]

n
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M, = —3.28 ton.— (Para 1 metro de franja)

Luego:

M, = (—3.28 ton.E) (0.175m) = —0.574 ton. m
m

E = 2x10° MPa = 2.04x10° kg/cm?

E. = 0.043y.15Vfc = 0.043(2400)15v28 = 26753 MPa
E. = 272706 kg/cm?

Area de acero transformada:

Ag; = relaciéon modular x area de acero

Ag = 7.5(2) = 15 cm?

Momentos respecto del eje neutro para determinar y:

17.5(y) (%) = 15(14.2 — y)

y =4.15cm c=14.2 -y =10.05cm
Inercia respecto del eje neutro de seccion transformada

by3 17.5(4.15%)

[=Aqc? + -1 15(10.05%) + 3 = 1932cm*

Luego:

Mcc  57400(10.05)
1 "T T 1932
f, = 2240 kg/cm? < f,, = 2520 kg/cm? (OK)

Finalmente Conforme al Art. 9.5.3, no es necesario investigar el estado de fatiga

f (7.5) = 2240 kg/cm?

en tableros de concreto de vigas maltiples
4.2.3.Calculo del acero principal positivo
Evaluacion de cargas
Se calcularon los momentos de flexién positivos.
Carga muerta (DC):
Del diagrama de momentos en el tablero por carga muerta
Mpc1 = 0.153 ton.m
Para las barreras
Mpcz = 0.108 ton.m
Carga por superficie de rodadura (DW):
Del diagrama de momentos en el tablero por carga de asfalto
Mpw = 0.063 ton.m
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Carga viva y efecto de carga dinamica (LL+IM):
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Se realizd el mismo anélisis utilizado en el calculo del acero negativo

Ancho de franja
E =660+ 0.55(2600) = 2090 mm = 2.09 m
P’ =9.823 ton

2.09
w = 0.97 (T) = 0.676 ton/m

M = 6.87 ton.m
6.87
MiSOSt = m = 3.29 ton.m

MLL+IM = 0'8MiSOSt = 2.63 ton.m

Resumen de momentos positivos por cargas en ton-m:

PONTIFICIA
UNIVERSIDAD

CATOLICA
DEL PERU

Carga Tipo M(+) y(Resist. 1)
Losa DC, 0.153 1.25
Barrera DC, 0.108 1.25
Asfalto DW 0.063 1.50
Carga viva LL + IM 2.63 1.75

Momento ultimo de la seccion

Para el disefio por Estado Limite de Resistencia I, con n = npngn; = 1:
M, = n[1.25Mp¢ + 1.50Mpw + 1.75M 41w

M, = 1.25(0.153 + 0.108) + 1.5(0.063) + 1.75(2.63)

M, = 5.023 ton.m

Disefio
M, = 5.023 ton.m
b =100 cm

1.59
7= 2.50+T= 3.3cm

d=20—-—z=16.7cm

_ M, 5.023(10%)
Y bdz  100(16.72)

p=0.50%
As(=) = p(bd) = 0.50(16.7) = 8.35 cm?

=18.01

Utilizando varillas de 5/8", la separacion sera: s = é =0.24m

Por lo tanto 105/8"@0.225m
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Limites para el refuerzo
e Refuerzo maximo (Art.2.9.1.3.10.1.d.1)

La cantidad maxima de refuerzo no presforzado seré tal que:
c <042
=0

Donde:
Asfy B 8.89(4200)

4= 0.85F b 0.85(280)100 cm

a 157
= E = E = 1.85cm
CoIBp11<042
d 167 -

El tablero cumple con el requisito de refuerzo maximo
e Refuerzo minimo (Art.2.9.1.3.10.1.d.2)
Para componentes que contienen acero no pretensado, las provisiones de

refuerzo minimo, pueden ser satisfechas si:

i
Pmin = 0.03 f_
y

Donde;

Pmin: Relacion de acero en traccion al area bruta de la seccion

280
Pmin = 0.03 (—) = 0.002

4200
Ag 8.89 -
p =— = — = ().
Ag  20(100)

p = 0.0044 > pim = 0.002

El tablero cumple con el requisito de refuerzo maximo
Distribucion del refuerzo para el control del agrietamiento (Art.2.9.1.3.2.2.e.2.1)
Los miembros deberan considerar que los esfuerzos de traccién en el refuerzo de
acero transversal en el estado limite, f,,, no debe exceder:

e Esfuerzo maximo del acero:

fsa =

——— < 0.6f,
(ch)1/3 - y

d. = recubrimiento + g =250+ 122 =33 cm

b = espaciamiento del acero = 22.50 cm

n, = numero de varillas = 1

A (2d.)b _ 2(3.30)22.5
n, 1

= 148.50 cm?

Z = 30000 N/mm (condicién de exposicion moderada)
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Z = 30581 kg/cm
Luego:
30581
fo = - = 3880 kg/cm?
(3.30(148.50))3
fsa < 0.6(4200) = 2520 kg/cm?

f,, = 2520kg/cm?

e Esfuerzo del acero bajo cargas de servicio:

Mgc
1
Para el disefio por Estado Limite de Servicio I, con n = npngn; = 1
Mg = n(1.0Mp¢ + 1.0Mpy + 1.0M 4 1m)

M, = 1.0[1.0(0.153 + 0.108) + 1.0(0.063) + 1.0(2.63)]

fs

n

M = 2.954 ton.% (Para 1 metro de franja)
Luego:
m
M, = (2.954 ton.—) (0.225 m) = 0.665 ton. m
m
E = 2x10° MPa = 2.04x10° kg/cm?

E. = 0.043y.5Vfc = 0.043(2400)1°v28 = 26753 MPa
E. = 272706 kg/cm?

Area de acero transformada:
Ag = relacién modular x drea de acero
Ag = 7.5(2) = 15 cm?

Momentos respecto del eje neutro para determinar y:
y fr p—
22.5(y) (E) = 15(16.7 — y)

y=41cm c=16.7—-y=12.6 cm
Inercia respecto del eje neutro de seccion transformada

by3 22.5(4.1%)
3

I = Aqc® +—- = 15(126%) + = 2898cm*

Luego:

(= Mscn _ 66500(12.6)

s | 2898

f, = 2169 kg/cm? < f,, = 2520 kg/cm? (OK)
4.2.4.Acero de temperatura y contraccion (Art.2.9.1.4.5)

(7.5) = 2169 kg/cm?

Se considerd este refuerzo en el tablero, porque es una superficie de concreto

expuesta a cambios diarios de temperatura y de masa de concreto estructural
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El refuerzo por contraccion y temperatura debe ser en forma de barras o alambres

soldados. Para las barras el area del refuerzo en cada direccién no debe ser menor

que:
A,(mm?)
Ag=075-F_—2
S f,(MPa)
200(1000) ) )
As = 0.75T0 = 357 mm* = 3.57 cm

Se debe colocar en dos capas: g = 1.79 cm? /capa

Utilizando varillas 3/8", la separacion sera: s = % = 0.40 m

Smax = 3t = 3(0.20) = 0.60m 0 S35 = 0.45 m

Por lo tanto 193/8"@ 0.35m

El acero se colocara en la parte superior de la losa, en el sentido del trafico
4.2.5.Acero de distribucion (Art2.9.1.3.3.4)

El acero de distribucion debe colocarse en la direccion secundaria, en la parte
inferior de la losa como un porcentaje del reforzamiento principal para momento
positivo como se especifica:

Cuando el refuerzo principal es perpendicular al trafico

3480 o7
= = A
VS
Donde
S: Longitud efectiva del tramo tomado igual a la longitud especificada (mm)
% 5540 79.2% > 67%
0 = = . 0 0
V2350
Por lo tanto
% = 0.67
Aq gist = 0.67(8.89) = 5.96 cm?
Utilizando varillas de @1/2", la separacion sera: s = % =0.216m
Por lo tanto 101/2"@ 0.20 m
@5/8" @ 0.175m 23/8" @ 0.35m
- |
O ° 2 Oi ® [ ] ® ® ® ® ® ® ® ® i
| -
% @5/8" @ 0.225 m @1/2" @ 0.20 m

Figura 13. Detalle de refuerzo en losa
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4.3. Viga Prefabricada
Definicion
Pre-esforzar una viga es crear artificialmente en ella, antes de la aplicacion de las cargas
externas, unos esfuerzos permanentes que superpuestos a las debidas cargas externas
hacen que los esfuerzos totales, en todos los puntos del elemento y para todas las
hipotesis de carga permanezcan dentro de los esfuerzos admisibles que pueda soportar
indefinidamente el material de la estructura.

4.3.1.Dimensionamiento

El peralte de la viga para estructuras pesadas como los puentes. En funciéon h/L :

h 1 1

_— ——— 2.58

L 15 20 '
Dato: L = 30m oz

h=2.00m—-—150m

Seadopté h = 1.70 m,b = 0.40 m

Viga Diafragma

Para disefiar la seccién debemos conseguir K
b=0.35m 170

que se verifique las condiciones de esfuerzos

admisibles.

0.25

0.40

Figura 14.Predimensionamiento inicial viga prefabricada

Tenemos 4 condiciones de verificacion:

Fibra superior Fibra inferior
l:)1 + Mviga A 1)0P1 25 Oviga 2 fti 2)0P1 — Oviga = fci
P+ Mtotal = 3)0P + Oviga +0s < fcs 4)GP — Oyiga — Os 2 fts

Donde:

op, : Esfuerzo debido a la fuerza de tensado inicial

op : Esfuerzo debido a la fuerza de tensado estable

Oyiga - Esfuerzo debido al peso propio de la viga

o5 : Esfuerzo debido a las cargas externas

f.i: Esfuerzo admisible de compresion en la fibra inferior inmediatamente después de
la transferencia

f;: Esfuerzo admisible de traccion en la fibra superior inmediatamente después de la
transferencia

f.s: Esfuerzo admisible de traccion en la fibra inferior bajo cargas de servicio

f.s: Esfuerzo admisible de compresion en la fibra superior bajo cargas de servicio
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Estas cuatro desigualdades nos expresan las condiciones que se tienen que cumplir
para que la seccion este bien disefiada
Se tomaron las desigualdades 1 y 3, luego se realizaron artificios obteniendo la
siguiente ecuacion:
Ms + Mjpsa + (1 — 1'1)1\/[viga

1:cs - nfti

Zs min =

De igual forma se tomaron 2y 4:
Ms + Mlosa + (1 - n)Mviga
nfci - fts

Zimin 2
Este es el primer paso para disefiar la seccion, con los mddulos de seccion minimos
Donde:
Zs min: M6dulo de seccion minimo en la fibra superior
Zi min: M0dulo de seccién minimo en la fibra inferior
Mg: Momento flector generado por vigas diafragmas, barreras y carga viva
Mosa: Momento flector generado por la losa
M iga: Momento flector generado por la viga simple
n: % de fuerza inicial después de las pérdidas = 85%
Evaluacion de cargas
Se calcularon los momentos de flexion en la viga simple
Carga muerta (DC)
e Cargas distribuidas
Wyiga = 1.70(0.40)2.40 = 1.632 ton/m

2
_ WyigaLi
Mviga -

= 183.60 ton.m

Wiesa = 0.20(2.60)2.40 = 1.248 ton/m

2
M _ WiosalL
losa —

= 140.40 ton.m

Wharr = 0.2862(2.40) = 0.687 ton/m

2
_ WharrL

Mparr = = 77.27 ton.m

e (Cargas puntuales
Existen cuatro diafragmas a lo largo de toda la viga, en los apoyos y tercios de la
luz:
Pgiar = 1.45(2.60 — 0.25)0.35(2.40) = 2.86 ton
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10 m 10 m 10 m
30 m

Figura 15. Cargas actuantes en vigas debido a diafragmas.
Mgiar = 28.6 ton.m
Carga por superficie de rodadura (DW)
wpw = 0.05(2.60)2.25 = 0.293 ton/m

Wrw L2
DW™ 3291 ton.m

Mpw =
Carga viva (LL+IM) (Art.2.4.3.2.2.1)

La carga viva correspondiente a cada via sera alguna de las siguientes alternativas:
MiL+iM = MuL—o3+1m) + Mcarril

MiL+m = M(téndem+IM) + Mcarril
Se utilizé el caso que produjo los efectos mas desfavorables
e Camion de disefio (HL-93) (Art.2.4.3.2.2.2)

35 kN 145 kN 143 kM
43 m | 43 a 90 m

0.6m General
0.3m Borde de losa

Ancho de Via 36 m

Figura 16. Caracteristicas del camidn de disefio
Las cargas del camion de disefio deberan incrementarse por efectos dindmicos

segun los casos indicados en el Art. 2.4.3.3

14.78 ton 14.78 ton 14.78 ton

43 43
30 m

Figura 17. Ubicacion del camion de disefio para generar el mayor momento

M(HL—93) = 204‘57 ton.m
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e Téandem de disefio (Art.2.4.3.2.2.3)
El tandem de disefio consistird en un conjunto de dos ejes, cada uno con una
carga de 110kN (11.2ton), espaciados 1.80m. Estas cargas también deberéan
incrementarse por efectos dinamicos

M tindem+iM) = 168.2 ton. m

11.2 ton 112 ton

18

30 m
Figura 18. Ubicacién del tandem de disefio para generar el mayor momento

e Sobrecarga distribuida (Art.2.4.3.2.2.4)
Se considerard una sobrecarga de 9.3kKN/m (970kg/m), uniformemente
distribuida en direccion longitudinal sobre aquellas porciones del puente en las
gue se produzca un efecto desfavorable. Se supondra que esta sobrecarga se
distribuye uniformemente sobre un ancho de 3.00 m en direccién transversal.
Esta sobrecarga se aplicard también sobre aquellas zonas donde se ubique el
camion o tandem de disefio. No se consideraran efectos dindmicos para esta

sobrecarga

w = 0.97 ton/m

AR RN AR RANAN NN

30 m
Figura 19. Sobrecarga distribuida

WS/C' L2

Wg/e =097 ton/m - Mg, = = 109.13 ton.m

e Efectos dinamicos (Art 2.4.3.3)
Las cargas vivas correspondientes al camion de disefio o al tandem de disefio se

incrementaran en los porcentajes indicados en la Tabla 2.4.3.3-1

Tabla 2.4.3.3-1Incremento de la Carga Viva por Efectos Dinamicos

Componente Porcentaje
Elementos de union en el tablero

(para todos los estados limite) 75%
Para otros elementos

+ Estados limite de fatiga vy fractura 15%

» Otros estados limite 33%

Luego,

El efecto mas desfavorable ocurre al utilizar los momentos generados por el
camion de disefio (HL-93) y la sobrecarga distribuida

MiLim = 1.33(204.57) 4+ 109.13 = 381.21 ton.m
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Método del factor de distribucion para momentos (Art.2.6.4.2.2.2b)
Los factores de distribucion para los momentos flectores por carga viva para las
vigas longitudinalmente interiores con tableros de concreto pueden ser determinados
segun se especifica en la tabla 2.6.4.2.2.2b-1.

Kg

Para disefio preliminar, el término T puede ser tomado como 1
S

Factores de distribucion

El porcentaje de momento g que se distribuye a una viga interior es:

e Un carril de disefio cargado:

04 ,5.03 , K. %1
g:0%+(z%@ (9 (E?)

Rango de aplicacion

1100 < S = 2600 <4900
110 < tg = 200 < 300
6000 < L = 30000 < 73000
N,=72>4

2.60

eg=0.95

- 3 1.70

; 0.40 :
Figura 20. Eje neutro viga prefabricada
Cumple con todas las condiciones

Luego:

2600)0-4 ( 2600
4300 30000

e Dos o0 mas carriles de disefio cargados

0.6 ,6.02 , K. \01
g=:0075-k(§g%6) (E) (Eé%)

2600)0'6 ( 2600
2900 30000

0.3
g=0ﬂ6+( ) (1) = 0.453

0.2
g=0075 +( ) 1= 0.649(CRiTICO)
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Resumen de momentos flectores
Myiga = 183.60 ton.m

Mjpsa = 140.40 ton.m

Mparr = 77.27 ton. m

Mgiar = 28.60 ton.m

Mpw = 32.91 ton.m

M| +1m = 247.64 ton.m

Donde,

Mparr: Momento flector generado por la barrera de concreto

Mgiar: Momento flector generado por la viga diafragma

Mpw: Momento flector generado por la capa de rodadura (asfalto)

M L+1m: Momento flector generado por la carga viva

Limitaciones de esfuerzos para el concreto

La verificacion de esfuerzos se realiza en dos etapas:

Antes de las pérdidas

Fibra superior:

fq = —0.25Vfci = —1.323 MPa < 1.38 MPa (Art. 2.9.1.3.9.3.1.2)
f; = —13.49 kg/cm?

