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CAP |:

CONSIDERACIONES GENERALES
|.1 DEFINICION

Un puente es una obra que se construye para salvar un obstaculo dando asi
continuidad a una via. Suele sustentar un camino, una carretera o una via férrea,

pero también puede transportar tuberias y lineas de distribucion de energia.

Los puentes que soportan un canal o conductos de aqua se llaman acveductos.

Aguellos construidos sobre terreno seco o en un valle, viaductos. Los que cruzan
autopistas y vias de tren se llaman pasos elevados.

Constan fundamentalmente de dos partes:
a)

La superestructura conformada por: tablero que soporta directamente las
cargas; Vigas, armaduras, cables, bodvedas, arcos, qguenes transmiten las
cargas del tablero a los apoyos.

extremos)

b) La infracstructura conformada por: pilares (apoyos centrales); estribos (apoyos
que  soportan

directamente  la
encargados de transmitir al terreno los esfuerzos.

superestructura; y  cimientos,
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Fig. 1.1 Vista en planta, elevacion y seccion transversal de un
puente tipico de concreto



FUENTES MSc. Ing. Arturo Rodriguez Serquén

| .2 CLASIFICACION
A los puentes podemos clasificarlos:
a) Segin su funcion:

— Peatonales
Carreteros

Ferroviarios
Acueductos
Puentes para aviones en los aeropuertos

b) Por los materiales de construccion

— Madera

— Mamposteria

— Acero Estructural
Seccién Compuesta
— Concreto Armado

— Concreto Presforzado
—  Materiales compuestos: fibras de vidrio, fibras de carbdn, etc.

c) Por el tipo de estructura

— Simplemente apoyados

— Continuos

Simples de tramos miltiples

Cantilever (brazos voladizos)

En Arco

Atirantado (utilizan cables rectos que atirantan el tablero)

Colgantes

Levadizos (basculantes)

Pontones: denominacion para plataformas flotantes. También con esa
denominacién son referidos los puentes pequefios cuya longitud no supera
los 1 Om

d) Por su geometria en planta

— Rectos
— Esvigjados
—  Curvos

e) Segin el tiempo de vida

— Defintivo: puente diseflado para una vida en servicio de 75 afios. Las
especificaciones se han elaborado con ese objetivo.
— Temporal: puente que se usa por un tiempo limtado, no mayor a 5 afios.

| .3 UBICACION Y ELECCION DEL TIPO DE PUENTE

Los puentes son obras que requieren para su proyecto defintivo estudiar los

siguientes aspectos:

a.

Localizacion de la estructura o ubicacidon en cuanto a sitio, alineamiento,
pendiente y rasante.

Tipo de puente qgue resulte mas adecuado para el sitio escogido, teniendo en
cuenta su estética, economia, seguridad y funcionalidad.

Forma geométrica y dimensiones, analizando sus accesos, superestructura,
infraestructura, cauce de la corriente y fundaciones.

Obras complementarias tales como: barandas, drenaje de la calzada y de los
accesos, proteccidn de las margenes y rectificacion del cauce, si fuera
necesario forestacion de taludes e lluminacion.
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e.

En caso de obras especiales conviene recomendar sistemas constructivos,
equipos, etapas de construccion y todo aquello que se considere necesario
para la buena ejecucion y estabilidad de la obra.

| .4 ESTUDIOS BASICOS DE INGENIERIA PARA EL DISENO DE PUENTES

a. Estudios topograficos
Posibilitan la definicion precisa de la ubicacidn y dimensiones de los elementos
estructurales, asi como informacion basica para los otros estudios.

b. Estudios de hidrologia e hidraulicos
Establecen las caracteristicas hidroldgicas de los regimenes de avenidas
maximas y extraordinarias y los factores hidravlicos que conllevan a una real
apreciacion del comportamiento hidraulico del rio.

c. Estudios geolégicos y geotécnicos
Establecen las caracteristicas geoldgicas, tanto locales como generales de las
diferentes formaciones geolégicas que se encuentran, identificando tanto su
distribucion como sus caracteristicas geotécnicas correspondientes.

d. Estudios de riesgo sismico
Tienen como finalidad determinar los espectros de disefio que definen las
componentes horizontal y vertical del sismo a nivel de la cota de cimentacién.

e. Estudios de mpacto ambiental
Identifican el problema ambiental, para disefiar proyectos con mejoras
ambientales y evitar, atenuar o compensar los impactos adversos.

f. Estudios de trafico
Cuando la magnitud de la obra lo requiera, serd necesario efectuar los estudios
de trafico correspondiente a volumen vy clasificacion de transito en puntos
establecidos, para determinar las caracteristicas de la infraestructura vial y la
superestructura del puente.

g. Estudios complementarios
Son estudios complementarios a los estudios basicos como: Instalaciones
eléctricas, nstalaciones sanitarias, sefializacién, coordinacién con terceros vy
cualguier otro que sea necesario al proyecto.

h. Estudios de trazo y disefio vial de los accesos
Definen las caracteristicas geométricas y técnicas del tramo de carretera que
enlaza el puente en su nueva ubicacidn con la carretera existente.

1. Estudio de alternativas a nivel de anteproyecto
Propuesta de diversas soluciones técnicamente factibles, para luego de una
evaluacion técnica-econdémica, elegir la solucion mas conveniente.

| .5 GEOMETRIA
a. Seccion transversal

El ancho de la seccion transversal de un puente no sera menor que el ancho del
camino de acceso al puente, y podrd contener: vias de trafico, vias de
seguridad (bermas), veredas, ciclovia, barreras y barandas, clementos de
drenaje.

El puente debe estar integrado completamente al desarrollo del proyecto
geométrico de la carretera tanto en planta como en perfil.
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ACERA ACERA
PEATONAL | BERMA | CARRIL 1 | CARRIL 2 | BERMA | PEATONAL
BARANDA | BARANDA
COMBINADA [ / COMBINADA
SARDINEL SARDINEL

CON ACERA PEATONAL PARA VELOCIDADES DE 70 km/h O MENOS

BERMA ' CARRIL 1 ‘ CARRIL 2 BERMA

BARANDA
PEATONM.\ ACERA

BARANDA

2| ACERA ,/PEATDNAL
";| PEATONAL

E—

CON BARRERA PARA VELOCIDADES MAYORES A 70 km/h

Fig. 1.2 Elementos en la seccidn transversal de un puente
(Fig. 2.1.4.3.2-1, Manual de Puentes, MTC-Peru)

b. Ancho de via (calzada)
Siempre que sea posible, los puentes se deben construir de manera de poder
acomodar el carril de disefio estandar y las bermas adecuvadas.
El nimero de carriles de disefio segin AASTHO Art. 3.6.1.1.1, se determina
tomando la parte entera de la relacion w/3.6, siendo w el ancho libre de calzada
(m). Cuando las vias de trafico tienen menos de 3.60m el nimero de vias de
disefio se toma i1gual al nimero de vias de trafico.
Los anchos de calzada entre 6.00 y 7.20 m tendran dos carriles de disefio,
cada uno de ellos de ancho 1gual a la mitad del ancho de calzada.

c. Bermas
Una berma es la porcion contigua al carril gue sirve de apoyo a los vehiculos que
se estacionan por emergencias. Su ancho varia desde un minmo de 0.60 m en
carreteras rurales menores, siendo preferble 1.6 a 2.4 m, hasta al menos 3.0
m, y preferentemente 3.6 m, en carreteras mayores. Sin embargo debe tenerse
en cuenta que anchos superiores a 3.0 m predisponen a su uso no autorizado
como via de trafico.

d. Veredas
Se debera poner veredas para el flujo peatonal en todos los puentes, tanto en
zonas rurales como urbanas (Manual de Puentes, MTC-Peri 20 18).
El ancho minmo de las veredas para velocidades de disefio menores a 70 km/h
debe ser 1.20m efectivo, es decrr sin incluir barandas ni barreras. FPara
velocidades mayores deberan tener |.50m de ancho efectivo minimo y ademas
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estar protegidas por barreras. En zonas urbanas las veredas peatonales deben
tener como minmo |.50m de ancho efectivo, debiendo protegerse con
barreras.

Baranda combinada para
tréfico vehicular y peatones

Aplicaciones de baja velocidad Aplicacicnes de alta velocidad,
preferentemente no autopistas

-Aceras peatonales

Cara de la baranda———
Optimo 150 mm —,
Méax.200mm | 1500 mm
| = -25mm Sried
LN [ e
lzada _ ) = o
coln ‘- Radio 256 mm .25 mm

Tipica acera sobreelevada

Fig. 1.3 Aceras peatonales tipicas (Fig. 13.4-1y 13.7.1.1-1, AASHTO)

e. Cordédn barrera
Tiene entre otros propdsitos el control del drenaje y delinear el borde de la via
de trafico. Su altura varia en el rango de |5 a 20 cm, y no son adecvados para
prevenir que un vehiculo deje el carril.

f. Barandas

Se nstalan a lo largo del borde de las estructuras de puente cuando existen
pases peatonales, o en puentes peatonales, para proteccion de los usuvarios. La
altura de las barandas sera no menor que |.10 m, en ciclovias seréd no menor
que .40 m.

Una baranda puede ser disefiada para vsos miltiples (caso de barandas
combinadas para peatones y vehiculos) y resistir al choque con o sin la acera.
Sin embargo su uso se debe limtar a carreteras donde la velocidad maxima
permitida es 70 km/h. Para velocidades mayores, a fin de proteger a los
peatones es preferible utilizar una barrera de concreto.
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1.10 m

140

Fig. 1.4 Baranda peatonal tipica

g. Barreras de concreto

Su propdsito principal €s contener y corregir la direccion de desplazamiento de
los vehiculos desviados que utilizan la estructura, por lo que deben estructural y
geométricamente resistir al choque. Brindan ademds sequridad al trafico
peatonal, ciclista y bienes situados en las carreteras y otras areas debajo de la
estructura. Deben ubicarse como minmo a 0.60 m del borde de una via y como
maximo a |.20 m. En puentes de dos vias de trafico puede disponerse de una
barrera como elemento separador entre las vias.

No debe colocarse barandas peatonales (excepto barandas disefiadas para usos
moltiples) en lugar de las barreras, pues tienen diferente funcion. Mientras las
barandas evitan que los peatones caigan del puente, las barreras contienen y
protegen el transito vehicular.

40
15 20

i

45

81

5L_ 5.5 l

L
|

Fig. 1.5 Barrera peatonal tipica
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h.

Pavimento

Puede ser rigido o flexible y se dispone en la superficie superior del puente y
accesos. El espesor del pavimento se define en funcidon al trafico esperado en la
via.

Losas de transicion

Son losas de transicion con la via o carretera, apoyadas en el terraplén de
acceso. Se disefian con un espesor minimo de 0.20 m.

\ ',- .r'.? 704

| LR

LOSA INTERMEDIA
SIN ARMAR

LOSA DE TRANSICION ARMADA

Fig. 1.6 Losa de transicién en un puente

J- Drenaje
La pendiente de drenaje longitudinal debe ser la mayor posible,
recomendandose un minmo de 0.5%.
La pendiente de drenaje transversal minima es de 2% para las superficies de
rodadura.
En caso de rasante horizontal, se utilizan también sumideros o lloraderos, de
didmetro suficiente y nimero adecuvado. Son tipicos drenes de material
anticorrosivo, J0O.10m cada 4.00m, sobresaliendo debajo del tablero 5cm
como minmo. El agua drenada no debe caer sobre las partes de la estructura.
5=2%!5=2%
0.05 =7 | r =+ 0.05
| ‘ DREN F°G°
DREN F°G° ’ ‘
¢0.10@4. ee] i | 00.10@4 .00
Fig. 1.7 Drenaje transversal en un puente
k. Galibos

Los galibos horizontal y vertical para puentes urbanos seran el ancho vy la altura
necesarios para el paso del trafico vehicular. El gédlibo vertical no serd menor
que 5.50 m.

Los gélibos especificados pueden ser incrementados si el asentamiento pre-
calculado de la superestructura excede los 2.5 cm.
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El galibo vertical en los puentes peatonales serd 0.30m més alto que el de los
vehiculares.

En puentes sobre cursos de agua se debe considerar como minimo una altura
libre de |.50m sobre el nivel maxmo de las aquas. Fara el caso de rios que
arrastran palizadas y troncos se considerara una altura libre de 2.50m.

Los puentes construidos sobre vias navegables deben considerar los galibos de
navegacion de esas vias; a falta de informacién precisa, el galibo horizontal
podra ser, por lo menos, dos veces el ancho maximo de las embarcaciones, mas
un metro.

Galibo vertical:
Min 5.50 m

Min.:| | .50m
. (2.50m caso de palizadas)
Nivel max. de aguas ~

Fig. 1.8 Galibo vertical y distancia libre entre fondo del puente y
nivel maximo de aguas

l. Juntas de dilatacién
Para permitir la expansion o la contracciéon de la estructura por efecto de los

cambios de temperatura, se colocan Juntas en sus extremos y otras secciones
intermedias en qgue se requieran. Las juntas deben sellarse con materiales
flexibles, capaces de tomar las expansiones y contracciones que se produzcan y
ser impermeables.

APERTURA DE LA JUNTA

PAVIMENTO %IL SELLO DE NEDPREND DE COMPRESION

s 74 P

PERNOS DE ANCLAJE

BARRAS DE SOPORTE

LOSA DE TRANSICION

|l. o
e

I ESTRIEO O LOSA

e |

Fig. 1.9 Junta de dilatacion
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| .6 NORMATIVIDAD
o AASHTO LRFD Bridge Design Specifications, American Association of State
Highway and Transportation Officials, Washington, D.C., 2017, 8" Edition.

o Manval de Fuentes, Ministerio de Transportes y Comunicaciones, Lima, Pery,
Diciembre 201 6.

IMPORTANTE

For ser de utiidad se detallard entre paréntesis y a la derecha la numeracion o
referencia que las normas AASHTO LRFD establecen para las formulas y
disposiciones utilizadas.

APENDICE A |
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EQUIVALENCIA DE UNIDADES

| kgt = 9.807 N

I'N =0.10197 kgf

I N-mm = 1.0197 x 10? kgf-cm

I kgf-cm = 98.07 N-mm

I N/mm = 1.0197 x 10% kgf/m

I kgf/m = 9.807 x 10 N/mm

| kgf/cm® = 0.098607 MPa

I MPa = 10.197 kgflem® = 1.0197 x |10 kgf/m?
I ksl = 6.895 MPa

Fo=2C)+ 32
5
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CAPITULO 2: CARGAS

2.1 CARGAS PERMANENTES (DC, DWy EV)

DC= Peso propio de los componentes estructurales y accesorios no
estructurales*

DW= Peso propio de las superficies de rodamiento e instalaciones para servicios
pUblicos®

EV=  Presidn vertical del peso propio del suelo de relleno

Tabla 2.1 Pesos unitarios de materiales (de acuerdo a Tabla 3.5.1-1, AASHTO)

Material Peso Unitario(kg/m®)
Acero 7650
Agua fresca 1000
salada 1020
Albafilleria de piedra 2700
Aleaciones de aluminio 2800
Arcilla blanda 1 600
Arena, Imo o grava no compactados | 600
Arena, Imo, o arcilla compactados | 900
Concreto simple
Liviano | 760
De arena liviana 1920
Peso Normal con f'c < 350 kg/ecm® 2320
Peso Normal con 350< f'c = 1050 kg/em? 2240+4+0.23fc
Concreto Armado (C3.5.1 AASHTO) Peso Concreto Simple+ 80 kg/m®
Grava, Macadam o balasto compactados 2240
Hierro fundido 7200
Madera dura 260
Blanda 800
Relleno de ceniza 260
Superficies de rodamiento bituminosas 2240
Material Peso por unidad de longitud (kg/m)
Rieles de transito, durmientes y fijadores de via 200

* El Manual de Puentes 2018, Ministerio de Transportes y Comunicaciones - Perd, difiere
en lo siguiente:

-El Art. 2.4.2.1 especifica como cargas (DC) todos los elementos que son
Indispensables para que la estructura funcione como tal. Para las cargas (DW) considera
el peso de todos los elementos no estructurales tales como: veredas, superficies de
rodadura, balasto, rieles, durmientes, barandas, postes, tuberias, ductos y cables.

Lo anterior sin embargo no esta concordado con el Art. 2.4.5.2 del mismo Manual, que
refiere:

DC = carga muerta de componentes estructurales y no estructurales.

DW = carga muerta de la superficie de rodadura y dispositivos auxiliares.

2.2 SOBRECARGAS VIVAS (LLy PL) (Art. 3.6.1.2)
LL= sobrecarga vehicular
PL= sobrecarga peatonal
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La Carga HL-93 es un modelo tedrico expresado por:

Carga HL-93:

| .-Camién de disefio:

P=3.63T 4P=14.52T 4P=14.52T 0.60 m General [oul—| ¥
| 42tm | 427ma9.14m | 0.30 m Envuelo| 1-80m
F= o - de losa
3.60 m
PESO TOTAL= 32.67T Carril de disefio

Fig. 2.1 Cami6n estandar HL-93

La distancia entre los dos ejes mas pesados se toma como aquella que, estando
entre los limtes de 4.27my 9.14m., resulta en los mayores efectos.

2.-Tandem de disefio:

PESO TOTAL=22.68T

11.34T  11.34T

| 1.20m |

Fig. 2.2 Tandem HL-93

Carril de disefio 3.60 m

3.-Carga de carril de disefio:

5‘ ﬂf}ni’ 252 kﬂ.-"n‘l

T T T T T T 1L L 1 L I 1 T T T T 1 T1TT]

Fig. 2.3 Carga de carril HL-93
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APLICACION (Art. 3.6.1.3)
a) La sobrecarga vehicular de disefio es considerada como vna compinacion de:
Camion de disefio o tandem de disefio + Carga de carril de disefio.
b) Fara momento negativo entre puntos de contraflexion bajo carga vniforme,
asi como en la reaccion de pilares interiores se considera: 90 por ciento
de la solicitacion debida a dos camiones de disefio (con €jes posteriores a
4.27m) separados como mimmo 15.24m entre el ¢e delantero de un
camion y el ge trasero del otro, combinada con 90 por ciento de la
solicitacion debida a la carga del carril de disefio.

Carga de Fatiga (Art. 3.6.1.4)

Para el chequeo por fatiga se utiliza un camién similar al camién de disefio pero
con los ejes posteriores separados 9. | 4m

Presencia de Miltiples Sobrecargas (Art. 3.6.1.1.2)

La solicttacion  extrema correspondiente a sobrecargas se  determinara
considerando las posibles combinaciones de carriles cargados, multiplicando por un
factor de presencia miltiple. No es aplicable al estado limite de fatiga.

Tabla 2.2 Factor m de presencia multiple (Tabla 3.6.1.1.2-1, AASHTO)

NUmero de carriles | Factor de presencia
cargados moltiple, m
[ .20
2 |.00
3 0.65
>3 0.65

No es aplicable para el estado de Fatiga, para el cual se utiliza la carga de fatiga
sin importar el nimero de carriles. Los factores de distribucion de los Art. 4.6.2.2

y 4.6.2.3 (excepto cuando se utiliza el método estatico) se deberan dividir por
.20

Las cargas peatonales se pueden considerar como un carril cargado.

Incremento por Carga Dinamica: IM (Art. 3.6.2)

Los efectos estaticos del camién o tandem de disefio, a excepcion de las

fuerzas centrifugas y de frenado, se deberan mayorar en los siguientes
porcentajes:

Tabla 2.3 Factor de incremento por carga dinamica IM
(Tabla 3.6.2.1-1, AASHTO)

Componente IM
Juntas del tablero — Todos los Estados Limites 75%
Todos los demas componentes
Estado Limite de fatiga y fractura I 5%
Todos los demas Estados Limites 33%

Nota.- No se aplica a cargas peatonales ni a cargas de carril de disefio. Tampoco en
muros de sostenimento no solicitados por reacciones verticales de la superestructura
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nien componentes de fundaciones que estén completamente por debajo del nivel del
terreno.

En caso de componentes enterrados como en el caso de alcantarillas, el
porcentaje se debera tomar como:

IM = 33(1.0-0.41D;) = 0% (3.6.2.2-1)

Siendo Dy = profundidad minima de la cubierta de tierra sobre la estructura (m).

2.3 FUERZAS CENTRIFUGAS: CE (Art. 3.6.3)

Se toman como el producto entre los pesos por eje del camién o tandem de
disefio y el factor C, dado por:

\/2
C=f— (3.6.3-1)
gR
Siendo:
f = 1.0 para el estado de fatiga y 4/3 para otras combinaciones

V = velocidad de disefio de la carretera (m/s)
R = radio de curvatura del carril de circulaciéon (m)
g=9.58I ms?

Las fuerzas centrifugas se aplican horizontalmente a una distancia de 1.60 m
sobre la calzada. Se deben emplear ademas los factores de presencia miltiple. No
se aplica el incremento por carga dinamica IM. Se desprecia la carga de carrll
(sobrecarga distribuida).

2.4 FUERZA DE FRENADO: BR (Art. 3.6.4)

Se toma como el mayor valor de:
e 25 por ciento de los pesos por ¢je del camidn o tandem de disefio
e 5 por ciento del camién o tandem de disefio mas la carga de carrll

La fuerza de frenado se debe ubicar en todos los carriles de disefio que se
consideren cargados y que transporten trafico en la misma direccién. Se emplean
los factores de presencia miltiple. No se aplica el incremento por carga dinamica
IM. Se asumird que estas fuerzas actian horizontalmente a una distancia de | .60 m
sobre la superficie de la calzada.

2.5 CARGA SOBRE VEREDAS, BARANDAS Y SARDINELES

Sobrecargas en Veredas (Art. 3.6.1.6)

Se debers aplicar una carga peatonal de 366 kg/m® en todas las aceras de mas
de 0.60m de ancho, y esta carga se debera considerar simultaneamente con la
sobrecarga vehicular de disefio, excepto cuando los vehiculos pueden subir sobre la
vereda. S\ la condicién de carga incluye cargas peatonales combinadas con uno o
mas carriles con sobrecarga vehicular, las cargas peatonales se pueden considerar
como un carril cargado.

Los puentes para uso peatonal y para el trafico de bicicletas se disefian para una
carga viva de 420 kg/m? (AASHTO’s LRFD Guide Specifications for the Design of
Fedestrian Bridges). Sin embargo, debera evaluarse también la posible circulacion
de vehiculos de emergencia o mantenimento los cuales no se incrementan por
efectos dinamicos ni son combinados con la carga viva de disefio.
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Fuerzas sobre Sardineles

Los sardineles se disefiaran para resistir una fuerza lateral no menor que 760 kg
por metro de sardinel, aplicada en el tope del sardinel o a una elevacion de 0.25 m
sobre el tablero si el sardinel tuviera mayor altura.

Fuerzas sobre Barandas (Art. A13.2)

Las fuerzas se toman de la Tabla A13.2-1. Se aplica el estado limte de evento
extremo para el disefio. No es necesario aplicar las cargas transversales vy
longitudinales simultaneamente con las cargas verticales.

TL-1 Nivel de Ensayo Uno

Usado en zonas donde las velocidades permitidas son bajas y para las calles
locales de muy bajo volumen y baja velocidad.

TL-2 Nivel de Ensayo Dos

Usado en zonas de trabajo y la mayor parte de las calles locales y colectoras en
las cuales las condiciones del emplazamento son favorables; también donde se
prevé un pequefio nimero de vehiculos pesados y las velocidades permitidas son
reducidas.

TL-3 Nivel de Ensayo Tres

Usado para un amplio rango de carreteras principales de alta velocidad donde la
presencia de vehiculos pesados es muy reducida y las condiciones del
emplazamiento son favorables.

TL-4 Nivel de Ensayo Cuatro

Usado para la mayoria de las aplicaciones en carreteras de alta velocidad,
autovias, autopistas y carreteras interestatales en las cuales el trafico incluye
camiones y vehiculos pesados.

TL-5 Nivel de Ensayo Cinco

Usado para las mismas aplicaciones que el TL-4 y también cuando el trafico medio
diario contiene una proporcién significativa de grandes camiones o cuando las
condiciones desfavorables del emplazamento justifican un mayor nivel de
resistencia de las barandas.

TL-6 Nwvel de Ensayo Seis

Usado cuando se anticipa la presencia de camiones tipo tanque o cisterna u otros
vehiculos similares de centro de gravedad elevado, particularmente cuando este
trafico se combina con condiciones desfavorables del sitio de emplazamiento.

Fig. 2.4 Fuerzas de disefio en una baranda metalica, ubicacién en altura y longitud de
distribucion horizontal (Figura A13.2-1, AASHTO)
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Tabla 2.4 Fuerzas de disefio para las barreras para trafico vehicular
(Tabla A13.2-1, AASHTO)

Fuerzas de diselo 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 /7y (N) 20.000 40.000 80.000 80.000 183.000 260.000
Vertical descendente I, (N) 20.000 20.000 20.000 80.000 355.000 355.000
Ly L (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 /7 (mm) 685 685 685 810 1070 2290

2.6 FUERZA DE COLISION DE UN VEHICULO: CT (Art. 3.6.5)

Los estribos y pilas de puentes ubicados a 9.0 m o menos del borde de la
calzada se deberan disefiar para una fuerza estatica equivalente de 272¢t, la cual se
asume actia en una direccion de O° a |15° con el borde del pavimento en un plano
horizontal, a una altura de |.5 m sobre el nivel del terreno.

No es necesario aplicar esta fuerza, en el caso de estructuras protegidas por
terraplenes o barreras antichoques.

2.7 CARGAS HIDRAULICAS: WA (Art. 3.7)

Presiéon Hidrostética.- Actia de forma perpendicular a la superficie, y se calcula
como el producto entre la altura de la columna de agua sobre el punto considerado,
la densidad del agua y g (aceleracion de la gravedad).

Flotabildad.- Fuerza de levantamento tomada como la sumatoria de las
componentes verticales de las presiones hidrostaticas. Actia sobre todos los
componentes debajo del nivel de agua.

Presién de Flujo.- La presion de flujo de agua, actuando en la direccion longitudinal
de las subestructuras se tomara como:

p=52.6C,V° (3.7.3.1-1)
Donde:
p = presion del agua (kg/m?)
v = velocidad del agua para la inundacion de disefio (resistencia y servicio) y
para la inundacion de control (evento extremo), en m/s
Cp = cocficiente de arrastre para pilas

Tabla 2.5 Coeficiente de arrastre (Tabla 3.7.3.1-1, AASHTO)

Tipo Co
Pila con borde de ataque semicircular 0.7
Pila de extremo cuadrado | .4
Arrastres acumulados contra la pila | .4
Plla con borde de atagque en forma de
cufia, dngulo del borde de ataque = 90° 0.8
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La fuerza de arrastre longitudinal sera el producto entre la presion de flujo
longitudinal y la proyeccién de la superficie expuesta a dicha presion.

Carga Lateral.- La presion lateral uniformemente distribuida que actia sobre una
subestructura debido a un cauvdal de agua que fluye formando un angulo 6 respecto
del eje longitudinal de la pila sera:

p =52.6C\V° (3.7.3.2-1)
Donde:
p = presion lateral (kg/m?)
C, = coeficiente de arrastre lateral

Tabla 2.6 Coeficiente de arrastre lateral (Tabla 3.7.3.2-1, AASHTO)

Angulo 0 C.
o° O

5° 0.5

| O° 0.7
20° 0.9

= 30° I.0

Carga del Oleaje.- Se debera considerar si se anticipa que se pueden desarrollar
fuerzas de oleaje significativas.

Empuje hidrodindmico.-Presiones adicionales originadas por la masa del agua al
ocurrir un sismo podran estimarse con las formulas de Westergard o cualquier otro
procedimiento equivalente.

Socavacién.- Se debera considerar en los estados limites de resistencia y servicio.
El nivel de cimentaciéon del puente debe estar por lo menos |.Om por debajo de la
profundidad de socavacién calculada.

2.5 CARGA DE VIENTO: WL y WS (Art. 3.8)

WL = viento sobre la sobrecarga
WS= viento sobre la estructura

La presion del viento se asume como uniformemente distribuida sobre el area
expuesta a la accion del viento. El drea expuesta se considerada como la suma de
las areas de todos los componentes incluyendo el sistema de piso, postes,
barandas y barreras de sonido, tal como se muestran en elevacion perpendicular a
la direccion del viento. La carga de viento se considera como el producto de la
presion del viento y el drea expuesta.

La presidn del viento establecida por AASHTO 2017 es:
P =2.56x0 °V°K,GC, (3.8.1.2.1-1)
donde:
P, = presion del viento de disefio
V = velocidad del viento de disefio para radfagas de 3 segundos como lo especifica la
Tabla 3.8.1.1.2-1
Kz = coeficiente de presion de exposicion y elevacion
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G = factor de efecto de rafaga determinado usando una estructura especifica de estudio o
como lo especifica la Tabla 3.8.1.2.1-1

Cp = coeficiente de arrastre determinado usando una estructura especifica de estudio o
como lo especifica la Tabla 3.8.1.2.1-2

El Manual de Disefio de Puentes MTC-Perd 2018 acerca de la acciéon del viento
adopta las siguientes disposiciones AASHTO 201 4:

Presion Horizontal del Viento.- La carga de viento se asume esta uniformemente
distribuida sobre el area expuesta al viento. Para puentes a mas de 9.15m sobre el
nivel del terreno o del agua, la velocidad de viento de disefio se debera ajustar

con:
Vor = 2.5Vo (“2)in(Z 3.8.1.1-1
Dz = &- o(g)n(g) (3.8.1.1-1)
Donde:
Vpz = velocidad del viento de disefio a la altura de disefio Z (km/h)
Vo = velocidad friccional (km/h)
Vg = velocidad del viento a 9.15m sobre el nivel del terreno o agua de disefio
(km/h). En ausencia de datos Vo = Vg =1 60 km/h
Vs = velocidad basica del viento 1gual a |1 60 km/h a una altura de 9.1 5m
Zo = longitud de friccion que trae el viento aguas arriba (m)
Z = altura de la estructura > 9.15m

Tabla 2.7 Valores de Vo y Z, (Tabla 3.8.1.1-1, AASHTO 2014)

CONDICION

TERRENO AREA AREA
ABIERTO SUBURBANA URBANA
Vo (km/h) 13.2 7.5 19.3
Z, (m) 0.07 .00 2.50
Presién de Viento sobre las Estructuras: WS
vV, V
Py = Pg(-22)? = Py (—2£)? (3.8.1.2.1-1)

Po = presién del viento de disefio (kg/m?)
Ps = presion basica del viento (kg/m?)

Tabla 2.8 Presiones basicas Pg correspondientes a Vg = 160 km/h (Tabla 3.8.1.2.1-1,
AASHTO 2014)

COMFPONENTE DE CARGA A CARGA A
LA SUPERESTRUCTURA BARLOVENTO SOTAVENTO
(kg/m?) (kg/m?)
Reticulados, columnas y arcos 245 122
Vigas 245 No Aplicable
Grandes superficies planas 195 No Aplicable

La carga de viento total no se debera tomar menor que 445 kg/m en el plano de un
cordén a barlovento ni 223 kg/m en el plano de un cordén a sotavento de un
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componente reticulado o en arco, ni se debera tomar menor que 445 kg/m en
componentes de vigas o vigas cajon.

Cargas de las Superestructuras.- Si el viento no se considera normal a la
estructura, la presion basica del viento Py para diferentes angulos de direccion del
viento se puede tomar segin la Tabla 3.8.1.2.2-1. El angulo de oblicuidad se
debera medir a partir de una perpendicular al gje longitudinal. Las presiones
transversal y longitudinal se deberan aplicar simultaneamente.

Tabla 2.9 Pg para distintos &ngulos de ataque con Vg = 160 km/h (Tabla 3.8.1.2.2-1,
AASHTO 2014)

Angulo de Reticulados, Vigas
oblicuidad columnas y arcos
del viento Carga Carga Carga Carga

©) lateral longitudinal lateral longitudinal

Kg/m® Kg/m® Kg/m® Kg/m?

O 365 O 245 O

|5 342 6O 215 30

30 317 137 200 0

45 230 200 §e 78

O 117 245 53 93

Para los puentes viga y losa comunes que tienen longitud de tramos individuales no
mayores a 38m y una altura maxima de 9.1 5m sobre el nivel del terreno o aqua, se
pueden utilizar las siguientes cargas de viento:

e 245 kg/m2, transversal

e GO kg/m?, longitudinal

Fuerzas Aplicadas Directamente a la Subestructura.- Las fuerzas transversales y
longitudinales a aplicar directamente a la subestructura se deberan calcular en base
a una presién basica del viento supuesta de 195 Kg/m?. Para direcciones del viento
oblicuas respecto de la estructura, esta fuerza se debera resolver en componentes
perpendiculares a las elevaciones posterior y frontal de la subestructura.

Presién de Viento sobre los Vehiculos (WL).- Si hay vehiculos presentes, la presion
del viento de disefio se aplicara tanto a la estructura como a los vehiculos. La
presion del viento sobre los vehiculos se debe representar como una fuerza
interrumpible y movil de |50 kg/m actuando normal a la calzada y |.60m sobre la
misma, y se debera transmitir a la estructura.

Si el viento sobre los vehiculos no es normal a la estructura, las componentes de
fuerza normal y paralela aplicadas a la sobrecarga viva se pueden tomar como:

Tabla 2.10 Componentes del viento en la sobrecarga (Tabla 3.8.1.3-1, AASHTO 2014)

Angulo de oblicuidad Componente Componente
respecto a la normal normal Paralela
a la superficie (°) (kg/m) (kg/m)
O 50 O
|5 130 Ks)
30 122 36
45 98 45
60 50 57
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Para los puentes viga y losa comunes que tienen longitud de tramos individuales no
mayores a 386m y una altura maxima de 9. 15m sobre el nivel del terreno o agua, se
pueden utilizar las siguientes cargas de viento:

e |50 kg/m, transversal
e GO kg/m, longitudinal

Presién Vertical del Viento.- En el disefio de puentes y componentes estructurales
qgue pueden ser sensibles al viento, se debe considerar una fuerza de viento vertical
ascendente de |00Okg/m® por el ancho del tablero, incluyendo los parapetos y
aceras, como una carga lineal longitudinal. Se debe aplicar sélo para los estados
limtes Resistencia Il y Servicio IV que no involucran viento actuando sobre la
sobrecarga, y solo cuando la direccion del viento se toma perpendicular al eje
longitudinal del puente. Se aplicara en un punto a un cuarto del ancho del tablero a
barlovento, juntamente con las cargas de viento horizontales especificadas.

Inestabilidad Aceroelastica.- Todos los puentes y sus componentes estructurales,
cuya relacién longitud de tramo/ancho o profundidad sea superior a 30, se deberan
considerar sensibles al viento, y por lo tanto deberan considerar en su disefio,
solicitaciones aeroelasticas.

2.9 EFECTOS SISMICOS: EQ (Art. 3.10 AASHTO)

Lo referido a la accion sismica actuando sobre las estructuras de puente se ve con
mas detalle en el Capitulo 8.

2.10 DEFORMACIONES SUPERPUESTAS: TU, TG, SH, CR, SE, PS (Art. 3.12)

Temperatura uniforme (TU)

Se deben considerar las solicitaciones internas que la fluencia lenta (creep) y la
contraccién provocan en los componentes. Si es convenente se debe incluir el
efecto de gradiente de temperatura.

Para calcular los efectos provocados por la deformacion de origen térmico se
debera usar la diferencia entre el limte inferior o superior extendido y la
temperatura basica supuesta de la construccion en el disefio.

La temperatura de referencia basica seré la temperatura ambiente promedio durante
las 48 horas antes del vaciado del concreto o antes de la colocacion de aquellos
elementos que determinan la hiperestaticidad de la estructura.

Tabla 2.11 Rangos de Temperatura (°C)
(Tabla 2.4.3.9.2-1, Manual de Puentes, MTC Peru, 2018)

Material Costa Sierra Selva
Concreto  armado o /0°a 40°C -/0%°a +35°C /0°a 50°C
prestorzado
Acero 5°a bo°C -20°a +50°C /0°a 60°C
Madera /1 0°a 40°C -/0°a +35°C /0°a 50°C
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Gradiente de Temperatura (TG)

En superestructuras de concreto o de acero con tablero de concreto, se supondra
un gradiente de temperatura, adicionalmente a los cambios de temperatura
especificados.

Las diferencias de temperatura T, y T, corresponderdn a los valores positivos
dados en la Tabla, 6 a valores negativos obtenidos multiplicando aquellos de la
Tabla por -0.5.

Tabla 2.12 Temperaturas que definen los Gradientes (°C)
(Tabla 2.4.3.9.3-1, Manual de Puentes, MTC Peru, 2018)

Region Sin Asfalto 5 cm Asfalto /O cm Asfalto

7, 7> 7, B 7, B
Costa 40 /15 35 /5 30 /5
Sierra 40 5 35 5 30 5
Selva 50 20 45 20 40 20

Contraccién diferencial (SH)

Cuando corresponda deberan determinarse las deformaciones por contraccién
diferencial entre hormigones de diferentes edades o composiciones, y entre el
hormigén y el acero.

Fluencia lenta (CR)

Las deformaciones por fluencia lenta del hormigén (creep) y la madera deben estar
de acuerdo con las disposiciones del Art. 5.4.2.3. Al determinar las solicitaciones
y deformaciones provocadas por la fluencia lenta se debera considerar la
dependencia del tiempo y el cambio de las tensiones de compresion.

Asentamiento (SE)
Se deberan considerar las solicitaciones provocadas por los valores extremos de
los asentamientos diferenciales que ocurren en la subestructura.

Fuerzas secundarias de elementos postensados (PS)

La aplicaciéon de fuerzas de postensado sobre una estructura continua produce
reacciones en los apoyos y fuerzas internas denominadas fuerzas secundarias, las
cuales seran consideradas.

2.1 | EMPUJE DEL SUELO: EH, ES, LS, y DD (Art. 3.1 1)
(Se trata con mas detalle en el Capitulo 5: ESTRIBOS).
EH: Empuje horizontal del suelo
ES: sobrecarga de suelo
LS: sobrecarga viva
DD: friccion negativa

Debida consideraciéon se dara también a las siquientes solicitaciones sobre la estructura
de puente, en caso de ocurrencia:

- CARGAS DE HIELO (IC)

- FUERZAS FRICCIONALES (FR)

- COLISION DE EMBARCACIONES (CV)
- CARGAS EXPLOSIVAS (BL)
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FACTORES DE CARGA Y COMBINACIONES (Art. 3.4)

La solicitacidn mayorada total se tomara como:
Q=2nyQ (3.4.1-1)
n, = modificador de las cargas
Q, = solicitacién
v, = factor de carga
Estados Limites:
e RESISTENCIA | — Combinacién basica de cargas que representa el uso vehicular
normal del puente, sin viento.
e RESISTENCIA I — Combinacién de cargas que representa el vso del puente por

parte de vehiculos de disefio especiales especificados por el propietario, vehiculos
de circulacion restringida, o ambos, sin viento.

RESISTENCIA Il — Combinacién de cargas que representa el puente expuesto a
vientos de velocidades superiores a 90 km/h.

RESISTENCIA IV — Combinacion de cargas que representa relaciones muy elevadas
entre las solicitaciones provocadas por las cargas permanentes y las provocadas
por las sobrecargas.

RESISTENCIA V — Combinacién de cargas que representa el uso del puente por
parte de vehiculos normales con una velocidad del viento de 90 km/h.

EVENTO EXTREMO | — Combinacién de cargas que incluye sismos.

EVENTO EXTREMO II — Combinacién de cargas que incluye carga de hielo, colisiéon
de embarcaciones y vehiculos, y ciertos eventos hidrauvlicos con una sobrecarga
reducida diferente a la que forma parte de la carga de colision de vehiculos, CT.
SERVICIO | — Combinacion de cargas que representa la operacién normal del puente
con un viento de 90 km/h, tomando todas las cargas a sus valores normales.
SERVICIO Il — Combinacién de cargas cuya intencion es controlar la fluencia de las
estructuras de acero y el resbalamento que provoca la sobrecarga vehicular en las
conexiones de resbalamento critico.

SERVICIO Il — Combinacién de cargas relacionada exclusivamente con la traccion en
superestructuras de hormigén pretensado, cuyo objetivo es controlar la fisuracion.
SERVICIO IV — Combinacion de cargas relacionada exclusivamente con la traccion en
subestructuras de hormigdn pretensado, cuyo objetivo es controlar la fisuracion.
FATIGA | — Combinaciéon de cargas de fatiga y fractura que se relacionan con la vida
de fatiga infinita por carga inducida. El concepto de vida de fatiga infinita es usado
en puentes con volumen de trafico alto.

FATIGA Il — Combinacion de cargas de fatiga y fractura que se relacionan con la vida
de fatiga finita por carga inducida. El concepto de vida de fatiga finita es usado en
puentes con volumen de trafico bajo.

El Disefio por Factores de Carga y Resistencia (LRFD) requiere satisfacer la siguiente
ecuacion:

Q= 9R, = R (1.3.2.1-1)

Para cargas para las cuales un valor maximo de v, €s apropiado:

n=npngn = 0.95
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Para cargas para las cuales un valor minmo de v, eés apropiado:

l
=——— =<1.0

n=
MoNe M

siendo:

y, = factor de carga

¢ = factor de resistencia

n = factor de modificacion de las cargas

No = factor relacionado con la ductilidad

Nk = factor relacionado con la redundancia

N, = factor relacionado con la importancia operativa

Q, = solicitacién

R, = resistencia nominal

R. = resistencia mayorada = o¢R,

Ductilidad.-

El sistema estructural de un puente se debe dimensionar y detallar de manera de
aseqgurar el desarrollo de deformaciones inelasticas significativas y wvisibles en los
estados limites de resistencia y evento extremo antes de la falla.

Para el estado limite de resistencia:

no = 1.05 para elementos y conexiones no dictiles
= 1.00 para disefios y detalles convencionales
= 0.95 para elementos y conexiones para los cuales se han especificado medidas
adicionales para mejorar la ductildad mas alld de lo requerido por las
Especificaciones.
Para todos los demas estados limites: np, = .00
Redundancia.-

A menos que existan motwos justificados para evitarlas se deben usar
estructuras continuas y con miltiples recorridos de cargas.

Los principales elementos y componentes cuya falla se anticipa provocara el
colapso del puente se deben disefiar como elementos de falla critica y el sistema
estructural asociado como sistema no redundante.

Los elementos y componentes cuya falla se anticipa no provocara el colapso del
puente se deben disefiar como elementos de falla no critica y el sistema estructural
asociado como sistema redundante.

Para el estado limte de resistencia:
ne = 1.05 para elementos no redundantes

= |.00 para niveles convencionales de redundancia
= 0.95 para niveles excepcionales de redundancia

Para todos los demas estados limtes: ng = 1.00

Importancia Operativa.-
Aplicable exclusivamente a los estados limites de resistencia y evento extremo.
Para el estado limite de resistencia:

n = 1.05 para puentes importantes
= 1.00 para puentes tipicos
= 0.95 para puentes de relativamente poca importancia

Para todos los demas estados limites: n, = .00

Nota.- Observar que para los estados limites de Servicio y Fatiga, n= 1.0 (1, =ng =n=1)



30
FUENTES MSc. Ing. Arturo Rodriguez Serquén

Aungque en muchas estructuras cada uno de los modificadores de carga sera
1.0, para un nimero Imitado de puentes los valores son distintos de 1.0. A
continuacién se detallan los valores adoptados por el Departamento de Transportes del
Estado de Minnesota:

Tabla 2.13 Modificadores de carga n propuestos por el Departamento de Transportes del
Estado de Minnesota

Modificador Valor Condicién
.00 Estructuras de acero,
puentes de madera,
Ductilidad (np) estructuras de concreto
dictiles
.05 Estructuras de concreto no
dictiles
Redundancia (ng)* .00 Redundantes
.05 No redundantes
0.90 Puentes temporales
0.95 ADT<500
Importancia (n)** |.00 500<ADT<40,000
.05 Cruces en rios mayores 6
con ADT>40,000 6 en
puentes de vias
nterestatales

Notas.-

* lLas superestructuras tipo viga con 4 & mas wvigas por tramo se consideran

redundantes

** Usar el modificador de carga por Importancia sélo para el disefio de la
superestructura; no aplicable al disefio de cubiertas en puentes con cubiertas sobre
vigas. Usar sélo en puentes nuevos.

ADT= trafico diario promedio

Los modificadores de carga no necesitan ser aplicados para casos de cargas de
construccion.
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Tabla 2.14 Factores de cargay combinaciones (Tabla 3.4.1-1, AASHTO)

DC Use One of These at a Time
DD
DW
EH
EV LL
ES M
EL CE
Load PS BR
Combination CR PL
Limit State SH LS WA WS WL FR U G SE EQ BL Ic CT Ccv
Strength 1 Yp 1.75 | 1.00 1.00 | 0.50/1.20 | yrG | 7yse
(unless noted)
Strength I1 1r 1.35 | 1.00 1.00 | 0.50/1.20 | yre | yse
Strength I11 Yo 1.00 | 1.00 1.00 | 0.50/1.20 | yre | yse
Strength [V ¥p 1.00 1.00 | 0.50/1.20
Strength V Yp 1.35 | 1.00 | 1.00 | 1.00 | 1.00 | 0.50/1.20 | yra | yse
Extreme 1.00 | yeo 1.00 1.00 1.00
Event |
Extreme 1.00 | 0.50 | 1.00 1.00 1.00 | 1.00 | 1.00 | 1.00
Event 11
Service | 1.00 | 1.00 | 1.00 | 1.00 | 1.00 | 1.00 | 1.00/1.20 | yrc | yse
Service Il 1.00 | 1.30 | 1.00 1.00 | 1.00/1.20
Service III 1.00 | vy 1.00 1.00 | 1.00/1.20 | yre | vyse
Service IV 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00/1.20 1.00
Fatigue | 1.75
LL, IM & CE
only
Fatigue II 0.80
LL, IM & CE
only
Notas.-

El mayor de los dos valores especificados para los factores de carga a aplicar a
TU, se debera utilizar para las deformaciones, y el menor valor se debera utilizar
para todas las demas solicitaciones.

El factor de carga para sobrecarga ygyen la combinacion de Evento Extremo | se
debera determinar en base a las caracteristicas especificas de cada proyecto. En
ediciones anteriores de AASHTO se usaba y., = O, y aunque este tema no ha
sido resuelto, se deberia considerar la posibiidad de sobrecarga parcial con
s1smos, €s decir Yeq <1.0. Podria ser razonable y.o = 0.5 para un amplio rango
de valores de trafico.