Fibra inferior:

fy = 0.60fci = 168 kg/cm? (Art. 2.9.1.3.9.3.1.1)
Después de las pérdidas

Fibra superior:

f.s = 0.45fc = 157.5 kg/cm? (Art. 2.9.1.3.9.3.2.1)
Fibra inferior:

fis = —0.50vfc = —2.96 MPa (Art. 2.9.1.3.9.3.2.2)

kg
fts = —3015&

Maddulos de seccién minimos:

, Miosa + Mg + (1 = )My, 526.82 + (1 — 0.85)183.60
s min = f. — nfy; ~ 157.5 — 0.85(—13.49)

Zs min = 0.3281m?3

Miosa + Mg + (1 = n)Myjga  526.82 + (1 — 0.85)183.60
nfy — fis ~0.85(168) — (—30.15)

Zi min = 0.32053 m3
Por lo tanto el modulo de secciéon minimo es:
Zmin = 0.3281 m3

Zi min =
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Luego de calcular Z,;,, que debe tener la seccion, ;Como hallamos las dimensiones
de la viga? Acé entran las Tablas de Lin (son tablas para secciones simétricas y
asimétricas)

Tablas de T.Y.Lin

Se debe deducir la simetria 0 asimetria de la seccidn para utilizar las Tablas

M. -
Si —&2 (0.25 — 0.30) — emplear una seccion simétrica (o casi simétrica), o
total
. Mviga . s .
Si ——— (0.70 — 0.80) — emplear una seccion asimétrica

total
Myiga = 125.55 ton.m
Miotal = Mjpsa + Mg = 526.82 ton. m
Luego:

Myiga _ 183.60
Miotal  526.82

Por lo tanto se utiliz6 una seccion doble T simétrica

| | |
[ | 1
Secciones Doble T simétrica

- ol -

b'/b| t/h |A/bh | ys/h | yi/h | I/bh” | r/h< | ¢cs/h | ci/h | 2s/bh* | 2i/bh*
0.1 0.1 | 0.280 | 0.500 | 0,500 |0.044933 0.1605 | 0.321 | 0.321 | 0.08987 | 0.08987
0.1 0.2 0.460 0.500 0.500 {0.067133 0.1459 0.292 0.292 0.13427 0.13427
0.1 0.3 | 0.640 | 0.500 | 0.500 |0.078533 0.1227 | 0.245 | 0.245 | 0.15707 | 0.15707
051 0.4 | 0.820 | 0.500 | 0.500 |0.082733 0.1009 | 0.202 | 0.202 | 0.16547 | 0.16547
0.2 0.1 | 0.360 | 0.500 | 0.500 |0.049200 0.1367 | 0.273 | 0.273 | 0.00840 | 0.09840
0.2 0.2 | 0.520 | 0.500 | 0.500 |0.068933 0.1326 | 0.265 | 0.265 | 0.13787 | 0.13787
0.2 0.3 | 0.680 | 0.500 | 0.500 |0.079067 0.1163 | 0.233 | 0.233 | 0.15813 | 0.15813
0.2 0.4 | 0.840 | 0.500 | 0.500 |0.082800 0.0986 | 0.197 | 0.197 | 0.16560 | 0.16560
0.3 0.1 | 0.440 | 0.500 | 0.500 |0.053467 0.1215 | 0.243 | 0.243 | 0.10693 | 0.10693
0.3 0.2 | 0.580 | 0.500 | 0.500 |0.070733 0.1220 | 0.244 | 0.244 | 0.14147 | 0.14147
0.3 0.3 0.720 0.500 0.500 [0.079600 0.1106 0.221 0.221 0.15920 0.15920
0.3 0.4 | 0.860 | 0.500 | 0.500 |0.082867 0.0964 | 0.193 | 0.193 | 0.16573 | 0.16573
0.4 0.1 | 0.520 | 0.500 | 0.500 |0.057733 0.1110 | 0.222 | 0.222 | 0.11547 | 0.11547
0.4 0.2 | 0.640 | 0.500 | 0.500 |0.072533 0.1133 | 0.227 | 0.227 | 0.14507 | 0.14507
0.4 0.3 | 0.760 | 0.500 | 0.500 |0.080133 0.1054 | 0.211 | 0.211 | 0.16027 | 0.16027
0.4 0.4 | 0.860 | 0.500 | 0.500 |0.082033 0.0042 | 0.180 | 0.168 | 0.16587 | 0.165987

Datos de entrada:
2=03 £=03

Luego voy a la columna Z/bh? y seleccioné: 0.15920
Donde:

b: Ancho del ala de la viga

b": Espesor del alma de la viga

t: Espesor del ala de la viga

h: Peralte de la viga
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Calculos
h=1.70m
ZLoni 0.3281
b=—5= =0.71m

©Zh?  0.15920(1.702)
b"=0.30b=0.21m
t=03h=051m

A = 0.875 m?

La viga tedrica que hemos hallado, sera acomodada a una seccion constructiva.
Déandole inclinaciones en las alas superior e inferior (chaflanes), esto permite reducir
en dichos puntos la concentracion de esfuerzos que va a ayudar al mejor
comportamiento de la seccion durante su etapa de servicio.

Afinando la seccion transversal se obtuvo:

e Vigasimple

0.65
| Area de la seccion
‘ 0.25
} A = 0.765 m?
i 0.15
! Momento de inercia
| [= 0.2579 m*
1.70 ! 0.85 . . . .

$0.054 Distancia del CG a la fibra superior
3 ys = 0.918 m
0.20 Distancia del CG a la fibra inferior
i R y; = 0.782m

0.85
Figura 21. Dimensiones de viga prefabricada

¢ Viga compuesta

2.33

5§

0.20

1.90

0.85

Figura 22. Dimensiones de viga prefabricada seccién compuesta
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Relacion de madulos

_ f’closa _ (280 0.894
n= f'cviga  ([350

Ancho efectivo de la viga:

b"= 2.60m

b=b'n

b = 0.894(2.60) = 2.33 m

Area de la seccion A" = 1.23m2
Altura de la viga H= 190m
Momento de inercia ["= 0.559 m4
Distancia del CG a la fibra superior y's = 0.733m
Distancia del CG a la fibra inferior yi= 1.167m

Con el disefio final de la seccién se calcularon los nuevos factores de distribucién
El % de momento g que se distribuye a una viga interior es:

e Un carril de disefio cargado:

04 ,6.03 , K. 01
g=0.06+(ﬁ) (E) (F;)

Célculo de ( Ke )0'1

Ltg3

nevie 350,
Etablero 28

A = 765000 mm?, [ =2.579x10 " mm*
eg =918+ 100 = 1018 mm

Kg = n(I+ Aeg?) = 1.12(2.579x10™ + 765000(10182))
Kg = 1.177x10"?mm*

Kg\*' [ 1.177x1012 \**
( ) = (=) =1172

Ltg3 30000(200)3
Luego:
2600\%* / 2600 \°3
g =0.06+ (4300) (30000) (1.172) = 0.515

e Dos 0 més carriles de disefio cargados:

0.6 02 , K. \91
g=0.075+(ﬁ) (E) (Fsgg)

2600)0'6( 2600
2900 30000

0.2
g =0.075+ ( ) (1.159) = 0.748(CRITICO)
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4.3.2.Fuerza de tensado
Analicemos la segunda parte del disefio en la cual se determinara la fuerza de
tensado. Se han tenido cuatro verificaciones usadas en el disefio, ahora tenemos que
ver se cumplan las cuatro inecuaciones sin eliminar ningln termino porque
justamente lo que queremos es hallar la fuerza de tensado

Los disefiadores consideran que si la seccion se ha escogido bien, si tiene los
maodulos de seccidn necesarios y le hemos acertado a la posicién del C.G. cuando se
cumpla una de esas desigualdades automaticamente se cumplen las otras tres y se
suele elegir:

Op — Oyiga — Os = fis , que es lo mismo si escribimos

nP; nPe _ Mviga + Mjosa _ M;

—Z>f
A S S 1 I

Myiga+M) M
A(fts + v1gaS. osa_l_s_f)
P]_ > 1 1

- n(1+%/c)

0_765(_301.5+206.5(5)-|3:;40.4—0 4»02;1».7190
) : = 581 ton

v

Py

P; = 625 ton
Tenemos que tener cuidado, porque la expresion anterior me sirve para verificar la
inecuacién cuatro, pero no necesariamente que se cumplan las otras 3 condiciones.
Por lo tanto, deben verificarse las otras 3 inecuaciones
4.3.3.Verificacion de esfuerzos en el concreto
4.3.3.1. Primera Etapa (Transferencia de la fuerza de tensado)
Se aplica la fuerza total de tensado a la viga simple P, = 625 ton
Ecuacion del cable resultante
La ecuacion que describe la posicion de cada cable de tensado es una parabola de
la forma:
y = kx?
El vértice de la ecuacion se localiza en el centro de la luz, en consecuencia: “x”
se mide a partir del centro de la luz e “y” se mide desde la fibra inferior de la
viga al centroide del acero de tensado

_ (h —Ig— ri)
=—5
()
y=px?+1
Donde:

h: Altura de la viga simple

rips: Recubrimiento inferior del acero preesforzado en el centro de la luz
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rgup: Recubrimiento superior del acero presforzado en los apoyos de la viga

simple

h = 1.70m }r %

Iy = 0.120m ToSup [ # !

Isup = 0.918m #&L/i/ v $

b= (1.70 — 0.918 — 0.12) &t | %
&) - - -

p = 0.0029424

y = 0.0029424x? + 0.12 Figura 23. Cable resultante viga prefabricada

Ecuacion del momento flector debido al peso propio de la seccién

Myiga = WVigSa' = sziga x? = 206.55 — 0.918x2

Ecuacion de la excentricidad del cable resultante
e=h-rg,-y=0782-y

Médulos de seccidn inferior y superior de la seccién

S, = yi= 0281 m3, S; = — = 0.330 m3

s Yi

Esfuerzos en la seccion debido a la fuerza de tensado y al peso propio (viga)
Resistencia del concreto en el momento de la transferencia: f'; = 280 kg/cm?
Verificacion del estado de esfuerzos en el concreto en secciones tomadas cada
2m hasta la mitad de la luz

Fuerza en el centro de la luz = 625 ton

X se mide del centro de la luz a los apoyos

Peso propio de la viga simple: 1.836 ton/m

x(m) 0 1 3 5 7 9 11 13 15
P, (ton) 625 625 625 625 625 625 625 625 | 625
e(m) 0.662 | 0.659 | 0.636 | 0.588 | 0.518 | 0.424 | 0.306 | 0.165 0
P,e(ton.m) 413.75 | 411.91 | 397.20 | 367.78 | 323.64 | 264.80 | 191.24 | 10298 | 0
Mg, (ton.m) | 206.55 | 205.63 | 198.29 | 183.60 | 161.57 | 132.19 | 95.47 | 51.41 0
¢°(kg/cm?) 7.95 | 827 | 10.90 | 16.14 | 2401 | 3450 | 47.61 | 63.34 | 81.70
¢'(kg/cm?) 14453 | 144.25 | 142.01 | 137.55 | 130.84 | 121.91 | 110.74 | 97.34 | 81.70

Oaam®(kg/cm?) | -13.48 | -13.48 | -13.48 | -13.48 | -13.48 | -13.48 | -13.48 | -13.48 | -13.48
O.am'(kg/cm?) | 168 | 168 | 168 | 168 | 168 | 168 | 168 | 168 | 168
Cumple OK | OK | OK | OK | OK | oK | oK | oKk | oK
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Calculo de los esfuerzos en x = Om (a 15m del apoyo)

Los calculos se realizaron sobre la seccion bruta de concreto:

Esfuerzo admisible a traccion en el concreto durante la transferencia:

0.25,/f; = —1.323 MPa = —13.49 kg/cm?

Mg B e
S, A S,

,_ 20655 625 41375 1o
o= (3281 T0765 0281’

0% = 7.95kg/cm? > —13.49 kg/cm?(OK)

Esfuerzo admisible a compresion en el concreto durante la transferencia:
0.60f";; = 0.60(280) = 168 kg/cm?
d=% Mviga  Prgog, | Preon®
S A S;
e ) 206.55 A 625 N 413.75)/10
0.330  0.765 0.330
o' = 144.53 kg/cm? < 168 kg/cm?(OK)
Donde:
o®: Esfuerzo sobre el concreto en la fibra superior inmediatamente después de la

transferencia
o': Esfuerzo sobre el concreto en la fibra inferior inmediatamente después de la

transferencia

Esfuerzos en la viga simple debido a la fuerza de tensado, al peso propio de

la viga simple més el peso de la losa:

Fuerza en el centro de la luz = 625ton

X se mide del centro de la luz a los apoyos

Peso propio de la viga simple mas peso de la losa: 2.88 ton/m

Asumo pérdidas del 15% de la fuerza de tensado
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x(m) 0 1 3 5 7 9 11 13 15
P(ton) 531.25| 531.25 |531.25| 531.25 | 531.25 |531.25|531.25| 531.25 |531.25
e(m) 0.662 | 0.659 | 0.636 | 0.588 | 0.518 | 0.424 | 0.306 | 0.165 | 0
Pe(ton.m) 351.69| 350.12 |337.62| 312.61 | 275.10 [225.08(162.56| 87.53 | 0
Myiga (ton. m) 206.55 | 205.63 |198.29| 183.60 | 161.57 [132.19| 95.47 | 51.41 | 0
M s, (ton. m) 140.40 | 139.78 |134.78] 124.80 | 109.82 | 89.86 | 64.90 | 34.94 | 0
M = Myjga + Mosa |346.95| 345.41 |333.07 | 308.40 | 271.39 |222.05|160.37 | 86.35 0
o*(kg/cm?) 67.76 | 67.77 | 67.83 | 67.95 | 68.13 | 68.37 | 68.66 | 69.02 | 69.44
¢'(kg/cm?) 70.88 | 70.87 | 70.82 | 70.72 | 70.57 | 70.36 | 70.11 | 69.80 | 69.44
Gaam®(Kg/cm?)  |157.50| 157.50 |157.50 | 157.50 | 157.50 |157.50|157.50 | 157.50 |157.50
G aam' (Kg/cm?) -30.15 | -30.15 |-30.15 | -30.15 | -30.15 |-30.15 | -30.15 | -30.15 |-30.15
Cumple OK | OK | OK | OK | OK | OK | OK | OK | OK

Calculo de los esfuerzos en x = Om (a 15m del apoyo)

Esfuerzo admisible a compresién en el concreto durante la transferencia:

0.50,/f . = —2.96 MPa = —30.15 kg/cm?
oS = Mviga + Miosa + E B E
S A S
5l (206.55 + 140.40 N 531.25 » 351.69)>/
0.281 0.765 0.281
0% = 67.76 kg/cm? < 157.50 kg/cm? (OK)
Esfuerzo admisible a traccion en el concreto durante la transferencia:

0.45f . = 0.45(350) = 157.5 kg/cm?

i Mviga + Miosa l:)60% P60%e

o= S; A S;
|_ _20655+14040 53125 35169
o= 0.330 0765 0330/

o' = 70.88 kg/cm? > —30.15 kg/cm? (OK)
Nota: Es importante mencionar que se supone que la losa no ha fraguado y que
las pérdidas en la fuerza de tensado ya han tenido lugar
4.3.3.2.  Segundo Etapa (Cargas en servicio)
4.3.3.2.1. Viga interior
Los siguientes momentos fueron calculados anteriormente en el disefio de la
seccion:
Myparr = 77.27 ton.m
Mgiafr = 28.60 ton. m
Mpw = 32.91 ton.m
Mi14+m = 285.31 ton.m
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Modulos de seccion inferior y superior, de la viga compuesta

.
S = — =1.049 m3

Vs

= 0.763 m3

slosa

I
S,i = — = 0.479 m3

i
Esfuerzos en la viga compuesta:
Estas cargas surgen en la etapa de servicio y en consecuencia acttan sobre la
viga compuesta del puente. En este estado de carga, la viga simple ha sido
sometida a esfuerzos que deben sumarse a los esfuerzos que ocurriran en la
viga compuesta.
Caso de carga: esfuerzos sobre la viga simple mas cargas sobre impuestas
mas carga viva (HL-93+carril)
X se mide desde el centro de la luz al apoyo
Se suponen pérdidas de la fuerza de tension durante la etapa de servicio

iguales al 15%

x(m) 0 1 3 5 7 9 11 13 15
o°(kg/cm?) 67.76 | 67.77 | 6783 | 6795 | 68.13 | 6837 | 68.66 | 69.02 | 69.44
ol (kg/cm?) 7088 | 70.87 | 7082 | 7072 | 7057 | 7036 | 7011 | 69.80 | 69.44
Mparr 7727 | 7693 | 7418 | 6869 | 6045 | 4946 | 3572 | 19.23 0
M giar 28.60 | 28.60 | 28.60 | 28.60 | 2288 | 17.16 | 1144 | 572 0
Mpw 3291 | 3276 | 3159 | 2925 | 2574 | 21.06 | 1521 | 8.19 0
MLL+s/c 285.31 | 28254 | 276.99 | 25520 | 22578 | 188.77 | 134.48 | 7156 0

Glosa®(Kg/cm?) | 55.61 | 55.18 53.94 50.06 43.91 36.25 25.81 13.73 0.00
¢’ (kg/cm?) 108.19 | 107.89 | 107.05 | 104.34 | 100.05 94.72 87.43 79.01 | 69.44
¢’l(kg/cm?) -17.65 | -16.98 | -15.05 -8.97 0.66 12.65 29.01 4794 | 69.44
G.am®(kg/cm?) | 157,50 | 157.50 | 157.50 | 157.50 | 157.50 | 157.50 | 157.50 | 157.50 | 157.50
Gaam (kg/cm?) | -30.15 | -30.15 | -30.15 -30.15 -30.15 -30.15 -30.15 | -30.15 | -30.15
Cumple OK OK OK OK OK OK OK OK OK

Calculo de los esfuerzos en x = 0m (a 15m del apoyo)
Esfuerzo a compresion en la fibra ubicada a 0.533m por encima del eje
centroidal de la viga compuesta

0’5 = o5 + (Mparr + Mgiaf + Mpw + MLL+S/C)
= 5
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s — 776 4 (/127 + 28,60 + 3291 + 28531
o =on 1.049(10) )

0’ = 108.19 kg/cm? < 157.50 kg/cm?(OK)
Esfuerzo a compresion en la fibra superior de la viga compuesta (borde de la

losa)
. s _ (Mbarr + Mdiaf + lV[DW + MLL+s/c)
losa S,s losa
s (77.27 + 28.60 + 32.91 + 285.31)
Olosa” = ( 0.763 )/10

Olosa® = 55.61 kg/cm? < 157.50 kg/cm? (OK)
Esfuerzo a traccion en la fibra inferior de la viga compuesta
A i (Mparr + Mgiar + Mpw + MLL+S/C)
o' =0 — %
i

(77.27 + 28.60 + 32.91 + 285.31)
0.479
ol = —17.65 kg/cm? > —30.15 kg/cm? (OK)

La figura muestra los esfuerzos en la seccion compuesta

ol = (70.88 — )/10

e | 10.13 367 L3 3139 55.61
| B 61.16 [ [ 108.19
7.95 2,77 3417 272
14453 7088 16.13 5.97 6.87 59.56 1765
i~ ST et FSFUERZ0S RESULTANTES
SECCION SIMPLE SECCION COMPUESTA

Figura 24. Esfuerzos actuantes en viga prefabricada en su vida.
4.3.3.2.2. Viga exterior
Evaluacion de cargas

Carga muerta (DC):

1.50 1.025

|
|
|
\ Figura 25. Viga prefabricada exterior
|
|
|
|
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Cargas distribuidas
Wyiga = 0.765(2.40) = 1.836 ton/m

Wyioq L
Myiga = V‘ga = 206.55 ton. m

Wiesa = (0.20(2.525) + 0.25(1.50))2.40 = 2.112 ton/m

2
_ Wiosali

Mjosa = = 237.6 ton.m

Wharr = 0.2029(2.40) = 0.487 ton/m

2
M _ WharrL
barr —

= 54,78 ton.m

. Cargas puntuales
Colocando cuatro diafragmas a lo largo de toda la vida, en dos apoyos
y en los tercios de la luz, se tiene:
Pgiar = 1.45(1.30 — 0.125)(0.35)(2.40) = 1.43 ton

1.43 143 143

| |

30 m

Figura 26. Cargas de diafragmas en viga prefabricada.
Mdiaf = 14.30 ton.m

Carga por superficie de rodadura (DW)

Wpw = 0.05(1.025)2.25 = 0.1153 ton/m

Wiy L2
W 12.97 ton.m

Mpw =
Carga viva (LL+IM)
Para calcular el momento flector por cargas vivas utilizaremos los resultados
hallados en el andlisis de la viga interior
MiLim = 1.33(204.57) + 109.13 = 381.21 ton.m
Método del factor de distribucion para momentos (Art.2.6.4.2.2.2b)
Los factores de distribucion para los momentos flectores por carga viva para
las vigas longitudinalmente exteriores con tableros de concreto pueden ser
determinados segun se especifica en la tabla 2.6.4.2.2.2d-1
o Factores de distribucién:

El % de momento g que se distribuye a una viga exterior es:

Un carril de disefio cargado:

Ley de momentos (regla de la palanca)
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P/2 P/2

0.3 1.80 24

1.225 ’ 2.60

Figura 27. Carga viva en vigas prefabricadas exteriores.

2.6R = 204(P)+024(P>
0 - . 2 O 2

R = 0.4385P

Luego g = 0.4385, para los Estados Limites de Resistencia y Servicio
Ademas incluimos el factor de presencia maltiple m = 1.2:

g = 0.4385(1.2) = 0.526

Dos 0 mas carriles de disefio cargados:

g = €8int

Donde:

d.: distancia desde el eje central de la viga exterior a la cara interior de
la barrera

de = —275mm (Ver fig.27)

0.77 4 _Je 0.77 + Z27°)
= 0. —_— = 0.
E 2800  © 2800

gint = 0.748 (Ver disefio viga interior)

= 0.672

Luego:

g = 0.672(0.748) = 0.503

De los dos casos, seleccionamos el factor de distribuciéon de momento:

g =0.526

MLm= 0.526(381.21) = 200.51 ton. m
Sobrecarga en veredas (PL) (Art. 2.4.3.6.1)
Las veredas y los elementos que las soportan deberan disefiarse para una
sobrecarga de 3.5kN/m?(0.36ton/m?) actuantes en los tramos mas
desfavorables en cada caso y simultaneamente con las cargas vivas debidas
al peso de los vehiculos.

wp, = 0.97(0.36) = 0.35 ton/m

Wpy L2
P —39.29ton.m

Mp;, =
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Resumen de momentos flectores
Myiga = 206.55 ton.m

Migsa = 237.60 ton.m

Myparr = 54.78 ton.m

Mgiafr = 14.30 ton. m

Mpw = 12.97 ton.m

M;1+im = 200.63 ton.m

Mpr, = 39.29 ton.m

Donde:

Mp;.: Momento flector generado por la sobrecarga en la vereda

Esfuerzos en la viga simple debido a la fuerza de tensado, al peso propio
de la viga simple maés el peso de la losa:

Caso de carga: fuerza de tensado mas peso propio de la viga simple y de la
losa

Fuerza en el centro de la luz= 625 ton

X se mide del centro de la luz a los apoyos

Peso propio de la viga simple méas peso de la losa: 3.984 ton/m

Pérdidas del 15% de la fuerza de tensado

x(m) 0 1 3 5 7 9 11 13 15
P(ton) 531.25 | 531.25 | 531.25 | 531.25 | 531.25 | 531.25 | 531.25 | 531.25 | 531.25
e(m) 0.662 | 0.659 | 0636 | 0.588 | 0.518 | 0.424 | 0.306 | 0.165 0
Pe(ton. m) 351.69 | 350.12 | 337.62 | 312.61 | 275.10 | 225.08 | 162.56 | 87.53 0
Myiga (ton. m) 206.55 | 205.63 | 198.29 | 183.60 | 161.57 | 132.19 | 95.47 51.41 0
Mosa(ton. m) 237.60 | 236.54 | 228.10 | 211.20 | 185.86 | 152.06 | 109.82 | 59.14 0
M = Myig, + Miosa | 444.15 | 442.18 | 426.38 | 394.80 | 347.42 | 284.26 | 205.30 | 110.54 0
o*(kg/cm?) 102.36 | 102.21 | 101.04 | 98.70 | 95.19 | 90.51 | 84.66 | 77.64 | 69.44
o'(kg/cm?) 4141 | 4153 | 4253 | 4452 | 4751 | 51.50 | 56.49 | 62.47 | 69.44
G aam® (kg/cm?) 157.50 | 157.50 | 157.50 | 157.50 | 157.50 | 157.50 | 157.50 | 157.50 | 157.50
G adm. (kg/cm?) -30.15 | -30.15 | -30.15 | -30.15 | -30.15 | -30.15 | -30.15 | -30.15 | -30.15
Cumple OK OK OK OK | OK | OK OK OK OK

Nota: Es importante mencionar que se supone que la losa no ha fraguado y

que las pérdidas en la fuerza de tensado ya han tenido lugar
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Esfuerzos en la viga compuesta:
Caso de carga: esfuerzos sobre la viga simple méas cargas sobre impuestas
mas carga viva (HL-93+carril)

X se mide desde el centro de la luz al apoyo

Se suponen pérdidas de la fuerza de tension durante la etapa de servicio
iguales al 15%

x(m) 0 1 3 5 7 9 11 13 15
o°(kg/cm?) 102.36 | 10221 | 101.04 | 98.70 | 9519 | 9051 | 84.66 | 77.64 | 69.44
o' (kg/cm?) 41.41 4153 | 4253 | 4452 4751 51.50 56.49 62.47 | 69.44
Mparr 5478 | 5454 | 5259 | 4870 | 4285 | 3506 | 25.32 13.63 0
M giar 14.30 1430 | 1430 | 1430 | 11.44 8.58 5.72 2.86 0
Mpw 12.97 12.92 | 1245 | 1153 10.15 8.30 6.00 3.23 0
MiL+s/c 200.62 | 198.68 | 194.77 | 179.44 | 158.76 | 132.74 | 9456 | 50.32 0
Mpy. 39.29 | 3941 | 3771 | 3492 | 3073 | 2514 | 18.16 9.78 0
Olosa’(kg/cm?) | 4222 | 4190 | 4089 | 37.88 | 3330 | 2751 19.64 10.47 0
6’5(kg/cm?) 133.06 | 132.68 | 130.77 | 126.25 | 119.40 | 11051 | 98.94 | 8525 | 69.44
o’i(kg/cm?) 2581 | -25.18 | 2257 | -1579 | -5.50 7.70 2522 | 4580 | 69.44
Gaam’(Kg/cm?) | 15750 | 157.50 | 157.50 | 157.50 | 157.50 | 157.50 | 157.50 | 157.50 | 157.50
Gaam (Kg/cm?) | -30.15 | -30.15 | -30.15 | -30.15 | -30.15 | -30.15 | -30.15 | -30.15 | -30.15
Cumple OK OK OK OK OK OK OK OK OK

Calculo de los esfuerzos en x = Om (a 15m del apoyo)

Esfuerzo a compresion en la fibra ubicada a 0.533m por encima del eje
centroidal de la viga compuesta

sy (Mparr + Maiar + MD,W +MpL+s/c + MpL)

.
(&) o 3 :

5 — 10736 4 5478+ 1430 +12.97 4 200,62 +39.29)
CT 1.049(10)

0’ = 133.06 kg/cm? < 157.50 kg/cm?(OK)

Esfuerzo a compresion en la fibra superior de la viga compuesta (borde de la

losa)
. s _ (Mbarr + Mdiaf + MDW + MLL+s/c + MPL)
losa S,s losa
s (54.78 +14.30 +12.97 4+ 200.62 + 39.29)
Closa” = 0.763(10)

Olosa® = 42.22 kg/cm? < 157.50 kg/cm?(OK)
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Esfuerzo a traccion en la fibra inferior de la viga compuesta
i (Mbarr + Mdiaf + MDW + MLL+s/c + MPL)

i

O =0 S i
. (54.78 + 14.30 + 12.97 + 200.62 + 39.29)
ol =41.41—
0.479(10)

ol = —25.81 kg/cm? > —30.15 kg/cm? (OK)
4.3.3.3. Evaluacién por pérdidas de tensado en la viga prefabricada
(Art.2.9.1.3.9.1)
En lugar de analisis mas detallados, las pérdidas tensado en miembros
construidos y preesforzados en un solo estado pueden ser tomados como:
En miembros postensados
Afyr = Afpps + Afysg + Afpcr + Afpro
Donde:
Afy,r: Pérdida total excluyendo friccion y anclajes
Afpgs: Pérdidas debido a acortamiento elastico
Af,sg: Pérdidas debido a encogimiento
Afy,cr: Pérdidas debido a creep del concreto
Afpro: Pérdida debido a la relajacion del acero
Pérdida por acortamiento eIéstico,Aprs(kg/cmZ)

Para miembros postensados:
- 0.5E iy
pPES Eci
Donde:
E,: Médulo de elasticidad del acero de preesfuerzo=1.97x10°kg/cm?
Ei: Modulo de elasticidad del concreto en el instante de la transferencia
f.ir: ESfuerzo en el concreto en el centro de gravedad del acero de presfuerzo
debido a la fuerza de tensado y a la carga muerta de la viga inmediatamente

después de la transferencia

E. = 0.043y.>Vfc = 0.043(2400)'5v28 = 26753 MPa
Eq = 272712 kg/cm?
Célculos referidos a la viga simple
fcir — i + P1_62 — M
A I I
fo= 625 N 625(0.662%) _206.55(0.662)
0.765 0.2579 0.2579

0.5(1.97x109)134.89
272712

)/10 = 134.89 kg/cm?

Afyps = = 487.19 kg/cm?

Tesis publicada con autorizacién del autor

No olvide citar esta tesis




TESIS PUCP

< 1EN53%

»
¥ 4 e ¢ | PONTIFICIA
2 T @, % | UNIVERSIDAD
y | CATOLICA
DEL PERU

Pérdidas debido a encogimiento, Afj,¢g (kg/cm*)
Para miembros postensados:

\Y
Afysg = 8.2x107%Kg, (1 - 0.06§> (100 — RH)E,,
Donde:
%1 Volumen/superficie=area total/perimetro

RH:Humedad relativa promedio anual, que rodea al elemento del concreto
Ksh

Dias

1 3 5 7 10 20 30 60

0.92 0.85 0.80 0.77 0.73 0.64 0.58 0.45

Suponemos
Curado: 7 dias
KSh = 077

V_ area  7650cm? 14l
S perimetro  542cm

RH = 70%
Afysr = (8.2x107%)0.77(1 — 0.06x14.11)(100 — 70)1.97x10°
Af g = 57.24 kg/cm?

Pérdidas debido a creep del concreto, AprR(kg/cmZ)

Ep
AprR =2.0 E_ (feir — feas)

C

Donde,

f.qs: €sfuerzo en el concreto en el centro de gravedad del acero de presfuerzo
debido a todas las cargas muertas, exceptuando la carga muerta presente en el
momento que se aplica la fuerza de tensado

Intervienen en el calculo de f_4s:

La carga muerta debido al peso de la losa mas las cargas sobre impuestas

Mpc = 246.27 ton.m

Mpw = 32.91 ton.m

Calculos referidos a la viga compuesta

Distancia del eje centroidal de la viga compuesta al punto de aplicacion de la
resultante de fuerza de tensado: 1.167 — 0.12 = 1.047 m

o _ (24627 +3291)1.047
cds 0.559(10)

= 52.29 kg/cm?
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A — 20 1.97x10°
pCR = & (304895

Pérdida debida a la relajacion de acero, AprZ(kg/cmz)

Afpra = [Kre — J(Afpgs + Afpsr + Afpcr)]C

)(134.89 — 52.29) = 1029.47 kg/cm?

Tipo de tenddn Ke ]

Gr 270 corddn o alambre 1400 0.150
Gr 250 corddn o alambre 1295 0.140
Gr 270 baja relajacion 350 0.040
Gr 250 baja relajacion 324 0.037

Para miembros postensados y torones de baja relajacion
K.e =350, ] =0.040

Valores de C
fpi/ Cordon o | Barra o cordon o alambre de
fpu alambre baja relajacion

0.80 1.28

0.79 1.22

0.78 1.16

0.77 111

0.76 1.05

0.75 1.45 1.00

0.74 1.36 0.95
Donde,
foi: Esfuerzo inicial en el acero de preesforzado

P,
foi = A_ps
46.85

Aps =53¢ - = 46.85 cm? = Niprones = oog7 = 4746

Por lo tanto utilizaremos 50 torones de ¢0.5"
Aps = 50(0.987) = 49.35 cm?

Luego:

foi = (32 35)1000 = 12665 kg/cm?
foi 12665 0.67 0.60
_— — = . - = 0.

fya 18900 ‘

Afyrz = [350 — 0.04(487.19 + 57.24 + 1064.17)]0.60
Af,ra = 171.39 kg/cm?
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Resumen de pérdidas

Acortamiento elastico: 487.19 kg/cm?
Encogimiento: 57.24 kg/cm?
Creep del concreto: 1029.47 kg/cm?
Relajacion del acero: 171.39 kg/cm?
SUMA 1745.3 kg/cm?

Af,r = 1745.3 kg/cm?

Pérdida de tensado referida a la fuerza total:

AP = ApAfyr

AP = 49.35(1745.3)/1000 = 86.13 ton

Fuerza de tensado en el centro de la luz: P, = 625ton

Fuerza en el centro de la luz una vez han ocurrido las pérdidas que se presentan
durante la vida util del puente: 625 — 86.13 = 538.87 ton

En porcentaje
APY% = S0t 100 = 13.78%
g - A

El disefio se considera satisfactorio ya que existe una diferencia de tan solo el
1.22% entre el valor supuesto (15%) para las pérdidas de la fuerza de tensado en
la etapa de servicio y el valor calculado (13.78%)

4.3.4.Esfuerzo en el Acero de pretensar- tendones con adherencia
(Art.2.9.1.3.10.1.a)
Para estructuras de seccion rectangular o con alas sujeto a flexion alrededor de un

eje donde la distribucion de esfuerzos es aproximada, y para la cual f,. no es menor

que 0.5f

pu, el esfuerzo promedio en el acero de pretensar f, puede ser tomado

como:
C
fps = pu(1 - kd_p)

Para el cual

f,
k=2 <1.04 — ﬂ)

fou
Para seccion rectangular
- Apsfou + Asfy — A’y

0.85 cByb + kA p 22
p
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Para calcular ¢ asumimos un comportamiento rectangular de la seccion y luego
comprobamos si la profundidad del bloque de esfuerzos de compresion equivalente,
¢, es menor o igual que el espesor de lalosa tg = 0.20 m

Donde:

Aps: Avrea del acero de presfuerzo = 49.35cm?

fre: Esfuerzo efectivo en el acero de pretensar en una seccion bajo consideracion,

después de todas las pérdidas

fu: Resistencia a tension del acero preesforzado = 189000 kg/cm?
f,y: Resistencia a la fluencia de acero preesforzado = 17010 kg/cm?