Los factores de carga y:c Y YseS5€ deben adoptar en base a las caracteristicas
especfificas de cada proyecto. 7y;; se puede tomar si no hay informacion: 0.0 en
estados limites de resistencia y evento extremo, 1.0 en estado limte de servicio
cuando no se considera la sobrecarga, y 0.50 en el estado limte de servicio
cuando se considera la sobrecarga. ysese puede tomar si no hay informacion: 1.0
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Tabla 2.15 Factores de carga para cargas permanentes, v, (Tabla 3.4.1-2, AASHTO)

Tipo de Carga, Fundacion y Método Usado Factor de Carga
para Calcular Friccién Negativa (Downdrag) Maximo Minimo
DC: Elemento y Accesorios 1.25 0.90
DC: Sélo Resistencia IV 1.50 0.90
DD: Downdrag | Pilotes, Método Tomlinson O 1.4 0.25
Pilotes, Método 2, 1.05 0.30
Ejes perforados, Método O'Neill and Reese (1999) 1.25 0.35
DW : Superficies de Rodamiento e Instalaciones para Servicios 1.50 0.65
EH : Presion Horizontal del Terreno:
*  Activa 1.50 0.90
e En Reposo 1.35 0.90
o AEP para muros anclados 1.35 N/A
EL: Tensiones Residuales en Construccion 1.00 1.00
EV: Presion Vertical del Terreno
e Estabilidad Global 1.00 N/A
e Muros de Sostenimiento y Estribos 1.35 1.00
o Estructura Rigida Enterrada 1.30 0.90
o Marcos Rigidos 135 0.90
¢ Estructuras Flexibles Enterradas
oAlcantarillas Cajon Metalicas y de Placas Estructurales con Corrugaciones Profundas L5 0.9
oAlcantarillas Termopldsticas 1.3 0.9
oTodas las demds 1.95 0.9
ES: Sobrecarga de Suelo 1.50 0.75
Tabla 2.16 Factores de carga para cargas permanentes debido a deformaciones
sobreimpuestas, 7y, (Tabla 3.4.1-3, AASHTO)
Componente del Puente PS CR, SH
Superestructuras - Segmentadas 1.0 Ver YP paraDC, Tabla 3.4.1-2

Subestructuras de Concreto soportando Superestructuras
Segmentadas (ver 3.12.4, 3.12,5)

Superestructuras de concreto - no segmentadas 1.0 1.0
Subestructuras soportando Superestructuras no segmentadas

* usando /, 0.5 0.5
® usando Lopcve 1.0 1.0
Subestructuras de Acero 1.0 1.0

Tabla 2.17 Factores de carga para carga viva v, combinacion de carga Servicio 111
(Tabla 3.4.1-4, AASHTO)

Componente Yiz

Componentes de concreto presforzado diseniados usando las estimaciones refinadas| 1.0

de pérdidas dependientes del tiempo como lo especificado en el Art. 5.9.5.4 en
conjuncién con el aprovechamiento de la ganancia eldstica.

Otros componentes de concreto presforzado 0.8
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Denominacién de las Cargas

Cargas Permanentes:

CR = efectos debido al creep

DD = friccién negativa (downdrag)

DC = peso propio de los componentes estructurales y accesorios no estructurales
DW= peso propio de las superficies de rodamiento e instalaciones para servicios

pUblicos
EH = empuje horizontal del suelo
EL = tensiones residuales acumuladas resultantes del proceso constructivo,

Incluyendo el jacking de construcciones segmentales en voladizo.
ES = sobrecarga de suelo
EV = presion vertical del peso propio del suelo de relleno
PS = fuerzas secundarias de postensado
SH = contraccién

Cargas Transitorias:

BL = explosiones

BR = fuerza de frenado de los vehiculos

CE = fuerza centrifuga de los vehiculos

CR = fluencia lenta

CT = fuerza de colisiéon de un vehiculo

CV = fuerza de colisién de una embarcacion
EQ = sismo

FR = friccion

IC = carga de hielo

IM = incremento por carga vehicular dinamica
LL = sobrecarga vehicular

LS = sobrecarga de la carga viva

PL = sobrecarga peatonal

SE = asentamiento

TG = gradiente de temperatura

TU = temperatura uniforme

WA = carga hidraulica y presion del flujo de agua
WL = viento sobre la sobrecarga

WS = viento sobre la estructura
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APENDICE A2. |

MAXIMO MOMENTO DE FLEXION EN UNA VIGA SIMPLEMENTE APOYADA PARA UN
TREN DE CARGAS (Teorema de Barré)

Bisecando la distancia entre la resultante de un tren de cargas y la carga mas préoxima a
ella, por un gje gue pasa por el centro de luz, el maxmo momento de flexién en una viga
simplemente apoyada se encuentra casi siempre bajo la carga mas proxima a la
resultante. En caso de 1gualdad de distancias, se ubica bajo la carga mas pesada.

En efecto, en el tren de cargas mostrado, tomando momentos en el punto donde
Incide la carga P; tenemos:

R=YP
T %25 25
blb
A B
Z y i
R _R(Lx
AT E xe x el (L-x-€) i
)| T 1 1
} ! L
l 1

Fig. A2.1 Tren de cargas sobre una viga simplemente apoyada

RL—x—e
MP3=(L)XPI(b,+b2)P2b2
dM
Para M., = max, — =0
dx
E[*K><)+(Lf><fe)]=o Luego: X:Lfe
s 2

Es decir: d%

|
|
5 %\ 25
pafel
|
’ } v ¥ B
,,,,, B - Y
R _R(L-x-e) ‘
A= x=(L-e)/2
J £/
| 2 L e L
\ i |

Fig. A2.2 Posicién de un tren de cargas para momento maximo
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AREAS EN LINEAS DE INFLUENCIA

LINEAS DE INFLUENCIA DE MOMENTOS EN

DE MOMENTOS

(multiplicar valores por 2 )

VIGAS DE DOS TRAMOS IGUALES

(multiplicar ordenadas por L)
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L.l. DE MOMENTO EN APOYO CENTRAL

Fig. A2.3 Lineas de influencia en vigas continuas de dos tramos iguales
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LINEAS DE INFLUENCIA EN VIGAS CONTINUAS DE TRES TRAMOS IGUALES

W=0.577L

(4]

)

Minalor: -0.102641L
L.om | L l L l ! Lo |
iR 8 T X

Fig. A2.4 Linea de influencia del momento flector en B para una viga continua de tres
tramos iguales

Expresiones del momento flector en el apoyo B:

Tramo EA (-m < x < O) Maz—éx
Tramo AB (O < x <L) MB=742><3—i><
I5L 15
_ &L
Tramo BC (L £ x<2L) Maz—l—zx3+zx2—£x+—
3L 5L 15 5
__ 8L
Tramo CD (2L < x < 3L) Maz%xf’—i 2,26, °F
I5L 5L 15 5
— l L
Tramo DG (3L £ x < 3L +n) MB:_EX_Fg
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Max. valor: +0,20416L

()
04L

Fig. A2.5 Linea de influencia del momento flector en la seccién F (x=0.4L) para una viga
continua de tres tramos iguales

Expresiones del momento flector en la seccion F:

Tramo EA (—m < x < O) M: = z><
75
_— o) 3
Tramo AF (O < x <0.4L) MF=72>< + —
750 75
Tramo FB (0.4L < x <L) Mfzizﬁ—@x &+
750 75 5
_ 8L
Tramo BC (L < x<20) My =— 22x3+54 2= 22,, 400
1SL 75L 75 75
__ 8L
Tramo CD (2L < x < 3L) M. = 22><3— 6 422, %L
750 251 75 75
__ cL
Tramo DG (BL < x < 3L +n) MFz—éer—

75 75
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Max. valor: +1.006 +1.000

p——

)

\-\—(_-)—-//D 8
8! x=09426L |

L

Fig. A2.6 Linea de influencia de la reaccion en el apoyo interior B para una viga continua
de tres tramos iguales

Expresiones de la reaccion en el apoyo B:

Tramo EA (-m < x < O) Rg =é><
5L
Tramo AB (O < x <L) Rg =—%x3+éx
5L 5L
Tramo BC (L < x < 2L) RB:I—><3—ﬁ><2+gx—é
L 517 50 5

Tramo CD (2L < x < 3L) RB:_%xh%ﬁ_gx 48
5L 5L 5L 5

Tramo DG (3L < x < 3L +n) Rg = — x——
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APENDICE A2.2

Tabla A2.1 Momentos y reacciones maximas en tramos simplemente apoyados por
sobrecarga HL-93 (x=distancia desde el apoyo)

MOMENTOS POR CARGA HL-93 (T-m) REACCION POR CARGA HL-93 (T) MOMENTO FATIGA (T-m)

LWz | X [MporCAMIONG | Mpor | Miym LUZ [R por CAMION 6 Rpor | Viwam Lz| X [ Mporcamion | Mo
(m) (m) | (1)=TANDEM |S/ICEQUIV| (IM=0.33) (m) | (1)=TANDEM | SICEQUIV | (IM=0.33) (m) (m) de fatiga (IM=0.15)
1[ 050 3.63 0.12] 495 1 1452 0.48] 19.79 1| 050 3.63 417
2| 1.00 7.26 048] 10.13 2| 1588 095 22.07 2| 1.00 7.26 8.35
3| 150 10.89 1.07| 15.55 3| 1814 | 143| 2556 3| 150 10.89] 1252
4] 170 1639 1.86| 2365 4 1928"| 1.90| 27.54 4| 200 1452 16.70
5/ 220 2195™| 293 3213 5/ 1996"| 238 28.92 5| 250  18.15|  20.87
6| 270 2756 4.24] 4089 6| 2041"| 2386 30.00 6| 3.00[ 21.78] 25.05
7| 3200 33.18"™| 579 49.91 71 2074|333 3091 7| 350 2541 29.22
8| 370 38.81"| 757 59.19 8| 21.29 3.81[ 3212 8| 400 29.04] 33.40
9| 420 4445"| 960 68.72 9| 22.34 4.28| 33.99 9| 4.07| 3346 3847
10[ 470 50.10| 11.86| 78.49 10| 2337 476| 3584| | 10| 457 3796 43.65
11| 520 5575 14.36| 88.51 1| 2422 524 37.44| | 11| 507| 4246| 48.83
12| 570 6141 17.09| 98.76 12| 2492 571| 38.86| | 12| 557| 4698 54.02
13| 579] 6870 | 19.87| 111.24 13| 2552 6.19| 40.12| | 13| 6.07| 5149 59.22
14| 629 7678 | 23.08| 125.19 14| 26.03 6.66| 41.28| | 14| 657| 56.01  64.41
15| 6.79] 84.86 | 2653 139.40 15| 26.47 7.14| 4235 | 15| 7.07| 6053]  69.61
16| 729 9296 | 30.22| 153.86 16| 26.86 7.62| 43.34| | 16| 7.57| 6506 74.82
17| 7.79] 101.07 | 34.15| 168.57 17| 27.20 8.09| 44.27| | 17| 671 7093 81.56
18| 8.29| 109.18 | 38.31| 18353 18|  27.50 857 4515 | 18| 7.21| 7875  90.56
19| 879 11730 | 4272 198.73 19| 27.78 9.04| 4599| | 19| 771 8661] 99.60
20| 9.29| 12543 | 47.36| 214.18| | 20| 28.02 9.52| 46.79| | 20| 821| 9450 108.68
21| 9.79| 13355 | 52.24| 220.87 21| 2824 10.00| 4756 | 21| 871| 10242 117.78
22| 10.29| 14169 | 57.35| 245.80 22| 2844 10.47| 4830 | 22| 9.21| 110.36] 126.91
23| 10.79] 149.82 | 62.71| 261.97| | 23| 28.63 10.95| 49.02| | 23| 9.71| 11832 136.06
24 11.29] 157.96 | 68.30| 278.39| | 24| 2879 11.42| 49.72| | 24| 1021 126.29| 145.24
25 11.79| 166.10 | 74.13| 295.04 25|  28.95 11.90| 50.40| | 25| 10.71| 134.29| 154.43
26| 1229 17424 | 80.20| 311.94 26 29.09 12.38| 51.07| | 26| 11.21| 14229 163.64
27| 12.79] 18238 | 86.51| 320.08| | 27| 29.23 12.85| 51.72| | 27| 11.71] 150.31| 172.86
28| 13.29| 19053 | 93.05| 346.46 28| 2935 13.33| 52.36| | 28| 12.21| 158.34| 182.09
29| 13.79| 19868 | 99.84| 364.08| | 29| 29.46 13.80| 52.99| | 29| 1271| 166.38| 191.33
30| 14.29| 206.83 | 106.86| 381.94 30| 2957 14.28| 53.61| | 30| 1321 174.42| 200.59
31| 1479| 21498 | 114.12| 400.03 31| 29.67 14.76| 54.22| | 31| 13.71| 182.48] 2090.85
32| 1529 22313 |121.61| 418.37| | 32| 2976 15.23| 54.82| | 32| 14.21| 19054 219.12
33| 15.79| 23128 |[129.35| 436.95| | 33| 29.85 15.71| 55.41| | 33| 1471 198.61| 228.40
34| 16.20| 23943 |137.32| 455.77| | 34| 29.93 16.18| 56.00[ | 34| 1521| 206.68| 237.68
35 16.79] 247.58 | 145.53| 474.82 35 30.01 16.66| 56.58| | 35| 15.71| 214.76| 246.97
36| 17.29| 25574 | 153.98| 494.12 36|  30.09 17.14| 57.15| | 36| 1621 222.84| 256.27
37| 17.79] 26389 | 162.67| 513.65 371  30.16 1761 57.72| | 37| 16.71| 230.93| 265.57
38| 18.29| 27205 |[171.59| 533.42| | 38 30.22 18.00| 58.28| | 38| 17.21| 239.02| 274.88
39| 18.79] 280.21 | 180.76| 553.43 39| 3029 18.56| 58.84| | 39| 17.71| 247.12| 284.19
40 19.29] 288.36 | 190.16] 573.68| | 40| 30.34 19.04| 59.40 | 40| 1821 255.22| 293.50
41119.79] 29652 |[199.80| 594.17| | 41| 30.40 19.52| 59.95| | 41| 18.71| 263.33| 302.82
42| 20.29| 304.68 |209.67| 61490 | 42| 30.46 19.99| 60.50| | 42| 19.21| 271.43| 31215
43| 20.79] 312.84 |219.79| 635.86| | 43| 3051 20.47| 61.04| | 43| 19.71| 27954 321.47
44| 2129] 32099 |230.14| 657.07| | 44| 3056 20.94| 61.58| | 44| 2021| 287.65| 330.80
45 21.79] 329.15 | 240.73| 678.51 45| 3060 21.42| 62.12| | 45/ 20.71| 295.77| 340.13
46| 22.29| 337.31 |251.56| 700.19| | 46| 30.65 21.90| 62.66| | 46| 21.21| 303.88| 349.47
47| 22.79] 34547 |262.63| 722.11 47| 3069 22.37| 63.19| | 47| 21.71| 312.00] 358.80
48| 23.29| 35363 |[273.93| 744.27| | 48] 3073 22.85| 63.72| | 48| 22.21| 320.12| 368.14
49 23.79] 361.79 | 285.48| 766.66| | 49| 30.77 23.32| 64.25| | 49| 22.71| 328.25| 377.48
50 24.29 369.95 |297.26| 789.30 50  30.81 23.80] 64.78| | 50| 23.21| 336.37| 386.83
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Tabla A2.2 Valores de la envolvente de momentos flectores debido a la sobrecarga HL-93
aplicada a vigas continuas de dos tramos iguales (incluye IM=0.33) considerando secciones
cada décimo de luz

SECCIONES

Lm| 0 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
5 0.00 -1.48] -2.96 -4.44) -592| -7.40[ -8.88 -10.35 -11.83] -13.71] -21.12
0.00 11.93] 20.04| 24.57) 25.83| 25.05 23.08| 18.30] 11.23] 5.18] 0.00
6 0.00) -1.85 -3.71] -5.56| -741| -9.26) -11.11] -12.96] -14.81| -17.24] -26.27
0.00) 14.96] 25.23| 31.09] 32.89] 32.04| 29.26] 23.13| 14.28 623 0.00
7 0.00) -2.23| -446| -6.68] -8.91| -11.14| -13.36] -15.59| -17.82| -20.82| -31.53
0.00) 18.07[ 30.59| 37.84| 40.24| 39.27| 35.70| 28.23| 17.59] 7.30] 0.00
8 0.00) -2.62| -5.23| -7.84| -10.45] -13.07] -15.68]| -18.29] -20.90| -24.54| -37.66
0.00] 21.26] 36.07| 44.76| 47.77] 46.69] 42.31| 33.45| 20.97) 838 0.00
9 0.00] -3.01] -6.02] -6.03| -12.04| -15.05] -18.06] -21.07| -24.08| -28.40| -44.08
0.00] 24.53| 41.69| 51.85| 55.49| 54.29( 49.08) 38.80| 24.42] 9.48] 0.00
10 0.00[ -3.53] -7.07| -10.60] -14.13] -17.66] -21.19| -24.72| -28.25] -33.39| -50.73
0.00) 28.06] 47.44| 59.10[ 63.39] 62.07| 56.01| 4427 27.93| 10.58] 0.00
11 0.00 -4.09] -8.18] -12.27] -16.36] -20.45] -24.53| -28.62| -32.71| -38.75| -57.59
0.00) 32.39] 53.34| 66.52| 71.47] 70.03| 63.10] 49.85| 31.50[ 11.70) 0.00
12 0.00) -4.70{ -9.39| -14.09| -18.78| -23.47| -28.17| -32.86| -37.56| -44.58| -64.48
0.00) 36.86] 60.92| 74.10[ 79.74] 78.17| 70.34] 5555/ 35.12] 1293 0.00
13 0.00) -5.33| -10.65| -15.98] -21.30| -26.62| -31.95| -37.27| -42.59| -50.65| -71.31
0.00] 41.44| 68.70[ 82.88) 88.23] 86.53| 78.58| 61.45 38.91] 1460 0.00
14 0.00 -5.97| -11.93| -17.90| -23.87| -29.83| -35.80| -41.76| -47.73| -56.86 -77.83
0.00{ 46.10] 76.63| 92.72| 99.17| 96.75| 88.03| 68.52| 42.78] 16.31] 0.00
15 0.00{ -6.61| -13.22 -19.83| -26.44| -33.05] -39.66| -46.27| -52.88| -63.13| -84.49
0.00{ 50.89| B84.81| 102.94| 110.49] 107.91| 97.85| 75.99| 46.71] 18.04] 0.00
16 0.00) -7.27 -14.53| -21.79| -29.05| -36.32| -43.58| -50.84| -58.10| -69.51] -96.19
0.00{ 55.76] 93.15[ 113.38) 122.05] 119.29 107.90| 83.64| 50.70] 19.78] 0.00
17 0.00) -7.93| -15.86| -23.79| -31.71| -39.64| -47.57| -55.50| -63.42| -77.19|-113.47
0.00) 60.71f 101.62| 123.99| 133.79] 130.85 118.10] 91.41| 54.74] 21.53] 0.00
18 0.00{ -8.60| -17.20| -25.80] -34.39| -42.99 -51.59| -60.19) -68.78| -87.45[-130.57
0.00{ 65.75 110.27| 134.85| 145.72| 142.59| 128.45( 99.34| 58.85| 23.30] 0.00
19 0.00 -9.28| -18.56| -27.84| -37.12| -46.40[ -55.68| -64.95| -74.23| -97.20(-147.66
0.00{ 70.87| 119.05[ 145.87| 157.82| 154.51| 138.97( 107.39| 63.16] 25.08 0.00
20 0.00 -9.98| -19.95 -29.92| -39.89| -49.86 -59.83| -69.81| -79.78|-106.69(-164.44
0.00{ 76.06] 127.96( 157.06| 170.11| 166.61| 149.64| 115.56| 68.01] 26.87| 0.00
21 0.00) -10.68 -21.36] -32.03| -42.71| -53.39| -64.06| -74.74| -85.41|-116.06)-180.85
0.00) 81.33] 136.99| 168.42| 182.57| 178.89| 160.48| 123.85| 72.92| 28.67) 0.00
22 0.00{ -11.37| -22.74| -34.11| -45.48| -56.85| -68.22| -79.59| -90.96|-125.02|-196.69
0.00) 86.69| 146.21| 180.04| 195.32| 191.44| 171.60] 132.43| 78.13] 30.48] 0.00
23 0.00) -12.07| -24.13| -36.19| -48.25| -60.32| -72.38| -84.44| -96.50{-133.01)-211.53
0.00] 92.13| 155.59( 191.91| 208.30| 204.21| 182.96| 141.22| 83.52] 32.31] 0.00
24 0.00) -12.77| -25.54| -38.31| -51.07] -63.84| -76.61| -89.37|-102.14|-141.14)-226.37
0.00{ 97.65| 165.09| 203.97| 221.46| 217.16 194.48| 150.17| 88.98] 34.15| 0.00
25 0.00{ -13.49| -26.97| -40.45| -53.94| -67.42| -80.90( -94.39|-107.87|-149.17(-240.64
0.00{ 103.25] 174.73| 216.20| 234.80| 230.30| 206.15 159.30| 94.49] 36.00 0.00
26 0.00{ -14.22| -28.43| -42.64| -56.85| -71.06] -85.27| -99.48|-113.70|-157.33|-254.99
0.00) 108.91| 184.49| 228.59| 248.33| 243.61| 217.98] 168.54| 100.06] 37.86) 0.00
27 0.00) -14.96] -29.91| -44.86| -59.81| -74.76| -89.71|-104.66)|-119.61|-165.64)-268.84
0.00) 114.65 194.38| 241.15] 262.03| 257.10| 229.97| 177.90| 105.68] 39.73] 0.00
28 0.00{ -15.71| -31.41| -47.11| -62.82| -78.52 -94.22(-109.93)-125.63|-174.14|-282.45
0.00] 120.47| 204.40| 253.87| 275.92| 270.77| 242.11] 187.37| 111.37] 41.62] 0.00
29 0.00] -16.47| -32.94| -49.40| -65.87) -82.34| -98.80|-115.27|-131.74|-182.74|-296.27
0.00) 126.36] 214.56| 266.75 289.99| 284.62| 254.42] 196.97| 117.16] 43.52) 0.00
30 0.00{ -17.25| -34.49( -51.73| -68.97| -86.21[-108.46(-120.70|-137.94]| -191.45|-310.31
0.00 132.33| 224.86] 279.80| 304.24] 298.65| 266.88| 206.68| 123.05] 45.43| 0.00
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Tabla A2.3 Valores de la envolvente de momentos debido al camién de fatiga HL-93
aplicado en vigas continuas de dos tramos iguales (incluye IM=0.15) considerando
secciones cada décimo de luz

SECCIONES
Lm)] 0 1 2 3 4 3 6 7 8 9 10
5 0.00) -0.79] -159] -2.38| -3.17| -396| -476 -555 -6.34| -7.75 -9.88

0.00) 7.37) 1257) 15.84| 17.26| 16.99] 15.27) 1237) 860/ 4.34| 0.00
6 0.00) -096) -191| -2.86| -3.82| -477| -573] -6.68 -7.63| -8.87 -11.78
0.00) 9.08] 15.33] 19.00) 20.70| 20.38] 18.31] 14.82] 10.31] 5.20[ 0.00
7 000 -1.12] -223] -3.35| -446| -558 -6.69) -7.81] -8.92| -12.42 -17.57
0.00) 10.83] 18.29] 22.62| 24.14| 23.76| 21.35| 17.62| 12.06] 6.05] 0.00
8 0.00) -1.33] -266| -3.99| -533| -6.66| -7.99] -9.32| -10.65| -15.71| -23.07
0.00) 12.61] 21.32| 26.37| 28.09| 27.15| 2495 20.47) 13.86] 6.91] 0.00
9 0.00) -1.55] -3.11] -466| -6.21| -7.76] -9.32| -10.87) -12.42| -19.18| -28.07
0.00) 14.40] 2437 30.17) 3216/ 30.90) 28.63] 2335 1570 7.77[ 0.00
10 0.00) -1.77) -355 -532| -7.09] -8.86| -10.63] -12.40| -14.18| -21.69| -33.14
0.00[ 16.20] 2745 34.01] 36.29] 35.08) 32.32| 26.25| 17.58] 8.62| 0.00
Al 000 -199] -398 -597] -7.96] -9.95 -11.94| -13.93| -15.92| -23.99| -37.36
0.00 18.01] 30.53| 37.87| 40.45] 39.26| 36.02] 29.16] 1949 9.48| 0.00
12 0.00] -221] 441 -661] -8.82 -11.02| -13.23] -15.43| -17.63| -25.68| -41.11
0.00] 19.82] 33.64] 41.76]| 44.66| 43.44| 39.74| 3212 21.46/ 10.34| 0.00
13 0.00 -242] -4.84| -7.26] -9.67| -12.09] -14.51| -16.93] -19.35 -27.03| -44.47
0.00[ 21.73] 36.74| 4566 48.87| 47.63] 43.47[ 35.07) 2342 11.20] 0.00
14 0.00f -2.63] -527| -7.90[ -10.53| -13.16| -15.80 -18.43] -21.06 -27.81| -47.35
0.00] 24.37] 39.85| 49.55| 53.08] 51.82| 47.19] 38.03] 2539 12.06] 0.00
15 0.00f -295 -5.89 -8.84| -11.78] -14.73| -17.67| -20.62| -23.56| -28.44| -50.15
0.00) 27.03] 43.74| 53.47| 57.33| 56.02| 50.94] 41.02) 27.41| 1292 0.00
16 0.00) -3.36) -6.71] -10.07) -13.42| -16.78] -20.13| -23.49| -26.84| -30.20| -52.32
0.00) 29.97) 48.28| 58.22| 61.59| 60.23] 54.69) 44.75 29.45| 13.78] 0.00
17 0.00) -3.79] -7.58| -11.37| -15.16] -18.95| -22.74| -26.53] -30.32| -34.11| -54.23
0.00) 3294] 5296| 6458 67.93| 64.43] 60.12) 49.30) 31.49| 14.64| 0.00
18 0.00) -427) -853| -12.80] -17.07| -21.33| -25.60| -29.86| -34.13| -38.40| -55.95
0.00) 3595 57.94| 70.94| 7452 68.64] 66.36) 53.85 33.53| 15.50[ 0.00
19 0.00) -473] -9.45| -14.18] -18.90| -23.63| -28.35| -33.08| -37.80| -42.53| -57.64
0.00[ 39.01] 63.04| 77.52| 81.42| 74.54| 72.66| 58.53| 3557 16.36] 0.00
20 0.00{ -5.18] -10.36] -15.53| -20.71| -25.89| -31.06| -36.24| -41.41| -46.59| -59.32
0.00] 4212] 68.26| 84.18| 88.45 81.53] 7897 63.25 37.61| 1722 0.00
21 0.00) -5.63] -11.26| -16.89| -22.52| -28.14| -33.77| -39.40| -45.03| -50.66| -60.99
0.00) 4524] 73.49) 90.84| 9549| 8885 85.28) 67.98) 39.65 18.08 0.00
22 0.00) -6.08] -12.15] -18.22| -24.29| -30.36| -36.44| -42.51| -48.58| -54.65| -62.65
0.00) 48.35| 78.73] 97.50| 102.53] 96.20| 91.63]| 72.75| 42.17| 18.94| 0.00
23 0.00] -6.51] -13.02] -19.53| -26.04| -32.55| -39.05| -45.56| -52.07| -58.58| -65.09
0.00[ 51.49] 84.01| 104.19] 109.62| 103.56| 98.02| 77.59| 45.01] 19.80] 0.00
24 0.00] -6.92] -13.84| -20.76| -27.68| -34.60| -41.52| -48.44| -55.35| -62.27| -69.20
0.00[ 54.69] 89.43| 111.06] 116.98] 110.97) 104.52| 82.60| 48.13[ 20.66] 0.00
25 0.00] -7.33] -14.66| -21.99| -29.32| -36.65| -43.98| -51.31| -58.64| -65.97| -73.30
0.00[ 57.88] 94.84| 117.94| 124.34| 118.38) 111.01| 87.62] 51.25[ 21.52] 0.00
26 0.00[ -7.74] -15.48| -23.22| -30.96] -38.70| -46.44| -54.18| -61.92 -69.66| -77.40
0.00[ 61.07] 100.25| 124.81] 131.71| 125.79] 117.50{ 92.63| 54.37[ 22.38] 0.00
27 0.00) -8.15] -16.30| -24.45| -32.60| -40.75| -48.90| -57.05| -65.20| -73.35 -81.51
0.00] 64.27) 105.67) 131.69] 139.07| 133.20| 124.00) 97.65| &57.49| 23.28| 0.00
28 0.00) -8.56) -17.12] -25.68| -34.25| -42.81| -51.37| -50.93| -68.49| -77.05 -85.61
0.00] 67.48) 111.12] 138.56| 146.43| 140.61| 130.49| 102.66| 60.61| 24.31| 0.00
29 0.00) -897) -17.94| -26.92| -35.89| -44.86| -53.83| -62.80| -71.77| -80.74| -89.71
0.00) 70.69) 116.58| 145.43| 153.80| 148.02| 136.99| 107.67) 63.73| 25.34| 0.00
30 0.00) -9.38] -18.77| -28.15] -37.53| -46.91| -56.29| -65.67| -75.05| -84.43| -93.82
0.00) 73.91] 122.04] 152.31] 161.16] 155.43| 143.48| 112.69) 66.85| 26.37| 0.00
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Fig. A2.7 Envolvente de momentos por sobrecarga HL-93en vigas continuas de dos
tramos iguales con secciones cada décimo de luz
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Fig. A2.8 Envolvente de cortantes por sobrecarga HL-93 en vigas continuas de dos tramos
iguales con secciones cada décimo de luz
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APENDICE A2.3

Tabla A2.4 Tabla de Dimensiones y Cargas (del Reglamento de Peso y Dimensién
Vehicular para la Circulacion en la Red Vial Nacional, MTC Peru)

TABLA DE PESOS Y MEDIDAS
Peso maximo (t) Peso
Configu- Long. - -
racion Descripcion grafica de los vehiculos Max. | Eje oW | e
vehicular (m) |Delant posteriores

10 20 30 4° (t)

c2 é % I I 1230 7 | M0 | | | =] 18
c3 @ I II 1320] 7 |18 | | =]~ | 25
c4 % I III 13200 7 |20 < |~ |=~| 30

8x4 é %\ II II 1320 | 7+7%| 18 | — | — | — | 32

T2S1 2050 7 M1 | - | - 29
T2S2 2050 7 1118 | — | — 36
T2Se2 2050 7 "1 | 11| - 40
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Configu- Long Peso maximo ( t) Peso
racion Descripcion grafica de los vehiculos Méx. | Eje C°”‘“”tt° de ejes :;“’é:?
vehicular (m) | Delant = p;f 9"0:':5 w1 0 )'
T2S3 2050 7 |11 |25 | — | —| 43
T2Se3 2050 7 |11 (11918 | — | 47
T3s1 2050( 7 | 18| 11| —~| - | 36
T3S2 2050| 7 1818 —| — | 43
T3Se2 2050 7 18|11 |11 -~ | 47
T383 2050 7 18|25 | — | — | 489
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Peso maximo (t) Peso
Configu- Long. = n
ra‘_:ib:\ Descripcion gréfica de los vehiculos Max. | Eje C°:J(‘)‘;‘e"rigfe§‘es :‘a,‘;‘?
vehicular (m) | Delant —o—= T2 T 20 (t)
T3Se3 2050 7 | 18 [119]| 18 | — | 487
C2R2 2300( 7 M1t 11| - 40
C2R3 2300 7 1 |11 | 18 | — | 47
C3R2 23,00 7 8|11 11| - 47
C3R3 2300 7 18 | 11 | 18 | — | 48?
C3R4 I I I I II 2300 7 18 | 18 | 18 | -— | 48%
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Configu- Long Peso méaximo ( t) Peso
racion Descripcion grafica de los vehiculos Max. | Eje Cm{;‘;“:.dfe:ws ?nr::’
vehicular (m) |Delant 10 p2u = |03° 29 (t ).
C4R2 2300 7 23" 11 | 11 | — | 48?%
C4R3 2300f 7 |23™| 11 | 18 | — | 48?
8x4R2 2300|7+7°| 18 | 11 | 11 | — | 48@
8x4R3 2300(7+7®| 18 | 11 | 18 | — | 48?
8x4R4 2300|7+7%| 18 | 18 | 18 | — | 48?
C2RB1 2050 7 1M1 111 | = | - 29
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Configu Long Peso maximo (t) Peso
- ipcid i : : j j bruto
racion Descripcion grafica de los vehiculos Max. | Eje C°“1;’sr;‘e°ﬁg‘:ezles e
vehicular (m) | Delant T p2° L - ot ).

C2RB2 20,50| 7 11|18 | — | - | 36
C3RB1 2050 7 18 | 11| — | — 36
C3RB2 2050 7 18|18 | — | — 43

C4RB1 2050 7 |23 11| - | - | M

C4RB2 2050 7 |23"| 18

8x4 RB1

20,50 [ 7+7%( 18 | 11
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Coiigi- Long Peso maximo ( t) Peso
racion Descripcion grafica de los vehiculos Méx. | Eje C°"‘c‘;;§’ﬁgfezjes :’n“’éf
vehicular (m) | Delant o p2o 3 yo (t )'
8x4 RB2 2050 | 7+7%| 18 | 18 | — | — | 48®
T3S2 52 2300( 7 [ 18| 18 | 18 | — | 48?
11 1
b 2300 7 |18 | + | + | — | 48®
119 ] 11©@

T3S2 (2)
S1S2 2300( 7 18 | 18 | 11 | 18 | 48
T3Se2 i~ 1 2

2)
ri 20| T |18 M| ) e
B2 13200 7 |11 | —|—|—| 18
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Peso maximo (t) Peso
Configu- Long. - -
racion Descripcién grafica de los vehiculos Max. | Eje C°;’C‘)’;§’ﬁgfe‘:’°s :’n';;‘?
vehicular (m) | Delant 5 o =¢ 5 (1)
B3-1 1400 7 |16 | —-| —| —-| 23
. [] . =
B4t 1500 7+7®| 16 | — | — | — | 30
BA-1 18,30 7 1 7 — | - 25

(1) Conjunto de ejes con un eje direccional

(2) Vehiculos con facilidad de distribucién de peso por ejes

(3) Conjunto de ejes separados compuesto por dos ejes simples donde la distancia entre
centros de ruedas es superior a 2,40 m

(4) Eje direccional

(56) Carga maxima para conjunto de ejes direccionales compuestos por dos ejes simples
donde la distancia entre centros de ruedas es superiora 1,70 m



50
FUENTES MSc. Ing. Arturo Rodriguez Serquén

PROBLEMAS

FROBLEMA 2. ] Utihzando la carga HL-93 calcular en un puente simplemente apoyado
de 25.0 m de longitud para el estado Imite de Resistencia: 1) el momento por
sobrecarga que ocurre en el centro de luz; 2) el momento maximo por sobrecarga.

Solucion. -

) Momento por sobrecarga que ocurre en el centro de luz

| .A) Camién de Disefio
Utilizando la linea de influencia de momento flector para la seccién central del
puente, posicionamos el camidn HL-93 de manera que se generen los maximos
valores (Fig. 2.5):

P=3.63T 4P 4p
4.27m 4.27m
A B
N 12.5m ., 12.5m L
9 1 1
LI de I\/IC.L
4)115m 40115
12.5m221m2.5m —.25m

Fig. 2.5 Linea de influencia de momento flector en el centro de luz y posicion del
camion estandar

El momento flector por camién en el centro de luz es:
Me =P4.115m)+4P(6.25m) +4P(4.1 | 5m) = 45.575F =165.44T —m

| .B)Tandem de Disefio
De modo similar se tiene para el tandem:

11.347 11.347
.20p
A v B
| 12.5m . 12.5m L
g ! ’
LI de MC.L.
5.65m
6.25m

Fig. 2.6 Linea de influencia de momento flector en el centro de luz y posicion del
tdndem
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Me =11.34T(6.25m) +11.34T(5.65m) =134.95T —m

I.C) Carga de carrll

En este caso hallamos el momento en el centro de luz multiplicando el valor de la
carga distribuida por el drea respectiva en la linea de influencia:

ﬂ;' 952 kg/m

A B
PSS S S P S P S P P P P A A A S P A A A

12.5m 12.5m L
f 1

—N
—

LI de I\/ICL

6/25m

Fig. 2.7 Linea de influencia de momento flector en el centro de luz y distribucion de la
carga de via

M., =0.952T/m(V2x25mx6.25m) = 74.38T —m

Debemos combinar ahora el camién o tandem de disefio con la carga de carril. En este
caso escogemos, por ser critica, la combinacidn: camion de disefio con carga de carrll
considerando ademas el incremento por carga dinamica del 33% para la carga de
camion.

Mma’x(LL+(M) = ' 6544T-m(' 33)+7438T-m= 294.4/7——/77

2) Momento maximo por sobrecarga

2.A) Camién de Disefio

Ubicamos en el camién HL-93 la posicidn de la resultante tomando momentos éen el
tercer gje:

Z(9P)= 4.27m(4P)+&.54m(P)

Z= 2.865m
P=3.63T 4P 4P
|l 4.27m 4]27m
| .42
/=2.8
4 \4
\'4
R=9P

Fig. 2.8 Resultante de los ejes del camion HL-93
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Luego la distancia de |.42m se dispone en partes 1quales con respecto al centro
de luz para tener la siguiente disposicion de cargas:

€

P=3.63T 4P 4P
4.27m 4§27m
O.71h |Ol71m
A J \ J B
X=11.79m ) L |'1.79m
125 m i 125 m
R;(IL7&W25mBP
R=4.244P

A

Fig. 2.9 Posicion del camidn estandar para momento maximo

El momento maximo ocurre bajo la carga mas cercana a la resultante, a X=11.79m
del apoyo 1zquierdo:

M,y =4.244P(1 1.79m) =P(4.27m) = 45.767FP =166. 13T —m

2.B) Tandem de Disefio
Se muestra la posicién de momento maximo:

11.34T |} 11.34T
0.30 od
0.30
A A B
% Mmax J'WR=22.G<3T
X=12.20m 7 12.20m
12.5m 12.5m
R=22.68T(1 2.20m/25m)

R=11.07T
A

Fig. 2.10 Posicidon del tandem para momento maximo

Moy =1 1.07T7(12.20m) =135.03T —m

2.C) Carga de carrll

Debemos combinar ahora el camién o tandem de disefio con la carga de carril. En
este caso escogemos, por ser critica, la combinacion: camién de disefio con carga
de carril, en la posicion X=11.775m del apoyo 1zquierdo:
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I 0.952 T/m
A / B
A P P S P P P S P P P P P P P A
Mcarri
N
X=11.79m L
12.5m 12.5m q
R=11.9T
A

Fig. 2.11 Seccién de momento por carga de via en x=11.79m

_0.952T/m(l |.79m)*
2

M., =11.9T( I .79m)

M = 74.14 T-m

Considerando el incremento por carga dinamica para la carga de camion tenemos:
Mg = 166.13(1.33)+74.14 = 295.09 T-m

(En la Tabla A2.1 del APENDICE A2.2 de este libro, para L=25.00 m se obtiene
MméX(LL+|M) = 295.04 T—m, en X=11.79m )

FROBLEMA 2.2 Calcular en el problema anterior, la reaccion maxima por sobrecarga
provocada por vna carga HL-93

Solycion. -
A) Camién de Disefio

14.52T 14.52T7 3.63T

4.27m 4.27m
AJﬁ N N B
25 m i
i
R=28.95T
A

Fig. 2.12 Reaccion maxima por camion estandar

B) Tandem de Disefio

['1.34T 11.34T

1.20

25 m |

R=22.14T
A

Fig. 2.13 Reaccion maxima por tandem



54
FUENTES MSc. Ing. Arturo Rodriguez Serquén

C) Carga de carrll
A JO.952T/m B
L P ]

25 m L

]Rfl .90T

Fig. 2.14 Reaccion por carga de via
Luego Ru ms iseny = 28.95(1.33)+11.9 = 50.40 T

(En la Tabla A2. 1 del APENDICE A2.2 de este libro, para L=25.00 m se obtiene
R ma (LL+IM) — 50.40T)

FROBLEMA 2.3 Comparar en un puente simplemente apoyado de |4 m. de
longitud, el momento y reaccion maxima por sobrecarga provocados por el
vehiculo T353 y por la carga HL-93.

8.33T
| 35m p2m  425m  [J1.2mfi.2m]

IR EEREL

T 9T 9T 8.33T 8.33T
Fig. 2.15 Vehiculo T3S3

Solucion. -

a) Momento por sobrecarga

a.l) Vehiculo T353
e Determinamos la ubicacidn de la resultante del tren de cargas suponiendo
que los & ejes se encuentran sobre el puente:

L 11.35m 1
T a
86.33 T
7T 9T 97 533 T 6.33T

Fig. 2.16 Resultante de los 6 ejes del vehiculo T3S3
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y _239.94Tm
50T

= 4.80m

Para localizar el punto de momento maximo, bisecamos la distancia que hay
entre la resultante y el eje mas cercano a élla, por el gje central de la viga:

¢

8.33T
7T 9T 97| 8.33T 8.33T
L 3.50 L .20 4.25 1,201 .20Q

Mméx
1.375 ‘ 1.275
R=21.70T R=50T

7.00 L 7.00 L
7 /

Fig. 2.17 Posicion del vehiculo T3S3 para momento maximo

El momento por sobrecarga maximo sera:
My, = 21.70T(6.075m) - 7T(4.70m) - 9T(1.2m) = 88. 106 T-m

e Determinamos la ubicacion de la resultante del tren de cargas suponiendo
ahora que sd6lo 5 egjes se encuentran sobre el puente:

1 7.65m )N

R=43T

Fig. 2.18 Resultante de 5 ejes del vehiculo T3S3

160.488 Tm
43T

X =3.732m

Para localizar el punto de momento méaximo, bisecamos la distancia que hay
entre la resultante y el €je mas cercano a élla, por el gje central de la viga:
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6.33T
9T 97 8133 T 85337
, 2216 .o} 4.25 .20} 1.20
’1 \
L,e c
%Mmax %
4 6.334
R=43T] | oo
v
R=23.55T R=19.45T
A 7.00 I 7.00 B
* * il

Fig. 2.19 Posicion de 5 ejes del vehiculo T3S3 para momento maximo
El momento por sobrecarga maximo sera:
M. = 19.45T(6.334m) — 8.33T(1.20m) - £.33T(2.40m) = 93.21 T-m

Tomando el mayor de los momentos e incrementando por carga dinamica para
el estado limte de Resistencia con IM=0.33, tenemos:

Moy = 93.21 T-mx 1.33 = 123.97 T-m
a.2) Carga HL-93
De la Tabla A2. 1 del APENDICE A2-2 de este libro, para L=14.00 m:
Mg = 125.19 T-m

En este caso el momento provocado por la carga HL-93, es ligeramente mayor
gue el producido por el vehiculo T353.

b) Reaccién maxima por sobrecarga

b. 1) Vehiculo T353
La maxima reaccion ocurre posicionando el vehiculo de la siguiente manera:

8533 T
86.33T 65.33T 9T 97 7T

.20 §1.20

9

R=32.85T
A 14.00

Jh

Fig. 2.20 Reaccion maxima por el vehiculo T3S3
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FUENTES

Luego, Ramex = 32.65 T

Incrementando por carga dinamica para el estado limte de Resistencia con

IM=0.33, tenemos:

R =3285Tx .33 =43.69T

b.2) Carga HL-93

De la Tabla A2. 1 del APENDICE A2.2 de este libro, para L=14.00 m:

=41.26T

RA (LL+IM)
En este caso la reaccion provocada por la carga HL-93, es menor que la
producida por el vehiculo T353.

FPROBLEMA 2.4 Comparar en un puente simplemente apoyado de 25 m. de
longitud, el momento y reaccion maxima por sobrecarga provocados por dos

vehiculos T353 distanciados 9.00m como se muestra, y por la carga HL-93

8.33T

8.33T
9.00m J 35m 1.2m§  425m  J1.2mfi.2m]

J 35m Jp2mj 425m J1.2mfl.2m]
Yoy R Yooy RR
7T 9T 9T 8.33T 8.33T 7T 9T 9T 8.33T 8.33T

Fig. 2.21 Vehiculo T3S3 para el calculo

Solucion. -

a) Momento por sobrecarga
a.l) Vehiculo T353

Determinamos primero la ubicacidn de la resultante del tren de cargas que puede

posicionarse en la longitud de 25 m.:
N 20.35 .
1 T
8.33T
7T oOT 9T 8.33T 833 T 7T
1.20 1.20Q1.20 9.0
X
+ 4

v

R=57T

Fig. 2.22 Resultante de 7 ejes de los vehiculo T3S3 sobre el puente
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Tomando momentos en el tltimo eje, tenemos:

57T(X) = &.33T(9.0m)+8.33T(10.20m)+&.33T(1 1.40m)+39T(15.65m)+
oT(16.65m) + 7T(20.35m)

Con lo gue la resultante se ubica en:

, _ 689.65Tm
57T

=12.10m

Para localizar el punto de momento maximo, bisecamos la distancia que hay entre la
resultante y el eje mas cercano a ella, por el ¢je central de la viga:

Fig. 2.23 Posicion de momento maximo de ejes de los vehiculos T3S3

El momento por sobrecarga maximo sera:

M., = 29.30T(12.65m) - 9T(4.25m) - 9T(5.45m) — 7T(8.95m)
M, = 226.56 T-m

Considerando el incremento por carga dinamica para el estado limte de
Resistencia, IM=0.33, tenemos:

My = 226.56 T-mx 1.33 = 301.32 T-m

a.2) Carga HL-93

De la Tabla A2.1 del APENDICE A2.2 de este libro, para L=25.00 m:
Msicim = 295.04 T-m

En este caso el momento provocado por el vehiculo T353, es mayor que el
producido por la carga HL-93.
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b) Reaccién maxima por sobrecarga

b. ) Vehiculo T353

La maxima reacciéon ocurre posicionando el vehiculo de la siguiente manera:

8.33T
8.33T 8.33T 9T 97T 7T

86337
633T 8&33T

25.00

e

Fig. 2.24 Reaccion maxima por ejes de los vehiculos T3S3
Luego, Rams = 43.864 T

Incrementando por carga dindmica para el estado limte de Resistencia con
IM=0.33, tenemos:

Rycsw = 43.864Tx 1.33 =58.31T

b.2) Carga HL-93
De la Tabla A2. | del APENDICE A2.2 de este libro, para L=25.00 m:
RA(LLHM) = 50.40 T

En este caso la reaccién provocada por dos vehiculos T353, es mayor gue la
producida por la carga HL-93.
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FROBLEMA 2.5 En un puente continvo de dos tramos iguales de 10 m. de
longitvd cada uvno, calcvlar el maximo momento positivo y negativo por
sobrecarga provocados por la carga HL-93.

A B C

AN
‘ A

IO m | IO m 1

;“7

Fig. 2.25 Puente continuo para el célculo

Solycion. -

a) Maximo momento positivo
Observando la Fig. A2.3 del APENDICE A2.| determinamos que el maximo momento
positivo en todo el puente ocurre a O.4L de un apoyo exterior. Utilizando tal linea
de influencia se puede comprobar que la combinacion critica es de tandem vy
sobrecarga distribuida. Buscando provocar el maximo esfuerzo, posicionamos el
tandem como se muestra en la figura. La sobrecarga distribuida la aplicamos sélo en
el area positiva del grafico. La combinacién de camién y sobrecarga distribuida por
provocar esfuerzos menores, no es considerada.

11.34T 11.34T

|1.2m|

I VA A A AV

\

2.064

Area(+)=9.52m?