A: Area de refuerzo del acero dulce en traccion = 0

A’: Area del refuerzo a compresion = 0

fy: Resistencia a la fluencia del refuerzo en tensién = 4200 kg/cm?

f'y: Resistencia de fluencia del refuerzo en compresion = 4200 kg/cm?

b: Ancho del ala en compresion = 2.33 m

byy: Ancho del alma = 0.25 m

d,: Distancia desde la fibra extrema en compresion al centroide del tendon de
presfuerzo

c: distancia entre el eje neutro y la cara en compresion=0.164 m

(3, :Factor del bloque de esfuerzos

Luego:

; SEER O28 (1000) = 12664 kg/cm?

Pe A, 4935 - g/cm

fpe = 12664 kg/cm? > 0.5f,, = 9450 kg/cm? (OK)

dp = H = Y=g
d, =190-0.12 =178 m
0.05(f . — 280)

B, = 0.85 — e > 0.65, para f'c > 280 kg/cm?
_ g 005(350-280)
1 - . 70 - .
k= 2(1 04 17010) =0.28
- 18900/

49.35(18900)
c =
0.85(350)0.8(233) + 0.28(49.35)

18900
178

c=16.42cm = 0.1642 m
0.1642

fos = 18900(1 — 0.28———-)
fos = 18412 kg/cm?
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4.3.5.Resistencia a flexion factorada (Art.2.9.1.3.10.1.c)
La resistencia M,., ser4 tomada como:

M, = OM,

Donde:

M,,: Resistencia nominal

@: Factor de resistencia en flexion = 1 (Art.2.9.1.3.4)
Secciones con Ala

Las secciones con ala sujetos a flexion alrededor de un eje, y para flexidn biaxial con
carga axial, donde la distribucion aproximada de esfuerzos es usada y los tendones
tienen adherencia y donde la profundidad del ala en compresion es menor que ¢, la

resistencia a flexion nominal puede ser tomado como:
M = Apsfps (dp = %) + Aty (d - %) o, (4 %)
a hg

+0.85f.(b — bw)Blhf(i - 7)
Donde:
ds: Distancia desde la fibra extrema en compresion al centro de refuerzo en tension
no presforzado
d’: Distancia desde la fibra extrema en compresion al centroide de refuerzo en
compresién
a: ¢4, profundidad del bloque equivalente de esfuerzos = 0.1314 m

f'.: Resistencia del concreto= 350 kg/cm?

49.35(18412) (1.78 - °'1314)

1000 = 1557.69 ton.m

My

e Vigainterior
Momento ultimo de la seccion
Para el disefio por Estado Limite de Resistencia I, con n = npngn; = 1:
M, = n[1.25Mp¢ + 1.50Mpw + 1.75My 4 1m]
M, = 1.0[1.25(452.82) + 1.50(32.91) + 1.75(285.32)]
M, = 1114.70 ton.m
Verificacién por resistencia
oM, > M,
M, = @M, = 1557.69 ton.m > M,, = 1114.70 ton. m
El momento resistente M, = 1557.69 ton.m , es mayor que el momento ultimo
actuante M, = 1114.70 ton.m. En consecuencia el disefio por resistencia es

satisfactorio, debido a que @ = 1 el disefio por rotura también es satisfactorio.
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e Viga exterior
Momento altimo de la seccion
Para el disefio por Estado Limite de Resistencia I, con n = npngn; = 1:
M, = n[1.25Mpc + 1.50Mpyw + 1.75(ML+1m + MpL)]
M, = 1.25(517) + 1.50(12.97) + 1.75(239.91) = 1085.55 ton.m
Verificacion por resistencia
oM, > M,
M, = 1557.69 ton.m (Calculado en la viga interior)
M, = @M, = 1557.69 ton.m > M, = 1085.55 ton.m
El momento resistente M, = 1557.69 ton.m , es mayor que el momento ultimo

actuante M, = 1085.55 ton. m. En consecuencia el disefio es satisfactorio

4.3.6.Limites para el refuerzo
Refuerzo maximo (Art.2.9.1.3.10.1.d.1)
La cantidad maxima de refuerzo preesforzado y refuerzo no preesforzado seré tal

que:

C<042
S0

e
Para el cual
B Apsfpsdp + Agfyds
€ Apofs + Ay
Donde

d.: La profundidad efectiva correspondiente desde la fibra extrema en compresion al

centroide de la fuerza en tensidn en el refuerzo a tension

c=0.1642m

de =d, =1.78m

R 0.0925 < 0.42
d. 178

La seccion cumple con los requisitos de refuerzo maximo

Refuerzo minimo (Art.2.9.1.3.10.1.d.2)

La cantidad total de acero preesforzado y no preesforzado debe ser la adecuada para
desarrollar un momento Gltimo en la seccién critica de por lo menos 1.2 veces el
momento de agrietamiento M..,.. Es decir:

@M, = 1.2M,,

El momento de fisuracion del concreto (M,,), con base en el médulo de rotura del

concreto es:

M = (fr + f'pe)S'i
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f. =2.01,/fq
P Pe’
fpe == K -
S
e =yi—r
Donde:

f'pe: Esfuerzo de compresion en el concreto, debido solamente a la fuerzas efectivas
de preesfuerzo después de ocurridas todas las pérdidas en la fibra extrema
precomprimida

e”: Excentricidad del cable resultante en la seccion compuesta en el centro de la luz
f. = 2.01v280 = 33.64 kg/cm?

e’ =1.167—-0.120 =1.047 m

_ 53125 53125(L047T) oo
re = (13301 o0.dro— 0 P Al cm

M¢ = (336.4 4+ 1593.1)0.479 = 924.2 ton.m
@M, = 1557.69ton.m > 1.2M_. = 1109.04 ton.m

La seccion cumple con los requisitos de refuerzo minimo

4.3.7.Disefio por Corte

Para realizar el disefio por corte utilizaremos solo consideramos la viga interior
Resistencia nominal al corte (Art.2.9.1.3.10.2.b.1)

La resistencia nominal al corte 1}, sera calculada como la menor de

Vo =Ve+ Vs +V,

V, = 0.25f cbydy + V,

4.3.7.1.  Determinacion del peralte efectivo por corte(d,,)

pLEND]
de dplcL)

H
_

ylcL]
L

Figura 28. Nomenclatura en viga prefabricada.
Hallamos d. en el apoyo de la viga compuesta
de=H-yj+e =190-1.167+0.385 =1.118 m

a 0.1314

dy =de —5=1118 - =1.05m

No menor que el mayor valor de
0.90d, = 0.90(1.118) = 1.01 m
0.72H = 0.72(1.90) = 1.37 m
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La seccion critica por corte se ubica desde el eje del apoyo en:
0.154+1.37=152m

4.3.7.2. Fuerza Cortante y Momentos Flectores

Célculo de la fuerza cortante y momento flector en secciones tomadas cada 2m
x se mide del centro de la luz a la seccidn critica por corte d, = 1.37 m
Cortante Actuante (V,,)

x (m) 0 1 3 5 7 9 11 13 | 13.48
Vpc(ton) 0 377 | 11.32 | 21.72 | 29.26 | 36.80 | 44.34 | 51.88 | 53.70
Vpw (ton) 0 029 | 088 | 146 | 205 | 263 | 322 | 380 | 3.94

ViLem(ton) | 1542 | 17.56 | 21.74 | 25.95 | 30.17 | 34.38 | 38.59 | 42.80 | 43.81
V, (ton) 26.98 | 35.89 | 53.51 | 74.76 | 92.43 | 110.11 | 127.78 | 145.46 | 149.71

Momento actuante(M,,)
x (m) 0 1 3 5 7 9 11 13 13.48
Mpc(ton.m) 452.85 | 450.97 | 435.87 | 405.70 | 354.73 | 288.67 | 207.53 | 111.31 | 85.86
Mpyw (ton. m) 3291 | 3276 | 3159 | 29.25 | 25.74 | 21.06 | 15.21 8.19 6.32
My m(ton.m) | 282.05 | 283.72 | 278.29 | 261.15 | 232.32 | 191.80 | 139.56 | 75.63 | 58.47
M, (ton. m) 1109.01|1109.35|1079.23 | 1008.02 | 888.58 | 728.08 | 526.46 | 283.78 | 219.13

Fuerza cortante y momento flector en x = 13.48m (a 1.52m del apoyo)
Evaluacion de cargas

Carga muerta (DC)

Wyiga = 1.836, Wigsa = 1.248,y Wy, = 0.687 = wpey = 3.771 ton/m
Pgiar = 2.86 ton

W = 3771 ton/m 186 .86

HHLHHHHLHHH NN

il

Figura 29. Carga muerta en viga prefabricada.
VDC = 53.70 ton
Mpc = 85.86 ton.m

Superficie de rodadura (DW)
wpw = 0.293 ton/m
VDW = 3.94 ton

Mpw = 6.32 ton.m
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Carga viva (LL+IM)
e  Camion de disefio (HL-93)
Para producir los efectos mas desfavorables se coloca la primera rueda del

camion de disefio a una distancia 1.52m del apoyo

14.78 14.78 36

43 | 43 \
i L

1,52

i

30 m

Figura 30.Carga viva en viga prefabricada.

V = 28.33 ton

M = 43.01 ton.m
e  Sobrecarga distribuida

wg/c = 0.97 ton/m

Vs/c = 13.08 ton

Ms/c = 20.97 ton. m
Meétodo del factor de distribucion por corte (Art.2.6.4.2.2.3a)
La carga viva de corte para vigas interiores puede ser determinada aplicando las
fracciones especificadas en la tabla 2.6.4.2.2.3a-1
e Factores de distribucion

El % de cortante g que se distribuye a una viga interior es:

Un carril de disefio cargado

S
g = 0.36 + m
2600
g=0.36 + 2600 = 0.7021
Dos o0 mas carriles de disefio cargados:
=02+ > e
&=02+3500 ~ Go700
g=02+ 2600 _ ( 2600 )2 = 0.863(CRITICO)
3600 10700

Por lo tanto

ViL+mm = 0.863(1.33x28.33 + 13.08) = 43.81 ton.m
Meétodo del factor de distribucion por momento
g=0.748
MLm= 0.748(1.33(43.01) + 20.97) = 58.47 ton.m
Combinacion critica
Para el disefio por Estado Limite de Resistencia I, con n = npngn; = 1:
V, = n[1.25Vpc + 1.50Vpw + 1.75Vi 1 4 1m]
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V, = 1.25(53.70) + 1.50(3.94) + 1.75(43.81) = 149.71 ton
Mu = n[l.ZSMDC + 150MDW + 1'75MLL+IM]
M, = 1.25(85.86) + 1.50(6.32) + 1.75(58.47) = 219.13 ton.m

4.3.7.3.  Fuerza Cortante del Postensado(V )
Fuerza cortante del postensado en secciones tomadas cada 2m
X se mide del centro de la luz a la seccion critica por corte. (Ver Figura 29).

x (m) 0 1 3 5 7 9 11 13 | 13.48
e (m) 0.662 | 0.659 | 0.636 | 0.588 | 0.518 | 0.424 | 0.306 | 0.165 | 0.127
de=dp,(m)| 1.78 | 1.78 1.75 1.71 1.64 1.54 1.42 1.28 1.25
Vp, (ton) 0 313 | 9.38 | 1563 | 21.87 | 28.11 | 34.34 | 40.56 | 42.06

Fuerza cortante del postensado en x= 13.48m (a 1.52m del apoyo)

P =nP, = 0.85(625)

P = 531.25 ton

y = 0.0029424x? + 0.12 (Ecuacion del cable resultante)

y = 2(0.0029424)x = 0.0058848x

Luego

y = 0.655m

y = 0.07933

e=y;—y=1167—-0.655=0.512m

de=H-y+e =190-1.167 4+ 0.512 = 1.245m

V, = Ptan™'(y") = 42.06 ton

4.3.7.4.  Fuerza de corte en el concreto

V, = 0.083B,/f cb,d,

Donde

b,: Ancho efectivo del alma tomado como el minimo ancho del alma dentro de
la altura d,, efectiva de corte

B: Factor que indica la habilidad del concreto fisurado diagonalmente para
transmitir tension

Determinacion defy@:

Procedimiento general (Art.2.9.1.3.10.2.b.2.2)

Para secciones que contienen refuerzo transversal los valores de fy8 seran como

los especificados en la figura 32 y tabla 2.2.2.2
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El esfuerzo de corte sobre el concreto sera determinado como:

oV ov,

Y gbyd,
x (m) 0 1 3 5 7 9 11 13 [ 13.48
dy (m) 171 | 171 | 168 | 164 | 157 | 147 | 137 | 137 | 137
Vy(kg/cm?) 701 | 861 | 11.90 | 16.48 | 20.64 | 25.60 | 31.47 | 35.40 | 36.34
vu/fc 0.020 | 0.025 | 0.034 | 0.047 | 0.059 | 0.073 | 0.090 | 0.101 | 0.104

Esfuerzo de corte en el concreto en X = 13.48m (a 1.52m del apoyo)

b, = 0.25m
d, = 1.37m
(149.71 — 0.9(42.06))
= =36.34k g
V= 70.9(0.25)1.37(10) g/cm
va_3634_
o, 2B ST

La deformacion en el refuerzo sobre el lado de traccion a flexion del miembro

sera determinado como:

My, 4, T 05Ny + 0.5V, cot® — Apgfpg

< 0.002
EsAs + EpsAps

Ex =

Si el valor de gycalculado es negativo, su valor serd reducido multiplicandolo

por el factor Fr tomado como:

Fe =3 AEZAESA
cic piips
Donde:
@: Factor de resistencia por corte = 0.9
A.: Area del concreto sobre el lado de traccion a flexion del miembro como se
muestra en la figura
N,: Fuerza axial factorada tomada como positiva si es de compresién=0
V,: Fuerza de corte factorada
f,0:Esfuerzo en el acero de pretensado cuando el esfuerzo alrededor del concreto
esO
El lado de traccion a flexion de los miembros debera ser tomado como la mitad

de la altura que contiene la zona de traccion a flexion
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v €, X 1000
f‘" -0.2 0.15 0.1 0 0.125 0.25 0.5 0.75 1 1.5 2

=<=0.05 27.0 27.0 27.0 27.0 27.0 28.5 290 33.0 36.0 41.0 43.0

6.78 6.17 5.63 4 88 399 349 251 2.37 223 1.95 1.72

0.075 270 | 270 | 270 | 270 | 270 | 275 | 300 | 335 | 360 | 400 | 420

6.78 6.17 5.63 4 88 3.65 3.01 2.47 2.33 2.16 1.90 1.65

0.1 235 235 235 235 240 26.5 305 340 36.0 38.0 39.0

650 | 587 | 531 | 326 | 261 | 254 | 241 | 228 | 200 [ 172 | 145

0.125 20.0 21.0 22.0 235 26.0 28.0 315 340 36.0 37.0 38.0

271 271 271 2.60 2.57 2.50 237 2.18 2.01 1.60 1.35

0.15 22.0 225 235 250 27.0 29.0 32.0 340 36.0 36.5 37.0

2.66 261 2.61 2.55 2.50 245 228 2.06 1.93 1.50 1.24

0.175 235 240 250 26.5 28.0 30.0 325 340 350 355 36.0

2.59 2.58 2.54 2.50 241 2.39 220 195 1.74 1.35 1.11

0.2 250 | 255 | 265 | 275 | 290 | 310 | 33.0 | 340 | 345 | 350 | 360

2.55 249 248 245 237 233 2.10 1.82 1.58 1.21 1.00

0.225 26.5 27.0 27.5 290 305 32.0 330 340 345 36.5 39.0

245 | 238 | 243 | 237 | 233 | 227 | 192 | 167 | 143 | 118 | 114

0.25 28.0 28.5 290 30.0 31.0 32.0 330 340 355 38.5 41.5

2.36 232 2.36 2.30 228 201 1.64 1.52 1.40 1.30 1.25

Finalmente hallamos la fuerza de corte en el concreto
X (m) 0 1 3 5 7 9 11 13 13.48
Asuma 0° 27.00 27.00 27.00 27.00 27.00 27.00 2491 23.43 23.17
fho=fpe 10765 10765 10765 10765 10765 10765 10765 10765 10765
£ 1.48E-03 | 1.58E-03 |1.67E-03 | 1.63E-03 | 1.30E-03 | 7.34E-04 | -9.08E-05 | -1.60E-03 | -2.02E-03
Fe 0.067 0.067 0.067 0.067 0.067 0.067 0.067 0.067 0.067
ex = Feex | 9.83E-05| 1.05E-04 | 1.11E-04 | 1.08E-04 | 8.68E-05 | 4.88E-05 | -6.04E-06 | -1.07E-04 | -1.34E-04

0° 27.00 27.00 27.00 27.00 27.00 27.00 24.91 23.43 23.17
Be° 4.18 4.13 4.09 4.11 4.18 4.41 4.00 5.26 5.24
cotl@° 1.96 1.96 1.96 1.96 1.96 1.96 2.15 2.31 2.34
V¢ (ton) 89.46 88.26 86.17 84.19 81.88 81.23 68.56 90.11 89.63

Fuerza de corte en el concreto, x = 13.48m (a 1.52m del apoyo)

fhe =

Aps
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/1 37 +0.5(149.71)2.34 — 49.35(10765)/1000
1970000(49.35)/1000

. 1970000(49.35)
E ™ 304895(4475) + 1970000(49.35)

£,Fg = —0.002018(0.067) = —0.0001342

Luego de iterar obtenemos los siguientes resultados:
0 =23.17°, B =5.24°

Luego

V. = 0.083B,/f cb,d,

v - 0.083(5.24)v/35(250)1370
¢ 1000
4.3.7.5. Refuerzo transversal(Art.2.9.1.3.10.2.b.4)

Se realizaran todos los calculos en X=13.48m (a 1.52m del apoyo)

= —0.002018

Ex =

= 0.067

= 881.26 kN = 89.63 ton

Excepto en losas , cimentaciones y alcantarillas, el refuerzo transversal sera
necesario donde:

Vy > 0.50(V, + V)

V, = 149.71 ton > 0.5(0.9)(89.63 + 42.06) = 59.26 ton (OK)

Acero de Refuerzo Transversal Requerido(;)

w=%—%—w

Espaciamiento requerido del acero transversal

A, f,d
s < ny V(cot6+cotoc)sinoc

S

Donde:
o: Angulo de inclinacion del estribo respecto a la horizontal = 90°
149.71
Vs =009
‘< 2.58(4200)1.37
=~ 34.66(1000)

Espaciamiento méximo de refuerzo transversal (Art.2.9.1.3.10.2.b.4.2)

—42.06 — 89.63 = 34.66 ton

cot(23.06°) = 0.88 m

El espaciamiento del refuerzo transversal no excedera lo siguiente:
e Sivy <0.1fby,d, »s<08d, <0.60m

e Sivy,>0.1fb,d, = s < 0.4d, < 0.30 m

Como v, = 151.17 ton > 0.1(350)25(137)/1000 = 119.70 ton
Smax = 0.4d, = 0.4(1.37) = 0.55m

Smax = 0.30 m

Entonces

s =0.30m
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Minimo refuerzo transversal(Art. 2.9.1.3.10.2.b.4.1)

Donde el refuerzo transversal es requerido, el area de acero no sera menor que:
bys
A, > 0.083,/f’cfi
y

Donde:

A,: area del refuerzo transversal dentro de la distancia s (mm?)
b, : ancho del alma ajustado por la presencia de ductos (mm)

s: espacio entre el refuerzo transversal (mm)

Se determinaron estribos de @1/2"@ 0.30 m

250(300
Aymin = 0.083%35% = 87.7 mm? = 0.88 cm?
A, = 2.58 cm? = Ay = 1.75 cm? (Cumple)
Verificacion por resistencia al corte
A,fyd, _ 2.58(4200)1.37

S=030m-V, = 030(1000)

cot(23.17°) = 115.62 ton

Cortante actuante: V,, = 149.71 ton

Cortante resistente: @V,

® = 0.90

Siendo Vel menor de:

e V,=V.+V;+V,=289.63+115.62 +42.06 = 247.31 ton

oV, =025fcbyd, +V, = 25CIEAD 4 4 06 = 341.75 ton

@V, = 0.9(247.31) = 222.58 ton

@V, = 247.31 ton = V,, = 149.71 ton

Por lo tanto a una distancia 1.52 m del apoyo (seccion critica por cortante)
usar estribos 1/2"@0.30 m.

x(m) 0 1 3 5 7 9 11 13 13.48
Vs (ton) -59.48 | -51.51 | -36.09 |-16.75| -1.04 | 13.00 | 39.08 | 30.96 | 34.66
s(m) < -0.61 -0.70 | -0.99 | -2.08 | -31.89 | 241 0.82 1.11 1.00
0.1.f'c.bv.dv (ton) | 149.64 | 149.39 | 147.33 | 143.22| 137.04 | 128.82 | 119.70 | 119.70 | 119.70
s(m) < 0.60 0.60 0.60 0.60 0.60 0.60 0.30 0.30 0.30
use s (m) 0.60 0.60 0.60 0.60 0.60 0.60 0.30 0.30 0.30

4.3.7.6.  Corte Horizontal
Resistencia nominal (Art.2.9.1.3.10.2.b.5)
La zona de interaccion de corte serd considerada a través de un plano dado el

siguiente caso:
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La interaccion entre dos vaceados de concreto en diferentes tiempos
La resistencia nominal a corte del plano de interaccién serd tomada como:

Vi = Ay + u[Ayfy + P

Donde

V,,:Resistencia nominal a corte

Ay Area de concreto comprometida en la transferencia del corte

A,¢: Area de refuerzo al corte cruzando el plano de corte,

c: Factor de cohesion (AASHTO 5.8.4.2) = 0.52MPa = 5.3 kg/cm?

w: Factor de friccion (AASHTO 5.8.4.2) = 0.6A = 0.6(1.0) = 0.6

P.: Fuerza normal a compresion de la red permanente normal al plano de corte
Calculos

A = 65(100) = 6500 cm?

Ays = 4(2) = 8.00 cm?, 4 1/2"(4 patas estan ancladas)

P. = 0.2862(1.00)2400 = 687 kg

V,, = 5.3(6500) + 0.6[8(4200) + 687] = 55.02 ton

La resistencia nominal a corte no excederd a:

e V,=0.2f:Ay0

e V,=55A,

0.2f ;Acy = 0.2(350)6500 = 455 ton

5.5A., = (5.5x650000mm?)/9.81 = 364.42 ton

V, = 55.02 ton < 364.42 ton (OK)

Cortante actuante

Hallamos el corte actuante en la seccion critica de la viga x = 13.48 m, en la

zona de contacto entre la losa y la viga, donde actGa V,, = 149.71 ton

— QVu
I
Q= Ay’ T
Vact = @s o.ifsa
Q = 0.466(0.633) = 0.295 m® G |
0.295(149.71)
9= — o559 58.1 ton/m

Voot = 58.1(0.3) = 23.7 ton

Figura 31. Centroide de seccién compuesta de viga prefabricada.
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Donde:

y”: Distancia desde el eje neutro de la viga y el centroide de la losa

A: Area de la losa

q: Flujo de corte

Q: Momento estatico de la seccion transversal

I: Momento de inercia de la seccion

s: Separacion entre estribos en la seccion

Realizamos el mismo andlisis para la seccién donde el espaciamiento de los
estribos es de 60 cm y la fuerza vertical actuante es mayor V, = 110.11 ton

_0.295(110.11)
N 0.559

Ve = 58.1(0.6) = 34.86 ton

Cortante resistente: @V,

®=0.90

Entonces:

@V, = 0.9(55.02) = 49.52 ton

@V, = 49.52 ton > V, = 34.86 ton (OK)
4.3.8.Deflexiones

Presentaremos como estimar las deflexiones originadas por la flexion en la viga

= 58.1 ton/m

postensada.
4.3.8.1. Deflexiones en la viga simple
Caélculo en el centro de la luz debido al peso propio de la viga simple
Peso propio de la viga simple: w = 1.836 ton/m
El modulo de elasticidad del concreto para una resistencia del concreto, en el
instante de la transferencia, igual a 280 kg/cm? es:
E. = 272712 kg/cm? = 2727120 ton/m?
I. =0.2579 m
La deflexion debida a una carga distribuida es:
5wt
W 384E.l,
_ 5(1.836)30*
D™ 384(2727120)2579
Calculo en el centro de la luz debido a la fuerza de tensado inicial
P, = 625ton
Efecto de la fuerza de tensado
M = Pje = (625)0.662 = 413.75 ton.m

=0.0275m
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La deflexion debida a un momento M es:
S = MI2
M ™ 8E.l,

_ 41375(30%) 00662 m 1
M = 8272712002579 - o04™

Contra flecha en el centro de la luz, debido a la fuerza de tensado y el peso

propio de la viga simple:

6 =0.0275 - 0.0662 = —0.0387 m = 3.87cm T
4.3.8.2. Deflexion en la viga compuesta
Caélculo el centro de la luz debido a la carga viva
Coeficiente de rigidez para la seccion compuesta:
I=0.559m*

E. = 0.043y.5Vfc = 0.043(2400)°v35 = 29910 MPa

E. = 304895 kg/cm? = 3048950 ton/m?

Deflexion debida a la linea de carga (influye impacto y factor de rueda) en el
centro de la luz.

MLm= 0.748(381.42) = 285.31 ton.m

= _ 285.31(30%)
LL+IM ™ 8(304895)0.559
Valor maximo admisible de deformacién por carga viva (Art.2.9.1.3.9.7.1)
L 3000
Smix = 300 = 800
La deflexion por carga viva es menor que la deflexion admisible, por lo tanto el

= 0.0188 m

= 3.75cm > 1.88 cm

disefio es satisfactorio.

4.4. Viga Diafragma
Son vigas transversales que se usan como riostras en los extremos y en los tercios de las
vigas longitudinales para mantener la geometria de la seccion y asi mismo resistir
fuerzas laterales

4.4.1.Calculo del acero principal positivo

Calcularemos los momentos de flexion positivos por:

Carga muerta (DC)

Cargas en el eje A debido al volado:

Pparrera = 0.2029(0.35)2.40 = 0.171 ton

Piosa = 0.554(0.35)2.40 = 0.466 ton

Piotal = 0.637 ton

Momento en el eje A debido al volado

Mparrera = 0.171(1.225 — 0.13) = 0.188 ton.m
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Mjpsa = 0.466(1.225/2) = 0.286 ton.m
Miota1 = 0.474 ton. m

Carga distribuida por peso propio del diafragma
wpp = 0.35(1.45)2.40 = 1.218 ton/m

w =1.22 ton/m

0.64 ton

(% 2)

0.474 ton.m 0.474 ton.m

Figura 32. Carga muerta en viga diafragma

Mpc = 0.44 ton. m

Carga por superficie de rodadura (DW)

Se despreciara por ser muy pequefia

Momento ultimo de la seccion

Para el Estado de Limite de Resistencia I, con n = npngn; = 1
M, = n(1.25 Mpc)

M, = 1.25(0.44) = 0.55 ton.m

b =35cm

d=145-8=137cm

- M, _ 0.55(10°)
Y7 bd2z  35(1372)

pho = 0.1%

Nota: Es conocido que la cuantia de acero requeria para evitar fallas fragiles por

= 0.084

flexion es aproximadamente 0.28% para concreto de resistencia f'c = 280 kg/cm?2.
Refuerzo minimo

Las fallas del diafragma deberan ser siempre ductiles, evitando que sean fragiles y
repentinas, como la falla por traccion del concreto. Asi, se calcul6 el momento
minimo que debe soportar el diafragma

Entonces:

f. = 2.01Vfc = 2.01v/280 = 33.63 kg/cm?
bh?  35(1452)
=T = 122646 cm3

1.2(33.63x122646)
Mmin - 1'2MCI' = 12(frs) = 105 = 4949 ton_m
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Calculamos el acero requerido:
K - Minin _ 49.49(10%) _

Y bd? 35(1372)
pho = 0.205%

7.53

0.20
As(—=) = pho(bd) = (W) 35(137) = 9.6 cm?

Porlotanto2 ¢ 1"

Nuestro diafragma contara con un acero minimo, por lo tanto no es necesario
analizar el refuerzo méaximo.

4.4.2. Armadura de contraccion y temperatura en caras laterales

El refuerzo por contraccion y temperatura debe ser en forma de barras o alambres
soldados. Para barras o alambres soldados el area del refuerzo en cada direccion no

debe ser menor que:

0.75A4
S ’ =
min fy
Donde:

Ag: Area gruesa de la seccion(mm?)
fy:Resistencia a fluencia de la barras de refuerzo (MPa)

En el alma de la viga diafragma:

0.756(350)1450
Aspin = 4.57 cm? /cara

Por lo tanto ¢1/2"@0.25m. / cara.

=913.5 mm? = 9.14 cm?

4.4.3.Disefio por corte

Resistencia nominal al corte (Art.2.9.1.3.10.2.b.1)

La resistencia nominal al corte 1}, sera calculada como la menor de:
Vo =Ve+ Vs +V,

V, = 0.25fcb,d, +V,

Determinacion del peralte efectivo por corte(d,,)

a
dv=de—z

Donde:

d.:La profundidad efectiva correspondiente desde la fibra extrema en compresion al
centroide de la fuerza en tension en el refuerzo a tension

a:Profundidad del bloque equivalente de esfuerzos

d. = 1.37m

_Asfy 10.2(4200)
"~ 0.85fcb  0.85(280)35

a =5.14cm = 0.051 m
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0.0
d, =137 -——=135m

No menor que el mayor valor de

e 0.90d, =0.90(1.37) =123 m

e 0.72h =0.72(1.45) = 1.04 m

La seccidn critica por corte se ubica desde el eje del apoyo en:
0.154+1.35=150m

La fuerza cortante producto de la carga muerta serd la siguiente:

1.741on 1.60 ton 1.63 ton 1.62 ton 1.65 ton 1.52ton

1.52 ton

1.65ton 1.62 ton 1.63 ton 1.60 ton 1.74 ton

Figura 33.Fuerza cortante debido a la carga muerta.
Vpc = —0.36 ton

Cortante ultima de la seccion
Para el disefio por Estado Limite de Resistencia I, con n = npngn; = 1:
Vu = n(1.25 Vpe + 1.75 Vgpymy)
V, = 1.25(=0.36) + 1.75 (—1.864) = 3.72 ton
Fuerza Cortante del Postensado (V,
V,=0
Fuerza de corte en el concreto
V. = 0.083B,/f :b,d,
Donde
b, : Ancho efectivo del alma tomado como el minimo ancho del alma dentro de la
altura d,, efectiva de corte
B: Factor que indica la habilidad del concreto fisurado diagonalmente para transmitir
tension
Determinacion defy®@:
Procedimiento simplificado para secciones no pretensadas
(Art.2.9.1.3.10.2.b.2.1)
Para secciones de concreto no pretensado y no sujetas a tension axial y conteniendo
al menos la cantidad minima de refuerzo transversal
Los valores pueden ser usados como:
B=2
0 = 45°
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b, = ancho de alma = 350 mm
V. = 0.083(2v28)350(1340) = 412 kN = 42 ton

Minimo refuerzo transversal(Art. 2.9.1.3.10.2.b.4.1)

Donde el refuerzo transversal es requerido, el rea de acero no serd menor que:
Se proponen estribos de @ 1/2" @ 0.45 m

bys
A, > 0.083,/f’CfL ..(SD
y

Donde:

A,: area del refuerzo transversal dentro de la distancia s (mm?)
b, : ancho del alma ajustado por la presencia de ductos (mm)

s: espacio entre el refuerzo transversal (mm)

bys
A, = 0.083@%
y

250(450)
420
Ay min = 118 mm? = 1.18 cm? < 2.58 cm?

A, > 0.083v28

Acero de Refuerzo Transversal Requerido(Vs)
Ayfydy(cot6 + cota)sina
s —
s

Donde:
o: Angulo de inclinacion del estribo respecto a la horizontal = 90°
AT

s s

Se proponen estribos de @ 1/2" @ 0.45 m
V.= 2.58(4200)134

S 45
Donde

= 32.27 ton

s: Espaciamiento asumido de estribos

A,: Asumiendo 2 ramas de@'s”= 2.58 cm?