10m Area(-)=-2.48m? 20m

0.4L

L=10m |

Fig. 2.26 Posicidn critica de la sobrecarga HL-93 y la linea de influencia de momento
flector para la seccion x=0.4L

El momento por tandem de disefio es:
(F)Missern = 1'1.34T(2.064m) + | 1.34T(1.541m) = 40.65 T-m

El momento por la sobrecarga distribuida en el primer tramo es:
(+)M5/Cd|5tmb = 0.952 T/m (952 m2) = 9.06 T-m
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El momento positivo por sobrecarga méximo, considerando el incremento por carga
dindmica para el estado limite de Resistencia, IM=0.33, es:

(+)Mscoy = 40.65 T-mx .33 + 9.06 T-m = 63.43 T-m

b) Maximo momento negativo

El maxmo momento negativo en todo el puente ocurre en el apoyo central.
Utilizando la linea de influencia para momento en dicho apoyo se comprueba que la
combinacién critica €s de camion y sobrecarga distribuida. Buscando provocar el
maximo esfuerzo, posicionamos el camién de disefio con los e€jes posteriores en las
ordenadas maximas, tal como se muestra en la Fig. 2.27. Quedaran estos ¢jes
separados 8.452 m. La sobrecarga distribuida la aplicamos en ambos tramos. La
combinacién de tandem y sobrecarga distribuida, por provocar esfuerzos menores,
no es considerada.

3.63T 14.52T 14 52T

1.504m 4.27m 8.452m

T

0.952 T/im
I NN SRR X’

20m
-0.364

-0.962
-0.962

Area(-)=-12.38m?

Fig. 2.27 Posicién critica de la sobrecarga HL-93 y linea de influencia del momento
flector para el apoyo interior B
El momento por camién de disefio es:
(<) Mimen= 3.63T(-0.364m)+ 14.52T(-0.962m)+ 14.52T(-0.962m)
= -29.26 T-m
El momento por sobrecarga distribuida es:

(Mo gotry = 0.952 T/m (-12.385 m2) = -1 1.79 T-m

El momento negativo maximo por sobrecarga, considerando el incremento por
carga dinamica para el estado limte de Resistencia, IM=0.33, es:

(-Mgerm = -29.26 T-mx 1.33 - 11.79 T-m = -50.7 1 T-m
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NOTA.- También es posible uvtiizar la Tabla A2.2 del APENDICE A2.2. Asi, para
L=10m, advertimos que los maxwmos momentos positivo y negativo respectivamente
ocurren en la Seccion 4: (+)Mscy = 63.39 T-m y en la Seccion |10 (apoyo central):
(Msicimy =-50. 73 T-m. Los valores son similares a los obtenidos analiticamente.

FROBLEMA 2.6 En un puente continuo de tres tramos iguales de 20 m. de
longitud cada vno, calcvlar en vn apoyo interior los momentos de disefio por
sobrecarga provocados por la carga HL-93.

A B C D
I 20m | 20 m I\ 20 m i
T T T T

Fig. 2.28 Puente para el calculo
Solucion. -
a) Linea de Influencia de momento flector en B

Graficamos la linea de influencia (ver APENDICE A2. 1, Fig. A2.4) haciendo uso de las
siguientes expresiones:

Tramo AB (O < x £ 20)

o (x* — 400x)

y:

Tramo BC (20 < x < 40)

Y = o (X7 #1087 ~ 3680 x+ 36 400)

Tramo CD (40 < x £ 60)

1
6000

y (x> =180 %° +10400 x - 192 000)

b) Méximo momento negativo
Utilizando tal linea de influencia, después de realizar las combinaciones de carga viva
aplicables, encontramos gue el maxmo momento negativo ocurre con el
posicionamiento de dos camiones® y la sobrecarga distribuida tal como se muestra
enla Fig. 2.29, considerando de acuerdo a las especificaciones el 90 por ciento
de dicha solicitacion. Los dos camiones en este caso estan distanciados 15 m
entre el gje delantero de un camién y el eje posterior del otro.
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363T 14.52T 14.52T 363T 14.52T 14.52T
1 ,346m| 4.27m | 4.27Tm 15.24m (min.) 427m| 4.27Tm
05 0.952T/m ]

AUATAAARRARAAAAAAAAARATARTATA]
Nl | 7
5 -0.895
0'1 \ 1758 |y g4 // \\ s 1% fors

Area(-) = 46.2 m?

12m | 8m |  724m | 12.76m | 20m i

AL/

Fig. 2.29 Posicion critica de la sobrecarga HL-93 y linea de influencia de momento
flector para el apoyo interior B

El momento por dos camiones de disefio es:
(M2 camones = 3.63T(-0.695m)+ 14.52T(- 1.753m-2.046m) +3.63T(- 1 .598m)
+ 14.52T(-1.343m-0.6786m)
= -93.59T-m
El momento por la sobrecarga distribuida es:
(WMo st = 0.952T/m (-46.2 m2) = -43.98 T-m

El momento maxmo negativo por sobrecarga, considerando el incremento por
carga dinamica para el estado limte de Resistencia, IM=0.33, es:

(-WMgerm = 0.90 [(-93.59T-m ) x 1.33 + (-43.98T-m)] = -151.61T-m

NOTA.-

* La vtilizacion del 20 por ciento de la solicitacion de dos camiones y la carga de carril
se emplea en el caso de momentos negativos entre puntos de contraflexion debido a
una carga vniforme en todos los tramos (Articulo 3.6.1.3.1). En este caso como se
aprecia en la Fig. 2.30, el apoyo interior B se encventra en el tramo de contraflexion
de 9.53m, ambito para el cuval es aplcable lo indicado. Los puntos de contraflexion
para una viga continua de tres tramos iguales quedan defindos por:

L=08L=16m,L, =0.4764. =9.53m,L3; =0.4474d =8.94m, conL =20m.

16.00 953 | 894 953 16.00 :
A | B c I D
| 20.00 | 20.00 | 20.00 |

Fig. 2.30 Tramos de contraflexion en el puente continuo
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c) Maximo momento positivo
El méximo momento positivo, después de realizar las combinaciones de carga viva
aplicables, se encuentra posicionando en la linea de influencia el camién de disefio
con un gje posterior en la ordenada maxima, tal como se muestra en la Fig. 2.31.
La sobrecarga distribuida la aplicamos Onicamente en el area positiva.

363T 14.52T 14527

4.27m | 4.27m
1 0.952T/m

ARRAAAAARRARTER2AE

s

c/[olaszr 0.512 Om‘ D

/ o A}éa(.«-) = 6.60 m? A
’ / 8.0m

20m | 20m

Fig. 2.31 Posicion critica de la sobrecarga HL-93 y linea de influencia de momento
flector para el apoyo interior B

El momento por camidn de disefio es:

(+) Meamen= 3.63T(0.367m)+ 14.52T(0.512m+0.438m) = 15.13T-m
El momento por sobrecarga distribuida es:

()M gt = 0.952T/m (6.60 m2) = 6.28T-m

El momento positivo maximo por sobrecarga, considerando el incremento por carga
dindmica para el estado limite de Resistencia, IM=0.33, es:

(+Meom = 15.13T-mx 1.33 + 6.28T-m = 26.40T-m

NOTA /.-
Utihzando el programa de computo CSIBridge & el SAP2000V |4, se obtiene la
envolvente de momentos por carga viva como se muestra en la Fig. 2.32. Fn ella se

aprecia en el apoyo 2, los momentos +26.53T-m y -151.997-m. Los resvltados son
similares a +26.407-m vy -15/.617T-m, obtenidos analiticamente.

Ao

A
J

Fig. 2.32 Envolvente de sobrecarga HL-93
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Diagrams for. Frame Object 1 (FSEC1)

End Length Offset (Location] | - Display Options

Case |HL»93 _ﬂ 1-End: |Jt 1 @ Scroll for Values
Items IMaiorNZandM3] L”Max/Min EnvL] I[JUDUUD%DUUDD;S ™ Show Max
JEnd: |Jt 2 Location

0.000000 m

(20.00000 m) g m

Resultant Shear

Shear ¥2
50.9974 Tonf
-1.3267 Tonf
at 20.00000 m

|

Resultant Moment

° Moment M3
26.53329 Tonf-m

‘v—'—‘ -151.98767 Tonf-m
4t 20.00000 m
Reset to Iniial Units

Fig. 2.33 Valores de momento para el apoyo interior B en la envolvente por sobrecarga
HL-93

NOTA 2.-

Tal como se sefiala en C3.6.1.3. 1 AASHTO-LRFD, las cargas ideales de disefio estan
basadas en la informacion descrita en C3.6.1.2. ] AASHTO-LRFD qgue contiene datos
sobre vehiculos de tipo “low boy” con pesos de hasta 50 T. Si se considera probable
que haya multiples carriles con versiones mds pesadas de este tipo de vehiculo, se
debe investigar el momento negativo y las reacciones en los apoyos Interiores para
pares de tandems de disefio separados entre 8.00 m y | 2.00 m, en combinacion con
la carga de carril. Se debe vsar el 100 por ciento de tal solicitacion.

PROBLEMA 2.7 Calcular la fuerza de frenado y la fuerza de viento que actian
sobre el pilar central del puvente mostrado, de dos vias. El viento incide
perpendicularmente al gje longitudinal del puente. Utilizar vehiculo HL-93.

A B C

O e _ O
% L |

30 m | 30 m i

Fig. 2.34 Puente para el calculo

Solvcion. -

a) Fuerza de Frenado

De acuerdo con las Especificaciones, la fuerza de frenado sera la mayor de:
- 25% de los pesos por €je de camion o tandem de disefio
- 5% del camion o tandem de disefio mas la carga de carrll
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En este caso el peso del vehiculo HL-93 es 32.67 T, peso del tandem: 22.68 T,
carga de carril: 0.952 T/m.

La fuerza de frenado se calcula con los carriles que transportan trafico en la misma
direccion. Asumiendo que a futuro los dos carriles transportan trafico en la misma

direccion y considerando el factor de presencia miltiple m=1.00, tendremos:
BR, = 0.25 x 32.67T x 2vias x 1.00 =16.34T
BR, =0.25x22.656Tx 2 x .00 =11.20T

BR; = 0.05 [32.67T+(30m + 30m) 0.952T/mlx2x1.0 = &5.95T
BR, = 0.05 [22.686T+(30m + 30m) 0.952T/mlx2x1.0 = 7.95T

Luego, la fuerza de frenado sera: |6.34T, aplicada a |.80 m sobre la superficie de
calzada.

—F = 16347
1.0 m
A B C
i Ji |
I 30 m | 30 m 1

Fig. 2.35 Fuerza de frenado actuando sobre el puente

NOTA.-

Un vehiculo T353 circulando por dicho puente a vna velocidad de 60 knvh, gque al
frenar tarda en detenerse |0 segundos, provocard sequn las leyes de la fisica vna
fuerza de frenado igual a:

F=ma
donde:
F = fuerza
2
mzmaaazgzﬁzal()%

v _60km/h 16.67m/seg

a=acelerac = — =

= ‘67m/56q2

10 seg 10 seqg

Lvego:

T_ 2
F:(aloﬂ]xu 67m/seq” =6.52T

m

En 2 vias se tendri:
F=2x852T=17.04T

Comparar este resultado con el valor obtenido para la carga HL-93 de las normas
AASHTO LRFD.
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b) Carga de Viento (segin Manual de Disefio de Puentes, MTC-Peri 201 8)

b.l) Sobre la superestructura

b.1.1) Carga horizontal

La carga de viento se asume actia uniformemente sobre el drea expuesta al viento.
El drea expuesta se toma perpendicular a la direccidn del viento. La velocidad del

viento basica varia seqin la localidad y se tomara como Vg = |60 km/h
Vi, ) V) ?
P,=P| 2| =P| -2 3.8.1.2.1-1)
Vs 25600
Donde:
Py = presion basica del viento = 245 kg/m” (Tabla 3.6.1.2.1-1)

Po = presion del viento de disefio
Vp; = velocidad del viento a la altura de disefio z

Asumiendo que la altura de los componentes del puente son menores a 9.15m
sobre la linea de tierra (z < 9.15m), Vp, =Vg = Vo =160 km/h.

2 2
P, =P, Yor =245[@j =245kg/m”®
\V/ e,

B

La carga sera:
Fu s = 245 kg/m? x 3 m x (30m + 30m)/ 2 = 22.05 T

b.1.2) Carga vertical

Cuando no existe circulacion vehicular en el puente, una carga lneal de wviento
vertical hacia arriba con una magnitud de |100kg/m? veces el ancho total de la
superestructura W, actia en el punto cuarto de la cubierta:

P, =100 kg/m® X8m = &00kg/m

Fuerza total de levantamento = 800 kg/m X 60Om = 48T

En los estribos extremos = 800 kg/m X (30m/2) = 12T
En el pilar central = 800 kg/m X 30m = 24T
w/4=2.00m .
L
R, = 24T
v’l—
1.50 1 I
F =2205T -
W Sup
300 m
.50 |m
1!—
. w=8.00m i
&« L

Fig. 2.36 Fuerzas de viento actuando en la superestructura del puente
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b.2) Sobre la subestructura
Se calcula en base a una presién del viento de | 95kg/m® (Tabla 3.6.1.2.1-1):

Fuw swi = 195kg/m®x 1.20m x 1.20m = 0.286T
Fu sz = 195kg/m? x 1.00m x 5.00m = 0.98 T

2.50m
<4
A —o9eT
W Sub 2
2.50|m

Fig. 2.37 Fuerzas de viento actuando en la subestructura del puente

b.3) Sobre la carga viva

La presién del viento sobre los vehiculos se representa como un fuerza
interrumpible y mévil de 1 50 kg/m (Tabla 3.8.1.3-1) actuando normal a la calzada
y a 1.60m sobre la misma.

Fwi. = 150 kg/m (30m + 30m)/ 2 = 4.50T

F =450T
£ —
160 m
.50
F =2205T
W Sup 3100 m
.50 m
£ —

Fig. 2.38 Fuerza de viento actuando sobre la carga viva
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FROBLEMA 2.8 Fara el puente que se muestra localizado en region de Sierra-Ferd,
determinar el movimiento en las columnas debido al cambio uniforme de temperatura de
+20°C.

38.00 50.00m 38.00

N
N N

ELEVACION PRINCIPAL DEL PUENTE

I I
R

®=0.90m $=0.90m
N SN

T T

SECCION DEL PUENTE EN PILARES

Fig. 2.39 Elevacion principal y seccidn transversal del puente

Solycion. -

Los cambios de temperatura en un puente provocan la expansidn o contraccion de la
superestructura. Este movimento introduce fuerzas adicionales en estructuras
hiperestaticas que resultan en desplazamientos de nudos y apoyos del puente que
deben tomarse en cuenta.

Calcularemos primeramente el punto de la superestructura que no sufre movimiento
alguno por los cambios de temperatura:

Calculo del Centro de Rigidez

Apoyos A B C D >

K (T/cm) O 31.24 25.01 O 56.25
D (cm) O 3800 5800 | 2600 -

K.D (T) O 118,712 220,088 O 338,600
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En el cuadro anterior, las rigideces se calculan para la condicion de columnas
empotradas con:

_ 3El_3(2.22x10%kg/ cm®)(103'060,000cm”)

Ko, =""= =31.24T/cm
s (1 300cm)”
5 2 l 4
K, = i?: 3(2.22x107kg/ cm ) O?; 060,000cm™) _25.00T/em
L (1400cm)
Considerando para las columnas de concreto:
E =15, BOO\/{ (C5.4.2.4-3)

E.=2.22x10° kg/cm?, para f'c= 210 kg/cm?

4 Tc(9Ocm)4

L, =2 (%) =2 = 103'060,000 crm*

Ls = 1300cm
L, c = 1400cm

El punto sin movimiento se ubica a:

KD 338,800T
K 56.25T/cm

=6023cm=60.23m del punto A.

Para el clma de Sierra en el Perl, el rango de temperatura a considerar para el
concreto es: -10°C a +35°C (Tabla 2.4.3.9.2-1, Manual de Puentes, MTC Pero,
2018). Para un cambio de temperatura de *=20°C podemos determinar con el
coeficiente de expansion térmica a=10.8x1 O°/°C, (5.4.2.2 AASHTO) el movimento
en cada apoyo como:

Apoyo B:
8; = aL)(AT) = (10.8x O-° /°C)(6023cm-3800cm)(20°C) = 0.48cm

Apoyo C:
8; = a(L)(AT) = (10.8x1 O-° /°C)(&EEO0cm-6023cm)(20°) = 0.60cm

La carga factorada se calcula usando Yy, = O.5. Para el desplazamento del nudo se
usa el mayor valor yr, = 1.2.
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FPROBLEMA 2.9 Calcular la fuerza centrifuga que se desarrolla en cada uno de los dos
pllares de un puente curvo de tres tramos y dos vias. Los pilares tienen una reaccion
por via de 32.67T por accion del camon HL-93 y 22.68T por accion del tandem. La

velocidad de disefio es de 70 km/h y el radio de curvatura del puente en el plano
horizontal es | 20m.

Fig. 2.40 Puente curvo de dos carriles para el célculo

Solucion. -

Los puentes curvos en un plano horizontal estan sujetos a fuerzas centrifugas que
afectan principalmente el disefio de la subestructura. El porcentaje de carga vertical
por camion estandar 6 tandem que se toma para el célculo de la fuerza centrifuga es:

2

cC=f’_ (3.6.3-1)
grR
2
C=(4y3 1944M/E" 4 40

(9.81m/3s2)(1 20m)

Siendo:

f = 4/3 (excepto el caso de fatiga)
v="70kmh = 19.44 m/s

g=9.58I m/s?
R = 120m
m = factor de presencia miltiple = | (para 2 vias)

Luego, la fuerza horizontal de corte sobre cada pilar es:
CE=C x Rx # de vias x m
CE=0.428(32.67T)(2)(1.0)
CE=27.97T

En estos casos no se aplica el factor de carga dinamica IM.



FUENTES

72

MSc. Ing. Arturo Rodriguez Serquén

FPROBLEMA 2. 10 Determinar el empuje por flotacion por la presencia del nivel fredtico
en la zapata de la columna mostrada que corresponde al pilar de un puente. La zapata
tiene como dimensiones en planta 4.00m x 4.00m.

Nivel

Freatico

4

>

5

>

Fig. 2.41 Fuerza de flotacion en la zapata

Solucion. -

La fuerza de empuje por flotacid

nbB es:

B=yV=1Tms@Emx4mx 0.50m)

B =

donde:

&T

V = volumen de aqua que desplaza la zapata

7 = peso especifico del agua
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CAPITULO 3: SUPERESTRUCTURAS DE PUENTES

3.1 GENERALIDADES

Puentes de Concreto Armado

a) Tipo losa
Los puentes de concreto armado tipo losa de un tramo resultan

econémicos en tramos cortos, cuando las luces no exceden | 2m.

Los puentes losa cuando son continuos con tramos extremos de hasta
1 0.5m, son mejor proporcionados cuando la relacion de tramo interior a
tramo exterior es |.26 para cargas y esfuerzos usuales; cuando el
tramo exterior va de 10.5m a |15m, la relacion adecvada es 1.3 1. En
general las longitudes de los tramos extremos se proyectan
aproximadamente como el 80% de la longitud del tramo interior para
balancear los momentos.

Longitudes maximas de tramo para puentes losa de concreto

Nimero de Tramos Sin cartelas Acartelados
l 9m | 2m
2 | 2m | 5m
364 [ 5m | &m

El peralte minmo de las losas acarteladas en la zona de los pilares puede
tomarse como:

£, = .33[5“0}

mientras que en la zonas no acarteladas:

£ = o.z_%o{5 * O}

30
La longitud minima del acartelamiento es: L=0.155.

b) Tipo viga-losa, formando vigas Tee
Los puentes de vigas T simplemente apoyados se usan en luces de hasta
24m. Los puentes de vigas continuas son mejor proporcionados cuando
los tramos interiores presentan una longitud 1.3 a |.4 veces la longitud
de los tramos extremos En puentes wviga, con tramos exteriores de
10.5m a més, la relacion sugerida es de 1.37 a 1.40.

En un puente de wvigas continuas bien disenado, el peralte de las
SECCIonEs sigue de cerca las necesidades de momento, variando desde
un minimo en el centro hasta un maximo en los apoyos. En tales casos, el
efecto de la carga muerta en el disefio se reduce favorablemente.
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Los puentes de seccion en cajdn son especialmente recomendados en
alineamientos curvos dada su alta resistencia torsional y la posibilidad de

mantener

la seccion transversal constante.

A continuacion, luces de puentes de concreto construidos:

Puentes de Concreto Prestorzado

SIMPLEMENTE APOYADOS LUZ(m) CONTINUOS LUZ(m)
Losa Gal2 Losa, 2 tramos 9-9
Vigas T 12224 l2-12
Placa sdlida en arco |12 Losa, 3 tramos 5-6-8
Vigas curvadas en arco |1 & Pértico sdlido 12

Aporticado de vigas T 16
Vigas T, 2 tramos I5-15
21-21
Vigas T, 3 tramos 12-15-12 a
15-21-15
Cajén, 3 tramos 16-24-18 a
23-27-23

Los puentes de concreto presforzado (pretensado y postensado)
permiten con el empleo de materiales de resistencia elevada, reducir las
dimensiones de la seccion transversal y lograr consiguiente economia en

peso. A continuacién, algunas luces de vpuentes presforzados
construidos:
SIMPLEMENTE LUZ(m) CONTINUOS LUZ(m)
APOYADOS Losa [0-10a 12-15-12
Losa Dal2 Losa con alveolos I15-21-152a32-32
Losa con alveolos Dalb Vigas AASHTO 25 a 33
Doble Tee 12218 Vigas AASHTO 30-30
Cajén cerrado vaceado 38 postensada
en el lugar Cajon 19.86-19.86a61-6l
Viga AASHTO I5a30 16.3-24.4-186.3 a
Vigas | 18 a36 23.2-27.4-23.2
Vigas Cajén 24 a 36

Puentes de Acero

Los puentes de acero de seccion compuesta de un solo tramo gue
utihzan vigas metalicas, logran luces de hasta 55m. Los puentes
metalicos de armadura alcanzan los |20m. Con el disefio en arco se
llega hasta 150m. A continvacién, luces de puentes de acero ya
construidos:
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SIMPLEMENTE APOYADO LUZ(m) CONTINUOS LUZ(m)
Vigas laminadas, no 12225 Vigas laminadas 15-20-15

compuestos a
Vigas laminadas, compuestos I15a25 25-30-25
Vigas armadas, no compuestos | 30 a 45 Vigas armadas 30-36-30
Vigas Armadas, compuestos 30 a 55 Vigas cajén 30-36-30
Vigas cajén 30a 55 a
Armaduras sobre y bajo la 90 a 120 90-120-90
calzada Vigas laminadas | 5-20-15
Armaduras bajo la calzada 60 a 120 a
Armaduras no conectadas 45 25-30-25
sobre la calzada \/Ian armadas 30-36-30
Arco 90 a 150

Arcos enlazados 290 a 180

Puentes de Madera
Los puentes de madera se utilizan eficientemente con luces de hasta
20m en camnos de poca circulacion con vehiculos livianos. A
continuacion, luces de puentes de madera ya construidos:

SIMPLEMENTE APOYADOS LUZ(m)
Madera serradiza 5.5
Vigas de madera laminada — clavada 14.9-15.2-14.9
Armadura 15.2-30.5-30.5-14.9
De plataforma - clavada 9.6-9.8-9.8
De plataforma - transversalmente 13.4
presforzada

3.2 PERALTES MINIMOS EN SUPERESTRUCTURAS DE PUENTES

Tabla 3.1 Peraltes minimos utilizados cominmente para superestructuras
de peralte constante (Tabla 2.5.2.6.3-1 AASHTO)

Profundidad minima (incluyendo el tablero)
Superestructura Sise ulilizal"l elementos de Pl‘ofundidad var‘iab]c, s{slps valores
se pueden ajustar para considerar los cambios de rigidez
relativa de las secciones de momento positivo y negativo.
Material Tipo Tramos simples Tramos continuos
Losas con armadura principal 1,2 (S+3) (§+3) > 0.165m
paralela al trifico 30 00
Hormigon Armado | Vigas T 0,070 L 0,065 L
Vigas cajon 0,060 L 0,055L
Vigas de estructuras peatonales 0,035L 0,033L
Losas 0,030 L> 0.165m 0,027 L= 0.165m
Vigas cajon coladas in situ 0,045 0,040 L
B Vigas doble T prefabricadas 0,045 L 0,040 L
Pretensado
Vigas de estructuras peatonales 0,033 L 0,030 L
Vigas cajon adyacentes 0,030 L 0025L
Profundidad total de una viga doble 0040 L 00321
T compuesta
Acero Profundidad de la porcion de
seccion doble T de una viga doble T 0033L 0,027L
compuesta
Cerchas 0,100 L 0,100L
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S= Luz del tramo de losa (m)
L = Luz del tramo de puente (m)

Tableros de Concreto Apoyados en Elementos Longitudinales (Art. 9.7.1.1)

La altura de un tablero de concreto debera ser mayor o 1gual que 17.5 cm

Minimo espesor de los tableros de concreto en voladizo (Art. 13.7.3.1.2)

Cuando soportan un sistema de postes montados en el tablero:
0.20m

Para sistemas de postes montados lateralmente: O.30m

Cuando  soportan  parapetos o  barreras de  concreto:
0.20m

3.3 RESISTENCIA A LA FLEXION

Resistencia a la flexién mayorada M, :

donde:

M. =D M, 5.6.3.2.1-1)

M, = resistencia nominal
= factor de resistencia especificado en el Art. 5.5.4.2

%)

Resistencia nominal a la flexién M, :

a a vo. o a | a h
M = Apsfpa (d]p - E) + Asfy (d, — E) - Ajy (d, — E) +0.65f (b — bW)Bth(E - Ef)
(5.6.3.2.2-1)
Distancia ¢ entre el eje neuvtro vy la cara comprimida:
Para comportamiento de seccion Te:
Af,+AF —AF —0.85Bf (b—b,)h
c=_r° / d P f (5.6.3.1.1-3)

| £
0.85Bb, +kA,. ~

P

Para comportamiento de seccién rectangular:

A f +AF —AF
c=_"" s s (5.6.3.1.1-4)

| f
0.85(Bb +KkA ;“

P

Donde:
f
k=2(01.04-""
f
A area de acero del pretensado
A, = Jdrea de la armadura de traccion no pretensada
A’. = drea de la armadura de compresion
a = c; altura del diagrama de tensiones equivalente
b = ancho de la cara comprmida del elemento
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b, ancho del alma o diametro de una seccién circular

c = distancia entre el ¢je neuvtro y la cara comprimida

d, = distancia entre la fibra extrema comprimida y el baricentro de los tendones
de pretensado

d, = distancia entre la fibra extrema comprimida y el baricentro de los tendones
de pretensado

d, = distancia entre la fibra extrema comprimida y el baricentro de la armadura
de traccion no pretensada

d’.= distancia entre la fibra extrema comprimida y el baricentro de la armadura
de compresion

f.. = tension media en el acero de pretensado a la resistencia nominal a la flexion

f., = resistencia a la traccion especificada del acero de pretensado

f,, = tension de fluencia del acero de pretensado

f, = tension de fluencia especificada de las barras de armadura

f°, = tension de fluencia especificada de la armadura de compresion

f'. = resistencia a la compresion especificada del hormigén a 26 dias

h; = altura del ala comprimida de un elemento de seccion Te o doble Te

5, = factor para el diagrama de tensiones, especificado en Art. 5.7.2.2

3.4 ANCHOS DE FAJA EQUIVALENTE PARA PUENTES TIPO LOSA CON
ARMADURA PRINCIPAL PARALELO AL TRAFICO

El ancho equwvalente de las fajas longitudinales tanto para corte como para
momento con un carril cargado, es decir dos lineas de ruedas, incluyendo el
efecto de presencia miltiple, es:

E=0.25+0.42, LW, 4.6.2.3-1)

El ancho equivalente de las fajas longitudinales por carril tanto para corte como
para momento con mas de un carril cargado, es:

W
E=2.10+0.12,LW, = N (4.6.2.3-2)
L
Estas disposiciones son aplicables en puentes tipo losa con mas de
4.60m de longitud en direccién paralela al trafico (Art. 4.6.2.1.2).

Donde:
E = ancho equwalente (m)
L, = menor valor (m) entre longitud real y | &m

W, = menor valor (m) entre ancho real y | 8m para carga en miltiples carriles 6 9m
para carga en un solo carril

W = ancho fisico entre los bordes del puente (m)

N, = ndmero de carriles de disefio

Para obtener la carga por unidad de ancho de la faja equvalente, se divide la
carga total en un Unico carril de disefio por el ancho de faja calculado.
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3.5 ANCHOS DE FAJA EQUIVALENTE INTERIORES PARA TABLEROS CON

ARMADURA PRINCIPAL PERPENDICULAR AL TRAFICO

Se pueden tomar como se especifica en la Tabla siguiente:

Tabla 3.2 Fajas equivalentes (Tabla 4.6.2.1.3-1, AASHTO)

Paralela o perpendicular

DIRECCION DE LA FAJA
PRIMARIA EN ANCHO DE LA FAJA
R Lanlags) RELACION CON EL PRIMARIA (m)
TRAFICO
Hormigon:
e (olado in situ Vuelo 1.14+0.833X

+M:  0.66+0.558

¢ Emparrillado con vanos total o parcialmente llenos

Barras principales

-M:  1.22+0.25S5
 Colado in situ con encofrados perdidos Paralela o perpendicular +M:  0.66+0.55S8
-M: 1.22+0.25S
e Prefabricado, postesado Paralela o perpendicular +M: (0.66+0.55S
-M: 1.22+0.25S
Acero:
¢ Emparrillado abierto Barras principales 0.00007P+4S5,

Se aplica el articulo 4.6.2.1.8

s Emparrillados compuestos sin relleno en los vanos Barras principales Se aplica el articulo 4.6.2.1.8
Madera:
¢ Madera laminada y encolada prefabricada
o No interconectada Paralcla 2h+0.76
Perpendicular 2h+1.02
o Interconectada Paralela 2.28+0.07L
Perpendicular 4h+0.76
o Laminada y tesada Paralela 0.0665+2.74
Perpendicular 0.845+0.61
¢ Laminada y clavada
o Tableros continuos o paneles Paralela 2h+0.76
interconectados Perpendicular 4h+1.02
o Paneles no interconectados Paralela 2h+0.76
Perpendicular 2h+1.02

donde:

S = separacién de los elementos de apoyo (m)

H = altura del tablero (m)
L = longitud del tramo del tablero (m)
P = carga de ¢je (kg)

Sy = separacion de las barras del emparrillado (m)

+M= momento positivo
- M= momento negativo

X = distancia entre la carga y el punto de apoyo (m)
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3.6 DISENO DE LOSAS DE TABLERO
Para determinar los maximos momentos por sobrecarga de disefio en losas de
tablero, se puede utilizar la Tabla A4-1 AASHTO. Los momentos son aplicables
para tableros apoyados como minmo en tres vigas y cuyo ancho entre los ¢jes de
las vigas exteriores sea por lo menos 4.20 m. Los valores tabulados incluyen los
factores de presencia miltiple y el incremento por carga dindmica. Para distancias
diferentes a las listadas, es posible interpolar.

Tabla 3.3 Méaximos momentos por sobrecarga por unidad de ancho, N-mm/mm
(Tabla A4-1, AASHTO)

MOMENTO NEGATIVO
s Momento Distancia desde el eje de la viga hasta la seccion de disefio para momento negativo
mm positivo 0,0 mm 75 mm 150 mm 225 mm 300mm | 450mm | 600 mm
1300 21130 11720 10270 8940 7950 7150 6060 5470
1400 21010 14 140 12210 10 340 8940 7670 5960 5120
1500 21 050 16 320 14 030 11720 9980 8240 5820 5250
1600 21190 18 400 15780 13 160 11030 8970 5910 4290
1700 21440 20 140 17290 14 450 12010 9710 6060 4510
1800 21790 21 690 18 660 15 630 12930 10 440 6270 4790
1900 22240 23050 19 880 16 710 13780 11130 6650 5130
2000 22780 24 260 20 960 17 670 14 550 11 770 7030 5570
2100 23380 26 780 23190 19 580 16 060 12870 7410 6080
2200 24 040 27670 24 020 20370 16 740 13 490 7360 6730
2300 24750 28 450 24 760 21070 17 380 14 570 9080 8050
2400 25 500 29 140 25420 21700 17980 15410 10 870 9340
2500 26310 29720 25990 22250 18 510 16 050 12 400 10 630
2600 27220 30220 26470 22730 18 980 16 480 13 660 11 880
2700 28120 30 680 26 920 23170 19 420 16 760 14 710 13110
2800 29020 31050 27300 23 550 19 990 17410 15 540 14310
2900 29910 32490 28720 24940 21260 18410 16 800 15 480
3000 30 800 34630 30790 26 960 23120 19 460 18 030 16 620
3100 31 660 36 630 32770 28 890 23970 21 150 19 230 17780
3200 32500 38 570 34670 30770 26 880 22980 20 380 18910
3300 33360 40 440 36 520 32 600 28 680 24770 21 500 20010
3400 34210 42250 38 340 34430 30520 26 610 22 600 21090
3500 35050 43970 40 030 36 090 32150 28210 23 670 22130
3600 35870 45 650 41700 37 760 33810 29 870 24700 23150
3700 36670 47250 43310 39370 35430 31490 25790 24140
3800 37450 48 820 44 880 40 940 37010 33070 27080 25100
3900 38230 50 320 46 390 42 460 38 540 34 600 28330 25550
4000 38970 51790 47870 43 950 40 030 36110 29 570 26 410
4100 39710 53 190 49280 45370 41470 37570 30770 27850
4200 40420 54 560 50 670 46 770 42 880 38990 31 960 28730
4300 41 120 55 880 52000 48130 44 250 40 380 33130 29570
4400 41800 57150 53 290 49 440 45 580 41720 34 250 30400
4500 42460 58 420 54 580 50 740 46 900 43 060 35380 31290
4600 43110 59 620 55 800 51980 48 160 44340 36 700 32360
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3.7 METODO DE LOS FACTORES DE DISTRIBUCION PARA MOMENTO Y
CORTE EN VIGAS (Art. 4.6.2.2.2)

Simbologia a utilizar:

S = separacion entre vigas o almas (mm)
L = longitud de tramo de la viga (mm)

Ky= r](lw62 + Aeg) = parédmetro de rigidez longitudinal (mm®*) 4.6.2.2.1-1)
E
r] — \/l@a
Etab\ero
E, =0.043K7L% i .en MPa
(5.4.2.4-1)
E. =15,3004/f. ,en kg/cm® (C5.4.2.4-1)

para concreto de peso normal con 7y, =2,320 l<g/m3 y K,=I(factor de
correccion por procedencia de agregado)
drea de la viga (mm?)

I =1, = momento de inercia de la viga (mm?)

d. = distancia entre el alma exterior de una viga exterior y el borde interior de un

cordén o barrera para el trafico (mm)

e, = distancia entre los centros de gravedad de la viga de base y el tablero (mm)
t, = profundidad de la losa de hormigén (mm)

N. = nimero de células de una viga cajon de hormigén

N, = nimero de vigas o largueros

W.= un medio de la separacion entre almas, mas el vuelo total (mm)

b = ancho de la viga (mm)

d = profundidad de la viga o larguero (mm)

e = factor de correccion

g = factor de distribucion

K = constante para diferentes tipos de construccion

J = constante torsional de St. Venant (mm?)

N, = nimero de carriles de disefio

N, = nimero de vigas o largueros

D = ancho de distribucién por carril (mm)

C = parametro de rigidez

p = coeficiente de Poisson
t,= profundidad de un emparrillado de acero o plancha de acero corrugado,

Incluyendo la sobrecapa de hormigén o componente de hormigén estructural

integral, menos una tolerancia para considerar los efectos del pulido,
ranurado o desgaste (mm)

A

El momento flector y corte por sobrecarga en sistemas con tableros de
hormigdn y vigas (méas de dos) se puede determinar aplicando la fracciéon por carril
especificada “g” en las Tablas que se proporcionan.

Ademas, las cargas permanentes del tablero y las que actian sobre el mismo
se pueden distribuir uniformemente entre las vigas y/o largueros (Art. 4.6.2.2.1).

Para el célculo en el estado lmte de fatiga, debera utilizarse el camién de
fatiga y las solicitaciones dividirse por .20 (Art. 3.6.1.1.2).
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Tabla 3.4 Superestructuras habituales cubiertas por los Articulos 4.6.2.2.2 y
4.6.2.2.3 AASHTO (Tabla 4.6.2.2.1-1, AASHTO)

ELEMENTOS DE APOYO

TIPO DE TABLERO

SECCION TRANSVERSAL TiPICA

Viga de acero

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

(a)

Vigas cajon cerradas de acero u
hormigon prefabricado

Losa de hormigdn colada in situ

(b)
Vigas cajon abiertas de acerou | Losa de hormigon colada in situ,
hormigén prefabricado losa de tablero de hormigén
prefabricado J U
(c)
Viga cajon de multiples células | Hormigdn monolitico
de hormigén colado in situ
(d)
Viga Te de hormigén colado in | Hormigdn monolitico
situ
(e)
Vigas cajon prefabricadas de Sobrecapa de hormigon colado in
hormigon macizas, alivianadas o | situ
celulares con conectores de
corte
0]

Vigas cajon prefabricadas de
hormigén macizas, alivianadas o
celulares con conectores de
corte y con o sin postesado
transversal

Hormigén integral

@

pos-
tesado
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ELEMENTOS DE APOYO TIPO DE TABLERO SECCION TRANSVERSAL TiPICA
Secciones tipo canal de Sobrecapa de hormigon colado in
hormigén prefabricado con situ
conectores de corte
(h)
Seccion doble Te de hormigon | Hormigon integral
prefabricado con conectores de B B )
corte y con o sin postesado B ) postesado
transversal
(@
Seccion Te de hormigdn Hormigén integral
prefabricado con conectores de
corte y con o sin postesado =
transversal
a)
Secciones doble Te o Te con Hormigoén colado in situ, hormigén
nervio de hormigén prefabricado
prefabricado
(k)
Vigas de madera Hormigdn colado in situ o tablones,
paneles encolados / clavados o
madera tensada
U]

Tabla 3.5 Longitud L para usar en las Ecuaciones del Factor de Distribucion de
Carga Viva (Tabla 4.6.2.2.1-2, AASHTO)

Efecto del esfuerzo L

Momento positivo La longitud del tramo para el que se calcula el mpmento

Momento negativo cerca del apoyo imtenor en | La longitud promedio de dos tramos adyacentes
tramos continuos, entre puntos de contratlexiéon
bajo carga uniforme en todos los tramos

Momento negativo no cercano al apaye interior

bt e La lengitud del tramo para el que se calcula el momento

Cortante La longitud del tramo para el que se calcula el cortante
Reaccion exterior La longitud del tramo exterior
Reaccion intertor de un tramo continuo La longitud pramedio de dos tramos adyacentes

Con el consentimiento del propietario pueden utilizarse las simplificaciones de la
Tabla 4.6.2.2.1-3 AASHTO:

Tabla 3.6 Valor de constantes para los Articulos 4.6.2.2.2y 4.6.2.2.3 AASHTO
(Tabla 4.6.2.2.1-3, AASHTO)

Pardmetros de Tabla de Valor Simplificado

la Ecuacion Referencia a e k fgij

(K \0,1 4.6.2.2.2b-1 1.02 1.05 1.09 —
.4

|\ l.lj J

[ & \u,:s 4.6.2.2.2¢-1 1.03 1.07 1.15 —
2

L Lt} J

{ 1 \0»3 4.6.2.2.3¢-1 0.97 0.93 0.85 —

Y
I 4.62.2.2b-1, = = = aafd)
J 4622321 0.54) — [+0.16
J \b/
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Tabla 3.7 Distribucién de las sobrecargas por carril para momentos en vigas
interiores (Tabla 4.6.2.2.2b-1, AASHTO)
Seccion transversal
Tipo de vigas aplicable de la Tabla Factores de Distribucién Rango de aplicabilidad
4.6.2.2.1-1

Tablero de madera sobre
vigen demadeen a,l Ver Tabla 4.6.2.2.2a-1
Tablero de hormigén sobre I Un carril de disefio cargado: §<1800
vigas de madera §/3700

Dos o mas carriles de disefio cargados:

S§/3000

Un carril de disefio cargado: 1100 <5 <4900

Z;m;:dnr::%:;s a, t:,k)ttm;:ién i,j - [ s )n,a (SJM(K, ]O.I 110 <1, <300
sies O] o — =

llenos o parcialmente giifitientemetie 4300) \L) \Lg 200045 HENARE
llenos, o emparrillado con conectadas para . " s b2
vanos no llenos compuesto | aetyar comopuna e cargnd:)s. 4x10° <K, <3 x10?
con losa de hormigén unidad s \*(sY*(K, 4
armado sobre Vlgls de 0,075+ -zg—m' Z ?
acero u hormigén; vigas Te 2
de hormigén, secciones Te
y doble Te de hormigén

Usar el valor obtenido de la ecuacién anterior con M=3

Ny =3 o la ley de momentos, cualquiera sea el que

resulte menor
Viga cajén de hormigon de g Un carril de disefio cargado: 2100 < § <4000
miltiples células coladas in § 300\ 1\ 18.000 < L <73.000

i L75+—— || —| |=—

- ( +|mo)( L) N Nez3

Dosomﬁz;)camlesdcdlseﬁocargados: Si N, > 8 usar N.— 8

LY (L)[l)
N ) (430L

Tablero de hormigdn sobre how U camil &= Sikelio carppds: 1800 <5 < 5500
vigas cajén de hormigén ’ ( S )”’(sa)""’ 6000 < L <43.000
PR o VORI 910) \ P 450<d <1700

Dos o maés carriles de disefio cargados: Ny23

s 0,6 Sd 0,125
(woo) (T)
Usar la ley de momentos S > 5500
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Seccién transversal
Tipo de vigas aplicable de la Tabla Factores de Distribucién Rango de aplicabilidad
46.2.2.1-1
Un carril de disefio cargado:
Vigas de hormigén usadas f PR 900 <b<1500
en tableros multiviga (m) (7] 6000 < L <37.000
S5<Np<20
8 donde: k =2,5(N,) " 21,5
si estn ) .
suficientemente | D0s © mas carriles de disefio cargados:
conectadas para k( b Jn.s[b)o,z [ I ]o,os
actuar como una Ty 5 -
i 7600 L J
Independientemente del mimero de carriles
h cargados:
SID
donde:
C=KW/L)sK
D =300[11,5-N, +1,4N, (1-0,2C)’ | Oblicuidad < 5
cuando C<5 N.<6
gij D=300[11,5-N,] cuando C>5
si estdn conectadas 7 7
apenas lo suficiente | X = fﬂ
para impedir J
desplazamiento | Para el disefio preliminar se pueden utilizar los
vertical relativo en la | siguientes valores de K:
interfase : !
Ti Vi K
- Vigas rectangulares sin vacios 0,7
- Vigas rectangulares con vacios
circulares: 0,8
- Vigas de seccidn tipo cajén 1,0
- Vigas canal 22
- Viga Te 2,0
- Viga doble Te 2,0
] Un carril de diseiio cargado: §<1800m
POPMTHIAG TS St a 512300 si £, < 100
sobre vigas de acero .
S/3050 si 1,2 100
Dos o mas carriles de disefio cargados: §<3200 mm
5/2400 si 1, < 100
S5/3050 si £, > 100
Tablero de hormigén sobre b.c Independientemente del nimero de carriles
multiples vigas cajon de ? cargados: L
s 0,05+0,85 % , 0:425 N,
b L




&5

FUENTES MSc. Ing. Arturo Rodriguez Serquén

Tabla 3.8 Distribucién de las sobrecargas por carril para momentos en vigas

longitudinales exteriores (Tabla 4.6.2.2.2d-1, AASHTO)

Seccion transversal ; " ;
: : Un carril de disefio Dos o més carriles de Rango de
Tipo de superestructura apha::l; ;';.lla' ITabla , fisefio cargados aplicabilidad
Tablero de madera sobre vigas al Ley de momentos Ley de momentos N/A
de madera o acero
Tablero de hormigén sobre 1 Ley de momentos Ley de momentos NA
vigas de madera
Tablero de hormigén, a,e, kytambién i, j Ley de momentos =8 -300 <d, <1700
emparrillado con vanos llenos | g estan suficientemente J
o parcialmente llenos, 0 conectadas para actuar e=0,77 +=t=u
emparrillado con vanos no como una unidad 2800
llenos compuesto con losa de e » ~
hormigon armado sobre vigas dUlllhzar el "g:‘lor ;l:;cmdo Ny=3
de acero u hormigdn; vigas Te /18 ocuRGIN AIeTIOn Con
; X Ny=3o0laleyde
de hormigdn, secciones Te y Monpei 1
doble Te de hormigén B Ko Ll
el que resulte menor
Viga cajon de hormigén de d 4 , W,<S§
miltiples células 8= 50 =100
0 los requisitos para disefio de estructuras que
abarcan la totalidad del ancho especificados en el
Articulo 4.6.2.2.1
Tablero de hormigén sobre b, ¢ Ley de momentos E=CZurr 0<d, <1400
vigas cajén de hormigén d 1800 < 5 <5500
scparadas o magstras e=0,97+——
8700
Ley de momentos §>5500
Vigas cajon de hormigén f,g 2=€Zmeir g=eg .. d, <600
usadas en tableros multiviga 4 P
e=1125+—=-210| e=104+——210
9100 7600
Vigas de hormigdn excepto las h Ley de momentos Ley de momentos N/A
;ﬁrév? Y co ebleros i, j si estdn conectadas
g apenas lo suficiente
para impedir
desplazamiento vertical
relativo en la interfase
Tablero de emparrillado de a Ley de momentos Ley de momentos N/A
acero sobre vigas de acero
Tablero de hormigén sobre b,c Como se especifica en la Tabla 4.6.2.2.2b-1
multiples vigas cajon de acero
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Tabla 3.9 Distribucién de la sobrecarga por carril para corte en vigas interiores
(Tabla 4.6.2.2.3a-1, AASHTO)

Seccion transversal : , " .
s : Un carril de disefio Dos o mis carriles de § o
Tipo de superestructura aplla;l?: 2cl;l]u 1Tabl& i diselio cargados Rango de aplicabilidad
ORI S0 Ver Tabla 4.6.2.2.2a-1
vigas de madera o acero
Tablero de hormigén sobre
vigs de s | Ley de momentos Ley de momentos NA
Tablero de hormigén, a, e, ky también i, j 1100 £ 5<4900
f,mpm"m'wl;:ﬂ(ﬁ si estan . . [ S )"“ 6000 < L <73.000
€nos O parcialmente lienos, suficientemente d i X iy Ry
o emparillado con Vanos 10 | sonectadas pars actuer 7600 3600 10700 110<¢,<300
llenos compuesto con losa de | como una unidad No24
hormigén armado sobre vigas
de acero u hormigon; vigas
Te de hormigén, secciones Ley de momentos Ley de momentos Ny=3
Te y doble Te de hormigén
Vigas cajon de hormigén de 1800 <8 <4000
multiples células coladas in d s Vra\™ s YWia\™ 6000 < L <73.000
o »00) (I 20) \1 890 <d<2800
N.23
Tablero de hormigdn sobre b,c 1800 < § <5500
vigas cajon de hormigén s Ve (i)"-' ( s ]“-’ (i)"-‘ 6000 <L <43.000
Bepatuiss o rcins 3050) (L 250) \L 450<d<1700
Ny>3
Ley de momentos Ley de momentos §>5500
Vigas cajén de hormigon f,g B\ s (_L.]M(.b.]u(i)m(-'i-—] 900 <5 <1500
usadas en tableros multiviga 0, 70[1) (—] a00) \z) \7) \1200) |6000<L<37.000
ﬁzl‘o 5 < Nb < 20
1,0x10° <J <2,5x10"
1,710 < 7 <2,5x10"
Vigas de hormigén excepto h Ley de momentos Ley de momentos  |N/A
vigas cajon usadas en T
tableros multiviga Ll
si estan conectadas
apenas lo suficiente
para impedir
desplazamiento
vertical relativo en la
interfase
Tablero emparrillado de a Ley de momentos Ley de momentos N/A
acero sobre vigas de acero
Tablero de hormigdn sobre b,c Segin lo especificado en la Tabla 4.6.2.2.2b-1
maltiples vigas cajon de
acero
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Tabla 3.10 Distribucion de la sobrecarga por carril para corte en vigas exteriores
(Tabla 4.6.2.2.3b-1, AASHTO)

Seccibn transversal

Tipo de superestructura | aplicable de la Tabla Un carril de diselio Dos o mas carriles de

Rango de aplicabilidad

4622111 e isclia cangasion
Tablero de madera sobre a,l Ley de momentos Ley de momentos N/A
vigas de madera 0 acero
Tablero de hormigén sobre 1 Ley de momentos Ley de momentos N/A
vigas de madera
Tablero de hormigén, a,e, kytambiéni,j |Ley de momentos 8= €8 1mor -300<d, <1700
emparrillado con vanos si estan d
llenos o parcialmente llenos, | suficientemente =Gl

o emparrillado con vanos n0 | conectadas para actuar
llenos compuesto con losa de |  como una unidad »
hormigde 40 sobre vigas Ley de momentos Ny=3
de acero u hormigdn; vigas
Te de hormigdn, secciones
Te y doble Te de hormigén
Viga cajon de hormigén de d Ley de momentos €=€8uir —600 < d, <1500
multiples células colada in d
situ e=0,64 +——
3800

0 los requisitos para diseflo de estructuras que
abarcan la totalidad del ancho especificados en el

Articulo 4.6.2.2.1

Tablero de hormigén sobre b,c Ley de momentos € =88 mrior 0<d, <1400
vigas cajon de hormigén d
separadas o maestras e=0,8+4——

3050

Ley de momentos §>5500
Vigas cajén de hormigén fg 8= €& 1200 d, <600
usadas en tableros multiviga 4 8 =€ 8erior "5
e=1,25+—=-210
6100 1200 <1,0
b
0,5
auly (w) >1,0

12200
Vigas de hormigén excepto h Ley de momentos Ley de momentos NA
vigas cajon usadas en i
tableros multiviga i, ] si estdn ccmecudas

apenas lo suficiente
para impedir
desplazamiento
vertical relativo en la
interfase

Tablero emparrillado de a Ley de momentos Ley de momentos N/A
acero sobre vigas de acero
Tablero de hormigén sobre b,c Segin lo especificado en la Tabla 4.6.2.2.2b-1
multiples vigas cajén de

acero
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Caso de Vigas Exteriores (Art. 4.6.2.2.2d y Art. 4.6.2.2.3b)
El momento flector y cortante por sobrecarga se pueden determinar aplicando la
fraccion por carrl g especificada en las Tablas 4.6.2.2.2d-1 y 4.6.2.2.3b-
I respectivamente. La distancia o, se toma como positiva si el alma exterior esta hacia
dentro de la cara interior de la barrera para el trafico, negativa si esta hacia fuera.

En puentes de viga y losa con diafragmas o marcos transversales, el factor de
distribucion no se debera tomar menor que el que se obtendria suponiendo que la
seccion transversal se deforma y gira como una seccién transversal rigida.

El procedimento delineado es a través de la aproximacion convencional:

NL
Xextz €
+Nb—

2

(C4.6.2.2.2d-1)

Donde:

R = reaccion sobre la viga exterior en términos de los carriles

N, = nimero de carriles cargados considerado

N, = nimero de vigas

e = excentricidad de un camidn de disefio o una carga de carril de disefio respecto
del centro de gravedad del conjunto de vigas

Xoe= distancia horizontal desde el centro de gravedad del conjunto de vigas hasta la
viga exterior

x = distancia horizontal desde el centro de gravedad del conunto de vigas hasta
cada viga

Momentos Flectores y Corte en Vigas de Tablero Transversales

Si el tablero es soportado directamente por vigas de tablero transversales, las
vigas de tablero se pueden disefar para cargas determinadas de acuerdo con la Tabla:

Tabla 3.11 Distribucion de la sobrecarga por carril para vigas transversales para
momento y corte (Tabla 4.6.2.2.2f-1, AASHTO)

Fraccion de carga
Tipo de tablero deruedaacada | *l‘;‘c"a%‘l’l:; .
viga de tablero | P
Tablones -L N/A
1200

Tablero de madera S
aminada 1500 S=1300
Hormigdn ———5-‘-- S<1800

’ 1800 .
Emparrillado de acero y
tablero emparrillado no § ;<100
lleno compuesto con losa 1400 §<1500
de hormig6n armado
Emparrillado de acero y
tablero emparrillado no N 1> 100
lleno compuesto con losa 1800 S$<1800
de hormigén armado
Plancha de acero S > 50
corrugado 1700
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3.8 ARMADURA DE DISTRIBUCION (Art. 9.7.3.2)

En la parte inferior de las losas se dispondrd armadura en la direccion
secundaria; esta armadura se debera calcular como un porcentaje de la armadura
principal para momento positivo:

55

Si la armadura principal es paralela al trafico : = 50%
e
, 121
Si la armadura principal es perpendicular al trafico : —/g =67%
N
Donde:
S= longitud de tramo efectiva (m). Distancia entre cara y cara, para losas

construidas en forma monolitica con muros o vigas. Para losas apoyadas
sobre vigas de concreto o metédlicas: distancia entre las puntas de las alas,
mas el vuelo de las alas, considerado como la distancia desde la punta del
ala extrema hasta la cara del alma, despreciando los chaflanes.

3.9 ARMADURA DE CONTRACCION Y TEMPERATURA  (Art. 5.10.6)

El area de refuerzo en cm? por metro, en cada cara y en cada direccion sera:

56.4bh
S 277 (5.10.6-1)
2(b + h)fy
O. 18bh
Para fy=4ZOOkg/Cm2 A5 22([9?]1)
2.33cm?/m < A, <12.70cm?/m (5.10.6-2)

donde:

A, = area del refuerzo en cada direccion y en cada cara (cm?/m)

b = ancho menor de la seccién (cm)

h = espesor menor de la seccion (cm)

f, = resistencia de fluencia especificada de las barras de refuerzo < 5,250l<g/cm2

La separacion de la armadura no excedera:
e 3 veces el espesor del componente 6 O.45m
e 30cm para muros y cimentos con espesores mayores de 45cm
e 30cm para otros componentes con espesores mayores que 90cm.

Para componentes con espesores de O.15m o menos, el acero minmo
especificado se puede colocar en una sola capa.

No se requiere acero de contraccion y temperatura para:

e Caras extremas de muros con espesores menores o 1guales a 0.45cm

e Caras laterales de cimientos enterrados con espesores menores o iguales a
0.90cm

e Caras de todos los otros componentes con la dmensién mas pequefia menor o
Igual que 45cm.
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3.10 LIMITACION DE LA FISURACION MEDIANTE DISTRIBUCION DE LA
ARMADURA (Art. 5.6.7)

Todos los elementos de hormigdén, excepto las losas de tablero disefiadas de
acuerdo con el Art. 9.7.2 donde la tension en la seccidn transversal excede el
&0% del modulo de ruptura, deben dimensionarse de manera que en la condicion
de carga para el estado Iimite de servicio aplicable, las armaduras de acero en la
capa mas cercana a la cara de tension no estén separadas mas de:

125,000¥
s=———— —2d_ (5.6.7-1)
B5f55
Donde:
dc
B, =1+ — —— (5.6.7-2)
O.7(h—d.)
7. = factor de exposicién
= 1.00 para la condicion de exposicion Clase |
= 0.75 para la condicion de exposicion Clase 2
d. = espesor del recubrimento de concreto medido desde la fibra extrema de
tensién hasta el centro del refuerzo de flexion mas préoximo alli localizado
(cm).
f. = esfuerzo de tension en el refuerzo de acero para el estado limite de
servicio (kg/em?).
h = espesor total o peralte del componente (cm).
d,= distancia desde la fibra de compresion extrema hasta el centroide de la
barra de traccién extrema (cm).
La condicion de exposicion Clase | se aplica cuvando las grietas pueden

tolerarse por ser reducidas en lo concerniente a la apariencia y/o corrosion.

La condicion de exposicion Clase 2 se usa cuando las grietas aumentan vy
también en el disefio transversal de vigas cajdn de concreto segmental por
cualesquiera carga que se aplica antes de obtenerse la resistencia de concreto
nominal completa. Los tableros de puentes y subestructuras expuestas al agua
pueden también estar comprendidas en esta condicion de exposicion (C5.6.7).

El espaciamento minmo y maximo del refuerzo estara también en concordancia
con las disposiciones de los Art. 5.10.3.1 y 5.10.3.2, respectivamente.

Si d, en los membros de concreto no presforzado o parcialmente presforzado
excede 0.90m, se distribuird uniformemente a lo largo de ambas caras laterales
del componente una armadura superficial longitudinal en la distancia d, /2 mas
cercana al refuerzo de tensién por flexién. El drea de la armadura superficial A, en
cm®/m de altura en cada cara lateral cumplira:

A +A
A, =0.1(d, -76) ST” (5.6.7-3)

donde:

A, = drea del acero de presfuerzo (cm?)

A. = area del refuerzo en tensién (cm?)
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Sin embargo, el drea total del refuerzo longitudinal superficial (por cara) no
necesita exceder un cuarto del refuerzo de tension por flexion requerido A, + A, .

El espaciamento méximo de la capa de refuerzo no exceders d,/6 6 30cm.

Tal refuerzo puede nclurse en el calculo de la resistencia si se realiza un
anadlisis de compatibilidad de deformaciones para determinar los esfuerzos en las
barras o alambres individuales.

3.1 1 LIMITES PARA EL REFUERZO

Refuerzo Maximo
Las actuales disposiciones AASHTO LRFD eliminan este Iimite.

Refuerzo Minmo  (Art. 5.6.3.3)
La cantidad de refuerzo de tensién pretensado y no pretensado serd adecuado
para desarrollar una resistencia a flexion factorada M. superior o 1gual al menor
valor de:

a) .33 veces el momento factorado requerido por las combinaciones de
carga para el estado limte de resistencia aplicable.

S
D) Mo=7sL(7 h 47,05, Marc S| )] (5.6.3.3-1)

nc
Notas.-
e Con y,=1.6, y;=0.75 (acero de alta ductilidad ASTM A706-

Grado 60), 5,,=5. , la ecuacion resuvlta:
M,=1.215,

o Cony,=1.6 y3=067 (acero ASTM A& | 5-Grado 60), 5,.,=S, , Ia
ecvacion resulta:

Donde:
f. = mddulo de ruptura del concreto especificado en el Articulo 5.4.2.6

= 2.0l \E para concreto de peso normal (kg/cm?)
= esfuerzo en compresidon en el concreto debido solamente a las fuerzas de
presforzado efectivas (después de ocurridas las pérdidas del presfuerzo) en
la fibra extrema de la seccion donde el esfuerzo de tensidn es causado por
cargas aplicadas externamente (kg/cm?)
Mg..= momento total por carga muerta sin factorar actuando en seccién monolitica
o no compuesta (kg-cm)

f

cpe

S. = mddulo de seccion para la fibra extrema de la seccidon compuesta donde el
esfuerzo de tensién es causado por cargas aplicadas externamente (cm®)
S = mbdulo de seccidon para la fibra extrema de la seccién monolitica o no

compuesta donde el esfuerzo de tensién es causado por cargas aplicadas
externamente (cm®)

Valores apropiados para My, y S, seran usados para cualquier seccion
compuesta intermedia. Donde se disefien las vigas para la seccidon monolitica o no
compuesta para resistir las cargas totales, S, se sustiturd por S, en las
ecuaciones anteriores para el calculo de M.,
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Los siguientes factores seran usados para tener en cuenta la variabilidad en la
resistencia al agrietamiento  por flexion del concreto, la variabilidad del
presforzado, y la relacién del esfuerzo de fluencia nominal del refuerzo a
determinar:

7, = factor de variabllidad del agrietamiento por flexion

= 1.2 para estructuras segmentales prefabricadas

= |.6 para todas las otras estructuras de concreto
¥, = factor de variabilidad del presfuerzo

= |.| para tendones adheridos

= 1.0 para tendones no adheridos
Y3 = relacion de la resistencia de fluencia minima especificada a la resistencia en

tensién Oltima del concreto.

= 0.67 para el refuerzo Grado 60, AG 15

= 0.75 para el refuerzo Grado 60, A706

= 1.0 para estructuras de concreto presforzado

3.12 FACTORES DE RESISTENCIA

Tabla 3.12 Factores de Resistencia segun el Art. 5.5.4.2, AASHTO

CASO %)
Secciones de concreto armado de tensidn controlada como lo especifica el
Art. 5.6.2.1:
Concreto peso normal 0.90
Concreto liviano 0.90
Secciones de concreto presforzado de tension controlada con strands o
tendones adheridos como lo especifica el Art. 5.6.2.1:
Concreto peso normal .00
Concreto liviano .00
Secciones de concreto pos-tensado de tensidén controlada con strands o
tendones adheridos como lo especifica el Art. 5.6.2.1:

Concreto peso normal 0.90

Concreto liviano 0.90
Corte y Torsién en secciones de concreto armado:

Concreto peso normal 0.90

Concreto liviano 0.90

Corte y Torsién en secciones de concreto presforzado monolitico con
strands o tendones adheridos:
Concreto peso normal 0.90
Concreto liviano 0.90
Corte y Torsién en secciones de concreto presforzado monolitico con
strands o tendones no adheridos:

Concreto peso normal 0.85

Concreto liviano 0.85
Secciones de compresion controlada con espirales o zunchos como lo
especificado en el Art. 5.6.2.1, excepto los especificado en los Art.

5.11.3 y 5.11.4.1.2 para Zonas Siemicas 2, 3 y 4, estado limte de| O.75
Evento Extremo
Apoyo sobre hormigon 0.70
Compresiéon en modelos de bielas y tirantes 0.70
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Tension en modelos de bielas y tirantes
Concreto peso normal 0.90
Concreto liviano .00
Compresién en zonas de anclaje:
Concreto peso normal 0.80
Concreto liviano 0.80
Traccion en el acero en las zonas de anclaje .00
Resistencia durante el hincado de pilotes .00
1.2
1.25(g; ~
11 - 075 4=075+2BCE ~Eal) g
‘rh' 7““(')’}
Presforzado
1 B T \ ..........
T T 2% N presforzado
ST
0.8 L j
0.7 075 g= 075461 =8t (g
(_‘r"h' —&el )
06 1 . o .,
Compresion Transicion ol Tension ™
Controlada ‘Controlada
0.5
& g, &y

Fig. 3.1 Variacion de @ con la deformacion de tension neta & para refuerzo no
presforzado y para acero de presfuerzo (Fig. C5.5.4.2-1, AASHTO)

NOTAS.-

- Para secciones en que la deformacién de tensidn neta en el acero de traccion
extremo en la resistencia nominal estd entre el limte de la deformacion de
compresion controlada Ecl y el limte de la deformacién de tension Et, el valor de @
varia linealmente.

Para elementos presforzados:
0.25(g, —
0.75 <@ =075+ 225 ~ )

(8t| - Sc\)

Para elementos no presforzados:
0.15(e, —¢,)

(gt\ - Sci)

Esta (ltima expresion para el acero de refuerzo Grado 60 en una seccidn de
concreto armado rectangular, es:

<1.0 (5.5.4.2-1)

0.75<0=0.75+ <1.0 (5.5.4.2-2)

O.75£@=O.65+O.|5(dt—ljSI.O (5.5.4.2-2)
c
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Donde:

c = distancia desde la fibra extrema en compresion hasta el ¢je nevtro (cm)
d. = distancia desde la fibra extrema en compresién hasta el centroide del acero

de tensiéon extremo (cm)

g, = deformacién de tensidn neta en el acero de tensidn extremo en resistencia

nominal

d
= (t— IJ0,003 para una seccion de concreto armado rectangular

C

extremo = 0.002 (para acero Grado 60)
g, = limte de la deformacién de tension controlada en el acero de tensidn extremo

= 0.005 (para acero Grado 60)

gy = limte de la deformacidn de compresidn controlada en el acero de tensidn

- Para los estados limtes de Servicio y Evento Extremo, @=1.0 excepto para
bulones y columnas de hormigén en Zonas Sismicas 2, 3y 4 (Art. 1.3.2.1).

3.13 RECUBRIMIENTOS

(Art. 5.10.1)

Tabla 3.13 Recubrimiento para las armaduras principales no protegidas (mm)
(Tabla5.10.1-1, AASHTO)

RECUBRIMIENT
SITUACION 0 AN RECUBRIMIENTO
(mm) (mm)
Exposicién directa al agua salada 100 F1OTEs Prerabricados de hormigon armado
Hormigonado contra el suelo 75 ¢ Ambientes no corrosivos 50
Cbicacionss costotas 75 ¢ Ambientes corrosivos 75
Exposicion a sales anticongelantes 60 Pt pechcint o Womgou skl ad
Superficies de tableros con transito de nevmaticos 60 - mmos " Sl.m
con clavos o cadenas ¢ Ambientes no corrosivos 50
Otras situaciones exteriores 50 ¢ Ambientes corrosivos
S ARENBL N s - En general 75

Otras situaciones interiores 4 I id 75

¢ Hasta barras No. 36 40 & Clacioa 50

> e My i «  Hormigéa colocado con lodo bentonitico, 75
Fondo de losas hormigonadas in situ hormigén colocado por el sistema tremie o

o Hasta barras No. 36 25 consiruccion con lechada

o Barras No, 43y No, 57 50 Alcantarillas prefabricadas de concreto

S . * Losa superior usada como superficie de

Encofrados inferiores para paneles prefabricados 20 sotidiisitn 60
Pilotes prefabricados de hormigén armado + Losa superior con menos de 0.60m de

¢ Ambientes no corrosivos 50 relleno no usada como superficie de

¢ Ambientes corrosivos 75 conduccion 50
Piloes prefabricados de hormigon pretcnsado 50 ? T 25

Ademas, el recubrimento para el acero de refuerzo y de presforzado no protegido
serd por lo menos el valor especificado en la Tabla 5.10.1-1 AASHTO, modificado

por un factor seqin la relacion agua/cemento W/CM:

e Para WCMZ0.4 ....... 0.8

e Para WICM=0.5
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3.14 ANCLAJE DE LAS ARMADURAS (5.10.8.2)
LONGITUD DE DESARROLLO EN TRACCION (5.10.86.2.1a)

La longitud de desarrollo en traccidén modificada lq se toma como el producto

entra la longitud basica de anclaje en traccion Ly y el factor o factores de
modificacion  especificados. La longitud de anclaje en traccién no debera ser
menor que 30cm, excepto para armadura de corte.

La longitud de desarrollo en traccion modificada Ly en cm sera:

0, = Edbx(W) (5.10.8.2.1a-1)

En la que:
f

(,= 0.286d, (5.10.8.2.12-2)
\f‘c

l, = 1202 d—f para f, =4200 kg/cm? (5.10.6.2.1a-2)

Jre

Donde:

l,, = longitud de desarrollo basica, cm

N\, = factor de localizacion del refuerzo

A, = factor de revestimento

N = factor de modificaciéon por densidad del concreto segin el Art.

54.2.6

\.. = factor de confinamiento del refuerzo

A.. = factor de exceso del refuerzo

f, = tension de fluencia, kg/cm2

t'. = resistencia a la compresion especificada del hormigén, kg/cm?

d, = diametro nominal de la varilla o alambre de refuerzo, cm

Factores de modificaciéon que aumentan Ld (5.10.8.2.1b)

La longitud basica de anclaje lq, se debera multiplicar por el siguiente

factor o factores:

eFPara armadura superior horizontal colocada de manera que haya mas de
30cm de hormigdn debajo de la armadura: N, = |.3

eFPara armadura superior horizontal colocada de manera que no hay mas de
30cm de hormigén debajo de la armadura y f'c = 700 kg/em®: N, = 1.3

ePara hormigén de baja densidad usar N como lo especificado en el Art.
5.4.2.8

ePara barras recubiertas con resina epdxica en las cuales el recubrimento
de hormigdén es menor que 3d, o la separacion libre entre las barras es

menor que 6d,: A; = 1.5
ePara barras recubiertas con resina epoxi no cubiertas por el item
anterior: \; = 1.2

No es necesario que el producto N, x N; sea mayor que |.7.
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Factores de modificacion que disminuyen Ld (5.10.8.2.1¢)

La longitud basica de anclaje lav se deberad multiplicar por el siguiente
factor o factores:

eFPara el acero que esta siendo desarrollado en la longitud considerada,

\.. cumplira:
0.4<A_<1.0 (5.10.8.2. 1c-1)
Siendo:
db
L= (5.10.8.2.1¢c-2)
cb +ktr
k,. = 40A,, /(sn) (5.10.8.2.1¢-3)
Donde:

¢, = la menor de: la distancia desde el centro de la barra o alambre que
esta siendo desarrollado hasta la superficie de concreto mas
cercana y la mitad del espaciamento centro a centro de las barras
o alambres gue estan siendo desarrollados

k., = indice del refuerzo transversal

A,. = area de la seccion transversal total de todo el refuerzo transversal
qgue esta dentro del espaciamento sy que cruza el plano potencial
de ruptura a través del refuerzo que esta siendo desarrollado.

5 = maximo espaciamento centro a centro del refuerzo transversal
dentro de

n = nimero de barras o alambres desarrollados a lo largo del plano de
ruptura

*5i no se requiere anclaje o desarrollo para la totaldad de la tension de
fluencia de la armadura, o si en un elemento flexionado hay mas armadura
qgue la reqguerida por el analisis:

A

er

_ A.requerida
A_provista

LONGITUD DE DESARROLLO EN COMPRESION (5.10.8.2.2a)
La longitud de desarrollo modificada en compresién g no serd menor que

el producto entra la longitud basica de anclaje en compresion Ly y los
factores de modificacion especificados, ni menor que 20cm.
La longitud de desarrollo en compresion modificada L4 se toma como:

0=l (5.10.8.2.2a-1)

er' rc



o7
FUENTES MSc. Ing. Arturo Rodriguez Serquén

La longitud basica de desarrollo se toma como el mayor valor de:

>O.O76dbfy :3]9@5 s

2
Tk e

0, 20.0043d,f, =184, (5.10.8.2.2a-3)

do =

(5.10.86.2.2a-2)

Donde:
f, = tensidén de fluencia (4200 kg/cm?)
f’. = resistencia a la compresion especificada del hormigén, kg/cm?

d, = didmetro nominal de la varilla o alambre de refuerzo, cm

Factores de modificacién (Art. 5.10.8.2.2b)
La longitud basica de desarrollo lq, se puede multiplicar por los

siguientes factores:

*5i no se requiere anclaje o desarrollo para la totaldad de la tension de
fluencia de la armadura, o s hay mas armadura que la requerida por el
analisis:

A

er

_ A.requerida
A_provista

¢S5 la armadura estad encerrada por una espiral formada por una barra de
no menos de O.6cm de didmetro y con un paso de no mas de |Ocm:
A.=0.75

PAQUETES DE BARRAS (Art. 5.10.6.2.3)

La longitud de anclaje de las barras individuales que forman parte de un
paquete, en traccidon o compresion, debera ser la correspondiente a la
barra individual aumentada un 20 por ciento en el caso de paquetes de
tres barras o 33 por ciento en el caso de paquetes de cuatro barras.
Para determinar los factores especificados, un paquete de barras se
debera tratar como una Unica barra cuyo diametro se debera determinar a
partir del area total equivalente.
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GANCHOS NORMALES EN TRACCION (Art. 5.10.6.2.4)
dh
: R\
|
le— Seccion critica 12dh
dy, |

N>

1dy| 0382 01"
ad, 6 s SR

63mm (Min) 5dp| 01187, 01-14"y 01-3/8"

dy | B1-347 2 02-1147

ez

edh

Fig. 3.2 Anclaje de ganchos normales (Fig. C5.10.8.2.4a-1, AASHTO)

Longitud de desarrollo de un gancho (Art. 5.10.6.2.4a)
La longitud de desarrollo modificada lqn, en mm, para las barras

corrugadas en traccion que terminan en un gancho normal, se determina
como la longitud de desarrollo basica en tensién Ly, ajustada por los
factores de modificacion aplicables especificados en el Art. 5.10.6.2.4b,
pero no menor que el mayor de:

e 5.0 didametros de la barra, y
e | 5cm.

La longitud de desarrollo modificada lqn de un gancho normal en tension
se debera tomar como:

0= Ly X(WJ (5.10.6.2.4a-1)

En la que:

~0.076df, 3194,

ghb I ;
e e
Donde:
l., = longitud de desarrollo basica, cm

(5.10.56.2.42-2)

= factor de confinamento del refuerzo
= factor de revestimento

N
N
N.. = factor de exceso del refuerzo

rc
cw
er
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N = factor de modificacion de la densidad del concreto, segin el Art.
5.4.2.8
f, = tension de fluencia (4200 kg/cm?)
f'. = resistencia a la compresién especificada del hormigdén, kg/cm?

d, = didmetro nominal de la varilla o alambre de refuerzo, cm

Factores de modificacidn

La longitud basica de desarrollo Ly, se deberd multiplicar por el siguiente
factor o factores segin corresponda:

eFPara concreto liviano con una resistencia a la compresion de disefio no

superior a 700 kg/cm?, N\ segin el Art. 5.4.2.5

eFPara barras recubiertas con resina epoxica, A, = |.2

ePara barras ©1-3/8” o menores, ganchos con un recubrimento
perpendicular al plano del gancho mayor o igual que 6.4cm, y para
ganchos a 90° con un recubrimento sobre la prolongacion de la barra
mas alla del gancho no menor que 5.0cm, A\, = 0.8

ePara ganchos a 90° de barras J1-3/5” y menores que estan encerrados
dentro de espirales o estribos perpendiculares a la barra gue esta
siendo desarrollada y la separacion de éstos no es mayor que 3d, a lo
largo de la longitud de desarrollo Lan del gancho; o encerrados dentro
de espirales o estribos paralelos a la barra que esta siendo desarrollada
y la separacion de estos no es mayor que 3d, a lo largo de la longitud
de la extension del gancho mas la curva, y en ambos casos la primera
espiral o estribo dentro de la porcién curva del gancho esta dentro de
2d, de la parte exterior de la curva, A = 0.8

ePara ganchos a 180° de barras @1-3/86" y menores que estan
encerrados dentro de espirales o estribos perpendiculares a la barra
que esta siendo desarrollada y la separacion de éstos no es mayor que
3d, a lo largo de la longitud de desarrollo Lqn del gancho y la primera
espiral o estribo dentro de la porcion curva del gancho esta dentro de
2d, de la parte exterior de la curva, A = 0.8

eFPara anclajes o desarrollos donde no se requere la totalidad de la
tension de fluencia de la armadura, o si hay mas armadura que la
requerida por el analisis:

_ A.requerida

er

A_provista
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3.15 SEPARACION DE LAS BARRAS DE ARMADURA

Separacidon Minima (Art. 5.10.3.1)

Separacion horizontal: Para el hormigén colado in situ, la distancia libre entre
barras paralelas ubicadas en una capa no debera ser menor que 1.5 veces el
didmetro nominal de las barras, |.5 veces el tamafio maximo del agregado
grueso, 6 4.0 cm

Para el hormigén prefabricado en planta bajo condiciones controladas, la
distancia libre entre barras paralelas ubicadas en una capa no debera ser menor
que el diametro nominal de las barras, 1.33 veces el tamafio maxmo del
agregado grueso 6 2.5 cm
Separacion vertical: Excepto en los tableros en los cuales se coloca armadura
paralela en dos o mas capas, con una distancia libre entre capas no mayor que
I'5 cm, las barras de las capas superiores se deberan ubicar directamente sobre
las de la capa inferior, y la distancia libre entre capas debera ser mayor o 1gual
que 2.5 cm 6 el diametro nominal de las barras.

Faguetes de Barras: El nimero de barras paralelas dispuestas en un paquete de
manera que actien como una unidad no debera ser mayor que cuatro, excepto
gue en los elementos flexionados en ningin paquete el nimero de barras mayores
qgue D 1-3/8" debera ser mayor que dos.

Los paquetes de barras deberan estar encerrados por estribos o zunchos.

Cada una de las barras individuales de un paquete que se interrumpe dentro
de un tramo deberd terminar en secciones diferentes, separadas como minimo
40 diametros de barra. Si las Imitaciones de separacion entre barras se basan
en el tamafio de las barras, un paquete de barras se debera tratar como una
barra individual cuyo didmetro se obtiene a partir de la seccién equivalente total.

Separacidon Maxima (Art. 5.10.3.2)
La separacidn de la armadura en muros y losas no deberd ser mayor que |.5
veces el espesor del elemento 6 45 cm.

3. 16 ARMADURA TRANSVERSAL

Reglones que requieren Estribos
Excepto en losas, zapatas y alcantarillas, se debera proveer armadura transversal
Sl

V, > 0.50(V.+V,) (5.7.2.3-1)

6 donde los efectos de torsién sean considerados:

T,>0.250T.. (5.7.2.1-3)
Donde:
V, = fuerza de corte mayorada
V. = resistencia nominal al corte del hormigdn
V, = componente de la fuerza de pretensado en la direccion de la fuerza de

corte
= factor de resistencia
T, = momento torsor mayorado
T.. = momento de fisuraciéon por torsion

Q
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Minima Armadura Transversal (Art. 5.7.2.5)

A, 20.277»\@?5 (5.7.2.5-1)

Y
Donde:
A, = area de la armadura transversal en una distancia s (cm?)
b, = ancho del alma (cm)
5 = separacion de la armadura transversal (cm)
f, = tensidn de fluencia de la armadura transversal (kg/cm?)
N = factor de modificacién por densidad del concreto segin el Art. 5.4.2.8

Maxima Separacion de la Armadura Transversal (5.7.2.6)

La separacion de la armadura transversal no debera ser mayor que:

S v, < 0.125f, Sa= 0.8d, < 60 cm (5.7.2.6-1)
S v, = 0.125f, 5a= 0.4d, < 30 cm (5.7.2.6-2)

Donde:

v, = esfuerzo unitario de corte (kg/cm?)

d,= altura de corte efectiva tomada como la distancia medida de forma
perpendicular al eje neutro, entre las resultantes de las fuerzas de
traccion y compresion debidas a flexiéon; no es necesario tomarla menor
que el mayor valor entre 0.9d, 6 O.72h (cm) (Art. 5.7.2.8)

d. = altura hasta el centroide del acero pretensado (cm)

Tensién de Corte en el Hormigdn

Se determina como:

VU -0V
vV, =Y P (5.7.2.8-1)
ob,d,
donde:
b, = ancho del alma efectivo tomado como el minmo ancho del alma, medido en

\

forma paralela al ¢je neutro (cm)
d, = altura de corte efectiva, como lo ya definido (cm)
& = factor de resistencia para corte

Resistencia al Corte Mayorada V.
Se toma como:

V, =@V, (5.7.2.1-1)

Resistencia Nominal al Corte Vn

Se debera determinar como el menor valor entre:
V, =V +V.+ V, (5.7.3.3.-1)

V,=0.25Fbd, +V, (5.7.3.3-2)
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° La resistencia nominal del concreto al corte se toma:

V. =0.265p% [, b,d, (5.7.3.3-3)
° La resistencia nominal del acero al corte es:

Avfydv(cot 0 + cot a)sena
= (5.7.3.3-4)
S

S

Nota.- Fara =2 y e=45° (Art. 5.7.3.4./, proceso simplficado), aplicable
entre otros casos cuando la seccion posee la minma cantidad de
refuerzo transversal sefialada en el Art. 5.7.2.5, y ademds A=/, las
ecuaciones anteriores s€ convierten en:

V. =0.53,[f.b,d, (5.7.3.3-3)
A, d,
V, =—— , cona=90° (C5.7.3.3-1)
S

Con lo gue la resistencia nominal al corte de un elemento de concreto
armado con refuerzo transversal mimmo (proceso simplificado), se pvede
tomar como:

. At d,
V, = 20.53.[f.b,d, +@ e
Donde:
b, = ancho del alma efectivo tomado como el minimo ancho del alma dentro de la

\

altura d, (cm)

d, = altura de corte efectiva (cm)

5 = separacion de los estribos (cm)

B = factor que indica la capacidad del hormigén fisurado diagonalmente de
transmitir traccion

O = dngulo de inclinacién de las tensiones de compresion diagonal (°)

a = angulo de inclinacién de la armadura transversal respecto al ¢je longitudinal (°)

A\ =factor de modificacién por densidad del concreto segin el Art. 5.4.2.8

@ = 0.90 (factor de resistencia por corte)

A, = area de la armadura de corte en una distancia s (cm?)

V.= cortante resistente nominal del concreto (kg)

V.= cortante resistente nominal del acero (kg)

V,= componente de la fuerza de pretensado efectiva en la direccion del corte
aplicado; positiva si se opone al corte aplicado (kg)

Procedimiento simplicado para la_determinacién de B y © en secciones no
pretensadas (Art. 5.7.3.4.1)

Para cimentos de concreto en los cuales la distancia entre el punto de corte
nulo y la cara de la columna, pilar o tabique es menor que 3d, con o sin armadura
transversal, y para otras secciones de hormigdn no pretensado no solicitadas a
traccion axial y gue contienen al menos el refuerzo transversal minmo especificado
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por el Art. 5.7.2.5, o que tienen una altura total menor que 40 cm, se puede
utihzar: B = 2.0, O= 45°

Procedimiento general para la determinacién de By © (Art. 5.7.3.4.2)

A no ser gue se utilicen las disposiciones del Apéndice B5 AASHTO, para
secciones que contengan al menos la minma cantidad de refuerzo transversal
especificada en el Art. 5.7.2.5, el valor de 5 se puede calcular con:

4.6

b= 750e.)

(5.7.3.4.2-1)

Cuando las secciones no contengan al menos la minima cantidad de refuerzo
por corte, el valor de % es:

B= 4.8 > (5.7.3.4.2-2)
(I+750¢,) (39 +5,.)

El valor de 8 en ambos casos puede tomarse como:

0 =29+ 3500¢, (5.7.3.4.2-3)

En las ecuaciones anteriores €, es la deformacion de tension longitudinal neta de la
seccion en el centroide del refuerzo de tension.

(M“+O5N +V —\/‘—A f j
d : U u p ps po

g, =~ (5.7.3.4.2-4)
EA, +EA,.

Nota.- En secciones no presforzadas sin carga axial, la ecvacion anterior se

transforma en:
(o
d, '

g, =— — = (5.7.3.4.2-4)
E.A

S S

El parametro de espaciamiento por agrietamiento s,., s€ toma como:

.38
S5, =5,——— (pulg.) (5.7.3.4.2-7)
2, +063 0
12'<s < &0"
Siendo:
A,. = area del acero de presfuerzo en el lado de tensidn por flexion
A, = area del acero no presforzado en el lado de tension por flexion

= tamafio maximo del agregado (pulg.)

= parametro gue para niveles usuvales de presforzado puede tomarse como O.7f
en membros pretensados y postensados

N, = fuerza axial factorada, positiva en tension y negativa en compresion

a@
fP‘O pu
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[M,| = valor absoluto del momento factorado, no menor que |V -V, |d,

s, = el menor de d, 6 la distancia méxima entre capas del refuerzo para control del
agrietamiento longitudinal, donde el area de refuerzo en cada capa no sea menor
gue 0.003b,s, (ver Fig. 5.7.3.4.2-3 AASHTO), pulg.

V, = fuerza de corte factorada

' s
Zona de.tfﬂmpresmn e A, > 0003b,s,
| por flexidn g
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e
e
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el
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e .

rd F il s s a8
rs ri . e ,j ,J I’ L (R
(@) Elernento sin refuerzo transversol v con (b Flementa sin refuarza transversal pera con
refuerza fongituding! concentrida refuerzo longituding! discribuido

Fig. 3.3 Definicion del parametro de espaciamiento por agrietamiento s,
(Fig. 5.7.3.4.2-3, AASHTO)

3.17 FATIGA

Carga de Fatiga (Art. 3.6.1.4)

La carga de fatiga serd un camién de disefio como lo especificado, pero con una
separacion constante de 9.14 m entre los gjes de 14.52 T. A la carga de fatiga
se le debera aplicar el respectivo incremento por carga dinamica.

Estado Limite de Fatiga (Art. 5.5.3)

La fatiga no necesita investigarse en losas de concreto actuando como tableros
en sistemas multivigas 6 en alcantarillas tipo cajén de concreto reforzado.

Se usara la seccion fisurada cuando la sumatoria de las tensiones debidas a las
cargas permanentes no mayoradas y las tensiones de pretensado en la
combinaciéon de carga de Fatiga |, de por resultado una tensién de traccion mayor

qgue Q&O\/{.

El rango limite de fatiga (AF)y, para barras rectas con f,=4200kg/cm? es:

(AF);, =1825-0.3671,,,) (5.5.3.2-1)
Donde:
(AF);y= rango limte de fatiga (kg/cm?)
o = minima tensidn por sobrecarga resultante de la combinacién de carga de

Fatiga | combinada con la tensidén mas severa debida ya sea a las cargas
permanentes o a las cargas permanentes més las cargas externas
Inducidas por contraccion y fluencia lenta; la traccidon se considera
positiva, la compresion negativa
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3. 18 BARRERAS DE CONCRETO

El propoésito de una barrera de concreto en el caso de una colisiéon vehicular es
redirigir el vehiculo de una manera controlada. La barrera debe ser adecuvada para
resistir el impacto inicial de la colisién y sequir siendo eficaz en la reorientacion
del vehiculo, debiendo por ello cumplir requisitos de resistencia y geometria.

Secciones de barreras junto a cuantias de acero que pueden controlar
colisiones se han desarrollado a lo largo de los afios y se ha demostrado su
eficacia por pruebas de choque.

Los requisitos de resistencia dependen del volumen de camiones vy la velocidad
del trafico previsto. Las fuerzas de disefio y su ubicacién en relacién con la losa
de puente estan dadas en seis niveles segin la Tabla AASHTO A13.2-1.

Cabe destacar que un sistema de barreras y su conexién a la cubierta sdlo se
autoriza después de demostrar que es satisfactorio a través de pruebas de
choque en barreras a escala natural para el nivel de prueba deseado [13.7.3.1].
Si se realizan modificaciones menores a modelos ya probados, que no afectan su
resistencia, pueden utilizarse sin las pruebas de impacto requeridas. Asi mismo es
Importante detallar el acero que se extiende de la barrera a la losa y analizar la
resistencia del voladizo para la transferencia de la carga de choque.

Ndmero de lados aptos para el impacto

En funcidn de su nimero de lados, las barreras se clasifican en simples y
dobles. Las simples tienen una seccidn transversal que presenta un solo
lado apto para el impacto. Las dobles, en cambio, cuentan una seccion
transversal con ambos lados aptos para el impacto.

La barrera simple es un elemento longitudinal y asimétrico que se utiliza
como barrera lateral, al lado derecho de la calzada o en pares opuestos
como separador central. Se ubica a los lados de una via frente a
terraplenes, depresiones o estructuras que signifiquen posibilidad de
colision. Sirven también como proteccidn de los muros de contencion,
revestimento de tineles y barandas de puentes.

Las barreras dobles son elementos longitudinales simétricos que se
utiizan como separador central entre calzadas en vias con doble sentido de
circulacion, al mismo nivel o escalonadas. Estan destinadas a resistir los
choques frontales, que son los causantes del mayor nimero de accidentes
mortales.

Mortero de / 125 125 \ Daveles
B nivelacién : / .
N - Mortero
/ B ; B
- } N
‘ ] ‘ LI =

Fig. 3.4 Barreras dobles ancladas en la calzada
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Fig. 3.5 Barreras dobles ancladas en una losa de puentes

Criterios de capacidad de contencion

En funcién del tipo de vehiculos que son capaces de contener, las barreras
se pueden clasificar en normales y especiales. Estas Ultimas son barreras
cuyo comportamiento frente al impacto ha sido mejorado, con el fin de
garantizar su eficacia ante el impacto de vehiculos pesados.

En el caso de las colisiones severas, es importante definir los dafios que
producen en el conductor y los pasajeros, por efecto de la desaceleracion
qgue se produce, asumiendo diferentes direcciones. Este factor ha sido
estudiado en pruebas desarrolladas en estaciones experimentales, con
diferentes tipos de vehiculos y maniguies en los que se instalan distintos
5Ensores.

En condiciones de trafico simuladas en estaciones experimentales, el
comportamiento de los vehiculos se registra dentro de un valor conocido
como indice de severidad, cuyo limte maxmo es la unidad, que representa
la posibilidad de que los ocupantes no sufran dafos.

La regulacion define las pruebas de chogque a las cuales debe estar
sujeta la barrera. Basadas en las caracteristicas de desempefio, han sido
definidas pruebas caracterizadas por la masa y la velocidad del vehiculo
colisionador, y por el angulo (estandar) correspondiente al 1impacto
vehiculo-barrera.

La regulacion requerida para definir el emplazamiento y el caracter de las
barreras en el sistema vial debe comprender: a) las diferentes magnitudes
de indice de severidad, que pueden ser homologadas de la experiencia
internacional; b) el tipo de trafico de acuerdo con el porcentaje de
vehiculos pesados que se prevén para la via; y c) el tipo de via segin la
norma oficial que las caracteriza, considerando vias extraurbanas y vias
urbanas.
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LA BARRERA TIPO NEW JERSEY

Perfil geométrico

La Norma Técnica Pervana 339.222:2008 Sistemas Viales de Contencién
de Vehiculos, adopta tres perfiles basados en la barrera New Jersey: el
tradicional, el perfil F y el perfil mejorado.

El perfil de la barrera New Jersey, que se aprecia en la figura |, esta
compuesto por tres tramos, cada uno de los cuales tiene una funcion
especfifica en su comportamiento.

El tramo inferior: Es un plano vertical con una altura de 75 £ 10 mm,
medidos a partir del nivel de la rasante (pavimento).

Posteriormente a la colocacidn de una sobrecapa en la via, este tramo
inferior puede incrementarse hasta una altura de |50 mm, sin que por ello
modifique el comportamiento de los vehiculos que chocan contra la barrera.
Sin embargo, hay que tener en cuenta que cualquier reduccion de la altura
de este tramo por debajo de 65 mm puede alterar negativamente su
comportamiento.

Tramo intermedio: Es un plano de transicion localizado inmediatamente
sobre el tramo vertical. Tiene una inclinacién de 55° con respecto a la
horizontal, y unas proyecciones de 250 mm sobre la vertical y de |75 mm
sobre la horizontal. Es conveniente que esté unido al tramo interior
mediante una transicion circular de 200 mm de radio.

Tramo superior: Es un plano que tiene una inclinacion de &4° con respecto
a la horizontal y se prolonga hasta completar los 800 mm de altura de la
barrera sobre el nivel de la rasante. También resulta conveniente que esté
unido al anterior mediante una transicién circular de 200 mm de radio.

5
; 175 _p9 126 56 &
o
R2 N 50
o
5 3 gl 8
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Fig. 3.6 Perfiles de barreras: (a) New Jersey, (b) Perfil Fy (c) Perfil New Jersey
recrecido
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Comportamiento de las barreras New Jersey

Al momento del choque, la rueda frontal del vehiculo se pone en contacto
con la parte vertical, de 7.5 cm de altura, que tiende a frenar y enderezar
el vehiculo.

La rueda asciende por la cara inclinada 55°, y una o ambas ruedas y el
costado del vehiculo son levantados hasta 26 cm por encima de la calzada.
Esta elevacion absorbe la energia del impacto y, equilibra el momento de
vuelco mediante la compresion de la suspension del vehiculo. Con pequefios
anqulos de impacto, esto sucede sin que la carroceria golpee la barrera.

Si la velocidad del vehiculo y el angulo de impacto son suficientemente
altos, la rueda continla ascendiendo por encima del talud de 55° y se pone
en contacto con la parte superior casi vertical de la barrera. Esto completa
el frenado y el encavzamiento del vehiculo, redirigiéndolo al carril contiguo
a la barrera, paralelamente a ésta.

De acuerdo con el esquema de interaccidon vehiculo-barrera, una barrera
con perfil New Jersey que sea adecuvada en términos estructurales
absorbera la energia producida durante el impacto y posteriormente
encauzara al vehiculo. Sin embargo, para que esto se realice de manera
satisfactoria, los parametros de la trayectoria del vehiculo y la disipacion
de energla deben estar dentro de los limtes permisibles para sus
ocupantes.

Mecanismo de absorcién de la energia cinética

Las fuerzas involucradas en el impacto contra una barrera producen una
cantidad de energia cinética relativamente grande y para que el
encauvzamiento del vehiculo sea eficiente, se requiere disipar esa energia
producida haciendo que este absorba la menor cantidad posible, lo que
depende del peso, el angulo de incidencia y la velocidad del vehiculo. Esta
Ultima se puede determinar calculando los componentes en las direcciones
paralela y perpendicular a la barrera.

Suponiendo que durante la colisién no se aplicaran los frenos, en un
encauvsamiento satisfactorio la disipacion de la energia paralela a la barrera
se efectia a través de la fuerza de friccion que se desarrolla por el
contacto del vehiculo con la barrera y de las llantas con el pavimento. En la
mayoria de os disefios de barreras, la carroceria del vehiculo que choca
estara en contacto con la barrera hasta el momento en que éste sea
encavzado.

Sin embargo, para la barrera de concreto y en angulos de incidencia
pequefos, el Unico contacto del vehiculo durante la colision puede ser el
de la llanta delantera del lado correspondiente. Asi, la fuerza de friccion
entre el vehiculo y la barrera se origina en la llanta a medida que ésta sube
y cambia de direccion debido a la menor pendiente del tramo de transicion.
El componente de la energia total perpendicular a la barrera debe ser
absorbido en la retencion del vehiculo. Esto se lleva a cabo a través de la
deformacion elastica y plastica de la barrera, del vehiculo o de ambos. En
un sistema rigido, si la barrera no falla, una cantidad minma de energia es
absorbida por esta; y otra muy pequefa, por el suelo. Por lo tanto, en
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estas condiciones, el vehiculo debe absorber o disipar casi toda esta

energia.