Espaciamiento méaximo de refuerzo transversal (Art.2.9.1.3.10.2.b.4.2)
El espaciamiento del refuerzo transversal no excedera lo siguiente:
e Sivy, <0.1fbyd, »s<08d, <0.60m

e Siv, >0.1fb,d, » s < 0.4d, < 0.30 m

Como v, = 3.72 < 0.1(280)35(134)/1000 = 17.20 ton

Smax = 0.8d, = 0.8(1.34) = 1.07 m

Smax = 0.60 m

Entonces

s=0.30m
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Verificacion por resistencia al corte

A,fyd, 2.58x4200x1.34
S$=0.45m -V, = S cotf = 030x1000 = 48.4 ton

Cortante actuante: V, = 3.72 ton
Cortante resistente: @V,
® =0.90
Siendo Vel menor de:
e V,=Ve+Vi+V,=42+484+0=90.4ton
e V,=0.25fb,d, +V, = 0.25(280)35(134)/1000 = 328 ton
@V, = 0.9(90.4) = 81.36 ton
@V, = 81.36ton > V,, = 3.72 ton
Por lo tanto a una distancia 1.50m del apoyo (seccién critica por cortante) usar
estribos 91/2"@0.30m
5. Subestructura del Puente
5.1. Apoyos
Las vigas postensadas disefiadas anteriormente, deberdn transmitir las cargas a los
estribos mediante la interposicion de unos elementos denominados apoyos. Los apoyos
no solamente deberan ser capaces de absorber las fuerzas horizontales y verticales
transmitidas por el tablero, originadas por las cargas permanentes y sobrecargas, sino
también deben permitir (segin la tipologia de la estructura y de la subestructura)
determinados movimientos e impedir otros.
Las Cargas actuantes en cada apoyo provenientes de la viga son:
Rpc = 59.43 ton (Carga muerta)
Rpw = 4.4 ton (Carga por asfalto)
RiL+mm = 47.00 ton (Carga viva)
Rt = 110.83 ton (Carga total)
Esfuerzo de compresidn por carga total en servicio en apoyos fijos
El esfuerzo de compresion (o) no deberé exceder lo siguiente:
o5 < 2GS < 122 kg/cm? (D
Verificando esto, se hallara el acero requerido minimo:

Ry 110830

ot = 908.46 cm?2
o, 122 cm

Areq =

Para el ancho de la viga postensada b= 77.5 cm, escogemos W = 40 cm. Entonces el

largo minimo sera:

L> 2840 oom
= 40 = . cm
L =25cm.
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Asi, el apoyo sera de 40x25 = 1000 cm?2.

Luego, se halla el nuevo esfuerzo de compresion con el area final:

Para carga total
110830 _ )
o = 1000~ 110.83 kg/cm
Para carga viva
_ P, 47000 )
oy, = Ared =000 — 47.00 kg/cm

Factor de forma S minimo
Como dato, conocemos que el modulo de corte del apoyo es G = 12 kg/cm?. Asi,
verificando en (1) para carga total y carga viva.

e Carga total
os 110.83

St 25c= 515 = 462
e Cargaviva
SL = Ny /00 3.92
G 12

Por lo tanto, el factor de forma minimo es S = 4.62.
Grosor de una capa interior del elastémero (h;)
El factor de forma de una capa de elastomero sera:

)

A
" 2hi(L+W)

Donde:
L: Longitud del apoyo de elastomero rectangular (paralelo al eje longitudinal del

S1

puente)
W: Ancho del apoyo, en direccidn transversal
h,; = grosor de la capa i — ésima de elastomero en el apoyo
e Para carga total:
25x40

h, < =1.
S xa6zx(25 +40) o7 em
e Paracarga viva
25x40
=196 cm

hri < 2x3.92x(25 + 40)
Entonces, elegimos h,; = 1.5 cm
Se vuelve a calculo el factor de forma con el grosor de elastomero requerido
g LW _ 25(40)
17 2h(L+W)  2(1.5)(25 + 40)
S, =5.13
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Los apoyos se disefian para la no ocurrencia de levantamientos bajo cualquier

Numero de capas interiores de elastomero

combinacion de carga y las rotaciones correspondientes. Los apoyos rectangulares
(segun ASSHTO) satisfacen requerimiento de levantamiento si:

05 > GS(2)()? ®3)

Donde:

n = numero de capas interiores de elastomero

05 = rotacion de servicio maxima debido a la carga total (radianes)
En este caso, asumimos 6, = 0.007 rad.

Entonces,

12(5.13)0.007(25%)
110.83(1.52)

Asumimos n = 3

= 1.08

De esta forma hallamos la altura total del apoyo

hy¢ = hyn + 2(0.65)

h, = 1.5(3) + 2(0.65) = 5.8 cm

Verificacion de estabilidad del elastomero

Los apoyos seran investigados por inestabilidad en el estado limite de servicio, con
combinaciones de carga. Los apoyos se consideraran estables si satisfacen:

2A <BoOA—-B<0 donde:
hre
1.92—— 2.67
A= ( = y T s+l
1+ W
Asi,
4.6
_ 19269
1 4229
40
A =0.236
2.67
5= 5128 + 2)(1 + =
B =0.315

A—B= —0.08 < 0 (Cumple)

Calculo de placas de refuerzo en el elastdbmero
El grosor del refuerzo de acero, h, cumplira:

En el estado limite de servicio:

h > 3hmaxcs
S

= F,
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En el estado limite de fatiga
h, > 2h,.5x0L
AFry
Donde:
AF1y: Constante de amplitud de fatiga critica Categoria A, como se especifica en Art
6.6.
hh4x: Grosor de la capa de elastdmero mas gruesa en el apoyo.
oy.: Esfuerzo de compresion promedio en servicio debido a la carga viva.
os: Esfuerzo de compresion promedio en servicio debido a la carga total.
Fy: Resistencia de fluencia del acero de refuerzo.
Se considerard F,, = 2531 kg/cm?

3x1.5x110.83

s 2 ——oor—— = 0197
Segun la tabla 6.6.1.2.5-3 AASHTO LRFD para la categoria A,AFry = 1683
2x1.5x47.00
s = 1683 = 0.084

Se asume hg = 0.3 cm.
Entonces:
La altura total del elastomero sera h,; + hg(4) = 7 cm
Por lo tanto, tomaremos una medida de 7 cm. de altura.
Asi, nuestro apoyo tendré las siguientes caracteristicas:
Ancho : 25 cm.
Largo : 40 cm.
Altura total: 7 cm.
5.2. Estribos
Son estructuras que sirven de apoyo extremo al puente y que ademas de soportar la carga
de la superestructura, sirven de contencién de los terraplenes de acceso y por
consiguiente estan sometidos al empuje de tierra
5.3. Datos del estribo
e Propiedades de los materiales
Densidad del concreto Ye = 2.40 ton/m3
Resistencia del concreto a la compresion a los 28 dias f'. = 210 kg/cm?

e Propiedades del suelo de fundacion y suelo de relleno

Capacidad portante del suelo q = 30 ton/m?
Densidad del suelo Ys = 1.90 ton/m3
Angulo de friccion interna ¢ =31°

Tesis publicada con autorizacién del autor

No olvide citar esta tesis




< 1EN53%

DEL PERU

§r‘_} - r% PONTIFICIA
TESIS PUCP g gs UNIVERSIDAD

5.3.1.Pre-dimensionamiento
Para la altura H = 9.30 m, probamos una seccion preliminar del estribo con los
siguientes valores:

B=1/,H—2/3H=467m—6.22m - 6.70 m (adoptado)

D = 0.1H = 0.93 - 1.40 m (adoptado)

B
L= 3= 2.17 - 2.60 m (adoptado)

Nparap = €losa + Nyiga + €apoyo + €ast = 0.20 + 1.70 4+ 0.11 + 0.05 = 2.06 m
bparapeto = 0.30 m

Donde

B: Longitud de la base del estribo

D: Peralte de la base del estribo

L: Longitud de la punta

hparap: Altura del parapeto

€losa: ESpesor de la losa de aproximacion

hyiga: Altura de la viga

€apoyo: ESpesor del apoyo

bparapeto: Ancho del parapeto

losa
Y |
e_losa
hp@mpa >
1 bparap
Hpant ngg?wo
6=24"

Ys=1.90ton/m3

Ye=2.40tqn /m3

[ _tif

D e — =

B

Figura 35. Nomenclatura de elementos del estribo.
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5.3.2.Cargas
5.3.2.1. Estribo con puente
Cargas Sismicas en Puentes simplemente apoyados
Segun AASHTOO (Parte B: Bridge Abutments)
Menciona que los estribos y muros de contencién tienen un buen
comportamiento sismico, nos relata dos casos en los cuales muros de contencion
y estribos de puentes han sido sometidos a sismos reales y no tuvieron dafios
considerables. Ademéas comenta un caso en el cual un puente sometido a un

sismo real en Nueva Zelanda se encontrd cerca al colapso; sin embargo, sus
estribos no sufrieron deformaciones ni dafios.

El disefio de los estribos de los puentes, segn el AASHTO, es una extensién del
disefio de los muros de contencion. Cuando se realiza el andlisis del sismo con
puente, no se debe considerar el aumento en el empuje de tierras debido a los
efectos sismicos; en cambio, si se realiza el analisis del sismo sin puente, éste
elemento funciona como un muro de contencién que, como hemos explicado
anteriormente, trabaja bien ante eventos sismicos, por lo que no sera necesario
realizar un analisis sismico mayor al realizado en el tablero. En este caso, por ser
un puente simplemente apoyado no se realiza analisis sismico en el tablero por
lo que, no sera necesario realizar un analisis sismico en el estribo.

Se recomienda ademas, que se utilice un 50% de la carga viva maxima del
puente junto a las solicitaciones sismicas consideradas. Respecto a las cargas por
contraccion térmica del tablero, no se considerara junto a las cargas sismicas.
Los anchos minimos de cajuelas en cada estribo se determinaran eligiendo el
mayor de los valores obtenidos entre calcular los maximos desplazamientos o
como un porcentaje del ancho empirico de la cajuela N determinado por la
ecuacion:

Nmin = (200 + 0.0017L + 0.0067H)(1 + 0.00012552)

Donde:

Nmm: Longitud minima de la cajuela, medida normalmente a la linea central del
apoyo (mm)

L: Distancia del tablero del puente a la junta de expansion adyacente o al final
del tablero del puente (mm)

H = 0, para puentes simplemente apoyados

S: Desviacion del apoyo medido desde la linea normal al tramo (°)

Nmm = (200 + 0.0017(30000) + 0.0067(0))(1 + 0.000125(0))

Npin = 251mm = 0.25m

N = 0.90m(adoptado) > N, = 0.25m
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Carga Muerta (DC)
Se calcularén las cargas muertas tanto del estribo como las provenientes de la
superestructura. Las cargas muertas se obtienen por m lineal
e Reacciones de la carga muerta de la superestructura por apoyo
Viga exterior
Ppcext = 69.385 ton
Viga interior
Ppcint = 59.225 ton
Estas cargas se deben convertir en cargas distribuidas, esto se logra
dividendo las siete reacciones de apoyo entre el ancho del estribo

_ 2(69.385) + 5(59.225)
bc = 16.7

e Estribo (Ver Fig. 36)
DC, = 0.90(5.94)2.40 = 12.83 ton/m
DC, = 0.30(8.00)2.40 = 5.76 ton/m
DC; = 1.30(6.70)2.40 = 20.90 ton/m

= 26.04 ton/m

e Losa de aproximacién:
DC, = 0.30(2.90)2.40 = 2.09 ton/m

Carga Superficie de Rodadura (DW)

Reacciones de la carga muerta de la superestructura por apoyo

Viga exterior

Pow ext = 1.725 ton

Viga interior

Pow int = 4.395 ton

Estas cargas se deben convertir en cargas distribuidas, esto se logra dividendo
las siete reacciones de apoyo entre el ancho del estribo

_ 2(1.725) + 5(4.395)
bW 16.7
Carga Viva de la Superestructura del Puente (LL+1M)

= 1.52 ton/m

La carga viva es calculada colocando el eje mas pesado del camién de disefio
sobre el extremo del puente y la sobrecarga distribuida. La carga viva es hallada
por m lineal incluyendo el impacto y el factor de presencia multiple

VL = 30.01 ton/m

Vs/c = 14.55 ton/m
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Las cargas son multiplicadas por el incremento de carga dindmica y el factor de
presencia multiple. La carga viva maxima para el disefio de la pantalla del
estribo es:

ViL+mm = 30.01(1.33) + 14.55 = 54.46 ton/m para un carril

Se considera el efecto de 4 carriles cargados

_ 4(0.65)54.46
1670
Empuje de tierras

= 8.48 ton/m

Las formulas presentadas en esta seccion han sido desarrolladas con el método
de Coulomb para suelos con propiedades uniformes; sin embargo, el método
puede ser aplicado para suelos estratificados

Formulacién del empuje de tierras

Se considera que el empuje de tierras, es linealmente proporcional a la
profundidad del suelo, por lo tanto:

p = Kkysz

Donde:

p: Empuje béasico de tierras

k: Coeficiente de presion lateral de tierras

vs: Densidad del suelo (ton/m?3)

z: Profundidad del suelo debajo de la superficie (m)

Puede suponerse que la resultante de los empujes laterales debido al peso del
relleno estaré a una altura de 0.4H sobre la base del muro, donde H es la altura
total del muro

Empuje Lateral Activo

- cos*(@ — B)
Q=
in(@+3) sin(@-i)
cos?Bcos(B+8)[1+ ’W]
Donde:

&: Angulo de friccion entre el relleno y el muro

i: Angulo de inclinacion del relleno respecto a un eje horizontal

B: Angulo de inclinacion del respaldo interno del muro respecto a un eje vertical
@: Angulo de friccion interna

Los valores de 6 pueden ser tomados a partir de referencias bibliograficas en la

tabla 2 se presentan algunos valores
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friccion, §(°)

Hormigén masivo sobre los siguientes materiales

de fundacion: 35

e Rocasanay limpia 29a3l

e Grava limpia, mezclas de grava y arena, arena 24a29
gruesa

e Arena limpia fina a media, arena limosa 19a24
media a gruesa, grava limosa o arcillosa 17219

e Arena fina limpia, arena limosa o arcillosa 22a26
fina a media 17219

e Limo fino arenoso, limo no plastico

e Arcilla residual o pre consolidada muy rigida

y dura
e Arcilla de rigidez media y rigida, arcilla
limosa
6 = 24°
¢ =31°
1= B =0°
k, = cos®31°
cos 24°[1 + \/sin(31:§«;‘2°sin 31
k, = 0.285
e EH,

Empuje producido por el peso del suelo sobre el talén de la cimentacion
p = k,ysz = 0.285(1.90)9.10 = 4.93 ton/m?
EH; = 0.5pz = 0.5(4.88)9.10 = 22.43 ton/m
EH,x = EH; cos § = 20.49 ton/m
EH;y = EH; siné = 9.12 ton/m
e EH,
Empuje producido por el peso de la losa de aproximacion
p = k,Yy.z = 0.285(2.40)0.30 = 0.205 ton/m?
EH, = pz = 0.205(9.10) = 1.87 ton/m
EH,x = EH, cos 6 = 1.71 ton/m
EH,y = EH, sind = 0.76 ton/m
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Empujes debido a sobrecarga superficial y trafico (LS)
Cuando se presente una sobrecarga superficial, al empuje de tierra basico debe
sumarsele un empuje de tierras constante debido a sobrecarga.

El incremento en el empuje horizontal puede ser estimado mediante:

P = Kysheq

Donde:

vYs: Densidad del suelo (ton/m?3)

heq: Altura equivalente de suelo para el camion de disefio (m), segln los valores
de latabla 3

La altura del muro ser4 medida desde la superficie del relleno y el nivel inferior
de la cimentacion

Tabla 3: Altura equivalente de suelo para cargas de trafico vehicular

Altura del estribo(m) heq(m)
<15 1.70
3.0 1.20
6.0 0.76
>9.0 0.61

e LS;: Fuerza vertical producida por la sobrecarga superficial y de trafico
P = Ysheq = 1.90(0.61) = 1.159 ton/m2
LS; = pLiosa aprox = 1.159(2.90) = 3.36 ton/m

e LS,: Empuje producido por la sobrecarga superficial y de tréafico
p = kaysz = 0.285(1.90)0.61 = 0.33 ton/m
LS, = pz = 0.33(9.10) = 3.01 ton/m
LS,x = LS, cos & = 2.75 ton/m
LS,y = LS, siné = 1.22 ton/m

Fuerzas de frenado (BR)

Las fuerzas de frenado y de aceleracién se supondran iguales a 25% de las
cargas verticales de cada uno de los ejes de camiones o tdndem de disefio
correspondientes a las vias con el mismo sentido de trafico. En el computo de
estas no se incluiran la sobrecarga uniforme especificada en 2.4.3.2.2.4. Deberéan
incluirse los factores modificatorios indicados en 2.4.3.2.2.6, pero no los efectos
dinamicos de 2.4.3.3
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Se supondra que las fuerzas de frenado y de aceleracion actdan horizontalmente,
en direccion longitudinal, estando aplicadas a 1.80m sobre el nivel del tablero
VL = 30.01ton/m

Solo podemos considerar como maximo 2 carriles en el mismo sentido de trafico

o 2(1.0)30.01
L™ 1670
BR = 0.25P,; = 0.90 ton/m

= 3.59 ton/m

BR

" ) heq=0.61m

1.80

S/C por corga viva (LS)

2.06

9.40

2.60

— S EN |
1.00| ! J} EVI

1.40

Figura 36. Cargas actuantes en estribo.

Resumen Cargas Verticales

Carga Tipo V(ton/m) da(m) M, (ton.m/m)
DC DC 43.19 3.39 146.53
Ppc DC 26.04 3.05 79.43
Pow DW 1.52 3.05 4.64
EV EV 49.02 4.85 237.84

EH;y EH 9.12 6.70 61.12

EHy, EH 0.76 6.70 5.09
P.L LL 8.48 3.05 25.86
LS, LS 3.36 5.25 17.65
LSyy LS 1.22 6.70 8.19

O 142.72 586.36
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Carga Tipo V(ton/m) da(m) My, (ton-m/m)
EH,y EH 20.49 3.64 74.58
EH,y EH 1.71 4.55 7.76
LS.« LS 2.75 4.55 12.50
BR BR 0.90 11.20 10.06
0 25.35 104.91
5.3.2.2. Estribo sin puente
Estados Limites de Servicio y Resistencia
Cargas verticales (V)
Tipo DC EV EH
Carga DC | P.DC EV EHly | EH2y
V(ton/m) |43.19 | 0.00 | 49.02 | 9.12 0.76 0
Servicio | 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 Vu
43.19 | 0.00 | 49.02 | 9.12 0.76 | 102.09
. . 1.25 1.25 1.35 1.50 1.50
Resistencia | 134.99
53.99| 0.00 | 66.18 | 13.68 | 1.14
Cargas Horizontales (H,)
Tipo EH
Carga EH1x EH2x
H(ton/m) 20.49 1.71 O
Servicio | 1.00 1.00 Au
20.49 1.71 25.35
Resistencia | 1.50 1.50 33.29
30.73 2.56

5.3.3.Criterios de estabilidad

Los estribos se deben dimensionar asegurando su estabilidad contra las fallas por
vuelco, deslizamiento y presiones en la base

Se utilizan los factores de cargas descritos en las siguientes tablas 2.4.5.3-1 y
2.4.5.3-2.
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. Combinacicnes de Carga y Factores de Carga.

Combinacion DC LL WA |WS | WL FR TU TG SE |Usar solamente uno de los
de Cargas DD (1M CR M combinacion, commnas en
DW | CE SH
EH BR EQ IC CT cv
EV PL
ES LS

Estado Limite

RESISTENCIA | Yo |[1.75 [1.00 1.00 | 0.50/1.20 |yre  |yse
RESISTENCIA I vp |1.35[1.00 1.00 | 0.50/1.20 | yrg |yse
RESISTENCIA Il o 1.00 |1.40 1.00 | 0.50/1.20 |yre  |yse
RESISTENCIA IV

Solamente EH, EV, ES, |, 1.00 1.00 | 0.50/1.20

DW, DC 1.5

RESISTENCIA V Ve 1.35 |1.00 (040 |040 [1.00 |0.50/1.20 |yre  |vse

1
EVENTO EXTREMO | | v, YEa 1.00 1.00 1.00
EVENTO EXTREMO Il | v, 0.50 | 1.00 1.00 1.00 [ 1.00 |1.00
SERVICIO | 1.00 [1.00 100 |030 |030 |[1.00 | 1.00/1.20 |y Yse
SERVICIO I 1.00 | 1.30 | 1.00 1.00 | 1.00/1.20
SERVICIO 1l 1.00 |0.80 |1.00 1.00 | 1.00/1.20 | yrg YsE
FATIGA - Solamente
LLIMyCE 075

TABLA 2.4.5.3 -2 Factores de carga para Cargas Permanentes, vy,

TIPO DE CARGA FACTOR DE CARGA
Maximo Minimo
DC : Componentes y Auxiliares 1.25 0.90
DD : Fuerza de arrastre hacia abajo 1.80 0.45
DW . Superficies de Rodadura y 1.50 0.65
Accesorios

EH : Presién horizontal de tierra

* Activa 1.50 0.90

* En reposo. 1.35 0.90

EV . Presion vertical de tierra

* Estabilidad global 1.35 N/A
* Estructuras de Retencion 1.35 1.00
* Estructuras Rigidas Empotradas 1.30 0.90
* Pdérticos Rigidos 1.35 0.90
* Estructuras Flexibles empotra - 1.95 0.90
dos excepto alcantarillas metali -
cas
* Alcantarllas Metalicas 1.50 0.90
ES . Carga superficial en el terreno 1.50 0.75

53.3.1.  Vuelco

Las fuerzas y momentos factorados que resisten el vuelco son generadas por las
cargas verticales (caso de cargas tipo DC, DW, EV, etc.). Las fuerzas y
momentos factorados que causan vuelco son producidas por las cargas
horizontales (caso de cargas EH, LS Y BR)

El factor de seguridad al vuelco es mayor o igual a 2

Estribo con puente

Momento resistente por cargas verticales (My,)

Tipo DC DW EV EH LL LS
Carga DC |PDC| PDW | EV | EHly | EH2y |P LL+IM| LSI | LS2y
Mv(ton/m) | 14653 | 79.43 | 464 |[237.84| 61.12 | 509 | 2586 | 17.65 | 8.19 0

1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 Mvu
146.53 | 79.43 464 |237.84| 61.12 5.09 25.86 17.65 | 8.19 | 586.36
Resistencia| 1.25 1.25 1.50 1.35 1.50 1.50 1.75 1.75 1.75 800.30

| 183.17 | 99.28 6.97 [321.09| 91.68 7.64 45.26 30.88 | 14.34 '
Ev. 1.25 1.25 1.50 1.35 1.50 1.50 0.50 0.50 0.50
Extremo | | 183.17 | 99.28 6.97 [321.09| 91.68 7.64 12.93 8.82 4.10

Servicio |

735.67
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Momento de vuelco por cargas horizontales (My,,)

Tipo EH LS BR
Carga EH1x EH2x LS2x BR
Mh(ton/m) 74.58 7.76 12.50 10.06 a
Servicio | 1.00 1.00 1.00 1.00 Mhu
74.58 7.76 12.50 10.06 101.95
Resistencia | 1.50 1.50 L.75 L.75 163.01
111.87 11.65 21.87 17.61
Ev. Extremo | 1.50 1.50 0.50 0.50 134.80
111.87 11.65 6.25 5.03
FS = —= > 2.00
hu
Estado Mvu/Mhu
Servicio 5.68 OK
Resistencia | 491 OK
Ev. Extremo | 5.46 OK

Estribo sin Puente

Momento resistente por cargas verticales (My,)

Tipo DC EV EH
Carga DC P_DC EV EHly EH2y
Mv(ton/m) 146.53 0.00 237.84 61.12 5.09 O
. 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 Mvu
Servicio |
146.53 0.00 237.84 61.12 5.09 450.59
Resistencia | 1.25 1.25 1.35 1.50 1.50 603.57
183.17 0.00 321.09 91.68 7.64

Momento de vuelco por cargas horizontales (My,y,)

Tipo EH
Carga EH1x EH2x
Mh(ton/m) 74.58 7.76 a
. 1.00 1.00 Mhu
Servicio |
74.58 7.76 101.95
Resistencia | 1.50 1.50 123.52
111.87 11.65
FS = —2>2.00
hu
Estado Mvu/Mhu
Servicio 5.68 OK
Resistencia | 4.89 OK
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5.3.3.2. Deslizamiento

La fuerza resistente al deslizamiento Qg , corresponde a una componente
friccional actuando a lo largo de la base del estribo.

Qr = O1Qr + BepQep

Donde:

D, Dep: Factor de resistencia

Qr:V,tand

V,: Suma de las fuerzas verticales factoradas

Hy: Suma de las fuerzas horizontales factoradas

Tipo de Condicion Factor de
Resistencia Resistencia
O Concreto premoldeado en arena 0.90
Concreto vaceado en el lugar sobre arena 0.80
Concreto pre-moldeado o vaceado en el 0.85
lugar, sobre arcilla 0.90
Deslizamiento Suelo sobre suelo
Dep Resistencia al deslizamiento para presion 0.50
pasiva del terreno

Ademas el factor de seguridad al deslizamiento es mayor o igual a 1.50

Estribo con puente
_ Qg

FS=—2>=1.50
Hy —
Resistente(t/m) | Actuante(t/m)
Estado V, (ton/m H
u ( ) QR — ®T % QT Hu QR/ u
Servicio 142.72 50.83 25.35 1.98 OK
Resistencia | 192.69 68.63 39.67 1.73 OK
Ev. Extremo | 176.36 62.82 35.12 1.79 OK
Estribo sin puente
Qr
FS=—2>1.
S i, = 50
Resistente(t/m) | Actuante(t/m)
Estado V, (ton/m H
u ( ) QR — QT % QT Hu QR/ u
Servicio 102.09 36.36 25.35 1.98 OK
Resistencia | 134.99 48.08 33.29 1.50 OK
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5.3.3.3. Presiones en la base del estribo

Para calcular las presiones en la base del estribo debemos:

o Hallar la excentricidad e con respecto al punto central de la base del estribo,
con las cargas aplicables factoradas

Mvu - 1\/Ihu

Xo =
Vy

B
e=§—x0SeméX

€miax :g: 1.1m

e Determinar los esfuerzos verticales factorados.
Vu 6e
Améax = (E) 1+ E)

Vu 6e
Amin = (§> 1-3
Donde:
B: Longitud de la base del estribo
My,: Momento estabilizador por cargas verticales
Mpu: Momento de vuelco por cargas horizontales
Comparar qumsx¥ Amin €On g (capacidad portante de apoyo para el suelo). La
capacidad portante de apoyo debe ser mayor o igual a los esfuerzos

verticales factorados:

q=30 ton/mz 2 qmax> Amin

Estribo con Puente

Estado | x(m) e (m) Qs (ton/m?) Qmin(ton/m?)
Servicio 3.39 0.04 OK! 21.73 OK! 20.34 OK!
Resistencia | 3.31 0.04 OK! 29.86 OK! 27.66 OK!
Ev. Extremo
| 3.41 0.06 OK! 27.67 OK! 24.97 OK!

Estribo sin Puente

Estado X (m) e (m) gmax (ton/m2) gmin (ton/m2)
Servicio 3.39 0.04 OK! 21.73 OK! 20.34 OK!
Resistencia | 3.56 0.21 OK! 23.87 OK! 16.43 OK!
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5.3.4.Disefo el estribo
5.3.4.1. Disefio de la pantalla

Momento Ultimo de la seccion

—1EAE. 28

Figura 37. Momento actuante en la base de la pantalla (SAP 2000)

Se calcula para el Estado Limite de Resistencia I, con n = npngn; = 1:
M, = n[1.50Mgy + 1.75Mg + 1.75Mpg] (Tabla 2.4.5.3-1)

M, = 100.88 ton.m

Célculo del acero principal

M, = 100.88 ton.m

b =100 cm

r=7.5cm
2.54
z=175 +T= 8.77 cm

d=120-8.77 =111.23 cm

M,  100.88(10%) _
"~ bd2  100(111.232)

pho = 0.22%
Ag(—) = pho(bd) = 0.22(111.23) = 24.5 cm?

K, 8.15

- . . o . 5.1
Utilizando varillas de @1", la separacion seréa: s = i 0.21m

Por lo tanto 101"@ 0.20 m
Limites para el refuerzo
e Refuerzo méximo
Una seccion no sobre reforzada cumple con la siguiente condicion:

C
a <042
Donde:
Asfy 25.5(4200)
a= = = = 6.0 cm
0.85(fc)b ~ 0.85(210)100
a 6.0
C=E=@=7.06cm
o 7.06 =0.063 < 0.42
d 111.23 -
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e Refuerzo minimo
La cantidad de acero proporcionada debe ser capaz de resistir el valor
1.2M,,:
1.2M,, = 1.2(f.S) = 1.2(29.13)2.4 = 83.89 ton.m
Donde:

f. = 2.01Vfc = 2.01v/210 = 29.13 kg/cm?
bh?  100(120%)
6 6
La cantidad de acero calculada 25.5 cm? resiste:
M, = 100.88 ton — m > 83.89 ton — m
Acero de temperatura (Art.2.9.1.3.2.2.e.2.3)

Para cimentaciones, el espaciamiento no excederd a 300mm en cada direccion

= 2.4x10%°cm?3

sobre las caras, y el area de acero por temperatura y acortamiento de fragua no
excedera:
A temp = 0.0015A, = 0.0015(100)120

Agtemp = 18 cm?®

18cm? .
As temp = — 1 9cm* /capa

Utilizando varillas 3/4", la separacion serd: s = % =0.32m

Smax = 0.30 m

Por lo tanto usar 103/4"@0.30m

Nota:
El acero de temperatura se colocara por no contar con ningan tipo de acero en el
sentido perpendicular al acero principal de la pantalla y también en la cara de la
pantalla opuesta al relleno, en ambos sentidos
Distribucion  del refuerzo para el control del agrietamiento
(Art.2.9.1.3.2.2.e.2.1)
e Esfuerzo méximo del acero:

Los miembros deberan considerar que los esfuerzos de tension en el refuerzo

de acero estructural en el estado limite, f;,, no debe exceder:

Z
fsa = W < 0.6fy

Donde:
d.: Profundidad medida desde el extremo de la fibra en tensién al centro de

la barra, pero no sera mayor que 50mm
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A: Area de concreto con el mismo centro que el refuerzo de tension principal
y encerrada por la superficie de la seccion transversal y una linea derecha
paralela al eje neutral, divido por el nimero de barras

Z: Parametro de ancho de grieta

@ 2.54
dC:r+E=7.5+T=8.77cmS5cm
d. =5cm

b = espaciamiento del acero = 20 cm

n, = numero de varillas = 1
A (2do)b  2(5)20
" n, 1

=200 cm?

Z =30000 N/mm (condicién de exposicion moderada)
Z = 30581 kg/cm
Luego:
(. & &811 = 3058 kg/cm?
(5(200))3
fsa < 0.6(4200) = 2520 kg/cm?
f,, = 2520 kg/cm?
e Esfuerzo del acero bajo cargas de servicio:
_ Mgc

i 7

n

—a3.78

Figura 38. Momento actuante en la base de la pantalla (SAP 2000)

Para el Disefio por Estado Limite de Servicio I, conn = npngn; =1
M, = n[1.0Mgy + 1.0Mg + 1.0Mgg]

Mg = 63.96 ton.m/m

Luego:

m
M, = (63.96 ton.a) (0.20 m) = 12.8 ton.m

E = 2x10° MPa = 2.04x10° kg/cm?
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E. = 0.043y.5Vfc = 0.043(2400)°v21 = 23168 MPa
E. = 236170 kg/cm?

Es
n=— = 8.64
Ec

Area de acero transformada:
Ag; = relacién modular x area de acero
Ag = 8.6(5.1) = 44.05 cm?

Momentos respecto del eje neutro para determinar y:
20(y) (%) = 44.05(111.23 — y)

y = 20.04 cm c=111.23-20.04 =91.2cm
Inercia respecto del eje neutro de seccion transformada

by?3 20(20.04)3

[=Agc?+ % =44,05(91.2)% + = 420037 cm*

Luego:
Msc  12.8x10°(91.2)
T T 420037
fy = 2401 kg/cm? < fg, = 2520 kg/cm? (OK)
Revision por corte
e Resistencia nominal al corte (Art.2.9.1.3.10.2.b.1)

f, 8.64 = 2401 kg/cm?

La resistencia nominal al corte 1}, sera calculada como la menor de
Vi=Vc+Vs+V,
Vp = 0.25f by dy + V,,

e Determinacion del peralte efectivo por corte(d,)

a
dv:de_z

Donde:

de: La profundidad efectiva correspondiente desde la fibra extrema en
compresién al centroide de la fuerza en tension en el refuerzo a tension

a: Profundidad del bloque equivalente de esfuerzos

d. =111.23 cm

a=6.0cm

6.0
d, =111.23 - - = 108.23 cm

No menor que el mayor valor de

0.90d, = 0.90(111.23) = 100.11 cm

0.72h = 0.72(120) = 86.4 cm — d, = 108.23cm
e Cortante Actuante (V)
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31.10 ton

Figura 39. Cortante actuante a d, de la base de la pantalla (SAP 2000)

Para el Estado Limite de Resistencia I, con n = npngn; = 1, €s:
V, = n[1.50Vgy + 1.75Vig + 1.75VgR]
V, = 24.31 ton
e Fuerza Cortante del Postensado (V,
v, =0
e Fuerza de corte en el concreto
V. = 0.083B,/f cb,d,
Donde
b, : Ancho de disefio de la pantalla
[3: Factor que indica la habilidad del concreto fisurado diagonalmente para
transmitir tension
Determinacion de By 0:
Procedimiento  simplificado  para  secciones no  pretensadas
(Art.2.9.1.3.10.2.b.2.1)
Para secciones de concreto no pretensado y no sujetas a tension axial y
conteniendo al menos la cantidad minima de refuerzo transversal

Los valores pueden ser usados como:

p=2
6 = 45°
by, = 1000 mm

V. = 0.083(2v21)1082.3 = 823.3 kN = 83.93 ton
¢ Verificacion por resistencia al corte
Cortante actuante: V,, = 24.31 ton
Cortante resistente: @V,
® = 0.90
Siendo V,, el menor de:
o Vpa=Vc+Vs+V,=8393+0+0=28393ton
o V= 0.25fbyd, + V, = 0.25(210)100(108.23)/1000 = 568.21 ton
@V, = 0.9(83.93) = 75.54 ton
@V, = 75.54 ton >V, = 24.31 ton
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Por lo tanto la pantalla no requiere refuerzo transversal
5.3.4.2. Disefio del parapeto

Momento altimo de la seccion

Utilizando el DMF hallado en la pantalla del estribo (SAP 2000). Calculamos el
momento de disefio en la base del parapeto, para el Estado Limite de Resistencia
I, con n = npngn; = 1:

M, = n[1.50Mgy + 1.75Mg + 1.75Mgg] (Tabla 2.4.5.3-1)

M, = 8.33 ton.m

Caélculo del acero principal

b =100 cm

r=7.5cm
1.90
z=17.5 +T: 8.45 cm

d=30-8.45=21.55cm

. M,  8.33(10%)
Y bd2  100(21.552)

pho = 0.5%
As(-) = pho(bd) = 0.5(21.55) = 10.78 cm?