ESPECIFICACIONES DE DISENO PARA BARRERAS DE CONCRETO

Fuerzas de disefio para las barreras para trafico vehicular (A13.2)

La referida Especificacion AASHTO sefiala:

Tabla 3.14 Fuerzas de disefio para las barreras para trafico vehicular

(Tabla A13.2-1, AASHTO)

Fuerzas de disefio y simbologfa Niveles de Ensayo para las Barandas

TL-1 TL-2 TL-3 TL-4 TL-5 TL-6
Transversal #, (N) 60.000 120.000 240.000 240.000 550.000 780.000
Longitudinal £, (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 L; (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 /7 (mm) 685 685 685 810 1070 2290

4
an

[
/T‘la

Fig. 3.7 Fuerzas de disefio en una baranda metalica, ubicacion en altura y longitud de

distribucion horizontal (Fig. A13.2-1, AASHTO)
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Fig. 3.8 Analisis mediante lineas de fluencia de un muro de hormigén por el impacto en
un segmento de muro (Fig. CA13.3.1-1, AASHTO)

G

Fig. 3.9 Analisis por lineas de fluencia de un muro de concreto para el impacto cerca del
extremo en un segmento de muro (Fig. CA13.3.1-2, AASHTO)
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Criterios para Seleccionar el Nivel de Ensayo

* TL-1 — Nivel de Ensayo Uno: Generalmente aceptable para las zonas de
trabajo en las cuales las velocidades permitidas son bajas y para las calles
locales de muy bajo volumen y baja velocidad;

* TL-2 — Nwel de Ensayo Dos: Generalmente aceptable para las zonas de
trabajo y la mayor parte de las calles locales y colectoras en las cuales las
condiciones del sitio de emplazamiento son favorables; también donde se
anticipa la presencia de un pequefio nimero de vehiculos pesados y las
velocidades permitidas son reducidas;

* TL-3 — Nwel de Ensayo Tres: Generalmente aceptable para un amplio
rango de carreteras principales de alta velocidad en las cuales la presencia
de vehiculos pesados es muy reducida y las condiciones del sitio de
emplazamiento son favorables;

* TL-4 — Nwel de Ensayo Cuatro: Generalmente aceptable para la mayoria
de las aplicaciones en carreteras de alta velocidad, autovias, autopistas y
carreteras interestatales en las cuales el trafico incluye camiones vy
vehiculos pesados;

* TL-5 — Nwvel de Ensayo Cinco: Generalmente aceptable para las mismas
aplicaciones que el TL-4 y también cuando el trafico medio diario contiene
una proporcion significativa de grandes camiones o cuando las condiciones
desfavorables del sitio de emplazamiento justifican un mayor nivel de
resistencia de las barandas; y

* TL-6 — Nivel de Ensayo Seis: Generalmente aceptable para aplicaciones
en las cuales se anticipa la presencia de camiones tipo tanque o cisterna u
otros vehiculos similares de centro de gravedad elevado, particularmente
cuando este trafico se combina con condiciones desfavorables del sitio de
emplazamiento.

Barreras de Hormigdn (A13.3.1)

Para las barreras o parapetos de hormigdn armado y pretensado se pueden
utilizar analisis por lineas de fluencia y disefio por resistencia.

La resistencia nominal de la baranda frente a la carga transversal, Rw, se
puede determinar utilizando un enfoque por lineas de fluencia de la siguiente
manera:

* Para impactos dentro de un segmento de muro:

2
RW{ZI&MM@MchLCJ (A13.3.1-1)
2L L, H

La longitud critica de muro en la cual se produce el mecanismo de la linea
de fluencia, L., se deberd tomar como:

cT 2 2 M

c

2
L —Lt+\/(ﬂ | &M, + M) (A13.3.1-2)
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* Para impactos en el extremo de un muro o en una junta:

2
R[ 2 j{MMML] (A13.3.1-3)
2L, -L, H
2
L=k (Ltj o Mo + M) (A13.3.1-4)
2 2 M.

Donde:

F, = fuerza transversal especificada en la Tabla Al3.2-1que se supone
actuando en la parte superior de un muro de hormigén (kg)

H = altura del muro (m)

L. = longitud critica del patrén de falla por lineas de fluencia (m)

L. = longitud de distribucion longitudinal de la fuerza de impacto F, (m)

R,= resistencia transversal total de la baranda (kg)

M,= resistencia flexional adicional de la viga acumulativa con M,, si
corresponde, en la parte superior del muro (kg-m)

M.= resistencia flexional de los muros en voladizo respecto de un eje
paralelo al eje longitudinal del puente (kg-m/m)

M, = resistencia flexional del muro respecto de su eje vertical (kg-m/m)

Para poder ser utllizados en las expresiones anteriores, M. y M, no
deberian variar significativamente con la altura del muro. En otros casos se
deberia realizar un analisis riguroso mediante lineas de fluencia.

Disefio del volado del tablero (A13.4)
Los volados del tablero de un puente se deben disefar considerando
separadamente los siguientes casos de disefio:

Caso de Diseio | : fuerzas transversales y longitudinales especificadas en
el Articulo A13.2 — Estado Limite Correspondiente a
Evento Extremo II.

Caso de Disefio 2: fuerzas verticales especificadas en el Articulo A13.2 —
Estado Limite Correspondiente a Evento Extremo |l.

Caso de Disefio 3: cargas que ocupan el volado, especificadas en el
Articulo 3.6.1 — Estado Limte de Resistencia |.

Tableros que soportan parapetos de hormigdén

Para el Caso de Disefio |, el tablero del puente se puede diseflar para
proveer una resistencia flexional, M., en kg-m/m, que actuando
conjuntamente con la fuerza de traccién T en kg/m aqul especificada sea
mayor que la M, del parapeto en su base. La fuerza de traccion axial, T, se
puede tomar de la siguiente manera:

u (A13.4.2-1)
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donde:

R, = resistencia del parapeto especificada en el Articulo A13.3.1(kg)
L. = longitud critica del patron de falla por lineas de fluencia (m)

H = altura del muro (m)

T = fuerza de traccién por unidad de longitud del tablero (kg/m)

El disefio del vuelo del tablero para las fuerzas verticales especificadas en
el Caso de Disefio 2 se debera basar en la porcidon del tablero en voladizo.

Transferencia de Corte en las Interfases — Corte por Friccidn (Art. 5.7.4)

Se debe considerar la transferencia de corte en la interfase en un plano
dado por: una fisura existente o potencial, una interfase entre diferentes
materiales, o una interfase entre dos hormigones colados en diferentes
momentos.

La resistencia nominal al corte del plano de interfase se debe tomar como:

V. =cA, +p|Af, +P.] (5.7.4.3-3)

La resistencia nominal al corte utilizada en el disefio no debera ser mayor
qgue el menor valor entre los siquientes:

V, KA (5.7.4.3-4)

I'c” Yev

6 bien

V. =K A, (5.7.4.3-5)
donde:

V, = resistencia nominal al corte (kg)

A., = érea del hormigon que participa de la transferencia de corte (cm®)

A, = érea de la armadura de corte que atraviesa el plano de corte (cm?)

f, = tensién de fluencia de la armadura (Kg/cm?)

c = factor de cohesion especificado en el Articulo 5.7.4.4 (kg/cm?)

M = coeficiente de friccion especificado en el Articulo 5.7.4.4

P, = fuerza de compresion permanente neta normal al plano de corte; s la
fuerza es de traccion P, = 0,0 (kg)

f. = resistencia especificada del hormigén mas débil a 28 dias (kg/cm?)

K, = fracciéon de la resistencia de concreto disponible para resistir el corte
de la interface, seqin el Art. 5.7.4.4

Ke= resistencia al corte de la interface limte especificado en el Art.
5.7.4.4 (kg/cm?)

<

La armadura para el corte en las interfaces entre hormigones de losas y
vigas puede consistir en barras individuales, estribos de miltiples ramas o
las ramas verticales de una malla de alambre soldada. En el caso de las
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vigas, la separacion longitudinal entre filas de barras de armadura no
debera ser mayor gque 60cm.

El drea minma de refuerzo por corte en la interface, siendo b,=ancho de la
nterfase, es:

A, > 35f2‘9v e /m] (5.7.4.2-1 y C5.7.4.2)

Y

En el caso de una losa de concreto vaciada sobre una superficie de viga de
concreto lmpia, libre de nata, A; minma no necesita exceder el menor valor de la
cantidad determinada segin la ecuacion anterior y la cantidad requerida para
resistir |1.33V /@ determinada al usar la Ec. 5.7.4.3-3

Cohesién y Friccién (Art. 5.7.4.4)

Para el coeficiente de cohesién, c, y el coeficiente de friccion, H, se
deberan tomar los siguientes valores:

Para una losa de concreto vaciada sobre una superficie de viga lmpia,
libre de nata, con una superficie rugosa de 6 mm de amplitud:

c = 20 kg/cm?

M= 1.0

K=0.3

Ko = 127 kg/cm? para concreto de peso normal

= 91| kg/cm? para concreto de peso ligero
* Para concreto de peso normal vaciado de forma monolitica:

c = 28 kg/lcm?
M= 1.4
Ki=0.25

Ko = 105 kg/cm?
* Para concreto ligero vaciado o no de forma monolitica sobre una
superficie de concreto limpia, libre de nata, con una superficie a la cual
se le ha introducido una rugosidad intencional de 6 mm de amplitud:

c = 17 kg/lcm2
M= 1.0
Ki=0.25

Ko = 70 kg/cm?
e Para concreto de peso normal vaciado sobre una superficie de concreto
limpia, libre de nata, con una superficie a la cual se le ha introducido una
rugosidad intencional de 6 mm de amplitud:

c = 17 kg/lcm2
M=1.0
Ki=0.25

Ko = 105 kg/em?
e Para concreto vaciado sobre una superficie de concreto limpia, libre de
nata y sin rugosidad intencional:
c = 5 kg/em?
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M =0.6
K,=0.2
Ko = 56 kg/ecm?

e Para concreto anclado a acero estructural laminado con conectores de
cortante & barras de armadura, donde todo el acero en contacto con el
concreto esta lmpio y libre de pintura:

c = 1.76 kg/cm?

M =0.7

K,=0.2

Ks = 56 kg/cm?
Para las ménsulas, cartelas y resaltos horizontales tipo viga, el factor de
cohesion, ¢, se debera tomar 1gual a O,0.
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PROBLEMAS

FROBLEMA 3./ Disefiar una losa de puente simplemente apoyada de 8.0m de
longitud, con armadura principal paralela al trdfico y la seccion transversal que se
muestra. Utilizar concreto f,= 280kg/ent y f,= 4200kg/cn’. La carga viva a utilizar
es HL-93.

>
8y

— e

777,

JF

Lluz = .00 m L
7

;F%eéoo kg/m Asfalto 2" f = 600 kg/m

40, 7.60 140
“ i
840 m

SECCION TRANSVERSAL
Fig. 3.10 Puente tipo losa a disefiar
Solucion. -

A) Pre-dimensionamiento

_ | 25+ 3)

- (Tabla 2.5.2.6.3-1)
30

.2
_ 28+ 5 uan
30

Tomamos t = 0.45 m

B) Disefio de franja interior (I .Om de ancho)

B. ) Momentos de flexién por cargas

Carga muerta (DC):

Wees = 0.45m x | .Om x 2.4 T/m> = .08 T/m

Wol®  1.08(8)°
5} 8

=8.64 T-m

Mpc =
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Carga por superficie de rodadura (DW):

Waio- = 0.05m x |1.0m x 2.24T/m3 = O.1 | 2T/m

Wopl®  0.112(8)°
& &

=0.90 T-m

Mow =

Carga viva (LL):

De la Tabla A2.1, APENDICE A2.2, para carga HL-93, y con la consideracion
de carga dinamica (33%) en estado limte de Resistencia I:

Myt = 59.19T-m  (a 0.30m del centro de luz. Sin embargo, ain cuando no
ocurre en el centro como en el caso de las cargas anteriores,
utihzaremos de modo conservador este momento).

Siendo la luz del puente L=6m > 4.6m, el ancho de faja E para carga viva es
aplicable (Art. 4.6.2.1.2). El momento se distribuye en un ancho de faja para

carga viva E:

Caso de 2 6 mas vias cargadas:

W
E=2.1+0. 12 LW, = N (4.6.2.3-2)
L

siendo:

L, =lvzreal <186m = &m
W, = ancho real <18m (2 6 mas vias) = 8.4m
W,= ancho real < 9m (para | via) = 5.4m
W = ancho total = 8.4m
N.= nimero de vias; en general la parte entera de la relacion
w/3.6, siendo w el ancho libre de la calzada (Art. 3.6.1.1.1)
=7.6/3.6=2

E=2.140.12.6x86.4 = @m

E=3.086mz<4.20m

Caso _de una via cargada: (incluye el factor de presencia miltiple,

C4.6.2.3):

E=0.25+0.42, /LW, (4.6.2.3-1)
E=0.25+0.42./8x8.4

E=3.69m

El ancho de faja critico es E= 3.08m

59.197T -
My oy = Wmm =19.22 T-m/m
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B.2) Resumen de momentos flectores y criterios LRFD aplicables (Tabla 3.4.1-1)

MOMENTOS POSITIVOS POR CARGAS (FRANJA INTERIOR)

Carga M(+) T-m 04
Resistencia | Servicio | Fatiga |
DC 8.64 .25 .0 @)
DW 0.90 .50 .0 @)
LL+IM 19.22 .75 .0 .5
Resistencia |: U =n[l.25DC+ | .50DW+ | .75(LL+IM)]
Servicio |: U = n[l.ODC+ | .ODW+ | .O(LL+IM)]
Fatiga I: U = n[I.50(LL+IM)]
B.3) Calculo del Acero
Para el Estado Limte de Resistencia I, con n= npngn,= 1| :
M, =n[1.25 Mpe + .50 Mpy, + .75 M 1im) (Tabla 3.4.1-1)

= 1.25(86.64) + 1.50(0.90) + 1.75(19.22) = 45.79 T-m

As principal paralelo al trafico

Utilizando As & 17 y recubrimento r= 2.5cm (Tabla 5.10.1-1)

0.45m

Fig. 3.11 Peralte efectivo para el acero principal
s=25+25% 5770

d= 45cm - 3.77cm = 4] .23cm

M 45.79x1 0°

As = ’ = = 31.49cm?
af,(d - 2y 0.9x4200(41.23-2)
2 2
At
gz Doy Ax4200  _ 5 54cm
0.85f.b  0.65x280x 00
La separacion seré: s = > 10 _ O.16m
31.49

USAR 1Z1” @ O.16m

Ahora, como c=2a/f,=5.54cm/0.65=6.52cm
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@=0.65+0.I B(dt—lj <0.9 (5.5.4.2-2y Fig. C5.5.4.2-1)
c
@:o.e5+o.|5(‘“'23m—lj=1.45 >0.9
6.52cm

Luego, @=0.9 como lo supuesto.

As maximo
Las actuales disposiciones AASHTO LRFD eliminan este limite.

As minimo (Art. 5.6.3.3)
La cantidad de acero proporcionado debe ser capaz de resistir el menor valor
de M.y 1.33M,:

ayM, = 1. 1.9 = 1. l(33.63k@/cm2)(33,7500m3) = 12.49T-m
Siendo:

f =2.01.[f kg/em® =2.01-/280 = 33.63kg/ e’
S = bh?/6 = 100(45)%/6 = 33,750 cm®

b) 1.33 M,= 1.33(45.79T-m) = 60.90T-m

El menor valor es 12.49 T-m y la cantidad de acero calculada (31 A49¢cm?)
resiste M,=45.79T-m > 12.49T-m OKI

As de distribucidn

%="> < 50% (Art. 9.7.3.2)
5

% =22 _)9%
NE)

AS e = 0.19(31.49¢cm®) = 5.98cm”

Utilizando varillas (35/87, la separacion sera: s = 528 =0.33m

USAR 135/8” @ 0.33 m

As de temperatura
_0.18bh

= C
stemp 2(]9 + h)

m® /m (5.10.6-1)

_0.18(840)(45)
stemp 2(840 + 45)

= 3.84cm’ /m (total en cada direccién, por cara)

Ademas: 2.33cm” /m <A <|2.70cm/m (5.10.6.2)

stemp
) ) .29
Utilizando varillas & 1/27, la separacion sera: s = 384 0.33m
Snsx = 3t = 3(0.45)= 1.35m (Art.5.10.6)
Snsx = 0.45m OK (Art.5.10.6)

USAR 1D1/2” @ 0.33 m
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Nota.- El acero de temperatura se colocara, por no contar con ningin tipo de
acero, en la parte superior de la losa, en ambos sentidos, y en las partes
laterales.

B.4) Revisién de fisuracidn por distribucidon de armadura (Art. 5.6.7)

Para el acero principal positivo (direccion paralela al trafico):

Momento actuante
Usando la seccion agrietada y una franja de O.16m de ancho, para el disefio por
estado limite de Servicio |, siendo n= npngn,= 1| :

M, =n(l.OMye +1.OMp,, +1.OM, 1) (Tabla 3.4.1-1)
M, = 1.0(1.0x5.64+1.0x0.90+ | .Ox19.22)

M, = 28.76 T-m/m

Para un ancho tributario de O. | 6m:

M, = (25.76 T-mym) (0. 16 m) = 4.60T-m

45 cm

1D1'"@0.16
@ ¥/. Idc

| 6 cm

Fig. 3.12 Franja de losa utilizada

Ubicaciéon del eje neutro:

E, =2.04X10° kg/em? (5.4.3.2)
E. =15,300./f, =15,300/280 =256,018 kg/c?  (C5.4.2.4-3)

E. 2.04XI0° kg/cm®

E. 256018kg/cm’

(o}

c

d. =recub + ?
2

d. =2.5cm+ o4

cm

d. = 3.77cm
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|6 cm
. /Btfc C
g B3t
- e o BN
d=i41.23
41.23-y 45 cm s
(+)
ﬁb; T
— 3.77 (fs/n)
—f— —
121'"@0.16

Ast=56x5.10cm2=40.8cm?2

Fig. 3.13 Determinacién de la posicién del eje neutro
Area de acero transformada:
A, = relacién modular x drea de acero = 8(5.10 cm?) = 40.8 cm?
Momentos respecto del ¢je neuvtro para determinar y:
|6y (y/2) = 40.5(41.23-y)
y = 12.17cm

Esfuerzo del acero bajo cargas de servicio

El brazo jd entre las cargas es:

2.1
Jd=d*é=4| .zscm;m=37.l7cm

Luego, el esfuerzo del acero es:

M, _ 4.60X0°

S

f, = = = 2,427 kg/cm® < 0.6F, = 2520kg/cm’
(DA, (37.17)5.10)

Separacidn maxima de la armadura

125,000,

= e oy 5.6.7-1
S B.L c (5.6.7-1)
d .
B. =1+ =1+ 577 =1.13 (5.6.7-2)
0.7(h—d,) 0.7(45 ~3.77)

Siendo acero de fondo, con .= 1.00 (condicion de exposicion Clase |):
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__!25000y, ,, _125000(.00)
e B.f. < 1.13(2,427)

—2(3.77)=38cm > 6ecm OKl

C) Disefio de franja de borde

C. 1) Ancho de franja para bordes longitudinales de losa

Segin el Art. 4.6.2.1.4b, el ancho efectivo E,,.. €n bordes longitudinales se
toma como la sumatoria de la distancia entre el borde del tablero y la cara
interna de la barrera, mas 0.30m, mas un cuarto del ancho de faja E ya
especificado. E,. . no debera ser mayor que E/2, ni | .&50m.

0.5F 0.5P

(camion 6 tandem)
40 .30 .60

4
\ } (carga de via)
[ A AN

3.00

N -

EN

E=1.47m

borde

Fig. 3.14 Ancho efectivo de borde

Con E=3.08m tenemos:

3.08
Erorge = 0.40m +0.30m+ — "

<(3.08m/2) 6 1.80m
Erorge =1 47m <1.54m

Erorge =1.47m

C.2) Momentos de flexion por cargas (franja de |.0Om de ancho)

Carga muerta (DC):

Wi, = 0.45m x |.Om x 2.4 T/m*> = .08 T/m
El peso de la barrera se asume distribuido en E,..:
Wparrera — OGOOT/ ' 47m =0.4 IT/m

Wpe = 1.08T/m + 0.41T/m = 1.49T/m

wocl” _1.49(8)°

=11.92T-m
5

Mpc =
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Carga por superficie de rodadura (DW):

Woior = 112 kg/m(1.47m - 0.40m) /1.47m = 82kg/m

W olf  0.082(8)°
& &

Moy, = ~0.66T-m

Carga viva (LL):

Para una linea de ruedas de tandem (critico) y una porcion tributaria de la carga
de via de 3.00m de ancho, de la Tabla A2.1, APENDICE A2.2 con la
consideracion de carga dinamica (33%) en estado limite de Resistencia |:

My oy = [O.5x38.8 Tmx| .33 + 7,57%(0'30”‘ hl 0'77mﬂ/| A7m
3.00m

My = 19.39T-m

C.3) Resumen de momentos flectores vy criterios LRFD aplicables (Tabla 3.4.1-1)

MOMENTOS POSITIVOS POR CARGAS (FRANJA DE BORDE)

Carga M(+) T-m 04
Resistencia | Servicio | Fatiga |
DC I'1.92 .25 .0 o)
DW 0.66 .50 .0 o)
LL+IM 19.39 .75 .0 .50

Resistencia I: U = n[|.25DCH+ | .50DW+ | .75(LL+IM)]
Servicio |: U =n[l.0DC+ | .ODW+ | .O(LL+IM)]
Fatiga I: U = nll.50(LL+IM)]

C.4) Caleulo del Acero

Para el Estado Limite de Resistencia |, con n= npngn,= 1 :
M, =n[1.25 Mpec + .50 Mpy, + 1.75 M1l (Tabla 3.4.1-1)
= 1.25(11.92Tm) + 1.50(0.66Tm) + 1.75(19.39Tm) = 49.62T-m

As principal paralelo al trafico

Utilizando As & 17 y recubrimento r= 2.5¢cm (Tabla 5.12.3-1)

Q

0.45 m

Fig. 3.15 Peralte efectivo para el acero principal
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2.54

z=2.5+ =3.77cm

d= 45cm - 3.77cm = 41 .23cm

5
Ao = M, _ 49.62x10 — 34 50cm?

o, (d - g) 0.9x4200(41.23 )

AT A
a= Y= » 4200 =6.07cm
0.85fb  0.85x280x OO
La separacion sera: s = > 10 =0.14m
34.50

USAR 11" @ O.14m

También, como c=a/f,=6.07cm/0.65=7. 1 4cm

@ =065+0. 5(dt—|) <0.9 (5.5.4.2-2 y Fig. C5.5.4.2-1)
C
®:0.65+O,I5(4]'23cm—l)=1,37 > 0.9
.1 4cm

Luego, @=0.9 como lo supuesto.

As maximo
Las actuales disposiciones AASHTO LRFD eliminan este limite.

As minimo (Art. 5.6.3.3)
La cantidad de acero proporcionado debe ser capaz de resistir el menor valor
de M,y 1.33M;:

a)M, = 1.11.5 = 1.1(33.63kg/cm?)(33,750cm’®) = 12.49T-m

Siendo:

f =2.01.[f kg/em® =2.01-/280 = 33.63kg/cn’
S = bh*/6 = 100(45)%/6 = 33,750 cm®

b) .33 M,= 1.33(49.62T-m) = 66.26T-m

El menor valor es 12.49 T-m y la cantidad de acero calculada (34.50¢cm?)
resiste M,=49.62T-m > |2.49T-m OKl

As de distribucidn

% =— =< 50% (Art. 9.7.3.2)
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%= "> —19%

&
AS epar = O. 9(34.50cm?) = 6.56¢cm?

Utilizando varillas @5/6”, la separaciéon sera: s = 6256 =0.30m

USAR 185/8” @ 0.30 m
Nota.- Por faclidad en el colocado se unformizara este resultado con el
obtenido para la franja interior (105/8” @0.33m), adoptandose |05/8” @
0.30 m.

C.5) Revisién de fisuraciéon por distribucidn de armadura  (Art. 5.6.7)

Para el acero principal positivo (direccion paralela al trafico):

Momento actuante
Usando la seccién agrietada y una franja de O.14m de ancho, para el disefio por
estado limite de Servicio |, siendo n= ngngn,= | :

M. =n(l.OMye +1.OMpy, +1.0M, ) (Tabla 3.4.1-1)

M. = 1.0(1.0x] .92+ 1.0x0.66+ | .Ox19.39)
M. = 31.97T-m/m

Para un ancho tributario de O. | 4m:

M, = (31.97T-m/m) (O. 14 m) = 4.48T-m

45 cm

1@ 1"@0. 14
@ ¥/g Idc

|4 cm

Fig. 3.16 Franja de losa utilizada

Ubicacion del eje neutro:

E, =2.04X10° kg/em? (5.4.3.2)
E. =15,300./f, =15,300/280 = 256,018 kg/cm®  (C5.4.2.4-3)

E.  2.04XI0° kg/cm® _

E. 256018kg/cn?

(o3
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%
d, =recub+ —
2
2.54
d.=2.5cm+ cm
d. = 3.77cm
4 cm
Y -
- e ) ENC ]
d=@1.23
41.23-y 45 cm ¥
(+)
e | T
3.77 (fs/n)
“D; ﬂL
121'@0. 14

Ast=8x5.10cm2=40.6cm?

Fig. 3.17 Determinacion de la ubicacion del eje neutro

Area de acero transformada:
A., = relacién modular x drea de acero = 8(5.10 cm?) = 40.8 cm

2
Momentos respecto del ¢je neuvtro para determinar y:

4y (y/2) = 40.5(41.23-y)

y = 12.55¢cm

Esfuerzo del acero bajo cargas de servicio

El brazo jd entre las cargas es:

Jd:d—ézﬁrl .23cm—'2"25“”=3e.95cm

Luego, el esfuerzo del acero es:

5
f_ = M, __440X0° _ 2,377kg/cm® < 0.60F, = 2520kg/cmt”
(A,  (36.95)5.10)

f. = 2,377kg/cm?

Separacidén maxima de la armadura

125,000y,
= —2d (5.6.7-1)

S —
max Bﬁfﬁa c



127
FUENTES MSc. Ing. Arturo Rodriguez Serquén

d .
B. =1+ SR =1.13 (5.6.7-2)

0.7(h—d.) 0.7(45 —3.77)

Con 7.=1.0 (condicion de exposicion Clase |1):

_ _l25000y, ,, _125000(.00)
e B.1. < 1.13(2,377)

—2(3.77)=39cm > | 4cm OKl

D) Fatiga

D. ) Carga de Fatiga
Se calcula con un camidn de disefio ocupando una sola via, con una separacion
constante de 9.14m entre los ejes posteriores de 14.52T (Art. 3.6.1.4). No
se aplica el factor de presencia miltiple (Art. 3.6.1.1.2) y se considera el factor
de impacto IM=0.15 (Tabla 3.6.2.1-1).

¢

1452 T 146271 3.63T

l 9.14m 4.27 m [

Mmax

' ,
i

4.0m 4.0m 7

I~

Fig. 3.18 Posicidn critica del camidn de fatiga para el momento flector

v, = Lo 14.52T(8.0m) _ o ot
4 4

Moy =1.15x29.04Tm=33.40Tm (6 usar Tabla A2. 1, APENDICE A2.2)
Para el Disefio por Fatiga |, n= npngni= 1.
Luego:
M. =n(.75M ) =1.75M 1im (Tabla 3.4.1-1)

Considerando el ancho efectivo para una sola via cargada E=3.69m:

M, = (1.75x33.40Tm) / 3.69m = | 5.84T-m/m



1256
FUENTES MSc. Ing. Arturo Rodriguez Serquén

D.2) Seccidn fisurada

Se utiliza la seccién fisurada si la suma de esfuerzos debido a cargas permanentes
no mayoradas mas la combinacién de carga de Fatiga |, da por resultado una

tension de traccién mayor que o,ﬁoxﬂ (Art. 5.5.3):

foe = o.&o\ﬁ kg/cm® = 0.804/280 kg/ cm® =13.39kg/ cnt

Esfuerzo debido a cargas permanentes no mayoradas mas la combinacion de carga
de Fatiga | en una franja interior:

Mte = Mpc+Mpyw+Me,
My = 8,64 T-m +0.90 T-m +15.84 T-m = 25.38T-m

.. 25.38x10%kg-
po= M 295540 9= _ 75.20kg/cm?
5 33,750cm

Como f,. = 75.20kg/cm® > |3.29kg/cm®, se usara la seccién agrietada.

D.3) Venficaciéon de esfuerzos (franja interior)

Esfuerzo en el refuerzo debido a la carga viva

Con A, =1¢I'@0.16m=5.10cm® /O.16m = 31.88cm? /m

2.1
Jd=d —é =4 .23cm370m = 37.17cm(ver revision agrietamento)

e Mo 15.84x 0°
COALGd) (31.88)(37.17)

=1,337kg/cm®

Esfuerzo en el refuerzo debido a la carga permanente

_ Mociow _ (8.64 +0.90)x O°

oL = = 805 kg/cm’
A.()d) (31.886)(37.17)

Rango maximo de esfuerzo

El esfverzo mimmo es el esfuerzo por carga viva minmo combinado con el
esfuerzo por cargas permanentes:

fm =0 + 805 kg/cm® = 805 kg/cm®

El esfuverzo maxmo es el esfuerzo por carga viva maximo combinado con el
esfuerzo por cargas permanentes:

f |,337kg/cm® + 805kg/cm® = 2,1 42kg/cm®

max
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El rango maximo de esfuerzos es: f = f,,, —f... = 1,337kg/cm”
El rango limite es: fe =1L826-0.3671,, (5.5.3.2-1)

luego: £, =1,828—0.367(805)=1533 kg/cm® >1,337kg/cm’ OKl

/’ As temp /2" @ O0.33 m

I e I
0.45 m
AL o ““““‘Bj
=0

T As distrib. As princ: |"@ O.16m
58" @ 0.30 m (enbordes: 1" @ O.14 m)

! i

i Luz = .00 m ’

Fig. 3.19 Distribucion del acero en el puente losa

FROBLEMA 3.2 Disefiar un puente viga simplemente apoyado de [2.00 m de
longitud, dos vias. Utilzar concreto fe= 280 kglent y fy= 4200 kg/ent. El vehiculo
vsvario es HL-93.

A B
luz = 12.00 m L
’ 1

Fig. 3.20 Luz libre del puente viga a disefiar

Solycion. -

Se propone la siguiente seccion transversal, constituida por una losa apoyada sobre
cuatro vigas, distancia entre gjes de vigas S’= 2.10m, voladizos de aproximadamente
0.45'=0.64m=0.8625m, y barreras de concreto con perfil tipo New Jersey con un
area en su seccién transversal= 2028.75cm2 (C.G. a O. 1 3m de la cara vertical):

| 3.60 3.60 |
Y:‘, 13 ‘ ‘
ET.G. ﬂ ﬂ Asfalto 2"
t
(<Carteas 9'x6" f
. /\
375{ ,‘:J 15 l— L] Diafragma L
ot id .. pmee
0.625 S5'=2.10 ‘ 2.10 ‘ 2.10 ‘ 0.825
! ! !
7.95m

Fig. 3.21 Seccion propuesta del puente tipo viga
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I) DISENO DE LA LOSA (As principal perpendicular al trafico)

A) Pre-dimensionamiento de losa

Ancho de la viga

Siendo:
S’ = espaciamiento entre gjes de vigas = 2.10m
L = luz del puente = | 2m

b=0.0157J5 L (Contiuos Concrete Bridges, PORTLAND CEMENT ASSOCIATION)
b=0.0157/2.10 x12=0.27m. Adoptamos b = 0.30 m

Espesor de losa

e [n tableros de concreto apoyados en elementos longitudinales:

tan= 0.175m (Art. 9.7.1.1)

e [n voladizos de concreto que soportan parapetos o barreras de concreto, el

espesor minimo de losa es:

taun= 0.20m (Art. 13.7.3.1.2)

e Tenendo en cuenta las disposiciones sobre el espesor de la losa
uniformizamos con t = 0.20m.
B) Criterios LRFD aplicables (Tabla 3.4.1-1)

Resistencia |:
Servicio |:

U
U

=n[(1.25 6 0.9)DC+(1.50 6 0.65)DW+ | .75(LL+IM)]
= n[1.0DC+ | .ODW+ | .O(LL+IM)]

Conforme al Art. 9.5.3, no es necesario investigar el estado de fatiga en tableros
de concreto sobre vigas miltiples.

C) Momentos de flexién por cargas

| 3.60 3.60 |
any [ [eds
bacrera | 2:2/% ﬂ Asfalto 2"\ arrera
It
—
artelas 9'x6" ‘
" A
EJ 15 L L] Diafragma L
i3_75l_p? b b=.25
.30 |l
| 0.825 L=2.10 | 2.10 | 2.10 | 0.825 |
! ! ! ! !
0.4L
E A iT B C D G
T
7z . Z 7z

Fig. 3.22 ldealizacion de la losa para el calculo
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C.l) Momentos de disefio

Momento negativo

Sabiendo gue la carga que determina el disefio es la carga viva (LL+IM), antes que
las cargas DC y DW significativamente menores, calcularemos el momento negativo
en el apoyo interior B para franjas de losa de | m. El célculo del momento negativo
en los apoyos externos se realizara posteriormente al calcular el volado.

Momento positivo

La carga que determina el disefio es la carga viva (LL+IM), antes que las cargas DC
y DW significativamente menores. El maxmo momento positivo por carga viva ocurre
en los tramos AB 6 CD, a O.4L de un apoyo exterior (L es la longitud de tramos),

en una seccién tal como F. En base a esa seccidn se realizara el disefio para
momento positivo en franjas de losa de | m.

| . Carga Muerta (DC):

Peso propio de losa: w,,., = 0.20m x |.0Om x 2400 kg/m3 = 480 kg/m

Peso de barreras: Poarrera = 0.202875 m2 x | .Om x 2400 kg/m3 = 487 kg
(aplicado en x=0.13m)

Resolviendo la losa continua sobre cuatro apoyos (programa SAP2000) se

tiene:

0.13 58;187kg ’Za:engg 013

'_ 480 kg/m @

RN EEE NIRRT

E /K G

| 0.825m 2.10m | 2.10m [ 2.10m ~0.825m
N 0.1&15 z

-5@1 .;%2

. -9229kg-m gy 33 52 56 T
> Y

R F o R

0.4L=0.84m

Sé 13.04
=

140

Fig. 3.23 Diagrama de momentos en losa por cargas DC

Momentos negativos: El Art. 4.6.2.1.6 especifica que para el momento
negativo y cortante en construcciones monoliticas de concreto se puede tomar
la seccidn de disefio en la cara del apoyo. Tomamos entonces con respecto al
apoyo B, los siguientes resultados del diagrama de momentos:
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Mpc =-113.04kg-m=-0O.11 T-m (en el ¢je B)
Mocoq = -60.33 kg-m = -0.08 T-m (cara 1z9. de B)

Mpocger = -52.56 kg-m = -0.05 T-m (cara der. de B)

Momento positivo: Del diagrama de momentos se tiene para la seccion F (x =
0.4L):

Mpe = -92.29 kg-m = -0.09 T-m

En la mayoracion de cargas para el estado limte de Resistencia |, a este Oltimo
valor por ser negativo lo multiplicaremos por 7y = 0.9, para obtener en la
combinacién de cargas el maximo momento positivo.

2. Carga por superticie de rodadura (DW):

Asfalto: w,i,» = 0.05m x |.Om x 2240kg/m3 = | | 2 kg/m
0.375 0.45 045 0.375
*—r 4 Asfalto: 112kg/m —r—

E A B C

1] G
L 0.825m ] Z2.10m 2.10m ] 2.10m L 0.825 m l
T T _I__l_ T " |
a5 15
47, Dﬂ(g m AF |]3kg m
1.34kg-m -30. 3"‘9*“ -3292kg-m A1.34kg-m
TN 9 Pl
A \._____|_L/f’ L ~J10 1. @) A
E A +33.65Kg-m G
o4dL
0.84m

Fig. 3.24 Diagrama de momentos en losa por carga de superficie de rodadura DW

Momentos negativos Del diagrama de momentos:

Mpy = -47.03 kg-m = -0.05 T-m (en el ¢je B)
Mow,.q = -30.37 kg-m = -0.03 T-m (cara 1zg. de B)
Mowger = -32.92 kg-m = -0.03 T-m (cara der. de B)

Momento positivo Del diagrama de momentos:

Mow = +33.65 kg-m = +0.03 T-m (en seccién F)
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3. Carga Viva y efecto de Carga Dindmica (LL+IM):

3.1) Momentos negativos

METODO A: Proceso Analitico

Haciendo uso de la linea de influencia para momento flector en el apoyo B (ver
Fig. A2.4, APENDICE A2. I') calculamos el momento por carga viva en la seccion
de maximo momento negativo (apoyo B) colocando los ¢jes de carga de camidn
en posiciones criticas:

- 4
Tramo EA (-0.825m < x < 0) Mg :_EX
Tramo AB (O < x<2.10m) Mazﬂf—i
1323 I'5
Tramo BC (2. 10m < x < 4.20m) Mg :—@Pﬂ-gx2 46 +%
1323 7 |5 25

Tramo CD (4.20m < x £ 6.30m) Mg = ———x

— 21
Tramo DG (6.30m < x < 7.125m) Mg =— —+
15 50
El'mitE por barrera Limite por barrerm
0375 a5
T
i P2=7.26T Pr2=7.26T Min=58)
1.21m 1.2 m Jdm 10.375,
¥ 180 m [Min: 1.20m 180 m ‘
Pra=726T Pr2=726T ‘
) . 0%Mm  AM8m s
| | ®
+0.001 6]
E A Dw
0216
l 0.825m l L=2.10m l L=2.10m l I=}.10m ll].ﬂz‘jm 1
T T ] T T T

Fig. 3.25 Linea de influencia del momento flector en el apoyo B y posiciones
criticas del camion estandar
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Para un carril cargado, y afectado del factor de presencia miltiple m (Art.
3.6.1.1.2):

M(-) = [7.26T(-0.216m)+7.26T(-O0.166m)] | .2= -2.77Tm x 1.2=-3.33Tm
Para dos carriles cargados:

Tal como se aprecia en la gréfica, el caso no es critico por la presencia de
ordenadas positivas.

El ancho de franja en que se distribuye es:
E(-) = 1.22+0.25 S° (Tabla 4.6.2.1.3-1)
= 1.22+0.25(2.10)= |.75m

Entonces, el momento negativo critico en B, includo el efecto de carga
dinémica y el ancho de franja es:

3.33
Ma (=)L +im s x1.33 = -2.53Tm
Conociendo la posicion de cargas que genera el maximo momento negativo en
B, calculamos también los momentos en la cara de la viga a la 1zquerda vy
derecha resolviendo la losa hiperestatica apoyada sobre las cuatro vigas

(SAP2000):
Pi2=7.26T F/2=1.26T
| 1.Mm 180m
E TA B C D G
A A A A
| 0825m | 2.10m | 210m L 2.10m L 0.823m l
T T T T T
1515 |
2.75Tm
A.93Tm A~1.99Tm
0.66Tm
¢ AE T
) A ) ' k)
E A B C D g
+2.4Tm +{.90Tm
10617
Fig. 3.26 Diagrama de momentos en la losa debido a la posicidn critica del camon
estandar
De donde se obtiene:
I.2xl.
M) = —2.75><'X7L:)33 =-2.51Tm (en el ge B, similar a -2.53Tm

valor obtenido con la linea de influencia Mg)



135

FUENTES MSc. Ing. Arturo Rodriguez Serquén
I.2xl.
MO+, og = =1 .93><X733= —1.76Tm (cara 1zq. de B)
l.2xl.
MG)wem, ger= =1 -99XX733 =—1.81Tm (cara der. de B)

METODO B: Uso de la Tabla A4- | (AASHTO LRFD)

Para 5= 2. 10 m:

En el eje del apoyo B: MO = 267800™" _ 5 731M
mm m

N mm Tm

En cara de viga (2 O.15m):  M(-) 4= 19580——~ =-2.00-—
mm m

METODO C: De momentos correqidos (ver APENDICE A3. 1)

Utilizamos la linea de influencia de la reaccién en el apoyo B (Ver Fig. A2.6,
APENDICE A2. | para su construccion):

Tramo EA (-0.8625m < x < 0) Rg = ;x
. 200
Tramo AB (O < x < 2.10m) RB=—7X3+E
3087 21
TramoBC (2. 10m < x < 4.20m) Re :@x3—@x2+%x—é
926 | 1 47 21 5
Tramo CD (4.20m < x < 6.30m) Re =—@X3+@X2—@X+@
926 | 49 21 5
_ 4 ¢
Tramo DG (6.30m<x<7.125m) Rg = —x——
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Limite por barrerm Limite por barrera
1375 A5
! P2=F 26T P2=1.26T (Min:.60)
1.21m 1.20m 074 | .75 l
180 m {Min: 1.20m] 180 m I

PF/2=1.26T Pi2=f.26T

+1.000

0807 /—

[G5]

E il D “
O B .004 0 0.054 4
L I B -
T I I
0.825m L=210m 1=2.10m J L=2.10m l 0825m l
| I 1 |

Fig. 3.27 Linea de influencia de la reaccién en el apoyo B y posicion critica del
camion estandar

Usando respectivamente las lineas de influencia de momento flector y reaccién
en el apoyo B, y la Ecvacién 2 del APENDICE A3. |, determinamos el momento
en la cara del apoyo con:

RB,

M, = Mg, + (Ecuacién 2, APENDICE A3. 1)

Para un carril cargado:

M, = momento negativo de disefio ajustado para carga viva
Mo= momento negativo en el apoyo usando cargas de rueda concentradas.
Este valor lo calcularemos usando la linea de influencia de Mg
= 7.26T7(-0.216m)+7.26T(-0. 1 66m) = -2.77T-m
R = reaccién del apoyo debido a cargas de rueda concentradas. Este valor
lo calcularemos usando la linea de influencia de Rg
= 7.26T7(0.807)+7.26T(0.657) = 10.63T (10.61T en SAP2000)
By = dos veces la distancia desde el eje del apoyo a la seccidon de disefio
negativa
= 2(0.15m) = 0.30m

M, =-2.77Tm+ 'O'G3Téo'30m) =-2.37T-m
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Incluyendo el factor de presencia miltiple m (Art. 3.6.1.1.2) se tendra:
M(-)=(-2.37Tm) | .2= -2.85T-m
Para dos carriles cargados:
Mo = 7.26T(-0.216m)+7.26T(-0. 1 66m)+7.26T(+0.00 I m)+7.26T(+0.0 1 Om)
= -2.63T-m
R = 7.26T(+0.8607)+7.26T(+0.657)+7.26T7(-0.004)+7.26T7(-0.054)
=10.21T
By = 2(0.15m)= 0.30m

10.21T(0.30m)

M =-2.63Tm+ =-2.25T-m

Incluyendo el factor de presencia miltiple m (Art. 3.6.1.1.2) se tendra:
M(-)=(-2.25Tm)| .O= -2.25T-m

Entonces en la cara de viga, el momento negativo critico afectado del efecto
de carga dindmica y el ancho de franja es:

2.65

ME)Lem= - ﬁxl .33 = -2.17Tm (en cara de viga)

Y en el eje del apoyo B el momento es:

.33
M(_)LL+\M: _2-77X' .2)(% - ‘2.53 T m

Resultados:
M(-).L.+mv €N B, unidades: T-m

COMPARACION M= Diemt, og | MO Dism, ees | MU= s, der
METODO A -1.76 2.5 1.8
METODO B -2.00 -2.73 -2.00
METODO C 2.17 -2.53 2.7

Optaremos por la solucién gue ofrece el Método A, aunque es posible optar por
cualquiera de los otros métodos. Observar que los resultados del Método C son
una aproximacion a lo encontrado con detalle por el Método A y que el Método B
siendo mas conservador, simplifica considerablemente el proceso de disefio.

RESUMEN DE MOMENTOS NEGATIVOS POR CARGAS EN B

Carga Tipo M(-) 1zq | M(-) gie | M(-) der | y(Resistencia I)
T-m T-m T-m
Losa+barrera DC -0.08 -O. 11 -0.05 .25
Asfalto DW -0.03 -0.05 -0.03 .50
Carga viva LL+IM -1.76 -2.51 -1.81 .75
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Para el Disefio por Estado Limite de Resistencia |, con n= npngn =1 :

M, = nl(1.25 & 0.9)Muc+(1.50 6 0.65)Mpy+ | .75M1sm] (Tabla 3.4.1-1)

En el eje B:

M, = 1.25(-0.11)+1.50(-0.05)+1.75(-2.51)= -4.61 T-m

En cara de viga 1zguierda:

M, = 1.25(-0.08)+ 1 .50(-0.03)+ | .75(-1.76)= -3.23 T-m

En cara de viga derecha:

M, = 1.25(-0.05)+ 1 .50(-0.03)+ | .75(-1 .6 1)= -3.25 T-m

El acero negativo sera disefiado con este Oltimo valor de momento que es el
mayor de las dos caras de viga.

3.1) Momento positivo

METODO A: Proceso analitico

Las expresiones para la linea de influencia del momento flector en la secciéon F (ver
Fig. A2.5, APENDICE A2. 1) son:

Tramo EA (-0.8625m < x < 0) M: = z><
75

Tramo AF (O < x < 0.64m) M- =£x3+ﬂx
1323 75

32 5, 38 2l
—— x~ - X +

Tramo FB (0.84m<x<2.10m) Mg = X x4+ —
1323 75 25

40 5 12 o 92 168

TramoBC (2. 10m < x < 4.20m) Mg = — X x& - x+——
1323 35 75 125

& 5 12 , 52 168

Tramo CD (4.20m < x £ 6.30m) M= ——x" = —x"+ Z—x———
1323 | 05 75 125
— 2 21
Tramo DG (6.30m < x < 7.1 25m) Mg = ——x+—
75 125

Con la linea de influencia y las cargas que actban en la losa, calculamos los
momentos en la seccién de maximo momento positivo (a O.4L):
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Limite por barrem Limite por barrera
._{7 P P e
1375] 45
i
P/i=7 26T P/2=7.26T {Min: 60)
0.84m 1.71m b0m | 373 J
130 m {in:1.20m) 1.80m |
Jitioe R/2=1.26T Pi2=7.26T
18]
+H.oo7
| T ]
W
& 0061
04L
-4
423 m L=210m l 1=2.10m J L=210m l 275m J
| ! 1 |

Fig. 3.28 Linea de influencia del momento flector en x=0.4L y posicion critica de
los ejes del camion estandar

Para un carril cargado, y con el factor de presencia miltiple m (Art. 3.6.1.1.2):
M(+)= [7.26T(0.429m)+7.26T(-0.06 I m)] | .2=2.672Tmx|.2=3.21Tm
Para dos carriles cargados:
M(+)=1[7.26T(0.429m)+7.26T(-0.06 | m)+7.26T(0.007m)+7.26T(0.004)]11 .O
= 2.75T-m
El ancho de franja en gue se distribuye es:

E(+)= 0.66+0.55 5’
= 0.66+0.55(2.1)= 1.82 m

(Tabla 4.6.2.1.3-1)

Entonces, el momento positivo critico considerando el efecto de carga
dindmica (33% para el Estado Limte de Resistencia) y el ancho de franja, es:

3.21
M(+)sm= ——x1.33=2.35Tm
( )LL-HM |62
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METODO B: Uso de la Tabla A4- | (AASHTO LRFD)

Para 5= 2.10 m:

N T-
M(+) = 23380 = 238

mm m

m

METODO C: De momentos correaidos (Ver APENDICE A3. 1)

Para un carril cargado:

Usando la linea de influencia de momento flector en x=0.4L, y la Ecuacién |
del APENDICE A3. |, se puede reducir el momento para el €je vehicular que

coincide con la ordenada maxima (en x = 0O.4L) extendiendo la carga de
rueda en un ancho de 0.5 Im (Art. 3.6.1.2.5) mas el grosor de la losa (Art.
4.6.2.1.6) con:
PB. . p
M, =Mg — e (Ecvacion |, APENDICE A3. 1)

Donde:

M, = momento positivo de disefio ajustado por carga viva para un €je
Mo = momento positivo usando cargas de rueda concentradas
= 7.26T(0.429) = 3.1 1 T-m

P = carga de rueda concentrada en el punto de interés
=7.26T

Br = longitud de base de la carga de rueda extendida (0.5 | m mas el
peralte de la losa)

=0.5Im+ 0.20m = 0.71m
M, =3.1 |Tm—7‘26Tf'7'm) =2.47T-m

Para el otro ¢je vehicular la modificacion es despreciable, por lo que incluyendo
el factor de presencia miltiple m (Art. 3.6.1.1.2) se tendra:

M(+)= [2.47Tm+7.26T(-0.06 Im)] | .2= 2.43T-m
Para dos carriles cargados:

M(+)

[2.47Tm+7.26T(-0.06 | m)+7.26T(0.007m)+7.26T(0.004)] 1 .0
2.1 1 T-m

Entonces el momento positivo critico, afectado del efecto de carga dinamica
(33% para el Estado Limte de Resistencia) y el ancho de franja, es:

2.43
M(+ = —— xI.33=1.78T—-m
( )LLHM ]82

Resultados:
M(+),+m €n F, unidades: T-m

COMPARACION | M(+) 4
METODO A +2.35
METODO B +2.38
METODO C +1.78
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Optaremos en este caso conservadoramente por los resultados del Método A.
Notar que el Método C en este caso logra menores valores al tratar las cargas de
eje como cargas extendidas antes que puntuales, situacion permitida por el

Reglamento AASHTO (Art. 4.6.2.1.6).

RESUMEN DE MOMENTOS POSITIVOS POR CARGAS EN F

Carga Tipo M(+) T-m v(Resistencia 1)
Losa+ barrera DC -0.09 0.90
Astfalto DW 0.03 .50
Carga viva LL+IM 2.35 .75
Para el Disefio por Estado Limite de Resistencia |, con n= npngn = 1 :

M, = n[(1.25 6 0.9)Mpc+(1.50 6 0.65)Mpy+ 1. 75M41m)] (Tabla 3.4.1-1)

= 0.9(-0.09)+ 1 .50(0.03)+ 1.75(2.35)= +4.086 T-m

D) Calculo del Acero

D. ) Acero Negativo (perpendicular al trafico)

M, =-3.28T-m

Utilizando As & 1/2” y recubrimiento r= 5.0 cm (Tabla 5.10.1-1)

ﬁQZ'

b’
L4

Fig. 3.29 Peralte efectivo para el acero negativo

z=5.O+I§7=5.64cm

d= 20cm — 5.64cm = 14.36¢cm

5
A=) = M, _- 3.26x10 _- C 28ent
of,(d - E) 0.9x4200(4 .36 - E)

AT, Asx4200
a= = =|.llcm

" 0.65(b  0.85x280x 00

También, como c=a/f,=1.1 1cm/0.865=1.31cm

d

@=O.65+O.15(
c

jSO.9 (5.5.4.2-2 y Fig. C5.5.4.2-1)
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@:o.e5+o.l5('|4'366m—1

lem

j=2.|4>O.9

Luego, @=0.9 como lo supuesto.

Utilizando varillas &1/2”, la separaciéon sera: s = ﬁ =0.20m

6.286
Al presentar esta separacidn problemas de agrietamiento por distribucion de
armadura, utilizaremos una separacion s=0. | &m, satisfactoria como se verificara
mas adelante.

USAR 1 Z1/2” @ O.18m

As maximo
Las actuales disposiciones AASHTO LRFD eliminan este limite.

As minimo (Art. 5.6.3.3)
La cantidad de acero proporcionado debe ser capaz de resistir el menor valor
de M.y 1.33M;:

a) M., = 1.1(f.9) = 1.1(33.63 kg/cm*)(6,667 cm®) = 2.47 T-m

Siendo:
t =2.01.[i kg/em? =2.01./280 = 33.63 kg/ cm
S = bh%6 = 100(20)°/6 = 6,667cm’

b) 1.33 M,= 1.33(3.28T-m) = 4.36T-m

El menor wvalor es 2.47T-m y la cantidad de acero propuesta:
A.=1.29cm?/0.18m=7.]1 Gcm®/m resiste:

At
. Sy 7.16x4200 ~ | 26em

©0.85fb  0.85x280x 00

M, = 0.9 (d — ?AS = 0.9x4200x(14.36 — ';gﬁ. |6 =3.72Tm

Luego: M,=3.72T-m > 2.47T-m OKl

D.2) Acero Positivo (perpendicular al trafico)

M, =+4.08 T-m

Utiizando As & V/2” y recubrimento r= 2.5 cm (Tabla 5.10.1-1)

~ > 9 lo.20m

Fig. 3.30 Peralte efectivo para el acero positivo
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z:2.5+"§7:3.|4cm

d= 20cm - 3.14cm = 16.86cm

5
AL+ = M, _- 4.08x1 0 _- C 63 et
@fy(d - E) 0.9x4200( 6.86 - E)
AT
a=——2 =|.17cm
0.865f.b
” , , | .29
Utilizando varillas @1/2%, la separaciéon seréd: s=———=0.19 m
6.63
USAR 11/2” @ 0.19 m
También, como c=a/f,=1.17cm/0.85=1.38cm
@ =0.65+0.| B(dt— lj <0.9 (5.5.4.2-2y Fig. C5.5.4.2-1)
c
@ =0.65+0. |5('€"%m—lj -2.33>0.9
| .38cm

Luego, @=0.9 como lo supuesto.

As maximo
Las actuales disposiciones AASHTO LRFD eliminan este limite.

As minimo (Art. 5.6.3.3)

La cantidad de acero proporcionado debe ser capaz de resistir el menor valor
de M.y 1.33M:

a) M, = I.1(f.9) = 1.1(33.63 kg/cm?)(6,667 cm®) = 2.47 T-m

Siendo:
t =2.01.[t kg/cm? =2.01-/280 = 33.63 kg/cn’
S = bh?/6 = 100(20)’/6 = 6,667 cm’

b) 1.33 M,= 1.33(4.086T-m) = 5.43T-m

El menor valor es 2.47T-m vy la cantidad de acero calculada (6.63cm?)
resiste:

M,=4.08T-m > 2.47T-m OKl
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D.3) As de temperatura

_ 0.18bh

= cm’ 5.10.6-1
stemp 2(]9+h) cm /m ( )

_0.18(795)(20)

stemp = =1.76cm? /m (total en cada direccién, en cada cara)
2(795 + 20)

Ademas: 2.33cm” /m <A <12.70cm®*/m  (5.10.6-2)

stemp

Se vsara A, = 2.33 cm?/m

Utilizando varillas @3/8”, la separaciéon sera: s = 2373' =0.30m
S = 3t = 3(0.20)= 0.60m (Art.5.10.6)
Snsx = 0.45m OK! (Art.5.10.6)

USAR 13/8” @ 0.30 m

Nota.- El acero de temperatura se colocara, por no contar con ningin tipo de
acero, en la parte superior de la losa, en el sentido del trafico.

D.4) As de distribucidon
En la parte inferior de las losas se coloca armadura en la direccién secundaria
en un porcentaje del acero positivo 1gual a:

121
Jo=— =< 67% (Art. 9.7.3.2)
() ’\/g (0]

S = distancia entre cara de vigas = |.60m

121
—90% >67% . %o=0.67
NG ° co P

AS po = 0.67(6.63cm?) = 4.44cm”

Utilizando varillas J1/27, la separacion sera: s = 129 _ 0.29m

4.44

USAR 11/2” @ 0.29m

&oal- R =t 015
Astemp /& @ O .230m skiprne @ v

0.20m
————— e i e B e e B B BB
BE(+) prne 1720 @ O.19m

As distnb. 12" @ 0.22m

Fig. 3.31 Distribucion del acero en una seccién de losa interior
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Nota.- EIl C4.6.2.1.6, establece: “anteriormente ha sido una practica no
chequear el cortante en tableros tipicos. A excepcidn de sistemas no
habituales, no es la intencién exigir que se investigue el corte en todos los
tableros™. El Art. 5.14.4.1 sefiala que las losas y los puentes de losa
disefiados para momento de acuerdo con el Art. 4.6.2.3 se pueden considerar
satisfactorios desde el punto de vista del corte. Por tales consideraciones no
efectuamos en este caso la revisidn por corte.

E) Revisidn de fisuracidon por distribucidn de armadura (Art. 5.6.7)

E. ) Acero principal negativo:

Momento actuante
Usando la seccion agrietada y una franja de O.18m de ancho, para el disefio por
estado limite de Servicio |, siendo n= npngn,= 1| :

M, =n(.OM,. +1.0M,, +1.OM,,,) (Tabla 3.4.1-1)

M, = 1.0[1.0x(-0.05)+ | .Ox(-0.03)+ | .Ox(- 1 .&1)]

M, = -1.89 T-m/m
Para un ancho tributario de O. | &m:

M, = (-1.89 T-m/m) (0.18& m) = -0.340 T-m

121/72"@0. 18

S, |

20 cm

| & cm

Fig. 3.32 Franja de losa para el calculo

Ubicacién del eje neutro:

E. =2.04X10° kg/em? (5.4.3.2)
E. =15,300.[f, =15,300.260 =256.018kg/cm’  (5.4.2.4-3)

E. 2.04XI0° kg/cm®

E. 256018kg/cm’

c

c

d. =recub + g
2

d. =5.0cm+

cm
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d. = 5.64cm
Area de acero transformada:
A., = relacién modular x drea de acero = &(1.29 cm?®) = 10.32 cm?
101/2'@0. 18

/ (Ast=8x1.29=10.32cm?)

(fs/n) —_—T
14.36-y P
Y R e
fc y3

| & cm

Fig. 3.33 Determinacién de la posicién del eje neutro

Momentos respecto del ¢je neuvtro para determinar y:
1&y (y/2) = 10.32(14.36-y)
y = 3.52cm

Esfuerzo del acero bajo cargas de servicio

El brazo jd entre las cargas es:

szd—é:l4.3écm—3'532anzl3.19cm

Luego, el esfuerzo del acero es:

5
M, _ 0.340XI0° _ | oq kg/cn < 0.6F, = 2520kg/ cm?

f o= _
2 (A, (13.19)(1.29)

Separacidn maxima de la armadura

125,000,
Swa = g ok (5.6.7-1)
B, =1 de |+ o064 .56 (5.6.7-2)

+ = =
0.7h—-d.) 0.7(20 - 5.64)

Para condicion de exposicion severa, con 7.=0.75:

_125.000y, _,  _125000(00.75)

S i . (5.64)=15.8cm>18cm OKl
B.f.. I.56(,998)
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E.2) Acero principal positivo:

Momento actuante

Usando la seccion agrietada y una franja de O.19m de ancho, para el disefio por
estado limite de Servicio |, siendo n= npngn,= 1| :

M. =n(l.OMye +1.OMpy, +1.0M, ) (Tabla 3.4.1-1)

M, = 1.0[1.0x(-0.09)+ | .OxO0.03+ | .0x2.35]
M, = 2.29 T-m/m

Para un ancho tributario de O. | 9m:

M, = (2.29 T-m/m) (0. 19 m) = 0.44 T-m

20 cm

l@1/2"@0. 19
/2'@0.19 | o

|9 cm

Fig. 3.34 Franja de losa para el calculo

Ubicaciéon del eje neutro:

E, =2.04X 1 0° kg/em? (5.4.3.2)
E. =15,300,[f, =15,300./280 = 256,018 kg/cm®  (5.4.2.4-3)

E. 2.04X10° kg/cm®

E. 256,018kg/cm?

c

c

d. =recub + 9
2

d.=2.5cm+ | '27 cm

d. = 3.14cm
19 cm
ploemy, 5
- — y/3$:-j——ll-b C
Y N ]
16.66-y 9768 150 em i
(+)
e — T
314 (fs/n)
I Sia
| @1/2"@0. 19

Ast=8x1.29cm2=10.32cm?

Fig. 3.35 Determinacion de la posicidn del eje neutro
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Area de acero transformada:
A., = relacién modular x érea de acero = &(1.29 cm?®) = 10.32 cm?
Momentos respecto del ¢je nevtro para determinar y:

19y (y/2) = 10.32(16.66-y)

y = 3.77cm

Esfuerzo del acero principal bajo cargas de servicio

El brazo jd entre las cargas es:

szd—ézlé.&é—?ﬁ;aﬂ:@.GOcm

Luego, el esfuerzo del acero es:

M, _ 0.44X10°

S

f = = =2186 kg/cm® <0.6F, =2520kg/cm’
(JAA.  (15.60)1.29)

Separacién maxima de la armadura

125,000,
S0 = T—ch (5.6.7-1)
B, =1+ I S.14 =1.27 (5.6.7-2)

=1+
0.7(h—d.) 0.7(20-3.14)
Para condicion de exposicion severa, con 7.=0.75:

_ _125000y, ,, _125000(0.75)
e B.f. ©1.27(2,186)

—2(3.14)=27.5cm>19cm

II) DISENO DE VIGA PRINCIPAL INTERIOR

A) Pre-dimensionamiento

h.. = O.07L (Tabla 2.5.2.6.3-1)
hon = O.07(12m)= 0.84m
Tomamos

h = 0.865m

oKl
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Asfalto 2"
. 2.10m i
L ( L4l
| — | ¢2
L} ﬁ 15
i —
53 h=10.865
r/ z
215
Diafragma 0.30
b=0.25 #—

Fig. 3.36 Seccidn transversal de viga interior

B) Momentos de flexién por cargas (viga interior)
Considerando vigas diafragmas en apoyos y en el centro de luz, tenemos:

Carga muerta (DQC):

Cargas distribuidas

Wiy = 0.20x2.10x 2400 = 1008 kg/m

W, = 0.65x0.30 x 2400 = 468 kg/m

Weaeno= 2(0.5 x 0.15 x 0.23)x2400 = 83 kg/m

Wpe = 1559 kg/m

wock® _ 1,551 2
&

Mpg = =28.06T-m

Cargas puntuales
Colocando tres diafragmas a lo largo de toda la viga: dos en apoyos y uno en
el centro de luz, se tiene:

Paat = (0.865-0.20-0.15)(2.10-0.30)(0.25)(2400)=540 kg

Pl 0.54T(2m)

M = =1.62T-m
DC2 4 )

Luego Moc = Moc, + Moo = 28.06+ 1 .62 =29.68 T-m

Carga por superficie de rodadura (DW):

Wa.o = 0.05 x 2240 x 2.10 = 235 kg/m

_ wpyl® _ 0.235( 2)°

M
bw 8 P

=4.23 T-m

Carga viva y efecto de carga dindmica (LL+IM):
De la Tabla A2.1, APENDICE A2.2, para carga HL-93, y con la consideracion
de carga dindmica en estado limte de resistencia:

Mo = 98.76 T-m (a O.30m del centro de luz)
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Usaremos de modo conservador este momento aun cuando no ocurre en el centro.
El % de momento g que se distribuye a una viga interior es:

Caso de un carril cargado:

O.1
S O.4(5j0,3 K
=0.06+| — — -9 (Tabla 4.6.2.2.2b-1)
E (4.3) L) \ee?
K 0.1
Calcvlo de| —2-| -
Lt
. 2.10 m .
L &
gc ST
| e=O.42é
e 65]0.65
0.30
Fig. 3.37 Seccion de viga interior para el calculo de g
E
n — \/\62 — l ‘O
E\oaa
3
vga = SXEI” _ c8g 563 cm*
|2
A, =30(65) =1950cm?
e, = 42.5 cm
Ky =1y +A,.E5) 4.6.2.2.1-1)
Ky, =n(,, + Aw@aeg) =1[686,563 +1950(42.5)%] = 4208,75 | cm®

K, V' 4208,75 cm )
Luego: | -2 | = L2 | = 0.921
Lt: | 200cm ( 20 cm)

(comparar con el valor simplificado: |.05 para Seccién (€), sugerido por la
Tabla 4.6.2.2.1-3)

2 1\ 2 )?
gzo,og+(‘) =1 (0.921)=0.470
43) |12

Caso de dos carriles cargados:

S 0.6 S 0.21 K O.1

=0.075+| — — 9 bla4.6.2.2b-1

E (2.9) (L) Lt (Tabla )
2.1 2.1

0.6 0.2
g=0.075 + (j () (0.921)=0.611 (CRITICO)
2.9 12
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Misw= 0.611(96.76 T-m) = 60.34 T-m

C) Resumen de momentos flectores v criterios LRFD aplicables (Tabla 3.4.1-1)

RESUMEN DE MOMENTOS POSITIVOS POR CARGAS

Carga M(+) T-m 04
Resistencia | Servicio | Fatiga |

DC 29.656 .25 .0 O

DW 4.23 .50 |.0 O
LL+IM 60.34' .75 .0 .50

' Aun cuando el momento por carga viva vehicular no ocurre en el centro de luz como en el caso de
los otros momentos, tomaremos tal valor de modo conservador.

U =n[l.25DC+ | .50DW+ | .75(LL+IM)]

Resistencia |:
Servicio |: U =n[l.ODCH+ | .ODW+ | .O(LL+IM)]
Fatiga [: U = n[l.50(LL+IM)]

D) Célculo del Acero Principal

Para el Estado Limite de Resistencia I, con n= npngn,= 1| :
M, =n[1.25 Mpc + 1.50 Mpy, + 1.75 Myl (Tabla 3.4.1-1)
= 1.25(29.68) + 1.50(4.23) + 1.75(60.34) = 149.04 T-m

Siguiendo el procedimiento del APENDICE A3.2, determinamos si la viga trabaja
como Tee 6 como viga rectanqgular:

Tomando como ancho efectivo el ancho tributario de la viga Tee (Art. 4.6.2.6):

beteer= b= 2.10m

efect™

’ b=2.10m ’
#c. 42
i £
h=10.85
zI o
b=0.30
Y

Fig. 3.38 Seccion transversal de viga interior para el calculo de ¢

Luego, suponiendo c= t= 0.20m

a= 0.65c= 0.85(20)= |7cm

Con d=0.85h=72cm
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5
Ao = M, = 149.04x1 0 - — 62 09 em?
Of (d=——)  0.9x4200(72 — —)
Y 2 2
AT
. Sy 62.09x4200 —5 2%em

T 0.65fb  0.85x280x2 10
c=2a/0.85=6.14 cm<20cm (eje neuvtro dentro del patin)

Se disefiard como viga rectanqular

5
ps= 1 AFOMOT 50 03 et (Usar 120317, As=61 . 2cm?)

0.9x4200(72 — ?

Asx4200

a= =4.76 cm
0.85x280x2 10

También, como c=a/f,=4.76cm/0.65=5.60cm

@ =0.65+0. | 5(dt—|j <0.9 (5.5.4.2-2y Fig. C5.5.4.2-1)
C

@ =0.65+0. I 5( /2cm —I) —2.43>0.9
.6cm

Luego, @=0.9 como lo supuesto.

Utilizaremos A.=121” con la distribucidon que se muestra a continuacion,
estribos & 1/2” y recubrimento r= 5.0 cm (2”) segin Tabla 5.12.3-1.

0.30m

Fig. 3.39 Disposicion de la armadura principal en la viga interior

Calculo de “z7:
Tomando momentos en la base de la viga, siendo A=5.10 cm®:
(12A) z = (AA)(3.57)+(4ANT77)+(2A)N37)+(2A)6.57)
z=5.083" =12.91 cm

d=85cm— 12.91cm = 72cm, como lo supuesto.
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As maximo
Las actuales disposiciones AASHTO LRFD eliminan este limite.

As minimo (Art. 5.6.3.3)
La cantidad de acero proporcionado debe ser capaz de resistir €l menor valor
de M.y |.33M,:
a) M, = 1.1£.5 = 1.1(33.63 kg/cm®)(252,675cm’) = 93.55T-m

Siendo:
f =2.01./f kg/em® =2.01-/280 kg/cn? = 33.63 kg/ e’
S = bh?6 = 210(85)%/6 = 252,875cm’

b) 1.33 M,= 1.33(149.04T-m) = 196.22T-m

El menor valor es 93.55T-m y la cantidad de acero calculada (56.63cm?) resiste
M,=149.04T-m > 93.55T-m OKI

USAR 1201~

Armadura de contracciéon y temperatura (Art. 5.10.6)

En el alma de la viga T, en las caras laterales, se colocara acero de temperatura:

_ 0.18bh

2
= 5.10.6-1
stemp 2(|9+h) cm /m ( )

stemp — O 16(30x85) 2.00cm® /m (en cada cara)
2(30 + 85)

Ademas: 2.33cm” /m <A <|2.70cm® /m (5.10.6-2)

stemp
Se usard A, om, = 2.33 cm®/m
Para el espacio de 0.85m-0.20m-0.20m=0.45m se tiene:
A iemp = 2.33 cm?/m X 0.45m = |.05 cm®
Usaremos por cara: 1@1/2” (1.29cm?2), que cumple

5., =3t=3(30)=90cm vy s, =45cm (Art.5.10.6)

m.

f ‘izov

o 20 1/2" 0.85

N

As=1201".20

0.30

Fig. 3.40 Disposicion de la armadura de temperatura

W
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Armadura superficial longitudinal Ask (Art. 5.6.7)

En este caso siendo d;<90cm, se omite el uso de Ask

E) Revisidn de fisuracion por distribucidn de armadura (Art. 5.6.7)

Momento actuante

Usando la secciéon agrietada, para el disefio por estado limte de Servicio |, con n=
Npngn, = | :

M. = n(l .OMye +1.OMpy, +1.0M, ) (Tabla 3.4.1-1)

M, = 1.0[1.0x(22.68)+ | .0x(4.23)+ 1 .Ox(60.34)] = 94.25 T-m/m

Ubicacién del eje neutro

E, =2.04X | 0° kg/em? (5.4.3.2)
E. =15,300,[f. =15.300,/280 =256,018 kg/cm®  (C5.4.2.4-3)

E. 2.04XI0° kg/cm®

E. 256018kg/cm?

d, =recub+@_, + S

d. =5cm+1.27cm+ 2,524cm: 7.54cm

d, =85cm—7.54cm="77.46cm < 90cm, no requiere Ask (Art. 5.6.7)

Area de acero transformada:

A.. = relacién modular x drea de acero = 8(61.20 cm®) = 489.6 cm?

b=210cm
# -
‘ | fc
—z Aﬁig _EN. e
| \
5| d=72.09 72109~y Jd=dy/3
(+) .
2o | &Y - T Ty =T
4 o Ast=8x6 1.2 cm2
7 7 =489.6 cm?
b=30 cm

Fig. 3.41 Determinacién de la posicion del eje neutro
Momentos respecto del gje neutro para determinar y:
210y (y/2) = 489.6(72.09-y)

y = 16.15cm
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Esfuerzo del acero principal bajo cargas de servicio

El brazo jd entre las cargas es:

szd—é=72.09cm—m=66.7lcm

Luego, el esfuerzo del acero sera:

M,  94.25X0°

= 2309 kg/cm® < 0.6F, = 2520kg/cm®
(DA, (66.71)61.2)

Separacién maxima de la armadura

125,000y,
Sppx = o —2d,_ (5.6.7-1)
851:55
B. =1+ A =+ 7.54 =|.14 (5.6.7-2)
0.7(h—d,) O.7(65-7.54)
Por su condicion de acero inferior usaremos Clase |, con 7.=1.00:

_ 125,000y, 24, = 125,000(1.00) 2(7.54) = 32¢m > 5cm OK|
B.f. . 14(2,309)

max

F) Fatiga

F. 1) Carga de Fatiga

Se calcula con un camién de disefio con una separacién constante de 9. 14m entre
los gjes de 14.52T (Art. 3.6.1.4), ocupando una sola via. No se aplica el factor

de presencia miltiple (Art. 3.6.1.1.2) y se considera el factor de mpacto
IM=0.15 (Tabla 3.6.2.1-1)

14.52 T 3.63T

{ 9.14m 4.27 m l

. l7,427
A B
/
7 Mmax
I Yr=18.15T |

1 c.Om

6.0m 1
R=9.72T
A B

Fig. 3.42 Disposicion de los ejes del camidn de fatiga para la ocurrencia del momento
maximo en la viga

M, = 8.43T(6m—0.427m) = 46.986 T —m
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Mysm=1.15(46.98 T-m)=54.03 T-m (6 ver Tabla A2.|, APENDICE A2.2)

Considerando la distribuciéon g de sobrecarga para un solo carril pero eliminando el
factor de presencia miltiple de 1.2 (Art. 3.6.1.1.2) se tiene:

g = 0.470/1.2=0.392
Musm= (0.392)54.03 T-m= 21.185 T-m
Para el Disefio por Fatiga |, con n= npngnj=1:

Mg, =n(.75M ) (Tabla 3.4.1-1)

M, =1.0(.75X21.18Tm) =37.07 Tm

F.2) Seccién fisurada

Se utiliza la seccion fisurada si la suma de esfuerzos debido a cargas permanentes
no mayoradas mas la combinacién de carga de Fatiga |, da por resultado una

tensiéon de traccién mayor que O,éox/g (Art. 5.5.3):

fsee = 0.80.[f kg/cm® = 0.80/280 kg/cnf =13.39kg/ e’

Esfuerzo debido a cargas permanentes no mayoradas més la combinacién de carga
de Fatiga | en una franja interior:

M’te = Mpc+Mpy+M,
My = 29.686 T-m +4.23 T-m +37.07 T-m = 70.986 T-m

| .98x1 0%kg —
po= M 70.90407kg M 28.07kg/ e
5 252,875cm

Como f,. = 28.07 kglecm® > 13.29 kg/cm?, se usara la seccién agrietada.

D.3) Venificaciéon de estuerzos

Esfuerzo en el refuerzo debido a la carga viva:

Con A =12¢I'=61.2cn’ y jad= 66.7 | cm:
Mg,  37.07x10°

f = = =908 kg/cm®
A (3d)  (61.2)(66.71)

Esfuerzo en el refuerzo por carga permanente:

M 29. .23)x10°
foceow = — 2P = (29.66+4.23)40 =83 |<qj/cm2
A, ()d) (Gl.2)(66.71)
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Rango maximo de esfuerzo

El esfverzo minmo es el esfuerzo por carga viva minmo combinado con el
esfuerzo por carga permanente:

f.m=0+4+ 83 l<qj/cm2 = 83| l<q/cm2

El esfverzo maxmo es el esfuerzo por carga viva maximo combinado con el
esfuerzo por cargas permanentes:

f = 908 kglcm® + 83| kg/cm® = 1,739 kg/ecm®
El rango maximo de esfuerzos es: f =, —f.,, = 90& l<@/cm2

El rango limite es: fie =1L826-0.3671 (5.5.3.2-1)

Luego: ... =18286—0.367(831)=1523 kg/cm® > 908 kg/cm® OK

G) Disefio por Corte (viga interior)

Seccidn critica por corte cerca al apoyo extremo

De acuerdo al Art. 5.7.3.2, cuando la reaccion en direccion del cortante aplicado
Introduce compresion en la region extrema, la seccidn critica por corte se localiza a
una distancia d, desde la cara interna del apoyo.

V Eje del apoyo
! |

‘ seccion critica

V por cortante

Dispositivo de
apoyo

Fig. 3.43 Seccion critica por corte

Determinacion del peralte efectivo por corte (Art. 5.7.2.8)

d, = peraltede corteefectivo = d,_ — g =72~ % =69.62cm

no menor que el 0.90d.= 0.90(72 cm) = 64.8 cm OKl
mayor valor de 0.72h = 0.72(65 cm) = 61.2 cm

La seccién critica por corte se ubica desde el eje del apoyo en:

0.125m+0.6962m = 0.62 m
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A la distancia O.82m:

Carga muerta (DC)

Con wpc=155%kg/my P, = 540kg

Vpe = (0] 64-540kg —0.62m(1 559kg/ m)

= 8,346kg
540 kg 540 kg 540 kg
70.&2
A¢¢¢¢¢¢ ¢¢¢¢¢¢‘B
4 w = 1559 kg/m
DC ———
12 m T
10,164 kg

Fig. 3.44 Cargas DC para calcular el corte en la seccion critica

Superficie de rodadura (DW)

Con wpy= 235kg/m

Vow =1410 kg—0.82m(235kg/ m)

= 1.217kg
0.82 w =235 kg/m
AH DW B
[ R R P A A R
N
12m T

1410 kg

Fig. 3.45 Carga DW para calcular el corte en la seccion critica

Carga viva (LL):

14.52T  14.52T 3.637T
[0}

a) Camién de Disefio

V=22.69T

] 12m 1
R=22.69T
A

Fig. 3.46 Posicion del camion estandar para calcular el corte en la seccion critica
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b) Tandem
V=20T
11.347T 11.34T

0.6241.20

A B

% O

'I 12m i

R=20T
A

Fig. 3.47 Posicion del tindem para calcular el corte en la seccidn critica

c) Carga de carrll

V=4.96T
rong 0.952 T/m
A B
J 1T 1T 17T 171 717 17717171171
Posicion de cortante maximo a 0.82m del
eje de apoyo L
12 m W
R=4.96T
A

Fig. 3.48 Distribucion de la carga de carril para calcular el corte en la seccion
critica

Luego Vi .u= 22.69T(1.33)+4.96T= 35.14 T

Distribucién en viga interior:

Caso de un carril cargado:

q=0.36+756 (Tabla 4.6.2.2.3a-1)

g=0.36+ 2l 0.636
7.6

Caso de dos carriles cargados:

2
620'24_56_(!057) (Tabla 4.6.2.2.3a-1)

3.

2

g=0.2+ 2l (2') =0.745 (CRITICO)
3.6 0.7

Viem= 0.745(35.14T) = 26.18T= 26,180kg
Para el Disefio por Estado Limite de Resistencia |, con n= npngn =1 :

\/U = n[' 25 VDC + 1 5O vDW + 1 75 \/(LL-%—H\/\}] (Tabla 34 | - l)
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V,= 1.25(8,346)+ 1.50(1.,217)+1.75(26,180) = 55,073 kg

Disefio de estribos en la seccidén critica

Cortante actuante :V, = 58,073kg

Cortante resistente V., =0V, (5.7.2.1-1)
@ =0.9 (5.5.4.2)
V, =V +V.+V, (5.7.3.3-1)

siendo V, el menor de:
V,=0.25tbd, +V, (5.7.3.3-2)

Cortante nominal resistente del concreto con B=2 (Art. 5.7.3.4.1, proceso

simplificado, a condicion de uvsar la cantidad de refuerzo transversal minmo sefialada
en (5.7.2.5-1)):

V. =0.53.[ib,d, (5.7.3.3-3)

V. =0.534/280 (30x69.62) =18, 523 kg
siendo b, = ancho del alma= 30 cm

Cortante nominal resistente del acero con © = 45° (Art. 5.7.3.4.1, proceso

5|m19||f|cado, a condiciéon de usar la cantidad de refuerzo transversal minimo sefialada
en (5.7.2.5)) y angulo de inclinacion del estribo a = 90°:

AT d

VAERAL Aaa (C5.7.3.3-1)
S

Utilizando estribos @1/2” espaciados cada 15 cm:

_2.58(4200)(69.62)
15.0

V.

S

= 50,293 kg

Donde:

s = 15.0 cm (espaciamento asumido de estribos)
A, = 2x1.29cm2 = 2.58 cm2 (asumiendo 2 ramas @ 1/27)

Componente nominal de la fuerza de pretensado V,=0

El menor valor de V,= 186,523kg + 50,293kg + O = &5,561¢6kg
V,=0.25x280 x 30 x69.62 + O = 146,202kg

es V, =68.516kg. Luego:

Cortante resistente total

V., =0V, =0.9(18,523kg) + 0.9(50,293 kg)

= 16.67 kg + 45,264kg = 61,935kg > 58,073Kg OKl
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Refuerzo transversal minimo

b5 (5.7.2.5-1)

A, 20.271 k.
Y
Con A=1 (concreto de peso normal) (5.4.2.8)

30(15) 2
cm
4200

A, =20.27().280

A =048 cm2 <2.586 cm@  OKl!

vmin

Espaciamiento maximo del refuerzo transversal (Art. 5.7.2.6)

V, -V

v, =" (5.7.2.8-1)
ob.d,
Y 58,073

U

" T gbd | 0.9(30)(69.62)

= 30.89 kg/cr?

También:
siv, < 0.125F, s.,=0.8d, = 60 cm (5.7.2.6-1)
siv, = 0.125F, s.,=0.4d, < 30 cm (5.7.2.6-2)

Como v, = 30.89%kg/cm? < 0O.125(2860kg/cm?) = 35kg/cm?
Snn= 0.8d, = 0.8(69.62cm)= 55.70cm < 60 cm
s = 15.00cm < s,.,,= 55.70cm OK!

Luego, a una distancia 0.82 del apoyo (seccion critica por cortante) usar estribos

glj2”@ 0.15

| |

5 PR

AQ proceso |

constructivo 20 1/2" 0.85

As=1201"

i

0.30 Estribos @1/2'@0. 15
(a una distancia 0.862m

del eje de apoyo)

Fig. 3.49 Armadura longitudinal y transversal en la viga interior
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lI) DISENO DE VIGA PRINCIPAL EXTERIOR

A) Momentos de flexién por cargas

Carga muerta (DC):

Area=2028.75 cm2
270 kg 27%1@ 270 kg
Asfalto 2"

0.20

>_LI.IES 1 ANV I T T T T I NATTITIIWDB

1532 0.65 w = 1938 kg/m
375 e Ll5 7H\D|afragma J_ W 168 kg/m I
=0 Tg b=0.25m i 2 m ’

0.625 .05

Fig. 3.50 Cargas tipo DC aplicadas en la viga exterior

Cargas distribuidas

We, = 0.20x 1.875 x 2400 = 900 kg/m
W = 0.65x0.30 x 2400 = 468 kg/m
W= 2(0.5 x 0. 15 x 0.23)x2400 = 83 kgm
* Wy = 0.202875 x 2400 = 487 kg/m

Wpe = 1938 kg/m

*Nota.- Segun el Art. 4.6.2.2. 1, las cargas permanentes del tablero (como es el caso
del peso de las barreras) se pueden distribuir uniformemente entre todas las vigas. Sin
embargo asumiremos que las barreras estan soportadas integramente por 1as vigas
exteriores.

wock® _1.940 27
5

=34.92T-m

Mpg =

Cargas puntuales

Considerando vigas diafragmas en apoyos y en el centro de luz, tenemos:
Paa = (0.85-0.20-0.15)(1.05-0.15)(0.25)(2400)=270kg

Pl 0.27T(2m)

M = =0.8IT-m
DC2 4 4

Luego Mpe = Mpe + Mpe, = 34.9240.81=35.73 T-m

Carga por superficie de rodadura (DW):

Wor = 0.05 x 1.50x 2240 = 165 kg/m
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wpul® _ 0.168(2)°
&

=3.02T-m

MDW =

Carga viva (LL):
De la Tabla A2.1, APENDICE A2.2, para sobrecarga HL-93, y con la
consideracion de carga dindmica en el estado limite de resistencia:

Myt = 98.76 T-m
El % de momento g que se distribuye a una viga exterior €s:

a) Tabla 4.6.2.2.2d-1: Ley de Momentos (regla de la palanca), caso un carril de

disefio cargado
Ra =(I‘95+O l5j( j 0.500P
2.10 2.10/\2

P/2 )
, 060 ” .80 M > Suponer

1 (Minimo) I articulacion
a/ en apoyo

RAZ gP ‘
37 % ] L]

| 0.825 2.10
(

>

Fig. 3.51 Posicion de los ejes del camidn estandar para la determinacién de g
Luego g=0.500, factor a ser usado en el disefio por Fatiga al no estar
afectado por el factor de presencia miltiple.

Para los estados limtes de Resistencia y Servicio, inclumos el factor de
presencia miltiple m=1.2:

g = 0.500(1.2) = 0.600

b) Tabla 4.6.2.2.2d-1: Caso dos o mas carriles de disefio cargados

g=¢ (@mt)
Donde:
d.= distancia desde el ¢je central de la viga exterior a la cara interior
de la barrera = 0.45m

de

abla 4.6.2.2.2d-1
2.6 T )

e =
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e=0.77+%=0.93|
2.80
gm= 0.61 1 (ver disefio de viga interior)
Luego: g=0.931(0.611)=0.569

c) Art. 4.6.2.2.2d: Caso puentes de viga v losa con diafragmas rigidamente
conectados (ver también APENDICE A3.3)

Ny + Xeu2€

R=-t
N,  =x°

(C4.6.2.2.2d-1)

c.|) Un carnl cargado:

F/2 P/2

| 0.60 .80 ,Ll 5
T (M\/mmo) T
\

[

Li\
-
-
N
(4}
T
N
o

.375| J9 X =3.15
130" ext
0.625 2.10 2.10 | 2.10 | 0.825 |
x=1.05 ! ! !
x=3.15

Fig. 3.52 Posicidn de los ejes del camion estandar ocupando un carril para la
determinacion de g

Con:

R = reaccion sobre la viga exterior en términos de carrll

N, = nimero de carriles cargados = |

N, = nimero de vigas = 4

e = excentricidad del camién de disefio o carga de carrl respecto del
centro de gravedad del conjunto de vigas = 2.10m

Xoe= distancia horizontal desde el centro de gravedad del conjunto de
vigas hasta la viga exterior = 3.15m

x = distancia horizontal desde el centro de gravedad del conjunto de
vigas hasta cada viga

15m@. |
R=l4 2 52m( m —=0.550
4 213.15m?2 +(.05m)?]

Con el factor de presencia miltiple, m=1.2:

g =R =1.2(0.550) = 0.660
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c.2) Dos carriles cargados (ancho carril=3.60m):

P2 P/2
F/2 P/2
, 060 I.80 I.20 0.60 1.80 /
T (MI/I’HI’TIO)
\ ]
? Rl RZ
e=2.]10 e=1.50
v ‘ \
|| L L
.375‘ NE X =3.15
‘.SOT ext
0.625 2.10 2.10 ‘ 2.10 ‘ 0.625 J
x=1.05 | | |
x=3.15

Fig. 3.53 Posicion de los ejes del camion estandar ocupando dos carriles para la
determinaciéon de g

2 3.15m@2.10m—-1.50m)
R=_2+ 2 2
2[(3.15m)° +(1.05m)"]

4

Con el factor de presencia miltiple m=1.0:

g =R = 1.0(0.556) = 0.566

El factor de distribucién critico es, g= 0.660

= 0.586 (ver también APENDICE A3.3)

d) De los casos a), b), v ¢), seleccionamos para el estado lmite de resistencia el

factor de distribucién de momento, g= 0.660

Msw= 0.660(956.76 T-m) = 65.18T-m

B) Momento de Disefio, Estado Limite de Resistencia |

Con n= npngn,=1:

M, = n[1.25 Mpe + 1.50 Moy + 1.75 Muisml

(Tabla 3.4.1-1)

= 1.25(35.73) + 1.50(3.02) + 1.75(65.18) = 163.26 T-m

Se sugiere al lector realizar el calculo del acero correspondiente, a manera de

practica.

C) Disefio por Corte

La seccion critica por corte por simplicidad la tomaremos al 1gual que en el caso
de la viga interior, a una distancia 0.62m del ¢je del apoyo.

Carga muerta (DC)

Con wpe=1,938kg/m
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Vpe = (12033 - 270kg — 0.62m(1 938kg / m)
= 10,174kg

270 kg 27%@ 270 kg

0.62

A T 17 1T J 1T TN Liiiii‘B
w = 1938 kag/m

12,033 kg
Fig. 3.54 Cargas DC para calcular el corte en la seccion critica

Superficie de rodadura (DW)

Con wpy= 168 kg/m

Vo =1014 kg—0.82m(l 68kg/ m)

= 870kg
0.62 w =168 kg/m
A - B
JU A A S P A P P A A
N
12 m 1
1008 kg

Fig. 3.55 Carga DW para calcular el corte en la seccion critica
Carga viva:
a) Camién de Disefio

V=22.69T

14.52T 14.52T 3.63T

12m '1

] R=22.69 T
A

Fig. 3.56 Posicion del camion estandar para calcular el corte en la seccion critica
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b) Tandem
V=20T 11.34T 11.34T
0.82Q41.20

A B

% O

L

12m 1

] R=20T
A

Fig. 3.57 Posicion del tindem para calcular el corte en la seccion critica

c) Carga de carrll

V=496T

ro.azr 0.952 T/m
A B
RS P S S S P A

/ N Posicion de cortante maximo a 0.82m del
eje de apoyo

12 m 1
R=4.96T
A

Fig. 3.58 Distribucion de la carga de carril para calcular el corte en la seccién
critica

Luego Vi .u= 22.69T7(1.33)+4.96T= 35.14 T
El % de cortante g que se distribuye a una viga exterior es:

A) Tabla 4.6.2.2.3b-1: Ley de Momentos (regla de la palanca), para el caso de un

carril cargado
P2 P/2
x 0.60 l |80 IH 2 Suponer
T (Minimo) i articulacion
e/ en apoyo

\ﬁ A
R,= 9F

Fig. 3.59 Posicion critica de los ejes del camion estandar para el calculo de g
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0 =(5224 215 7)o 5007
2.10 2.10/A2

Luego g=0.500, factor a ser usado en el disefio por Fatiga | al no estar
afectado por el factor de presencia miltiple.

Para los estados limtes de Resistencia y Servicio, inclumos el factor de
presencia miltiple m=1.2:

g = 0.500(1.2) = 0.600

B) Tabla 4.6.2.2.3b-1, caso dos o mas carriles cargados:

g=¢ (gmt)
Donde:
d.= distancia desde el eje central de la viga exterior a la cara interior
de la barrera

d.= 0.450 m
ezo.e0+%e (Tabla 4.6.2.2.3b-1)
e=060+2% 075

gn= 0.745 (ver disefio de viga interior)
Luego:

g = 0.75(0.745) = 0.559

C)Art. 4.6.2.2.3b: Caso puentes de viga y losa con diafragmas rigidamente
conectados (ver también APENDICE A3.3)

N, X

R:—+% (C4.6.2.2.2d-1)
N, X
c. 1) Un carnl cargado:
P/2 P/2
0.60 .80 15
¢ Iy
T(Ml/mmo) T
\ \
{ R,
# | \
t ]
4375{ ,jBJ X =3.15 —
30" ext
0.825 2.10 2.]0 ‘ 2.10 ‘ 0.625 ‘
x=1.05 | | |
x=3.15

Fig. 3.60 Posicion critica de los ejes del camion estdndar ocupando un carril
para el calculo de g
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Con:

R = reaccién sobre la viga exterior en términos de carril

N, = nimero de carriles cargados = |

N, = nimero de vigas = 4

e = excentricidad del camion de disefio o carga de carril respecto del
centro de gravedad del conjunto de vigas = 2.1 0m

Xee= distancia horizontal desde el centro de gravedad del conjunto de
vigas hasta la viga exterior = 3.15m

X = distancia horizontal desde el centro de gravedad del conjunto de
vigas hasta cada viga

15m(2. |
R=1 4 3 52m( m) - =0.550
4 2[(3.15m)?2 +(.05m)?]

Con el factor de presencia miltiple, m=1.2:
g =R =1.2(0.550) = 0.660

c.2) Dos carriles cargados (ancho carril=3.60m):

F/2 P/2
P/2
, 0.60 .80 .20 0.60 .80 F/z
T (Minmo)
v \ 4
4 R, e
ek2fio e=1.50
v ' A
375‘ ,JEJ X =3.15 T
0.825 2.10 2.0 | 2.10 | 0825 |
x=1.05 ‘ ‘ ‘
x=3.15

Fig. 3.61 Posicidn critica de los ejes del camion estandar ocupando dos carriles
para el calculo de g

15m(2.10m—1.
rR=2, 3 !5m Zom 50;)=O.586
4 2[3.15m)?2 +(.05m)?]

Con el factor de presencia miltiple m= | .0:
g =R =1.00.586) = 0.586

El factor de distribucién critico es, g= 0.660

D) De los casos a), b), v ¢), seleccionamos para el estado limite de resistencia el
factor de distribucién de cortante, g= 0.660
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D) Cortante de Disefio, Estado Limite de Resistencia |

Con n= npngn,=1:
Vy=n[1.25 Vpe + .50 Vo + 1.75 Vi 1m) (Tabla 3.4.1-1)
= 1.25(10,174) + 1.50(870) + 1.75(23,190) = 54,605 kg

Se sugiere al lector realizar el célculo del acero por corte correspondiente, a
manera de practica.

I\V) DISENO DE BARRERAS DE CONCRETO

Se propone en este caso un modelo de barrera de concreto con perfil basado en la
barrera de New Jersey. Cabe destacar que un sistema de barreras y su conexiéon a la
cubierta sélo se autoriza después de demostrar que es satisfactorio a través de
pruebas de choque en barreras a escala natural para el nivel de prueba deseado
[13.7.3.1]. 91 se realizan modificaciones menores a modelos ya probados, que no
afectan su resistencia, pueden utilizarse sin las pruebas de impacto requeridas.

0.375

0.85

Igo

Fig. 3.62 Barrera tipo New Jersey propuesta

A) Resistencia en flexién alrededor de un eje vertical a la barrera (Mw)

La resistencia a los momentos positivo y negativo que actian alrededor de un gje
vertical se determina tomando como base el mecanismo de falla en este tipo de
barreras; se determina asi el refuerzo horizontal en la cara vertical de la barrera (en
este caso 403/8”).

Para determinar el momento resistente se dividird la seccidon de barrera en tres
partes: A, A, y Az, tal como se observa en la Fig. 3.63.
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15, 175
15, 17.5
&l
—¢— 4w 4
17.9
1975 Y r
47 ) 47

25 25
cm 409 ds

ey ) 13 3

975, /1 ]
N o b

Fig. 3.63 Division en secciones de la Barrera tipo New Jersey y peraltes para el calculo
Con f, =280 kg/cm®, f, = 4200 kg/cm®, se tiene:
Seccidén Al

z =recub + D+ /2 =27+ V2" + (3/87)2 = 2.6875" = 6.63cm
d =15/2cm=7.5cm

d, =17.90cm-6.63cm =11.07 cm
ds =20cm—-6.63cm=13.17 cm

a:d1+d§+d3 _7/.5em+l I‘O7gcm+l3.l7cm 1058 em

A, =(2+0.5@3/8"=2.50.71cm®) =1.78 cm®

Af
gz ey ] 784200 oo
0.85tb 0.85280)(47)

@ = 1.0 (Estado limite de evento extremo, AASHTO |.3.2.1)

M, = @A (d - g) =1.0(.78)(4200)(1 0.58 — O'Zﬂ)

M, =76592kg—cm=0.77T-m
Seccidon Az

ds =20cm—-6.63cm=13.17 cm
dy =37.5cm - 6.863cm = 30.67 cm

a:d3;d4 :I3.|7cm;30.67cm:2"926m

A, =(0.5+0.5@03/8"=0.71cm®
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. A, 0.71(4200)
0.85fb  0.85(280)(25)

=0.50 cm

M, = @AF, (d g> =1.0(0.7 (42002 1.92 - O'Zio>

M, =64,620kg—cm=0.65T - m
Seccidon Az

d=d, =30.67 cm
A, =0.503/8"=0.50.7 len?) = 0.36 cm”

AT
o= oy 0.36(4200 0.4 cm
0.85f.b 0.865280) 3)

M, = DA, (d g) =1.0(0.36)(4200/(30.67 - O'Zﬁ>

M, =46,003kg—cm=0.46T -m
Luego, el total es:
M, =M, =0.77T-m+ O0.65T-m + 0.46 T-m

M,

| .88 T-m

B) Resistencia en flexién alrededor de un eje paralelo al eje longitudinal del puente

(Mc)

Se calcula de acuerdo a las lineas de rotura con el momento de flexién negativo.
Este produce esfuerzos de tensién en la cara inclinada de la barrera, determinando
el refuerzo de la barrera para esa cara.