= 1794

Utilizando varillas de @5/8", la separacion sera: s = % =0.19m

Por lo tanto 195/8"@0.20m
Limites para el refuerzo
e Refuerzo méximo
Una seccion no sobre reforzada cumple con la siguiente condicion:

C
<042
Donde:
Af 10(4200
a= 0.855(f’yc)b - 0.85((210)1)00 =235cm
a 246
c=E=ﬁ=2.77cm
C 2T 043042
d~ 2155 =

e Refuerzo minimo
La cantidad de acero proporcionada debe ser capaz de resistir el valor
1.2 M,
1.2M,, = 1.2(f.S) = 1.2(29.13)0.15 = 5.24 ton.m
Donde:

f. = 2.01Vfc = 2.01v/210 = 29.13 kg/cm?
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S:T:T: 15000 cm3

La cantidad de acero calculada 10.45 cm? resiste:
M, = 8.33 ton.m > 5.24 ton.m
Acero de temperatura (Art.2.9.1.3.2.2.e.2.3)
Agtemp = 0.0015A, = 0.0015(100)30
Astemp = 4.5 cm?
Agtemp = 4.5 cm?/2 = 2.25 cm? /capa
Utilizaremos varillas de @5/8" por proceso constructivos
Smax = 0.30 m
Por lo tanto usar 1¢5/8"@ 0.30 m
Distribucién del refuerzo para el control del agrietamiento
(Art.2.9.1.3.2.2.e.2.1)

e  Esfuerzo maximo del acero:

fsa=wg0.6fy
1) 1.90
dc =r+§= 7.5+T=8.45cms 5cm

d. =5cm
b = espaciamiento del acero = 20 cm
n, = ndmero de varillas = 1

A - (2d0b _ 2(5)20

=200 cm?
n 1 cm

Z =30000 N/mm (condicién de exposicion moderada)

Z = 30581 kg/cm

Luego:

sa = &811 = 3058 kg/cm?

(5(200)):
foa < 0.6(4200) = 2520 kg/cm?
fe, = 2520 kg/cm?
o  Esfuerzo del acero bajo cargas de servicio:

£ = MISC
Para el Disefio por Estado Limite de Servicio I, con n = npngn; = 1
Mg = n[1.0Mgy + 1.0Mg + 1.0Mgg]

Mg = 4.87 ton.m/m

n

Luego:
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M, = (4.87 ton. B) (0.20 m) = 0.974 ton.m
E; = 2x10°MPa = 2.04x10° kg/cm?

E. = 0.043y.15Vfc = 0.043(2400)°/21 = 23168 MPa
E. = 236170 kg/cm?

Es
n=—=8.64
Ec

Area de acero transformada:
Ag; = relacién modular x area de acero
Ag = 8.64(2) = 17.28 cm?

Momentos respecto del eje neutro para determinar y:
AR
20(y) (E) =17.28(21.55 — y)

y =53cm c=2155-53=16.25cm

Inercia respecto del eje neutro de seccion transformada

by3 20(5.3)3

[=Agc? + g = 17.28(16.25)% + = 5555.5 cm*

Luego:

y_ Mgc  0.974x10°(16.25)
S 5555.5

f, = 2464 kg/cm? < f,, = 2520 kg/cm? (OK)

8.64 = 2464 kg/cm?

Revisién por corte

Resistencia nominal al corte (Art.2.9.1.3.10.2.b.1)
La resistencia nominal al corte V,, sera calculada como la menor de
Vo =Ve+ Vs +V,
V, = 0.25f cbyd, + V,

Determinacion del peralte efectivo por corte(d,)

a
dv == de - E
de. = 21.55cm
a=235cm

2.35
dy = 2155 — == = 20.38cm

No menor que el mayor valor de
0.90d, = 0.90(21.55) = 19.40 cm
0.72h = 0.72(30) = 21.6 cm » d, = 21.6 cm

Cortante Actuante (V,,)
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Utilizando el DFC hallado en la pantalla del estribo (SAP 2000). Calculamos
la cortante actuante a d, de la base del parapeto, para el Estado Limite de
Resistencia I, con n = npngn; = 1, €s:

V, = n[1.50Vgy + 1.75V; s + 1.75Vgg]

V, = 3.98 ton
e Fuerza Cortante del Postensado (Vp,

V,=0
e Fuerza de corte en el concreto

V. = 0.083B,/f cb,d,
Determinacién de By O:
Procedimiento  simplificado  para  secciones no  pretensadas
(Art.2.9.1.3.10.2.b.2.1)

B=2
6 = 45°
by, = 1000 mm

V. = 0.083(2v21)216 = 164.3 kN = 16.75 ton
e Verificacion por resistencia al corte

Cortante actuante: V,, = 3.98 ton

Cortante resistente: @V,

® =0.90

Siendo Vel menor

o Vo=V.+Vs+V,=1675+0+0=16.75ton

oV, =0.25fbyd, +V, = 0.25(210)100(21.6)/1000 = 113.4 ton

@V, = 0.9(16.75) = 15.08 ton

@V, = 15.08ton >V, = 3.98ton, No requiere refuerzo transversal
5.3.43.  Disefio de la base del estribo

5.3.4.3.1. Acero superior de la cimentacion

Momento Ultimo de la seccién

137 .47

Figura 40. DMF en el talon de la base del estribo (SAP 2000)
Mu = n[l.ZSMDC + 135MEV + 175MLS]
M, = 139.9 ton.m
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Calculo del acero
b =100 cm
r ="7.5cm (Tabla 2.10.5.4.1)

2.54

d=140-8.77 = 131.23 cm

g =M _ 139.9(10%)
Y bdz  100(131.232)

pho = 0.22%
As(-) = pho(bd) = 0.22(131.23) = 28.87 cm?

8.12

. . " ., . 5.1
Utilizando varillas de @1", la separacion sera: s = Je87 = 0.18 m

Por lo tanto 101"@ 0.175 m
Limites para el refuerzo
. Refuerzo maximo

Una seccién no sobre reforzada cumple con la siguiente condicién:

C
75042
Donde:
Af 29.14(4200
a= 0.85(f¥c)b - 0.85(2(10)10)0 e &
a 6.86
c=E=E=8.O7cm
Tl 0.061 < 0.42
d  131.23 =

o Refuerzo minimo
La cantidad de acero proporcionada debe ser capaz de resistir el valor
1.2M,:
1.2M,, = 1.2(f.S) = 1.2(29.13)3.267 = 114.19 ton.m
Donde:

f. = 2.01Vfc = 2.01¥210 = 29.13 kg/cm?
S - b_h2 _ 100(140?)
6 6
La cantidad de acero calculada 34 cm? resiste:

M, = 139.9 ton.m > 114.19 ton.m

= 3.267x105cm3
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Acero de temperatura (Art.2.9.1.3.2.2.e.2.3)
As temp = 0.0015A, = 0.0015(100)140
Agtemp = 21 cm?

Agtemp = 21 cm?/2 = 10.5 cm?/capa
Utilizando varillas @3 /4", la separacion sera: s = % =0.27m

Smax = 0.30 m

Por lo tanto usar 193/4"@ 0.25 m

Distribucién del refuerzo para el control del agrietamiento
(Art.2.9.1.3.2.2.e.2.1)

e  Esfuerzo maximo del acero:

fsa=W50'6fy

1) 2.54
dc=r+§=7.5+7=8.77cm35cm
d. =5cm

b = espaciamiento del acero = 20 cm
n, = ndmero de varillas = 1

o _ (240b _ 29175

= 175 cm?
. 1 cm

Z =30000 N/mm (condicién de exposicion moderada)
Z = 30581 kg/cm
Luego:
fo, = &811 = 3197 kg/cm?
(5(175))3
fo, < 0.6(4200) = 2520 kg/cm?
f, = 2520 kg/cm?
o  Esfuerzo del acero bajo cargas de servicio:
_ Mgc
I

fs n

d42.45

Figura 41. DMF en la talén de la base del estribo (SAP 2000)
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Para el Disefio por Estado Limite de Servicio I, conn = npngn; =1
M, = n[1.0Mgy + 1.0Mg + 1.0Mgg]

Mg = 102.45 ton.m/m

Luego:

m
M, = (102.45 ton.a) (0.175m) = 17.93 ton.m

E; = 2x10°MPa = 2.04x10° kg/cm?
E. = 0.043y.15Vfc = 0.043(2400)°v/21 = 23168 MPa
E. = 236170 kg/cm?

Es
n=—=8.64
Ec

Area de acero transformada:
A = relacién modular x area de acero
Ag = 8.64(5.1) = 44.05 cm?

Momentos respecto del eje neutro para determinar y:
17.5(y) (%) = 44.05(131.23 — y)

y=2331cm c=131.23-23.31 =107.92cm
Inercia respecto del eje neutro de seccion transformada

by? 17.5(23.31)3

[=Agc? + - 44.05(107.92)2 + . = 586921 cm*

Luego:

_ Mgc  17.93x10°(107.92)
R 586921
f, = 154.9 kg/cm? < f,, = 2520 kg/cm? (OK)

Revision del talon por corte

8.64 = 154.9kg/cm?

o Determinacion del peralte efectivo por corte(d,,)

a
dv = de —_ E

de = 131.23 cm
a=60cm

6.86
d, =131.23 - — = 127.8 cm

No menor que el mayor valor de
0.90d, = 0.90(131.23) = 118.11cm
0.72h = 0.72(140) = 100.8cm — d, = 127.8cm
. Resistencia nominal al corte (Art.2.9.1.3.10.2.b.1)
La resistencia nominal al corte V,, sera calculada como la menor de

Vo =V + Vs +V,
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V, = 0.25fcb,d, +V,
. Cortante actuante
El cortante actuante en la parte posterior de la pantalla (a d, de la
cara), para el Estado Limite de Resistencia I, con n = npngn; = 1, es:
V, = n[1.25Vpc + 1.35Vgy + 1.75Vi5]
V, = 86.81 ton
o Fuerza Cortante del Postensado (Vp,
V,=0
o Fuerza de corte en el concreto
V. = 0.083B,/f cb,d,
Determinacion de By 0:
Procedimiento  simplificado para secciones no pretensadas
(Art.2.9.1.3.10.2.b.2.1)

p=2
6 = 45°
b, = 1000 mm

V., = 0.083(2v21)1278 = 972.2 kN = 99.1 ton
e  Verificacién por resistencia al corte
Cortante actuante: V, = 86.81 ton
Cortante resistente: @V,
® =0.90
Siendo V;, el menor de:
o Vh=Vc+Vs+V,=91.68+0+0=99.1ton
o Vp = 0.25fb,dy, + V, = 0.25(210)127.8/10 = 670.95 ton
@V, = 0.9(99.1) = 89.19 ton
@V, = 89.19 ton > V,, = 86.81 ton (OK)

Por lo tanto el taldn del estribo no requiere refuerzo transversal

5.3.4.3.2. Acero inferior de la cimentacion
Momento Ultimo de la seccién

El momento actuante en la cara de la pantalla es:
2

M, = 29.86 ton/m2< ) =100.93 ton.m/m

Calculo del acero
M, = 100.93 ton.m
b = 100cm
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r = 7.5cm (Tabla 2.10.5.4.1)

2.54
z=175 +T: 8.77 cm

d =140 —-8.77 = 131.23 cm

K - M,  100.93(10°%)
Y bd2  100(131.232)

pho = 0.16%
As(-) = pho(bd) = 0.16(131.23) = 21 cm?

5.86

Utilizando varillas de @1", la separacion sera: s = % =0.243m

Usar 101"@0.225m
Limites para el refuerzo
. Refuerzo maximo

Una seccién no sobre reforzada cumple con la siguiente condicién:

C
7042
Donde:
Af 22.67(4200
a= 0.85(f¥c)b T 0.85(2(10)10)0 — g
a 537
c=E=E=6.28cm
L S 0.048 < 0.42
d  131.23 =

o Refuerzo minimo
La cantidad de acero proporcionada debe ser capaz de resistir el valor
1.2M,:
1.2M,, = 1.2(f.S) = 1.2(29.13)3.267 = 114.2 ton.m
Donde:

f. = 2.01Vfc = 2.01v/210 = 29.13 kg/cm?

S = bh*  100(140%)
6 6
La cantidad de acero calculada 22.67 cm? resiste:

= 3.267x105cm3

M, = 100.93 ton.m < 114.2 ton.m , gobierna el refuerzo minimo
Por lo tanto usar 1901"@0.20m

Revision de la punta por corte

Resistencia nominal al corte (Art.2.9.1.3.10.2.b.1)
La resistencia nominal al corte V}, sera calculada como la menor de
Vo =Ve+ Vs +V,
V, = 0.25f by dy + V,
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Determinacion del peralte efectivo por corte(d,)

a
dV = de - E
d. = 131.23 cm
a=>5.34cm

5.34
d, =131.23 - - = 128.56 cm

No menor que el mayor valor de
0.90d, = 0.90(131.23) = 118.11 cm
0.72h = 0.72(140) = 100.8 cm - d, = 128.56 cm
. Cortante Actuante
El cortante actuante en la parte posterior de la pantalla (a “d,” de la
cara), para el Estado Limite de Resistencia I, con n = npngn; = 1, es:
Vy, = 39.2 ton.
o Fuerza Cortante del Postensado
V,=0
o Fuerza de corte en el concreto
V. = 0.083B,/f cb,d,
Determinacion de By 0:
Procedimiento  simplificado para secciones no pretensadas
(Art.2.9.1.3.10.2.b.2.1)
B=2
0 = 45°
b, = 1000 mm
V. = 0.083x2v21x1285.6 = 977.97 kN = 99.7 ton
e  Verificacion por resistencia al corte
Cortante actuante: V, = 39.2 ton
Cortante resistente: @V,
® =0.90
Siendo V,el menor
Vo =Ve+Vs+V, =99.7+0+0=99.7 ton
V, = 0.25f cbyd, + V, = 0.25(210)(128.56)/10 = 674.94 ton
OV, = 0.9(99.7) = 89.73 ton
@V, = 89.73ton > V,, = 39.2 ton

Por lo tanto la punta del estribo no requiere refuerzo transversal
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6. CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

- La etapa de mayores esfuerzos en las vigas prefabricadas, sera la etapa inicial o
de tensado. Debemos tener cuidado que los esfuerzos que se generen en esta
etapa no superen los esfuerzos admisibles de la viga, ya que en la etapa de
servicio las cargas ayudan a la viga a soportar los esfuerzos del tensado. Por
esto, es comun realizar dos etapas de tensado; el primero antes del izaje de las
vigas y el segundo, luego de ser vaciado el tablero. Sin embargo, nosotros
utilizamos una sola etapa de tensado y verificamos los esfuerzos iniciales.

- El estribo debe ser analizado por volteo y deslizamiento con puente y sin puente
sobre él, ya que las cargas de la superestructura lo ayudaran a cumplir con la
verificacion por deslizamiento pues el peso lo asegura contra el terreno. Por la
zona del proyecto con presencia de sulfatos en el suelo.

- Debemos asegurarnos que las barandas logren absorber la fuerza de impacto
transversal que se produciria por una colision del camion de disefio, para de esta
forma redirigir el camion hacia la carretera.

- Las vigas prefabricadas se asentaran en el apoyo de neopreno disefiado, que debe
cumplir con transmitir las fuerzas de la superestructura a la subestructura, al
absorber todas las cargas verticales y horizontales. Ademas, los apoyos deben
tener capacidad de movimiento para evitar que las fuerzas de frenado sean de
impacto.

- Segun la norma, todo el concreto utilizado en la superestructura no debera tener
una resistencia menor a f'c = 280 kg/cm2.

- EIl acero pasivo utilizado en las vigas prefabricadas cumplen la funcién de
permitir colocar todo el acero de disefio. Este puede ser observado en los planos
y se realizo6 segun la experiencia.

- Segun la topografia mostrada en el plano TP-01, se realizara una excavacion
masiva alrededor del estribo que evite el empuje lateral del terreno y la
necesidad de construccion de aleros estribos. Se debe verificar que se alcance el
nivel de fondo cimentacion D = —2.40 m. Posteriormente se realizara la
habilitacion del acero de refuerzo, colocacién de encofrado y vaciado del
concreto.

- Las vigas prefabricadas seran postensadas. Luego, el izaje sobre los estribos se
realizara con grda y no con camara de carga, porque este Ultimo método hubiese
sido necesario analizar esfuerzos adicionales debido a la fuerza de friccion a la

que las vigas estarian sometidas.
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En el caso de puentes simplemente apoyados no se considerara la influencia del
terreno en los muros de contencion (estribos). Por casos experimentales
descritos en la Norma AASHTO (Parte B: Bridge Abutments), donde este tipo
de puentes fueron solicitados por cargas sismicas resultando las superestructuras
muy afectadas y algunas llegaron al colapso; sin embargo los estribos de estos

puentes no sufrieron dafio alguno o dafios irreparables.
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