Utihizando 12 1/2”7@0.17m (As = 1.29cm2/0.17m = 7.59 cm2/m), considerando
fajas de Im de ancho:
Seccidon Al
| 5cm
’L
d5'@0.17
47cm
¥ M,
7L
20cm

Fig. 3.64 Seccion de célculo A1
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z=recub. + Q)2 = 27 +(1/27)2=2.25" = 5.72cm
d=h—-z=17.9-5.72=12.18m

AT
Lo A 75%4200 o,
0.85fb 0.85280)(100)

M. = DA, (d = 5) =1.0(7.59/(4200( 2.1 8- %)

M., =3.67T-m

Secciéon Az
.20
Tl d4@0.17
M,
.25
d ’\
13 d
I
I’J’ I(J’
375
Fig. 3.65 Secciones de célculo A2y A3
d= (2(”2375) ~5.72=23.03m

Mo = OAf, (d - 2) =1.0(7.59)(4200(23.03 - %)

My =7.13T—m

Seccidn Az
d=37.5cm-5.72cm = 31.78cm

M1 = @A, (d - 2) =1.007.59)(4200(3 1.78 = =)

M, =9.92T -m

El momento promedio es:

_3.670.47)+7.130.25)+9.92(0.13)
0.85

=5.64T —m

MC
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C) Longitud critica de la linea de rotura (Lc) segun el patrédn de falla

2
HM, +M
Lo=bey [be) L OM A M) (A13.3.1-2)
2 \2 M,
2
L - .07 (l .o7j L 8085(0+1.88) _, 5
2 L2 5.64
Siendo:
L. = longitud de distribucién longitudinal de la fuerza de impacto F,
= 1.07m, para el nivel TL-4 (Tabla A13.2-1)
H = altura de la barrera = 0.85m
M, = resistencia flexional adicional en la parte superior del muro
=0
M, = resistencia flexional del muro respecto de su eje vertical

= 1.686T-m
M.= resistencia flexional de los muros en voladizo respecto de un €je paralelo al eje

longitudinal del puente
=5.64T-m
L. = longitud critica de la linea de rotura en el patron de falla

D) Resistencia nominal a la carga transversal Rw

2 M, L2
R,=|———| &M, +&M, + —= Al3.3.1-1
(ZLC—LJ( i M J RS2 )
Siendo:
F. = 240,000N para el nivel TL-4 = 24.47T (Tabla A13.2-1)
R, = resistencia del parapeto
2
R, = [Zj 8(0) + 8( .88) + 2-CH2- 19"
2x2.13-1.07 0.85

R, =28.30T >F, =24.47T OK

E) Transferencia de cortante entre la barrera vy la losa

Cortante actuante:

.85

21/2'@0.17

Fig. 3.66 Corte actuante en la barrera
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R
V.= v
ct L. +2H (Al13.4.2-1)

286.30T

o = =7.39T/m
2.13m+ 2x0.85m

Cortante resistente:
Para dos concretos colados en diferentes momentos:

c cv

V, = CACV+M(Avffy +P)< K,fIA S KA, (5.7.4.3-3, 5.7.4.3-4, 5.7.4.3-5)

Donde:
A., = area de corte en contacto = 37.5cm x 100cm = 3750cm?2
A = éarea del dowel en el plano de corte= 101/2”@0.17 (en razén de que sdlo

una pata esta anclada)
=1.29cm2/0.17m = 7.59cm?/m

¢ = factor de cohesién (5.7.4.4)
= 5.0 kg/em? (Caso 5)

u = factor de friccion (5.7.4.4)
= 0.6 (Caso 5)

f =280kg/cm®

f  =4200 kg/cm®

= fraccién de la resistencia del concreto disponible para resistir el corte en la
interface = 0.2

Ko = resistencia de corte limite en la interface = 56 kg/cm?

= fuerza de compresion permanente perpendicular al plano de corte
= peso de la barrera = 0.202875m? x 2400kg/m? = 487kg

~

En I'm de ancho de barrera:

= 5.0kg/cm?(3750cm?) + 0.6(7.59cm? x 4200kg/cm? + 457kg)

= 38,169 kg < 0.2(2860kg/cm?)(3,750cm?) 6 (56kg/cm?)(3,750cm?)
=38.17T < 210T OKl

F) Chequeo del Dowel

La armadura por corte en cm? por metro de longitud de viga debe satisfacer en la
interface entre hormigén de losas y vigas:

S 3.52A,, (5.7.4.2-1 yC5.7.4.2)

Ay > — [em® /m]

Y

Siendo:
A,, = éarea de la interfase = 37.5cmX |1 0O0cm=3750cm?2
f, = 4200 kg/cm?
3.52x3750
v E o
4,200
Proveido: 1@ 1/2”@0.17 = 7.59cm2/m > 3.1 4cm2/m OK|

=3. 14cm?/m
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G) Longitud de anclaje

La longitud basica de anclaje () para una barra terminada en gancho es:

3 0.076 dbfy _ 3194,

e N

(5.10.8.2.4a-2)

Siendo:
f, = 4200 kg/cm?
d, =1/27 = 1.27cm

£, = 280kg/cm?

_319(0.27)

/
" /280

=24cm

)
_J Ln 20 Losa

'3

7

recub=2.5cm

Fig. 3.67 Anclaje del refuerzo en la losa
La longitud basica de anclaje se afectara por los factores (5.10.8.2.4b):

e Considerando que el recubrimento lateral perpendicular al plano del gancho
es mayor o igual que 64mm, A, = 0.8

e A, = |.0 (Factor de revestimento)

e Como R, =28.30T >F, =24.47T, el factor de exceso de refuerzo es:
_ Agrequerida  24.47T

A ~
“ Aprovista  28.30T

=0.665

e AN = 1.0 (Factor de densidad del concreto, considerando concreto de peso
normal)

Luego la longitud de desarrollo modificada es:

0= Ly X(Wj (5.10.6.2.4a-1)
0 = 24cm>{0.8xl .OxO.865) e ciem
1.0
1 2d, |
21lcm

Fig. 3.68 Longitud del gancho en el anclaje
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Como se dispone en la losa de | 7.5¢cm, la longitud de desarrollo {,, =16.61cm, es

satisfactoria. Las barras terminadas en gancho deben ademids extenderse
| 2d,+4d,=16(1.27)=21cm (C5.10.8.2.4a)

V) DISENO DE LOSA EN VOLADIZO

A) Criterios LRFD aplicables (Tabla 3.4.1-1)
Resistencia |: U =n[l.25DC+ | .50DW+ | .75(LL+IM)]
Evento Extremo Il: U =n[l.0DC+ | .ODW+ | .O(LL+IM)]

B) Momentos de flexién por cargas (franja de | .0m de ancho)

37.5

7.26T

0.30 | x
(minimo)

47 =
‘ Asfalto 2"
2028.75cm? 85 W ‘
e ofo ¥° = 487kgm |
X5l3 25cm

Asfalto 2"

YP = 487kg/m cara de viga

barrera

Fig. 3.69 Cargas actuando en la losa en voladizo
Considerando el momento flector en la cara de viga se tiene:

Carga muerta (DC):

Wiss = 0.20m x |.0m x 2,400kg/m> = 480kg/m

w,l®  480(0.675)°
MDCJ: > = >

= 1 09kg-m

Pten= V2 x 0.23m x O. 1 5m x Z,ArOquj/m2 = 41 .4kg
Moco =4 1.4kg(0.23m/ 3) = Zkg—m

Peso de barrera: P, = 0.2028675m2 x |.0m x 2400kg/m3 = 487kg
Mpes =R (L —x) = 487kg(0.675m - 0. 13m) = 265kg —m

Luego: Mpe =109 + 34265 =377kg—m
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Carga por superficie de rodadura (DW):

W 2o = 0.05m x |.00m x 2240kg/m3 = | |2 kg/m

_ 2(0.30)°

Moy = 5kg—m

Carga viva (LL):

El ancho de franja en que se distribuye el eje de rueda es:

E= 1.14+0.833X (Tabla 4.6.2.1.3-1)
Donde:
X = distancia entre la carga y el punto de apoyo (m)
= 0.15m
Luego:
E= 1.144+0.833(0.15) = 1.27m

El momento del eje de rueda vehicular distribuido en un ancho E=1.27m,
afectado por el factor de presencia miltiple (m=1.2), y el incremento por carga
dinamica (1=0.33) es:

7.26(1.2)(1.33)
M = .(O) =0kg—
LL+IM [ o7 }( ) g-m
Colision vehicular (CT):
R,=26.13T

H=0.65

'/:+2H= 2.22m+2x0.85m
= 3.92m

Fig. 3.70 Carga y momento por colisién vehicular

26.13T
Mer = | vy = (0.85m) =5.67T —m
L. +2H

3.92m

C) Céleulo del Acero

Para el Estado Limite de Resistencia |, con n= npngn,= 1| :

Mu = I’][l 25 MDC + | 5O MDW + | 75 M(LLHM)] (Tabla 34 | —l)
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= 1.25(377) + 1.50(5) + 1.75(0) = 479kg-m = 0.45T-m
Para el Estado Limite de Evento Extremo I, con n= npngn= 1| :
M, = n[1.25 Mpe + .50 Mpy, + 1.00 M1 (Tabla 3.4.1-1)

= 1.25(377) + 1.50(5) + 1.00(5670) = 6149kg-m = 6.15T-m

2@!/2“@0. 1&

0,)20 C P ‘
1D 1 /2”@0, 19

1

Fig. 3.71 Acero propuesto para la losa en voladizo

Siendo este Ultimo momento el que rige probaremos a usar el doble del acero
negativo que resultd para el tramo interior inmediato, es decir: 20 1/2°@
O.18m:

M,= &.15T-m

As(-)= 2x1.29cm2/ O.18m = 14.33cm2/m

r = recubrimento = 5.0cm (Tabla 5.10.1)

z=5.O+l'§7=5.64cm

d= 20cm — 5.64cm = 14.36¢cm

@ = 1.0 (Caso de Eventos Extremos, AASHTO 1.3.2.1)

At
Lo AS 14334200 .

©0.85fb  0.85x280x 00

M, = DA (d - g) =1.0(14.33)(4200)(14.36 — 2'253) =7.66T-m

| -
OEO ‘ —T MCT&-QT

Fig. 3.72 Fuerza de tension axial actuante en la losa en voladizo
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Este momento debe reducirse por la fuerza de tensidn axial ejercida por la
colisién en el volado:

7= N o 26031 gy
L +2H 2.22+2(0.85m)

Resolviendo como un caso de momento de flexién y de tensién combinados:

N + M, <1.0
P, OM

n n

Luego, la capacidad es:

M, =@M{l— Ny j
oP

A, = As(-) + As(+) = 14.33cm2/m + 1.29cm2/0.19m = 21.12cm2/m
P, =T=6.67T/m

OGP, = DAL, = 1.0(21.12cm?)(4200kg/cm?) = £5,704kg = &8.70T
OM. = 7.88T-m

Siendo:

6.67
55.70

MU=7,58(I— )=7,29T—m>6.l5‘|'—m OK!

Usar 20 1/2"@0.18

D) Longitud de Desarrollo

M
cT

N\
20cm [_ )

201/12'@0.18

5.64 Ildh 5.64
Fig. 3.73 Detalle para el calculo de la longitud de desarrollo

El refuerzo negativo en el volado, inmediatamente debajo de la barrera, debe
resistir Mgy = 5.67T-m. Luego, se chequeara la longitud de desarrollo en esa
zona:

La longitud basica de desarrollo es:

s 3194, (5.10.8.2.4a2-2)
hb |

, _3190.29
v 280

=24.6cm



1&1

FUENTES MSc. Ing. Arturo Rodriguez Serquén

La longitud de desarrollo modificada ln:

Wj (5.10.8.2.4a-1)

o= Ly X(

0, = 24_6%{0.&1 .OxO.77<‘5} 5em

.0

Donde los factores de modificaciéon son: (5.10.8.2.4b)
o M. = 0.8 (factor de confinamiento)
e M\, = |.0 (factor de revestimiento)
e Factor de exceso de refuerzo:

_ A, requerido N M, requendo  5.67T —m —0.778

er

A, proveido M, proveido ~7.29T-m

e A\ = 1.0 (factor de densidad del concreto, concreto de peso normal)

Como se dispone de: 37.5cm-2(5.64cm)=26.22cm >/, =15cm OKl

E) Longitud de las barras adicionales del volado

Las barras de @ 1/2” adicionales colocadas en la parte superior de la losa deben
extenderse mas alla del eje central de la viga T exterior hacia el primer tramo
interior de la losa. Para determinar la longitud de esta extension es necesario
encontrar la distancia donde las barras adicionales @ 1/2” ya no son requeridas.
Esta distancia tedrica ocurre donde el momento debido a la colision mas la carga
muerta, 1guala al momento negativo resistente de las barras |1 1/2@0. | m.

Siendo:

recubrimento = 5cm (Tabla 5.10.1)
@ = 0.90

d=20cm -5cm - 1.27cm/2 = 14.37cm

A= 1.29cm?/0.1&m = 7.1 7cmé/m

Af
a= s'ly _ 7. 17x4200 —| 26em

©0.85fb 0.85x280x100

La resistencia del momento negativo en la losa es:

M, = OAf, (d - g) =0.90(7.17)(4200)(14.37 — 1'56) =3.72T -m

Para el estado limite de Evento Extremo I, el momento negativo con @=1.0 se
Incrementa a:

M =3.72x£=4. 13T —-m
0.9

u
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Asumiendo un factor de transporte de 0.5, y ninguna otra posterior distribucion
de momento, el diagrama de momento por la colisiéon en el primer tramo interior
de la losa es:

| .40m
f—r +2.835T-m
*L.r T
A ( )‘ B
(-)
M_=~( 40-x)5.67
WX
M_=-5.67T-m .40
CT
t ?

Fig. 3.74 Diagrama de momentos en el primer tramo interior de la losa por
la colision vehicular

P =0.457T P =0.487T
barrera barrera
0.13 0.13
X B =0.48T/m C D

E A losa
[T

G
LT T T A TP T L TP T P T T
Z Z 2 Z
R,=1.57T
| 0.825 2.10 ‘ 2.10 | 2.10 | 0.625 |

Fig. 3.75 Cargas DC sobre la losa y reaccion del apoyo A

En el primer tramo interior de la losa se tienen las siguientes expresiones de
momento flector:

Carga Muerta (DC):

2
M, = -0.48 (0‘825”) —0.487(0.695 + x) +1.57x

Carga por superficie de rodadura (DW):

Se despreciara por ser muy pequefia.

Carga por colisién vehicular (CT):

5.67
Mo = =220 (1,40 - x
cr |.4o( )

La distancia x se encuentra igualando M,=4.13T-m, con el momento
correspondiente al estado limite de Evento Extremo |l:
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—4.13=1.0[ .25Mpc, +1.O0M; ]

2
—4.13 =l.25{—o.45(o'825”)

+ | .O{— ﬁ(l 40 — x)}
.40

-0.487(0.695 +x) +1.57 x}

Resolviendo, x = 0.45m.
Se agregara ademas el mayor valor de: (5.10.86.1.2a)

o |5d,=15(1.27cm)=19.05cm
o d=14.37cm
e 5/20 = 180cm/20 = 9cm

Se tiene un total de: 0.45m + O.19m = 0.64m

Esta longitud total de 0.64m mas alla del ¢je de la viga exterior se compara
con la longitud de desarrollo desde la cara de la viga, para seleccionar la mayor
longitud.

La longitud de desarrollo basica en tension es:
_ 12024,

JE
, _l2020.27cm)
o /280

La longitud de desarrollo modificada (:

1 (5.10.86.2.12-2)

=91.23cm

0, = edbx(Wj (5.10.8.2.1a-1)
l, = 9l ,ZBCmX( O '(')XSAXI 'Oj = 36.5cm
Donde los factores de modificaciéon son: (5.10.6.2.1byc)
e AN, = 1.0 (factor de localizacion del refuerzo, menos de 0.30m de
concreto debajo del refuerzo)
e A; = 1.0 (factor de revestimento)
e A. = 0.40 (factor de confinamiento del refuerzo)

Asumiendo conservadoramente A, = O (C5.10.8.2.1¢)

k,=—""=0 (5.10.6.2.1¢-3)
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oG 127em oy (5.10.8.2.1¢-2)
c, +k, 5.64cm+0
Como O.4<i._<I1.0 (5.10.8.2.1c-1)
A.. =0.40
Siendo:
d, =1.27cm
¢, = el menor de (5.0cm+1.27cm/2) y (1 Bcm/2)
= 5.64cm
o A\, = 1.0 (factor de exceso de refuerzo)
e AN = |.0 (factor de densidad del concreto, concreto de peso normal)

Colocaremos entonces como acero negativo para la losa en voladizo:
201/2”@0. 1 8m. Constructivamente se adiciona 1@ 1/2”@0.18m al acero
negativo del primer tramo interior de la losa (1@1/2”@0.18m), como se
muestra en la figura.

| 0.64m (>0.45m) ;

T W
1@1/2"@0. 18 (adicional
al As(-) ‘del tramo interior)
|

ld? 365

r

101/12'@0.18&6

0,20

45

Fig. 3.76 Disposicion final del acero en la losa en voladizo

VI) DISENO DE VIGAS DIAFRAGMA

Las vigas diafragmas son vigas transversales que se usan como riostras en
zonas de estribos, pilares, y uniones articuladas para resistir las fuerzas aplicadas y
transmitirlas a los apoyos asi como para mantener la geometria de la secciéon y resistir
fuerzas laterales. Los diafragmas intermedios se usan en sistemas curvos y donde sean
necesarios para suministrar resistencia torsional y para apoyar el tablero de losa en
puntos de discontinuidad (Art. 5.12.4).

El Art. 9.7.1.4 de las Especificaciones LRFD requiere que los tableros en las
lineas de discontinuidad, caso de bordes, sean reforzados por una viga u otro
elemento, la cual debe estar integrada o actuar de forma compuesta con el tablero.
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Las vigas de borde se pueden disefiar como vigas con ancho efectivo para la
distribucion de la carga viva segin lo especificado en el Art. 4.6.2.1.4.

Para el presente caso de modo conservador se distribuye la carga viva
exclusivamente sobre el ancho del diafragma, lo cual es aceptable. Se ha optado
colocar diafragmas en los extremos y en el centro de la superestructura.

A) Calculo del acero principal negativo

Se hara sobre la base del maximo momento negativo que ocurre en cualguiera de
los apoyos interiores (B ¢ C).

Asfalto 2"
N\

= [, |

s ] ]

113

L[]
ot 30 Viga Diafragma b=.25 *2—5*
L=2.10 | 2.10 | 2.10 | SECCION
| | | TRANSVERSAL

Fig. 3.77 Viga diafragma en el puente

Momento de flexién en B por cargas

Carga muerta (DC):

Eje A

rrera
0.1

0120 ‘

Pca tala

375 .Is

'S

.30 |I5

0.625 -

Fig. 3.78 Cargas DC para la losa en voladizo

Cargas en el ¢je A debido al volado:

Piaes = 487kg/m x 0.25m = 122kg
Posa = 0.20m x 0.675m x 0.25m x 2400 kg/m® = 8lkg
P = V2 x0.15mx 0.23m x 0.25m x 2400kg/m>= | Okg
Piot = 2 3|<g
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Momento en el ¢je A debido al volado:

Mparers = 122kg x (0.8625-0.13)m = 5&5kg-m
Mee = Elkgx (0.825-0.675/2)m = 39kg-m
Meten = 10kg x (0.23/3+0.15)m = 2kg-m
Migtst = | 26kg-m

Carga distribuida por peso propio del diafragma:

W,, = 0.25m x 0.70m x 2400kg/m> = 420 kg/m
Resolviendo la viga hiperestatica tenemos:

23kg 213kg
f Peso diafagma: 420kg/m ¥
126kg-m 126kg-m
g A B C D D
| 210m | 2.10m | 210m |
T Y T T
+
15.15
-126.00kg-m 7kg m -158.97kg-m -126.00 kg-m
0 /‘
g u,4f\;)bf A N[Ol ‘ e P ‘
B

0.84m
+83.08kg-m

Fig. 3.79 Cargas DC y el respectivo diagrama de momentos en la viga diagrama

Carga por superficie de rodadura (DW):

Se despreciara por ser muy pequefia.

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

Con el momento por carga viva encontrado en el calculo de la losa (Método A)
y la consideracion de los factores de presencia miltiple y carga dinamica en
estado limte de resistencia, considerando que la viga diafragma toma toda la
carga viva tenemos para la cara derecha de la viga en B:

M,y =—1.99Tmx|.2x].33 ==3.18Tm

Combinacién critica:

Para el Estado Limite de Resistencia I, con n= npngn=1, cara derecha de la
viga en B:
Mu = I’l[l 25 MDC + | 75 M(LL-HM)] (Tabla 34 | - l)

1.25(-0.106Tm) + 1.75(-3.18Tm) = -5.70 T-m
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Calculo del acero negativo:

Utilizando acero principal 25/8” (A,.=4.0cm?) colocado debajo del acero de la
losa (D 1/27), estribos & 3/8” y recubrimiento r= 5.0 cm (Tabla 5.12.3-1):

1.587

z=recub+ Gpgioss T Pet + g =5cm+1.270cm+0.953m + cm=8.02cm

d= 70cm — &.02cm = 62cm

Af
5= Ty 4.00x4200 — 582 em

T 0.85tb  0.85x280x25

M, =& (d - S)A5 = 0.9x4200(62 — 2'52)%}.00 =9.16 T—-m >5.70T-m OKl

También, como c=a/f,=2.82cm/0.85=3.32cm

@=0.65+0.| 5(dt—|j <0.9 (5.5.4.2-2 y Fig. C5.5.4.2-1)
C

@ =0.65+0.1 5(626”1—1) -3.30>0.9
3 cm

Luego, @=0.9 como lo supuesto.

As maximo
Las actuales disposiciones AASHTO LRFD eliminan este limite.

As minimo (Art. 5.6.3.3)
La cantidad de acero proporcionado debe ser capaz de resistir el menor valor
de M.y 1.33M:
a) 1.IM, = 111,95 = 1.1(33.63 kg/cm®)(204 17 cm®) = 7.55 T-m

Siendo:
f =2.0 'x@ kg/cm® =2.01,/280 kg/cm® = 33.63kg/cm’
S = bh%/6 = 25(70)%/6 = 20,417 cm®

b) 1.33 M,= 1.33(5.70T-m) = 7.56 T-m

El menor valor es 7.55T-m y la cantidad de acero calculada (4.0cm?) resiste
M,=9.16T-m > 7.55T-m OKl

USAR 285/8”

B) Momentos de flexién positivo por cargas

Se haréd sobre la base del maximo momento positivo que ocurre en los tramos AB &
CD, a O.4L de un apoyo exterior (L es la longitud de tramos), en una seccion tal
como F:
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®)

Carga muerta (DC):

Del diagrama de momentos en diafragma por peso propio, en F:
Mpe = 83.086 kg-m = 0.0863 T-m

Carga por superficie de rodadura (DW):

Se despreciara por ser muy pequefia.

Carga viva vy efecto de carga dinamica (LL+IM):

Con el momento por carga viva encontrado en el célculo de la losa (Método A) vy la
consideracion de los factores de presencia miltiple y carga dindamica en estado
limte de resistencia, considerando que la viga diafragma toma toda la carga viva
tenemos en F:

My = 2.672Tmx| .2x] .33 = 4.26T —m

Combinacién critica:

Para el Estado Limite de Resistencia |, con n= npngn,= 1| :
M, =n[1.25 Mpe + .75 My im] (Tabla 3.4.1-1)
= 1.25(0.063) + 1.75(4.27) = 7.56 T-m

Calculo del acero positivo:

Habiendo utilizado para el acero negativo 205/8” con capacidad M, =9.16 T-m,
utihizaremos la misma cantidad de acero principal para el acero positivo donde el
momento actuante: M, =7.58 T-m es menor.

USAR 25/8”

Armadura de contracciéon y temperatura en caras laterales (Art. 5.10.8)

En el alma de la viga diafragma:

As=205/8"
— — 7;.20
.70 20 12"
N As=2(5/8"
25

o

Fig. 3.80 Armadura de contraccion y temperatura en caras laterales
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O.158bh

=" cm’ 5.10.6-1
stemp 2(b+h) cm /m ( )

A 20 18EOIO) | po
stemP D25 + 70)

Ademas: 2.33cm” /m <A, <I2.70cm’/m (5.10.6-2)

Se vsard A, = 2.33 cm?/m
Para el espacio de O.70m-0.20m= 0.50m se tiene:
A omp = 2.33 cm?/m X 0.50m = |.17 cm®
Usaremos por cara: 1@1/2 (1.29cm?2), que cumple:

Ss =3t =3(25)=75cmy s, =45cm  (Art.5.10.6)

D) Disefio por Corte

Seccidn critica por corte cerca al apoyo extremo

De acuerdo al Art. 5.7.3.2, la seccidn critica por cortante se ubica a una distancia
d, desde la cara interna del apoyo, donde d, es el peralte efectivo por corte del
elemento. El mayor cortante ocurre en el tramo exterior, cerca al apoyo interior,
por lo gue utilizaremos tal linea de influencia.

Seccion critica

‘ por corte
\
- | ]
.70 |
\13 452
-+ J ;
.30 5,15 Viga Diaf b= 25
pESN *TH_* 1ga Diafragma
2.10 . 2.10 | 2.10 |
1 \ !
|.34 | 076 |
A ) B C D
“z 7. Z Z

Fig. 3.81 Seccidn critica por corte en la viga diafragma
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Determinacion del peralte efectivo por corte (Art. 5.7.2.8)

U = 45° (procedimiento simplificado, Art. 5.7.3.4.1)

d, = peralte de corte efectivo = d_ — g =62 - 252 =60.59cm

no menor gue el 0.90d,= 0.90(62 cm) = 55.8 cm OK!
0.72h = 0.72(70 cm) = 50.4 cm

mayor valor de
La seccién critica por corte se ubica desde el eje del apoyo en:
0.15m+0.6059m = 0.76 m

A la distancia O.76m del gje del apoyo (seccién H):

Carga muerta (DC)

213kg lZlSkg

Peso diafagma: 420kg/m

i

126kg-m 126kg-m
g A B C D D
| 210m | 2.10m i 2.10m i
T hd )
D.76m
—t
+137kg +141kg +125kg

-425kg -daikg -457kg

Fig. 3.82 Cargas DC y diagrama de corte en viga diafragma

Voo = +138kg

Superficie de rodadura (DW)

Se despreciara por ser muy pequefia.
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Carga viva y efecto de carga dindmica (LL+IM):

P/2=7.26T P/2=7.26T
| 1.80m |
¥ ¥
+0.261
A i Ns c D
\—ﬂ._‘—-/,_,
-0.075
¢
-0.739
2.10
1.34m | 0.76m | m l 2.10m
T T T | 14

Fig. 3.83 Posicion critica de los ejes del camion estandar y linea de influencia del
cortante en la seccion H
Con la posicion del camion de disefio mostrada:
V, =7.26T(-0.739)+7.26T(-0.075) = -5.91 T

Con el factor de carga dinamica IM=0.33 vy el factor de presencia miltiple
m=1.2, considerando que la viga diafragma toma toda la carga viva:

Vigem= -5.91T(1.33)(1.2) =-9.43 T

Combinacion critica, Estado Limite de Resistencia |, con n= npngni= 1 :

V, = nl(1.25 6 0.9V + 1.75 Visml (Tabla 3.4.1-1)
V, = 0.9(+ 1 38kg)+ |.75(-9,430kg) = - 16,378 kg

Disefio de estribos en la seccion critica:

Cortante actuante :V, = 16,378kg
Cortante resistente V., =0V, (5.7.2.1-1)
@ =0.9 (5.5.4.2)

V, =V +V.+ V, (5.7.3.3.-1)

siendo V, el menor de:
V,=0.25tbd, +V, (5.7.3.3-2)
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donde:
Cortante nominal resistente del concreto con B=2 (Art. 5.7.3.4.1, proceso

simplificado, a condicion de uvsar la cantidad de refuerzo transversal minmo sefialada
en (5.8.2.5-1)):

V. =0.53,/tbd, (5.7.3.3-3)
V. = 0.53./280 (25x60.59) = | 3, 434 kg

siendo b, = ancho del alma= 25 cm

Cortante nominal resistente del acero con © = 45° (Art. 5.7.3.4.1, proceso
simplificado, a condiciéon de usar la cantidad de refuerzo transversal minmo sefialada
en (5.8.2.5-1)) y con angulo de inclinacién del estribo o = 90°:
At d,
V. = v (C5.7.3.3-1)
)

Utilizando estribos @3/8” espaciados cada 45 cm:

v = [.42(4200)(60.59)
’ 45

= 8030 kg

Donde:
s = 45 cm (espaciamiento asumido de estribos)
A, = 2x0.71 cm2 = | .42 cm? (asumiendo 2 ramas @ 3/87)

v

Componente nominal de la fuerza de pretensado V,=0

El menor valor de V, = 13,434kg + 8,030kg + O = 21,464kg
V,=0.25x 280 x 25 x 60.59 + O = 106,033kg

es V,=21,464kg. Luego:

Cortante resistente total

V, = @V, = 0.9(13,434kg) + 0.9(8,030 kg)
= 12,091kg + 7.227kg = 19.318kg > 16,378Kg OKl

Refuerzo transversal minimo

szo.znﬁbfi’ (5.7.2.5-1)

Y

A, >0.27(1),/280 23(49) ¢

4200

A, =1.2lcm<l.42cm?  OKI!

v min

Siendo N = | para concreto de peso normal (Art. 5.4.2.8)
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Espaciamiento maximo del refuerzo transversal (Art. 5.7.2.6)
V, = ¢V
v, = —— " (5.7.2.8-1)
ob,d,
v, = Voo 16695 =12.24 kg/cm?
ob d, 0.925)(60.59)
Luego:
sy, < 0.125F, s..,=0.86d, = 60 cm (5.7.2.6-1)
siv, = 0.125F, s..,= 0.4d, = 30 cm (5.7.2.6-2)

Como v, = 12.24kg/cm? < O.125(280kg/cm?) = 35kg/cm?
Sms= 0.8d, = 0.8(60.59cm)= 486.47cm < 60 cm
s = 45.00cm < s,,= 48.47cm OKl

A una distancia 0.76m del apoyo (seccion critica por cortante) debemos usar
estribos J3/8” @ 0.45m

As=205/8"
— —— iZO

.70 20 1/2"

As=205/5"

25 3/
Estribos @7:"@0.45
(a una distancia O.76m del

€je del apoyo B)

Fig. 3.84 Armadura longitudinal y transversal en viga diafragma
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3.19 PUENTES DE VIGAS PRESFORZADAS

—

75776;57””' Eje de cables ’77779777777

Fig. 3.85 Viga sometida a pre-esfuerzos

El presforzado es una técnica de pre-cargar el concreto en forma tal que se
elimnen o reduzcan los esfuerzos de tensidén que son inducidos por las cargas de
gravedad.

El anclaje en el extremo donde se tensa es llamado anclaje vivo o de tensado; el
otro extremo donde no se tensa se llama anclaje muerto o fijo.

La fuerza de presforzado externa es generalmente aplicada por el alargamento de
tendones: cables (strands), alambres o varillas de acero, contra la seccidn de
concreto, la cual se comprime.

Los tendones pueden estar esforzados primero, antes del fraguado del concreto
(pre-tensado), o después que el concreto ha fraguado (pos-tensado).

En el pre-tensado los cables estan esforzados contra anclajes externos (bancos de
tensado) y el concreto es fraguado en contacto directo con los tendones,
permitiendo asf desarrollar el afianzamiento.

En el pos-tensado cuando el concreto ha ganado suficiente resistencia, los
tendones son esforzados directamente contra el concreto y son mecanicamente
asegurados en anclajes empotrados en la fragua en cada extremo.

Los puentes de vigas pre-tensadas o pos-tensadas requieren peraltes menores,
siendo entonces menos pesados, logrando mayores luces. Utilizan acero y concreto
de alta resistencia, y requeren de equipo y mano de obra especializados. Es
importante en estas estructuras controlar agrietamientos y deflexiones.

PRE-DIMENSIONAMIENTO DE VIGAS

o o

Ductos para cables T

Fig. 3.86 Seccion transversal de un puente con vigas presforzadas

- Johannes Johannson (Disefio y Calculo de Fstructuras Fretensadas), propone
para las construcciones presforzadas:

L L

—_— a —_—

I5 20

Vigas simplemente apoyadas: h=
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L L
Vigas continuas, sin cartelas: h=—a—
20 25
L
Vigas acarteladas, altura en el centro del tramo h = %

- Guyon sugiere en vigas de puentes simplemente apoyados, |8 m<L <36 m:

hZL-i-'OCI'ﬂ , bZLHOcm
25 25

- Para luces que excedan los 45 m, los claros continuos son preferibles a claros
simples, aunque el limte de claro econdmico entre los tipos simple y continuo,
varia con las condiciones locales.

Modulos de Seccidn minmos requeridos

Mery + (=RM,
| min _ _ch + th‘

52 min = M(d‘%)l{—; (l — R)MO
- cl + fts

Donde:

S,= médulo de seccién referido a la fibra superior

S,= modulo de seccion referido a la fibra inferior

M,= momento flector producido por las cargas existentes al momento del jalado de
los cables (generalmente cargas de los elementos estructurales)

Mgy= momento flector por cargas agregadas posteriormente al jalado de los cables
(generalmente cargas de elementos no estructurales como son: veredas, postes
y barandas, barreras, 5uperf|cue de rodadura, carga viva, etc.)

M, = momento flector en condiciones finales (después de las pérdidas, durante la vida
Util de la estructura)

f., = esfuerzo permisible de compresion en la fibra inferior iInmediatamente después de
la transferencia

f, = esfuerzo permisible de traccion en la fibra superior inmediatamente después de la
transferencia

f, = esfuerzo permisible de traccion en la fibra inferior bajo cargas de servicio,
después de las perdidas

f., = esfuerzo permisible de compresion en la fibra superior bajo cargas de servicio,

después de las perdidas
R = % de fuerza inicial después de las pérdidas

ESFUERZOS PERMISIBLES SEGUN AASHTO LRFD

Limites para la Tension en los Tendones de Pretensado

La tensién en los tendones debida al pretensado o en el estado limte de servicio no
debera ser mayor que los valores recomendados por el fabricante de los tendones o
anclajes, y los valores especificados en la Tabla 5.9.2.2- 1

En los estados limites de resistencia y evento extremo, no debera ser mayor que el
limte de resistencia a la traccion especificado en la Tabla 5.9.2.2- |
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Tabla 3.15 Limites de tensién para los tendones de pretensado
(Tabla 5.9.2.2-1, AASHTO)

Tipo de tendén
Cables aliviados de Cables .
. . . Barras de alta resisten-
tensiones y barras lisas de baja .
s, 4 . o cia conformadas
Condicion de alta resistencia relajacion
Pretensado
Inmediatamente antes de transferencia () 0.70£,, 0.75fou —
En servicio después de pérdidas (f,.) 0.80/,, 0.80f,, 0.80/,,
Postensado
Antes del acufiamiento, puede permitirse 0.90£,, 0.90f,, 0.90f,,
Jpir a corto plazo
En anclajes y acoplamientos inmediatamente 0.70/ 0.70fou 0.70/p
después del acuilamiento de los anclajes
En otros lugares a lo largo de la longitud del 0.707,, 0.74/50 0.70£,,
miembro, lejos de anclajes y acopladores, in-
mediatamente después del acufiamiento
En servicio después de pérdidas (f,.) 0.80/,, 0.80/;, 0.80/,,

Limites para la Tensién en el Hormigdn
Antes de las pérdidas:

Compresién en puentes pretensados o postensados: 0.65@ (Art. 5.9.2.3.1a)
Traccion: Aplicar los limites indicados en la Tabla 5.9.2.3. 1 b- |

Tabla 3.16 Limites para la tension de traccion temporaria en el hormigon antes de las
perdidas. Elementos totalmente pretensados (Tabla 5.9.2.3.1b-1, AASHTO)

Tipo de puente Ubicacion Tension limite

Todos los puentes, e Enla zona de traccion precomprimida sin armadura adherente N/A
excepto los puentes
construidos por
segmentos

e En drcas fucra de la zona de traccidén precomprimida y sin 025\ [ /<138 (MPa)
armadura auxiliar adherente ’ e

e En dreas con armadura adherente (barras de armadura o acero 0.63 \ \/7 (MPa)
de pretensado) suficiente para resistir la fuerza de traccion en el ’ e
hormigén calculada suponiendo una seccion no fisurada,
cuando la armadura se dimensiona utilizando una tensién de
0,5/, no mayor que 210 MPa

o Para tensiones de manipuleo en pilares pretensados 0,415\ \/7 (MPa)

Puentes construidos por | Tensiones longitudinales a través de uniones en la zona de traccién
segmentos precomprimida

 Uniones con armadura auxiliar adherente minima atravesando |, 55 % \/)T traccién maxima (MPa)
las uniones, la cual es suficiente para soportar la fuerza de ’ o
traccion calculada a una tension de 0,5/,; con tendones internos
o tendones externos

e Uniones sin la armadura auxiliar adherente minima atravesando Traccién nula
las uniones

Tensiones transversales a través de las uniones

e Para cualquier tipo de unién 025 \+//. (MPa)

Tensiones en otras drcas
e Para dreas sin armadura adherente no pretensada Traccion nula

e En dreas con armadura adherente (barras de armadura o acero 0.50 N[/, (MPa)
de pretensado) suficiente para resistir la fuerza de traccion en el E 2
hormigén calculada suponiendo una seccion no fisurada,
cuando la armadura se dimensiona utilizando una tension de
0,5/;, no mayor que 210 MPa
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En estado limite de servicio, después de las pérdidas:
Compresiéon (Art. 5.9.2.3.2a): Para el estado limte de Servicio |, seqgin la Tabla
5.9.2.3.2a-1. El factor de reduccion ¢, se debera tomar igual a 1.0 si las

relaciones de esbeltez de las almas vy alas, calculadas de acuerdo con el Art.

5.6.4.7.1, son menores o Iguales que |5. Si son mayores que |5, debera
calcularse de acuerdo al Art. 5.6.4.7.2.

Tabla 3.17 Limites para la tension de compresion en el hormigdn pretensado después de
las pérdidas. Elementos totalmente pretensados, estado limite de Servicio
(Tabla5.9.2.3.2a-1, AASHTO)

Ubicacion Tension limite
o Tension provocada por la sumatoria de las tensiones efectivas de pretensado 0,45 /. (MPa)
y las cargas permanentes
e Tension provocada por la sumatoria de las tensiones efectivas de pretensado, 0,60 ¢, /. (MPa)
cargas permanentes y cargas transitorias, y durante las operaciones de transporte
y manipuleo

Traccion: Para combinacion de carga que involucra los esfuerzos de tension por
carga del trafico en membros con tendones adheridos y no adheridos se debe
usar la combinacion del estado Iimite de Servicio Il

Aplicar los limites establecidos en la Tabla 5.9.2.3.2b- |

Tabla 3.18 Limites para la tension de traccion en el hormigdn pretensado en estado
limite de servicio después de las pérdidas. Elementos totalmente pretensados.
(Tabla5.9.2.3.2b-1, AASHTO)

Tipo de puente Ubicacién Tension limite

Todos los puentes, | Traccion en la zona de traccion precomprimida, suponiendo secciones no
excepto los puentes | fisuradas

construidos por
p e Para elementos con tendones de pretensado o armadura adherente

ment : .. 2 0,50\ /< ;
Segmentos sujetos a condiciones de corrosion leves o moderadas SOA /. <4.14 MPa
e Para elementos con tendones de pretensado o armadura adherente ;
: > °P é ¢ 025\ /. <2.07 MPa
sujetos a condiciones de corrosion scveras
e Para clementos con tendones de pretensado no adherentes Traccion nula

Puentes construidos | Tensiones longitudinales a través de uniones en la zona de traccion
por segmentos precomprimida

e Uniones con armadura auxiliar adherente minima atravesando las X
; : : =) 025\ 4/ <2.07 MPa
uniones, la cual es suficiente para soportar la fuerza de traccion €
longitudinal calculada a una tensién de 0,5fy; con tendones internos
o tendones externos
e Uniones sin la armadura auxiliar adherente minima atravesando las Traccién nula
uniones

Tensiones transversales a través de las uniones

e Traccion en la direccion transversal en la zona de traccién 025\ \//_ <207 MPa
precomprimida » Jo = 2.

Tensiones en otras dreas

e Para arcas sin armadura adherente Traccién nula

e En dreas con armadura adherente suficiente para resistir la fuerza de
traccion en ¢l hormigén calculada suponiendo una seccién no .
fisurada, cuando la armadura se dimensiona utilizando una tensién 0,50 A\ \/Z (MPa)
de 0.5, no mayor que 205 MPa
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RESISTENCIA DE ELEMENTOS SOLICITADOS A FLEXION (Art. 5.6.3.1)

Elementos con tendones adheridos

Para secciones rectangulares o con alas para las cuales f,, 2 0.5, la tension media

en el acero de pretensado f,. se puede tomar como:

P

C
f, :fw{;—kd] (5.6.3.1.1-1)

sliendo:

f
k=2[l .O4—:YJ (5.6.3.1.1-2)

pu

Tabla 3.19 Valores de k (Tabla C5.6.3.1.1-1, AASHTO)

Tipo de tenddn fy /T Valor de k
Cables de baja relajacion 0.90 0.25
Cables aliviados de tensiones y 0.65 0.386
barras de alta resistencia Tipo |
Barras de alta resistencia Tipo 2 0.860 0.46

Para comportamiento de seccion T:

A f, +AE —AE —af(b-b,)h

c=-2F : (5.6.3.1.1-3)
ofBb, +kA -
dy
Para comportamiento de seccién rectangular:
A, +AL —AL
c=-"F ; (5.6.3.1.1-4)
‘ o
afpb +kA,, g
donde:
A,. = area del acero de pretensado
f., = resistencia a la traccion especificada del acero de pretensado
f,, = tension de fluencia del acero de pretensado

A, = area de la armadura de traccién de acero no pretensado

A’ = area de la armadura de compresion

f, = esfuerzo del refuerzo de tension no presforzado en la resistencia nominal a la
flexion

t', = esfuerzo del refuerzo de compresion no presforzado en la resistencia nominal a la
flexion

t'. = resistencia especificada a la compresién del concreto a los 28 dias.

b = ancho del ala comprimida

b, = ancho del alma

h: = altura del ala comprimida

d, = distancia entre la fibra extrema comprimida y el baricentro de los tendones de

pretensado
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c = distancia entre el ¢je neutro y la fibra extrema comprimida

o, = factor para el diagrama de tensiones, ver Art. 5.6.2.2

B, = factor para el diagrama de tensiones, ver Art. 5.6.2.2

Componentes con tendones no adheridos
Para las secciones rectanqgulares o con alas, la tension media en el acero de
pretensado no adherido se puede tomar como:

d? —-c
fp5 = fpe + 6300 7 < fpy (5.6.3.1.2-1)
siendo:
L, = 2t, (5.6.3.1.2-2)
2+N,

Para comportamiento de seccion T:

Af +AL AL —af (b-b, )h

c=-2F ‘ (5.6.3.1.2-3)
0{’l{:cBIlQW
Para comportamiento de seccién rectangular:
A + AL — AL
c= : (5.6.3.1.2-4)
o f Bb
donde:
c = distancia entre la fibra extrema comprimida y el eje neuvtro asumiendo que el
tendoén de pretensado ha entrado en fluencia

l. = longitud de tenddn efectiva
{, = longitud de tenddn entre anclajes
N, = nimero de articulaciones de apoyo cruzadas por el tendén entre anclajes o

entre puntos de adherencia discretos

f,, = tension de fluencia del acero de pretensado

f.e = tension efectiva en el acero de pretensado en la seccién considerada luego de
todas las pérdidas

Resistencia a la flexién
Se debera tomar como:

M. = OM, (5.6.3.2.1-1)

donde:
M, = resistencia nominal
@ = factor de resistencia especificado en el Art. 5.5.4.2

Para secciones con alas cuando los tendones son adheridos, s la altura del ala
comprimida €s menor que c:
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M, =A 51: 5(d - aj + A5f5(d5 - aj — A;fﬁ[d5 — a) + (lf;(b _ bw)hf[a _ hfj
porsl TP o > 5 5>
(5.6.3.2.2-1)

PERDIDAS EN LA FUERZA DE PRESFORZADO

La magnitud de la fuerza de presforzado de un miembro de concreto no es
constante sino que toma diferentes valores durante la vida del membro. Algunos de
los cambios son instantaneos o casi instantaneos, otros dependen del tiempo, y otros
mas suceden en funcion de la carga superpuesta. Deben considerarse todos estos
cambios en el disefio.

Las pérdidas en la fuerza de presforzado se pueden agrupar en dos categorias:
aquellas que ocurren inmediatamente durante la construccion del miembro, y aquellas
que ocurren a través de un extenso periodo de tiempo. La fuerza de preestuerzo del
gato (F'/ ) puede reducirse inmediatamente debido a las pérdidas por friccion,
deslizamento del anclaje, y el acortamento elastico del concreto comprimido.

La fuerza de preesfuerzo después de ocurridas estas pérdidas se denomina fuerza
de preestverzo imicial F,.

A medida que transcurre el tiempo, la fuerza se reduce mas, gradualmente, primero
rdpidamente y luego mas lentamente, debido a los cambios de longitud provenientes
de la contraccion y el flyjo plastico del concreto y debido al relajamento del acero
altamente esforzado.

Después de un periodo de muchos meses, o ain afios, los cambios posteriores en
los esfuerzos llegan a ser insignificantes, y se alcanza una fuerza de preesfuerzo cas
constante. Esto se define como la fuerza de preesfuerzo efectiva F. Habiendo ocurrido
las pérdidas, F =R F, , siendo R=1-(% pérdidas), la eficiencia en la fuerza de
presforzado.

INECUACIONES BASICAS

En condiciones iniciales:

P Pe M

-+ =< (1) fibra superior
A 5 5
P Pe M,

R B > 1 (2) fibra nferior
A S, S,

RP RP M
SR RR LM <k (3) fibra inferior
A S, S,
RP RP M
SR M >f_ (4) fibra superior
A 5 S
donde:
P, = fuerza pre-tensora nicial

P = fuerza pre-tensora final (F=RP)
A = drea de la viga
e = excentricidad del cable resultante
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S| = médulo de seccion referido a la fibra superior
S, = mdbdulo de seccién referido a la fibra inferior

Diagramas de Magnel

Zona de combinaciones
aceptables de P‘ y e

ax tedrico

max real

k=-rc,= -S/A  kz=-rlc=-5/A
Fig. 3.87 Diagrama de Magnel

Las inecuaciones vistas también pueden expresarse como:

l e—k, | R(e +k,)
S22 0= () —<——7 (3)
P| Mo + ftxsl P\ Mt - ft552
Ly 28 L Rlezkd)
P| Mo - fCISZ P\ Mt + fc551
Donde:
) re
k,= distancia de nicleo = — 2 -
A (o
r|2
k.= distancia de nicleo =— —L = ——
Cl

r = radio de giro de la seccion
c,= distancia desde el eje neutro de la seccion hasta la fibra superior
c,= distancia desde el gje neutro de la seccion hasta la fibra superior

En secciones de momento negativo debemos utilizar las inecuvaciones de Magnel
considerando el valor absoluto del momento y las siguientes equivalencias:

S5 =5 ki =ko
S, =95, ko k|
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FROBLEMA 3.3 Disefiar la wviga interior de un puente de vigas presforzadas
simplemente apoyado de 30.00 m de longitud, dos vias, segun lo mostrado. Utilizar
concreto f,= 350 kglen? , f,= 280 kglen? , strands & Ve~ (0.987 cnf) , f,=
18,984 kgfen? (270 ksy), y pérdidas 15% (R= 85%). £l vehiculo vsuario es HL-93.

A B
' Luz = 30.00 m L '
N T
& 3.60 3.60 .
Asfalto 2"
\ lt 2% 2% [
Cartelas

9”)(6”

Viga Diafragma
b=0.25

SECCION TRANSVERSAL

Fig. 3.88 Puente de vigas presforzadas a disefiar
Solvcidn. -

A) PRE-DIMENSIONAMIENTO
L L

h~—a

15° 20

(Johannes Johannson, Diserio y Calculo de Estructuras Fretensadas)

h=20mal.5m
Adoptamos h = 1.70m, b = 0.30 m

A) PROPIEDADES DE LA SECCION

I&cmi‘

E.N.

Fig. 3.89 Seccion transversal de viga interior
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Tomando como referencia para el célculo de y el borde superior del patin (Eje |):

SECCION AREA (cm?) ylem|y Alm)| 5 2A (em) lee (cm?)

| | 8X200=3600 9| 32,400 291,600 97,200
I 152X30 =4560| 94[428,640|40°292,160 8779,520
II 2(0.5x15x23)=345| 23| 7,935 182,505 | 2(23x15%36)=4313
> 8505 468,975 |40°766,265 8881,033
Centro de gravedad:

~ Xy A 468975

y==Y"_ —55.14 cm

A 5,505

Luego:y, = 55.14 cm, y, = |70 - 55.14= 114.86 cm

Inercia:

| =Sl + Xy°A = 8881,033 + 40 766,265 = 49 647,296 cm”

lee =l —y A = 49 647,298 — (55.14)>(8505) = 23 768,529 cm*

Moédulos de Seccidn:

| 23788,529
5, :&:7—=43 L, 421 cm®
Y, 55.14
l 23788,529
S5, = =—"""""""=207,109m’
Y, | 14.86
Distancias de Nicleo:
S, 207,109
K, =_2=7—=24.35cm
A 8,505
S 431,42
k2 :—‘:—=50.73cm
A 8,505
B) MODULOS DE SECCION MINIMOS
s My + (= RM,
| min _ fc5 + thl
s Msrsy + (1 = RM,

2 min

-Rf, +f1.
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Cargas iniciales:

Peso propio:

W, = 0.6505m? x 2.4 T/m> = 2.04 T/m

2
_ 20450 _5o5647-m

max

Diafragmas, ubicandolos a | O m uno de otro:

1.397T 1.3977 1.397 T 1.397 T

10 10 10
A y Y s
Luz = 30.00 m K
2.794 T 2.794 T

Fig. 3.90 Cargas de diafragmas

Poi= 1.70mx | .37mx0.25mx 2.4 T/m> = |.397 T
Mo = (2.794-1.397)(15) — 1.397(5) = 13.97 T-m
Luego:

M, =229.64T-m + 13.97 T-m = 243.61 T-m

Cargas aplicadas:

Asfalto:

Wi = 0.05m x 2.00m x 2.24 T/m> = 0.224 T/m

2
_ 9:224597 _ 55 20 T-m

max

Carga viva HL-93:
De modo conservador tomaremos el mayor momento por carga viva que ocurre
enlaviga (a O.7 I m del centro de luz), de la Tabla A2. |, APENDICE A2.2:

Mism = 381.94T-m
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Distribucion g en viga interior:

- Dos carriles cargados:

Ky
6 — OO75 + (i)@@(é)o )O |

29 L Lt3 (Tabla 4.6.2.2.2b-1)

QN

|

|

|

\

Ly
Q| N N

e=x0.5
ﬁ .52 11.70

Fig. 3.91 Seccidén transversal de viga interior

Con:

viga
n=—2_=|
Etablero

A =30x 152 = 4560 cm?®

300 52)°

| 2
e, = &5 cm

| = =8'779,520 cm”

k, =nll+Ae?] =1[8779.520 + 4560(85) | = 41 725,520 cm’
0.1
41725 520 _1‘09
3ooo<1 8)°

(Comparar este valor con 1.05, obtenido de la Tabla 4.6.2.2.1-3, Caso (€))

0.075+(—— 1.09)=0.58
9= (2 9) (300) (1.09) =

- Un carril cargado:

k
g=0.06 + (i)“(f)%(ug)o-’ (Tabla 4.6.2.2.2b-1)

2.0 2.0
S0

T 93(1.09) = 0.42
4.3 '30.0

g=0.06+(

Luego: My = 0.586 (361.94 T-m)= 221.53 T-m

Entonces: M,,, =25.20Tm+221.53Tm=246.73 T —m
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Resumen:
Cargas iniciales: M, =243.61 T-m
Cargas de servicio: M., =246.73T-m

M, = 490.34 T-m

Esfuerzos Permisibles

Iniciales (transferencia)

Fibra superior:
f,=0.25L i, <1.38 MPa [=1] (Tabla 5.9.2.3.1b-1)
=0.800. [, <l4kg/enf  [MKS]

=0.80(1)1/280 =13.39kg/cnt <14 kg/cn®
siendo A= (concreto de peso normal) (5.4.2.8)

Fibra inferior:
f =-0.65f, (Art. 5.9.2.3.12)
=-0.65(280) = — 182 kg/cm®

Aplicados (en servicio)
Fibra superior:

CASO |: carga total

f_ =-0.60¢,f =-0.60f (Tabla 5.9.2.3.2a-1)
=-0.60()(350)=-210 kg/cm2

Donde ¢, =1, en tanto: (5.9.2.3.2ay C5.9.2.3.2a)

br _170em g 44<15y M _192cm_5 57 <15

t. | Bcm t 30cm

w

CASQO lI: presforzado+cargas permanentes

f_=-0.45% (Tabla 5.9.2.3.2a-1)
f.=-0.45(350) =—157.50kg/cm’

Fibra inferior:

f., = O(tendones no adheridos) (Tabla 5.9.2.3.2b-1)

Mddulos de Seccién requeridos

o _Muawy +(I=RM, _246.73x10° +(0.15)243.6 X O°) 127 956 er?
i —f_ +Rf, —(-210)+0.85(13.39) ’
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M. p + (1 —RM . > 4+(0. . °
s, = vy T ) 02246 73x10° +(0.15)(243 6|Xlo)=|53,ll@cm3
“RE 41, —0.85(—182)+ 0
Como S,= 431,421 cm® > S, .= 127,956cm’> vy
S, = 207,109 cm® > S, .= 183,110 cm?, la seccién es adecuvada.

C) CALCULO DE A EXCENTRICIDAD DE LOS CABLES Y FUERZA INICIAL EN EL
CENTRO DE LUZ

Inicialmente:
LT,
Pl Mo + ftnsl
| e—-50.73 e —-50.73

> =
P~ 243.61x0° +13.39(431,421) 30136,243

L> e +k,
P M, —-f95,

(e} Cl

(2)

LS e+24.35 _ e+24.35
P 243.6X0° —(-168)(207,109) 59155,312

Finalmente:

l < 0.55(e +24.35) e+24.35

P~ 490.34x10° -0 57'687.059

1 _Rle-k)
Pv Mt + 1:cssl

l < 0.65(e -50.73) _e—=50.73

P~ 490.34x10° +(-210)(431,421) - 48 899,306
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(1)
(3)

Zona de combinaciones
aceptables de P‘ ye

|
7
I
|

| e = 132.89 cm

‘ max tedrico e
e = _
i ﬁ e =99.86 cm
1 6.28 cm max real
kl=—24435 cm I<2= 50.73 cm

Fig. 3.92 Gréfica de las inecuaciones de Magnel

De la grafica: €., = 132.89cmy e, = 16.28cm

| |

)F <
20.[14 cm
—_—— —————‘;@—E.N.

|70 cm
?né real | |4 86 cm
|5 cm
I ﬂ&

Ducto para cables

Fig. 3.93 Excentricidad real en la seccion transversal

La distancia entre el ¢je de cables y la fibra extrema la aproximaremos a un valor
entre el 5%h a | 5%h.

Luego z = 10%(170cm)
=~ | 5cm

Se tomard: €. ea = | 14.66cm -15cm = 99.86cm
De la inecuacion (3), en el centro de luz:

Con e = 99.86 cm, F_Z 153x10™° kg™,
P,=464.47 T
D) ESTADOS LIMITES APLICABLES (Tabla 3.4.1-1)
Servicio |: U=n[l.00(DC+DW) + | .OO(LL+IM)]
Servicio ll: U=n[1.00(DC+DW) + O.80(LL+IM)]
Resistencia |: U=n[1.25(0C) + .50(DW) + [|.75(LL+IM)]

Se hara uso de n= npngn,= |
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E) COMPROBACION DE ESFUERZOS EN CENTRO DE LUZ

E. 1) ESTADO DE SERVICIO |

En condiciones iniciales:

Fibra superior (ecuacién |)

_ 464,470  464.470(99.86) _243.61X10°
s 5 8505 431,421 431,421

f, = -3.57 l<q/cm2 (comp) < admitido: f, = +13.39 l<@/cm2 (traccion) OK

Fibra inferior (ecuacién 2)

464,470 464,470(99.86) N 243.61x 07
8505 207,109 207,109

Cl

Fe M
- 4 ° =
52 52

> |0

f, = -160.94 kg/cm® (comp) < admitido: f, = - 182 kg/cm® (comp) OK

En condiciones finales:

ConP =RP =0.85(464.470T) = 394.800 T

Fibra superior (ecuaciéon 4)

CASO | (carga total)

RP RPe M,
fcs = - + - =
A ST

394,600 | 394,600(99.66) |243.6X0°  25.20x0°  221.5340°

« 8505 431,421 { 431,421 431,42 | 431,42 | }

f.. = -68.69 kg/cm® (comp) < admitido: f., = -210 kg/em® (comp) OK

CASO |l (presforzado+cargas permanentes)

_RPl +RE 6_Mpp+25f
« A S S

_ 394,800 N 394,800(99.86) 243.GIX 0° _25.20x o°
e 8505 431,42 | 431,421 431,421

f.o=-1 7.?'>4|<qj/cm‘2 (comp) < admitido: f, = -1 57.51<qj/cm2 (comp) OK
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Fibra inferior (ecuacién 3)

_ 394,800 _394.800(99.86) 490.34x0°

_RFR_RFe
8505 207,109 207,109

ft5: +%:
A 5, 5,

f.. =0 kg/cm® admitido: f., = O kg/em® (no tracciones) OK

E.2) ESTADO DE SERVICIO

En condiciones iniciales:
Fibra superior (ecuacién |)

JPe M, __464.470 464.470(99.86) 243.61X0°
5 5 8505 431,421 431,421

fo=—

> |-

f, = -3.57 l<g/cm2 (comp) < admitido: f, = +13.39 k@/cmz (traccion)  OKI

Fibra inferior (ecuacién 2)

464,470 464, 470(99.66) 4 243.61x0°
8505 207,109 207,109

fo=-

Cl

> |0

Fe M
-4 ° =
52 52

f, = -160.94 kg/cm® (comp) < admitido: f, = -182 kg/ecm® (comp) OK!

En condiciones finales:
Fibra superior (ecuaciéon 4)

CASO | (carga total)

. __RPR _RPe (M +M,)+0.80M,
“ A S, 5,
__394.800  394.600(99.86) [243.6 X O°  25.20x 05}
“ 8505 431,421 431,421 431,421
~ {o.&oxzz .53l 05}
431,42

f.. = -58.43 kg/cm® (comp) < admitido: f. = -2 10 kg/em® (comp) OK!

CASO |l (presforzado+cargas permanentes)

; Z_RP|+RP\@_MW+25*

@ A S S
_ 394,800 N 394,800(99.86) 243.6Ix 0° _25.20x o°
e 8505 431,42 | 431,421 431,421

f.. = -17.34 kg/lcm® (comp) < admitido: f.. = -157.5 kg/cm® (comp) OKl
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Fibra inferior (ecuacién 3)

RP_RPe (M, +M,)+0.80M,

1:ts == : ‘
A S, S,
=__3943800__3943800&%%56)+(243.6|+25.2Obd05
w 8505 207,109 207,109
0.80(221.53x 0°)
207,109

f. = - 21.42 kg/cm® (comp), admitido: f.. = O kg/ecm® (no traccién) OKl

F) NUMERO DE STRANDS REQUERIDO POR VIGA

Con strands @1/2” (A = 0.153 in® = 0.987 cm?)
f,=270ks = 156,984 kg/cm2
Luego f, = 0.70 f,, = 13,289 kg/cm® (Tabla 5.9.2.2-1)
Capacidad de | strand @1/27: 0.987 cm? (13,289 kg/cmz) = 13,116 kg
Con P, = 464.47 T (centro de luz), después de las perdidas P=RP,

P =0.85(464.47T) = 394.600T

Ne de strands = 394,800 =3 |strands ¢ /2"

13,116
G) VERIFICACION POR ESTADO LIMITE DE RESISTENCIA |

Momento aplicado:

M, |.25Mpe + 1.50Mpy, + 1. 75M 1

M, = 1.25(243.61) + 1.5(25.20) + 1.75(221.53) = 730 Tm

Momento resistente de la viga:

Esfuerzo promedio en el acero de presfuerzo cuando f,. = 0.5f,, :

c
foe :fw(l_kdj (5.6.3.1.1-1)
P
donde:
f.e = tensidn en el acero de presforzado debido al presforzado, luego de las
pérdidas

= P/A = 394.,600kg / (31x0.987cm?)

12,903 kg/cm? = 0.5(18,984 kg/cm?)

f., = resistencia a la tension especificada del acero de presfuerzo
18,984 kg/cm? (270 ksl)

. = esfuerzo promedio en el acero de presfuerzo

f

p:
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fw
k=21.04 - = (5.6.3.1.1-2)
fPU
= 0.28 para cables de baja relajacion (Tabla C5.6.3.1.1-1)

d, = distancia desde la fibra extrema en compresion al centroide del tendon de
presfuerzo

= 170cm — 15cm = |55cm
c = distancia desde el gje neuvtro a la cara en compresion

Para calcular ¢ asumimos un comportamiento rectangular de la seccién y luego
comprobamos si la profundidad del blogue de esfuerzos de compresién

equivalente, ¢, es menor o 1gual que el espesor de la losa: h; =18 cm.
donde:
a=fc
Apty AL ~Af
c= : (5.6.3.1.1-4)

afBp+ KA. P
p

A, = area del acero de presfuerzo = 31(0.987cm?)=30.60cm?
A5 area del refuerzo de tension del acero no presforzado = O
A’, = area del refuerzo de compresion = O
. = resistencia cilindrica del concreto = 350 kg/cm?
f = resistencia de fluencia del refuerzo no presforzado de tension
= resistencia de fluencia del refuerzo no presforzado de compresion

<

Y

o, = 0.865 para ', 7OOk@/cm2 (Art. 5.6.2.2)
B, = 0.85 para f', < 280 kg/cm? (Art. 5.6.2.2)
O5(f, — ‘
_0.85-2 05(;0 280) 5 0.5 paraf, > 280kg/cm’

0.05(350 - 280)
70

=0.85 - =0.80

b = ancho efectivo del patin de compresion = 200cm

30.60(6,9564)

= =11.94cm<h; =18cm
0.85(350)(0.80)(200) + 0.28(30.60)(186,9864 /1 55)

oKl

Por lo tanto, el comportamiento de seccion rectanqgular asumido es valido.
El esfuerzo promedio en el acero de presfuerzo es:

&L 954j =18,575kg/cm’

Po=f (I—kcjzl&%ﬂ( 0.28
ps pu d

P
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Resistencia nommal a la flexiéon:

M, = A (d, =) (5.6.3.2.2-1)

ps ps

(La ecuacion anterior es una simplificacion de la ecvacion 5.6.3.2.2-1, cuando no
existe acero no presforzado)

a=Bc=0.80(1.94cm) = 9.55cm

M, = 30.60(18,575)(155 - 9':5) =853.67T—-m

Momento resistente de la viga:
M, = OM, (5.6.3.2.1-1)

Con @ = 0.90 (Art. 5.5.4.2) para secciones de concreto presforzado con tension
controlada y tendones no adheridos:

M, = 0.9(853.57T-m)=7656.48T-m > 735.21T-m OK!

También:
@ =0.583 +O.25(dt—lj <10 (5.5.4.2-2 y Fig. C5.5.4.2-1)
C
@ =0.65+0. | 5('55“”4] =3.58>0.9
| 1.94cm

Luego, @=0.9 como lo supuesto.
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APENDICE A3. |

METODO C: MOMENTOS REDUCIDOS EN TABLEROS POR CONSIDERACION DE
CARGA DE RUEDA EXTENDIDA Y MOMENTO EN CARA DE VIGA

I . Momento Positivo (Reduccidn por carga de rueda extendida)
El momento de flexién maximo en un punto es mayor cuando se tiene una carga
concentrada que en el caso de una carga extendida en cierta distancia. Es
posible en ¢jes de rueda reducir el momento positivo al considerar la carga de
rueda extendida sobre un ancho de O.51 m (Art. 3.6.1.2.5 LRFD) mas el
peralte de la plataforma (Art. 4.6.2.1.6 LRFD).

EJE DE RUEDAS

510 mm
HUELLA
TRANSVERSAL

NEUMATICO

PLATAFORMA

— 45?\ a
LONGITUD DE BASE (Bp) EJE DE PLATAFORMA
510 mm+2a

&

i
i
i
|
i
i
i
i
i
i

Fig. A3.1 Carga de rueda: longitud transversal de base

En razén de tener el momento positivo en la linea de influencia en el punto de
interés un valor maximo y luego decaer rapidamente, cuando usemos una carga
de rueda extendida podremos obtener momentos de disefio significativamente
menores que cuando la tratemos como una carga de rueda concentrada. En un
tramo simple es posible desarrollar una aproximacion que simplfique la
aplicacion de la carga de rueda extendida. La extensién para un miembro
continuo serd en este caso aproximada debido a que la linea de influencia
correspondiente es realmente curva.

Consideremos una viga simple de longitud L. Se desea calcular el momento
positivo maximo en el punto 0.4 del tramo debido a la carga de rueda
extendida de ancho BL, siendo B una fraccion. De la Fig. A3.2, queremos
localizar la carga de rueda extendida medida como una fracciéon X de la longitud
de la base, para causar el maximo momento de flexion. El momento de flexién en
el punto O.4 serd la carga de rueda uniforme por el drea de la linea de
influencia subtendida por la carga, A +A,. Para maxmizar el momento de
flexion, la fraccidn X debe maximizar la suma de las areas A, +A,.
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CARGA DERUEDA =P
CARGA DE RUEDA EXTENDIDA = P/BL

0.4L

(A1) (A2)
Y1 Y2 |

!

LINEA DE INFLUENCIA PARA MOMENTO EN PUNTO 0.4L

Fig. A3.2 Carga de rueda extendida — Tramo simple

La ordenada Y,=0.6(0.4L-X(BL))
El drea trapezoidal A, = 0.24BXL* — 0.3B7X°L
Del mismo modo, la ordenada Y,=0.4L(0.6-B+XB)
El drea trapezoidal
A, = 0.24BL° — 0.24BXL” — 0.2B%L* + 0.4B°XL* — 0.2B°X°?
Sumando las dreas obtenemos lo siguiente:
A +A, =0.24BL° — 0.2B°L% + 0.4B°XL° — 0.5B°X°L°
Derwvando el area con respecto a la variable X € 1qualando a cero para
encontrar el area maxima se obtiene:

A+ A
I+ R2) o 4p217 —BPX2 = 0

De donde X=0.4.

La posicion de la carga de rueda extendida producira el momento maximo en el
punto O0.4. El momento positivo maximo en el punto 0.4 es el producto de la
carga uniforme extendida F/BL por el drea de influencia A, +A,. El resultado es
el siguiente:

My = BPL(O.24BL2 —0.2B%% + 0.4B°X* — 0.5BX°%)

m

Reemplazando X=0.4 para el momento maximo se obtiene

M., = FP(0.24L - O.120BL)

El primer término es el momento que resulta de la carga de rueda concentrada
aplicada en el punto de interés (punto O.4). El segundo término es una
correccion que resulta de la carga extendida en un ancho BL.
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Este resultado puede generalizarse debido a que la proporcion X esta
directamente relacionada con el punto de interés. Asi, para el punto 0.5,
X=0.5, y la ecuaciéon resulta:

M., = P(0.25L-0.125BL)

Esto conduce a una conveniente aproximacion para €l momento maximo por
carga de rueda extendida colocando la carga concentrada en la ordenada
méaxima de la linea de influencia y corrigiendo con el término PBL/&, donde BL
es la longitud de la carga de rueda extendida.

El resultado en el punto 0.4 no es completamente correcto y el error se
Incrementa seqin el punto se aleje del centro del tramo. Fara propdsito de
disefio sin embargo, al trabajar con puntos cercanos al centro, el error es
minimo.

Para tramos continuos podemos utilizar esta aproximacion con sequridad
razonable, simplificando el arduo proceso que se requeriria con la linea de

influencia curva correspondiente.

Podemos escribir entonces:

——|(Ecvacién 1)

Donde:

M, = momento positivo de disefio ajustado para carga viva

Mg = momento positivo usando cargas de rueda concentradas

P = carga de rueda concentrada en el punto de interés

Br = longitud de base de la carga de rueda extendida (0.5 1m mas el peralte
de la cublerta)

2. Momento Negativo (Reduccion por consideracion de momento en cara de viga)
Las lineas de influencia para momentos en los apoyos son curvas suaves y €l
uso de cargas de rueda extendidas en vez de puntuales no cambia
significativamente el momento de disefio. Sin embargo puede deducirse una
férmula para reducir el momento negativo de disefio en plataformas tomando el
momento negativo én la cara de la viga, no en el ¢je. El Art. 4.6.2.1.6 LRFD
especifica que la localizacién de la seccidn de disefio para momento negativo
es:

a. En la cara del apoyo para construcciones monoliticas y vigas cajéon de
concreto;

b. Un cuarto el ancho del patin desde el ¢je del apoyo para vigas de acero; o

c. Un tercio el ancho del patin, sin exceder 0.38m desde el gje del apoyo

para vigas de concreto prefabricadas Tee 6 1.

De este modo los momentos negativos se calculan en el centro del apoyo y
luego se corrigen con la seccién de disefio real usando la Ecuvacion 2, que se
deduce a continuacion.
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En vez de asumir una hipotética reaccion concentrada, asumimos que la reaccidn
se distribuye unformemente sobre una longitud 1gual a dos veces la distancia
desde el centro del apoyo a la seccion de disefio By /2. El término de
correccion es entonces el area del diagrama de cortante entre el centro del
apoyo y la seccion de disefio. Esto es, un triangulo con longitud de base
By /2 y ordenada igual al cortante en el apoyo. El area del trniangulo sera:
VB, /4. Debido a que el cortante a uno y otro lado de la reaccion es
aproximadamente la mitad de la reaccidon del apoyo, la correccion para el
momento es RBy /8. Siendo negativo el momento en el apoyo, la férmula que
resulta es similar a la Ecuacion |, excepto que el signo de la correccion es
positivo, lo que reduce el momento de disefio.

En resumen, el momento negativo maximo y la respectiva reaccion en el centro

del apoyo se calculan con cargas de rueda concentradas, corrigiendo luego
con:

RB,

M, =Mq + (Ecuacion 2)

donde:

M, = momento negativo de disefio ajustado para carga viva

Moo= momento negativo en el apoyo usando cargas de rueda concentradas

R = reaccién del apoyo debido a cargas de rueda concentradas

By = dos veces la distancia desde el eje del apoyo a la seccidn de disefio
negativa
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APENDICE A3.2

PROCESQO DE DISENO VIGA T

a) Tomar el ancho efectivo b como el ancho tributario de la viga (Art. 4.6.2.6)

b) CASO |: Viga Rectangular (c < t)

)]
&

tiﬁc%

As

Fig. A3.3 Viga tipo rectangular

1) Suponer c =t
Con lo gue:

a =0.85c, AzL ,

° a
O.9fy(d — 5)

2) Con A, calcular un nuevo & usando:
a = Lﬁ/l
0.85f.b
Luego encontrar c=2/0.85

3) Chequear:
Sic =t , DISENAR COMO VIGA RECTANGULAR (disefio convencional)

Sic >t , DISENAR COMO VIGA T

c) CASO Il: VigaT (c > t)

e
IX/
¢l

Fig. A3.4 Viga tipo tee



219
FUENTES

MSc. Ing. Arturo Rodriguez Serqguén

;

Caleular A = 0.85 fi(b -b, )t
Y

l) Calcular M,

t
Malas = (I)Asf fy (d - E)

siendo M, =M__ +M

alas ama

- M, =M

ama ]

-M

alas

2) Caleular (A, —A)

M

ama

(A —
f(d——
of, (d - 5)

_A5f) =

S

M
luego: A_ = e

S of

a
f(d——
0, (d =)

(A, — AL
0.85f b,
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APENDICE A3.3

METODO DE COURBON PARA DISTRIBUIR LA CARGA VIVA EN VIGAS DE UN
PUENTE VIGA-LOSA

Cuando una seccion transversal de puente se deforma y gira como una seccion
transversal rigida, esto es el caso de secciones de losa y vigas de concreto con vigas
diafragmas convenientemente distribuidas e interconectadas, es posible repartir la
carga transversalmente entre las vigas de soporte segin la expresion de Courbon:

R=—x—X

:\\T

Pe
I
Es decir:

donde X es la distancia de una viga al centroide de las vigas principales, ZX2 es la

suma de los cuadrados de las distancias de varias vigas principales desde el
mencionado centroide, n el nimero de vigas principales. El reglamento AASHTO LRFD
adopta esta férmula segin C4.6.2.2.2d-1, para calcular el porcentaje de distribucion
de la carga viva “g” en vigas.

Veamos el siguiente caso, donde se quiere distribuir la carga de un carnil de disefio
entre las cuatro vigas que se muestran en la figura.

F/2 P/2
0.60 .80 .15
‘ s
T(Mv/mmo) T
K $e-270
A‘ R=P
R‘v v A ‘ #3 ’
V| Y =315 L Y] LY
ext
2.10m 2,10 ‘ 2.10
X=1.05 | |
X=3.15m

Fig. A3.5 Reparto de la carga de camién ocupando un carril a las vigas del puente

Setene: 1= %* =2[3.15% +1.05°]=22.05

y también: n=4,e=2.10m
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Luego:

R :F{l 2.10(3.15)

—+—————|=0.55F (g=0.55, como lo calculado en la viga exterior
4 22.05

del PROBLEMA II1.2, para el caso de un carril cargado)

[ 2.10(1.05)]
R, =p| L 2100090 a5p
| 4 22.05 |
[ 2.10(.05)]
R, =p| L2000 5p
| 4 22.05 |
i 2.10(3.15
R, =P 1210615 = —-0.05P
4 22.05
Total: |.0P

Si colocamos otro carril de disefio cargado a la derecha, se tiene que las reacciones
en las vigas sélo por éste Gltimo carril son:

P2 P2 Fl2 F2
| 0.60] .80 .20 | 0.60 .80 |
T(M(mmol e=2.10 eA! .50 l
| v i )
4

ﬁ/ R=P Rﬁﬁ R=P
| v 2 #3 v ‘
- X =3.15 =
ext
2.10m 2lio | 2.10 |
X=1.05 | |
X=3.15m

Fig. A3.6 Reparto de la carga de camion ocupando dos carriles a las vigas del puente

|.50(3.15)]
R, =P 11206319 = 0.036P
4 22.05 |
[ |.50(.05)]
R, =P 1 1.500.09) =0.179P
| 4 22.05 |
[ |.50(.05)]
R, =P l+# =0.321|P
| 4 22.05 |
i 1.50(3.15
R, =P i+¥ = 0.464P
4 22.05

Total: | .OOP
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De este modo cuando los dos carriles estén cargados, las reacciones en las vigas
seran respectivamente:

R, =0.55P + 0.036F = 0.586FP(g=0.566, como lo calculado en la viga exterior del
PROBLEMA 3.2, para el caso de dos carriles cargados)

R, =0.35P +0.179F =0.529F
R; =0.15P+0.32IF =0.471IP

R, =—0.05F +0.464F = 0.4 14F

Total: 2.00FP
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CAPITULO 4: DISPOSITIVOS DE APOYO

4.1 DEFINICION

Son dispositivos ubicados entre la superestructura y la infraestructura de un puente
cuya funcién es transmitir cargas y posibilitar desplazamientos y rotaciones.

Las cargas incluyen el peso propio de la superestructura, cargas vehiculares, de
viento, sismo, frenado, fuerza centrifuga, entre otras. Los desplazamentos
transversales y longitudinales, y las rotaciones, resultan de la accion de estas cargas
asi como de variaciones de temperatura, flujo plastico, retraccion, fatiga, etc.

P

ke EBEeEeee—u"

Fig. 4.1 Solicitaciones en dispositivos de apoyo

4.2 TIPOS DE DISPOSITIVOS

Pueden ser clasificados como fijos y de expansiéon. Los fijos permiten rotaciones
pero restringen los movimentos translacionales. Los de expansion  permiten
movimientos translacionales y rotaciones.

4.3 APOYOS DE ELASTOMERO

Utllzan caucho natural o sintético (neopreno) que posibilita translaciones vy
rotaciones, sustituyendo los complicados dispositivos tradicionales de rétulas y
péndulos de concreto armado o metalicos.

Son flexibles en cortante pero a la vez muy rigidos para los cambios volumétricos;
en compresion, se expanden lateralmente.

En puentes de tramos medio a corto, donde las cargas son bajas, es posible utilizar
elastémeros simples. Para cargas sustanciales es posible reforzar el elastémero con
acero (zunchos) o fibra de vidrio.

Los dispositivos de elastémero zunchados estan conformados por capas de
neopreno y laminas de acero alternadas adheridas al caucho por vulcanizacion.

Dispositivos de elastémero semicubiertos y recubiertos
Los dispositivos de apoyo de elastébmero zunchado poseen capas externas de
elastémero cuyo espesor generalmente es la mitad del espesor de las capas internas.

Pueden ser:

@) (b)

Fig. 4.2 (a) Apoyo semirecubierto y (b) Apoyo recubierto
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a) Semi-recublertos

Se realizan por cortes de placas madres de grandes dimensiones. Los cantos de
los zunchos son aparentes en las caras laterales y estan protegidos contra la corrosion
con la ayuda de un revestimento especial a base de resinas epdxicas.

Se designan por sus dimensiones en planta (mm) seguidas por el nimero de laminas
de elastémero y zunchos metalicos asi como su espesor respectivo (mm).

E): Neopreno 400x400x4(1 0+ 3)

- Mide en planta 400 mm por 400 mm

- Contiene 3 capas de elastomero de |0 mm de espesor y 2 semielasticas externas
de 5 mm. El espesor total de elastébmero es 40 mm.

- Contiene 4 zunchos metélicos de 3 mm. El espesor total del dispositivo es 52 mm.

400 mm

400 mm

5
40 mm de 10
elastémero ll%

4 zunchos de 3 mm

Fig. 4.3 Distribucién del elastomero y las planchas de acero en el dispositivo

b) Recubiertos

Se realizan por moldeado individual. Los cantos no aparentes de los zunchos estén
protegidos contra la corrosidn por una capa de elastémero de 5 mm de espesor
medio, vulcanizado en la fabricacion.

Se designan por sus dimensiones en planta (mm) seguidas por el espesor total
(mm). La denominacion de un apoyo recubierto de la misma constitucidn y dimensiones
en planta gue el ¢jemplo anterior, es 400x400x52.

Espesores de placas de elastémero v de zunchos (acero dulce) usuales:

Letastom (MM) | £,00ch (MM)
1) 2
IO 3
|2 3
15 4

Se brinda a continuacion datos técnicos de dispositivos de apoyo standard
Freyssinet semirecubiertos:
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Tablas 4.1 Dispositivos de apoyo estdndar Freyssinet semirecubiertos y recubiertos

APARATOS DE APOYO SEMIRECUBIERTOS

Espesor de lamina elemental de elastomero t =8mm. [(=hy)
Espesor de zuncho intermedio s = 2 mm. | n=# de zunchos

Dimensiones | Puentes Carreteros  |Puentes de Ferroc. Rotacion Maxima Admisible ©-7 (o/0o radian)

en planta | Esfuerzo | Esfuerzo | Esfuerzo | Esfuerzo

(mm.) Normal | Promedio| Nommal | Promedio n [Composicion del apoyo] = n (8+2) |
Max. N Tm | Max. N Tm
(KN) (MPa) (KN) (MPa) 1 2 3 4 5 6 7

100x100 50 5.0 69 6.9 192 | 38.4 57.6 76.8

100x150 920 6.0 124 83

100x200 133 6.7 183 9.2

150x150 169 7.5 232 10.3 85 17.0 | 256 | 34.1 427 | 51.2

150x200 257 8.6 330 11.0

150x250 352 9.4 413 11.0

150x300 450 10.0 495 11.0

200x200 400 10.0 440 11.0 48 96 144 | 192 | 240 | 268 | 336

200x250 558 111 450 110

200x300 720 12.0 660 11.0

200x350 891 12.7 770 11.0

250x250 781 12.5 688 11.0 31 6.1 92 123 | 154 | 184 § 215

250x300 1023 13.4 825 11.0

250x350 1276 14.5 963 11.0

250x400 1500 15.0 1100 11.0

300x300 1350 15.0 990 11.0 43 6.4 8.5 107 | 12.8 | 149

300x350 1575 15.0 1156 110

300x400 1800 15.0 1320 11:00°

300x500 2250 15.0 1650 11.0

300x600 2700 15.0 1980 11.0

350x350 1838 15.0 1348 11.0 47 63 7.8 94 11.0

350x400 2100 15.0 1540 11.0

400x400 2400 15.0 1760 11.0 | 36 | 48 | 60 | 7.2 8.4

400x450 2700 15.0 1960 11.0

400x500 3000 15.0 2200 11.0

400x600 3800 15.0 2640 11.0

450x450 3038 150 | 2228 11.0 28 38 4.7 5.7 6.6

450x500 3375 15.0 2475 110

500x500 3750 15.0 2750 11.0 31 38 4.6 5.4

500x600 4500 15.0 3300 11.0

600x600 5400 15.0 3960 11.0 2:1 2.7 3.2 3.7

700x700 7350 15.0 5390 11.0 2.0 24 2
Espesor total del apoyoh (mm.) =H 10.0 | 200 | 300 | 400 | 500 | 60.0 { 70.0
Espesor total del elastomero T (mm.) =hg 8.0 160 | 240 | 320 | 40.0 | 480 | 56.0
Distorsion maxima admisible u (mm.) 5.6 11.2 | 16.8 | 22.4 | 26.0 | 33.6 | 39.2
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APARATOS DE APOYO SEMIRECUBIERTOS

Espesor de limina elemental de elastémero t = 10 mm.

Espesor de zuncho imermedio 8= 3 mm.
Dimensiones | Puentes Carreteros | Puentes de Femroc. Rotacion Maxima Admisible 9071 {ofoo radian)
en planta | Esfuerso | Bafuerzo | Esfuerzo | Bsfuerso
(mm. Mormal | Promedio | Mormal | Promedio n [Composicion del apoyo] =n { 1043} |
Max. N| Om | Mixc N| Tm
(KH) (MPa) (KN) (MPa) 1 2 3 4 5 6 7

100100 40 4.0 55 5.5 30.0 | 60,0 § 10,0
1001 50 T2 4.8 9 6.6
100200 107 53 147 7.3
1501 50 135 6.0 186 83 133 | 267 | 400 § 533 | 667
1 50x200 06 6.9 183 9.4
150x250 181 7.5 EL iy 10.3
1 50300 360 B0 495 11.0
200200 320 8.0 440 11.0 1.5 150 | 225 | 300 | 375 | 450
200%250 444 89 550 1.0
200300 576 9.6 680 11.0
200x350 713 10.2 770 11.0
250250 625 100 [1.1.] 1.0 4.8 0.6 144 | 192 | 240 | 288 | 336
2500300 518 10.9 825 1.0
250m350 1021 11.7 963 11.0

250x400 1231 12.3 1108 11.0
JO0 300 1050 12.0 990 11.0 i3 67 § 100 | 13.3 | 167 | 200 | 233

300x350 1357 129 1156 11.0

300400 1646 13.7 1320 11.0

I 5000 1150 150 1650 11.0

BRI 2700 15.0 1980 11.0

350350 1715 14.0 1348 11.0 49 7.3 98 | 122 | 147 | 171

350000 1091 14.9 1540 11.0

A0 400 1400 1510 1760 1.0 38 56 7.5 2.4 1.3 | 131

A AS0 1700 15.0 1960 1.0

Ao 500 J000 15.0 2200 1.0

A OO I500 15.0 2640 1.0

A50x450 J0iB 150 2128 100 4.4 59 7.4 8.9 10.4

4500500 3375 15.0 1475 1.0

SO0 500 3750 150 2750 1o i6 438 6.0 72 84

S 00 4500 15.0 1.0

HO0A00 5400 150 3960 11.0 2.5 33 4.2 5.0 £5

TO0x 700 7350 150 5390 11.0 24 31 37 4.3
Easpesor total del apoyo b (mm. ) 130 | 260 | 390 | 520 | 650 [ 780 | 91.0
Espesor total del elastémero T (mm ) 100 | 200 § 300 | 400 | 500 [ 600 [ 700

istorsién meaxima admisible o (mm.) 7.0 14.0 | 21.0 | 28.0 | 35.0 | 42.0 | 49.0
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APARATOS DE APOYO SEMIRECUBIERTOS

Espesor de lamina elemental de elastomero t =12 mm.
Espesor de zuncho intermedio 15 -3 mm.
Dimensiones |Puentes Carreteros | Puentes de Ferroc. Rotacion Maxima Admisible &7 (o/oo radian)
en planta | Esfuerzo | Esfuerzo | Esfuerzo | Esfuerzo
(mm.) Normal | Promedio| Normal | Promedio n [Composicion del apoyo] =n( 12+3) |
Max N| 0m |Max N| O
(KN) (MPa) (KN) (MPa) 1 2 3 4 5 6 7
100x100 33 33 46 4.6 43.2 | 864
100x150 60 4.0 83 5.5
100x200 89 4.4 122 6.1
150x150 113 5.0 155 6.9 192 § 384 | 57.6 | 768
150x200 161 5.7 236 7.9
150x250 234 6.3 322 8.6
150x300 300 6.7 412 9.2
200x200 267 6.7 367 9.2 108 | 21.6 | 324 § 432 | 540
200x250 370 7.4 509 10.2
200x300 480 80 680 11.0
200x350 594 8.5 770 11.0
250x250 521 83 688 11.0 69 | 138 § 207 | 27.6 | 346 | 41.5
250x300 682 9.1 825 11.0
250x350 851 9.7 963 110
250x400 1026 103 1100 11.0
300x300 900 10.0 990 11.0 48 96 § 144 | 192 | 240 | 288 | 336
300x350 1131 108 1156 11.0
300x400 1371 11.4 1320 11.0
300x500 1875 125 1650 11.0
300x600 2400 13.3 1980 11.0
350x350 1429 117 1348 11.0 35 7.1 108 | 141 | 176 | 212 | 247
350x400 1742 124 1540 11.0
400x400 2133 133 1760 11.0 5.4 8.1 108 | 13.5 | 162 | 189
400x450 2541 14.1 1960 11.0
400x500 2963 14.8 2200 11.0
400x600 3600 15.0 2640 11.0
450x450 3038 15.0 2228 11.0 43 6.4 85 | 10.7 | 128 | 149
450x500 3375 15.0 2475 11.0
500x500 3750 15.0 2750 11.0 5.2 69 86 | 104 | 12.1
500x600 4500 15.0 11.0
600x600 5400 15.0 3960 11.0 3.6 4.8 6.0 7.2 8.4
700x700 7350 15.0 5390 11.0 2.6 3.5 4.4 5.3 6.2
Espesor total del apoyo h (mm.) 150 | 300 | 450 { 600 | 750 | 900 | 1050
Espesor total del elastomero T (mm.) 120 | 240 | 36.0 | 48.0 | 60.0 | 72.0 | 84.0
Distorsiéon maxima admisible u (mm.) 8.4 16.8 | 25.2 | 31.6 | 42.0 | 504 | 58.8
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APARATOS DE APOYO RECUBIERTOS

Dimensiones | Espesor Unitario |Puentes Carreteros | Puentes de Ferroc. Rotacion Méaxima Admisible ¢y (o0/00 radian)

enplanta | Elasto- Esfuerzo | Esfuerzo | Esfuerzo | Esfuerzo

(mm. mero | Zuncho| Normal | Unitario | Normal | Unitano n [Composicion del apoyo] =n(t +ts)]
t s Max N | Medio | Max. N | Medio
(mm) | mm)| ®N) | MP)) | KN) | MPe) [T ] 2 | 3 ] 4 ] 5] 6] 7] & 910 u

100x150 8 2 69 55 95 75 237 ) 474 ] 711 | 948 | 1185

100x200 104 6.1 144 8.4

150x150 8 2 215 81 293 11.0 98 19.6 | 29.4 § 39.2 | 490 | 588

150x200 298 R 370 11.0

150x250 383 9.4 47 11.0

200x250 8 2 483 10.6 502 11.0 106 | 16.0 | 21.3 | 266 | 319 | 372 | 425

200x300 633 115 606 11.0

200x350 787 12.2 711 11.0

200x400 947 12.3 815 11.0
Espesor total del apoyo h (mm.) 10.0 | 200 { 300 | 400 | 500 | 60.0 { 700 | 80.0
Espesor total del elastomero T (mm.) 8.0 160 | 24.0 | 320 { 40.0 | 48.0 | S6.0 [ 64.0
Distorsion maxima admisible u (mm.) 5.6 112 | 168 | 22.4 | 26.0 | 33.6 | 392 | 44.8

250x300 10 3 m 10.5 766 11.0 104 | 156 | 208 | 260 | 313 | 365

250x400 1113 11.9 1030 11.0

300x400 10 3 1505 133 1244 11.0 71 1107 | 143 | 178 | 214 | 250 | 285 | 321

300x500 207 14.6 1583 11.0

300x600 2567 15.0 1888 11.0
Espesor total del apoyo h (mm.) 260 | 390 | 520 | 650 | 78.0 | 91.0 | 1040{ 1170
Espesor total del elastomero T (mm.) 20.0 | 30.0 | 40.0 ! 500 | 60.0 | 70.0 | 80.0 | 90.0
Distorsion maxima admisible u (mm.) 14.0 | 21.0 | 28.0 | 35.0 | 42.0 | 49.0 | 56.0 | 63.0

APARATOS DE APOYO RECUBIERTOS

Di iones | Espesor Unitario [Puentes Carreteros | Puentes de Ferroc. Rotacion Maxima Admisible OCT (o/oo radian)

enplanta | Elasto- Esfuerzo | Esfuerzo | Esfuerzo | Esfuerzo

(mm.) mero | Zuncho| Normal | Unitano | Normal | Unutario n [Composicién del apoyo] =n (t +1s) ]

t ts Max. N | Medio | Max N | Medio
(mm) [ (mm)| KN) | MPa) | (KN) | (MPs) [ 1 2 3 1 4] sT 6T 7T 8T 9 [1w0]mn

350x450 12 3 2244 12.8 1646 11.0 75 112 [ 149 | 187 | 224 | 262 | 299 | 336

400x500 12 3 2867 145 2102 11.0 85 | 114 | 142 | 170 | 199 | 227 | 256

400x600 3452 15.0 2531 11.0 d

450x600 12 3 3894 15.0 2856 11.0 6.7 89 | 112 | 134 | 156 } 179 | 201 | 223 | 245

500x600 12 3 4337 15.0 3180 11.0 5.4 72 9.0 10.8 | 12.6 | 144 | 162 | 180 | 198
Espesor total del apoyo h (mm.) 300 | 450 | 600 | 75.0 | 90.0 | 105.0 | 120.0 | 135.0| 150.0 | 165.0
Espesor total del elastomero T (mm.) 240 | 360 | 480 | 60.0 | 72.0 | 84.0 | 96.0 | 108.0] 1200] 132.0
Distorsién maxima admisible u (mm.) 16.8 | 252 | 338 | 42.0 | 504 | 588 | 672 | 756 | 84.0 | 94.4

600x600 15 4 5222 15.0 3829 11.0 5.8 78 | 9.7 | 116 | 13.6 | 155 | 175 | 194

600x700 6107 15.0 4478 ; )

700x700 15 4 7142 15.0 5237 11.0 43 57 1 71 85 | 99 | 113 | 128 ] 142

800x800 15 4 9362 15.0 6885 11.0 3.2 43 5.4 6.5 7.6 8.7 9.7 10.8
Espesor total del apoyo h_(mm.) 570 | 76.0 | 95.0 [ 114.0] 133.0| 152.0 | 171.0] 190.0
Espesor total del elastomero T (mm.) 450 | 60.0 | 75.0 | 90.0 | 105.0 | 120.0] 1350 { 150.0
Distorsion maxima admisible u (mm.) 315 | 420 | 525 | 63.0 | 73.5 | 84.0 | 945 | 105.0
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4.4. ESPECIFICACIONES AASHTO LRFD

De los métodos A y B propuestos por las Especificaciones, el Método A brinda
por lmtaciones de esfuerzo, apoyos de menor capacidad que los disefiados con el
Método B. Sin embargo, aquellos disefiados por el Método B requieren de pruebas y
control de calidad adicionales).

Apovos de Elastémero Reforzados con Acero — METODO A (Art. 14.7.6 AASHTO
LRFD)

|. GENERALIDADES (Art. 14.7.6.1)

En dispositivos de elastomero rectangulares reforzados con acero el Método A
es aplicable cuando S°/n< 22,y cuando la rotacién principal ocurre alrededor de un
eje paralelo al eje transversal del puente. Cuando son cuadrados, cercanamente
cuadrados o circulares la relacién se limita a 1 6. También si n es mayor o 1qual que 3, la
relacion se mita a 20 (C14.7.6.1).

En la relacion anterior, (Si) es el factor de forma de una capa interna y n es el
nimero de capas interiores. Cuando €l grosor de una capa exterior €s mayor o igual
gue la mitad de una capa interior, n puede incrementarse en 0.5 por cada capa
exterior.

Todas las capas interiores tendran el mismo grosor y las capas exteriores no
tendran mas del 70% del grosor de una capa interior.

El disefio por rotacién estad implicto en la geometria y los esfuerzos limites
propuestos por el Método A (C14.7.6.1).

2. FACTOR DE FORMA (Art. 14.7.5.1)

El factor de forma de una capa de un dispositivo de elastémero Si, se toma como
el drea plana de una capa dividida por el area del perimetro libre para expandirse. Siy
hri, a menos que se indique lo contrario, corresponden a una capa interior.

Para dispositivos rectangulares sin agujeros, el factor de forma de una capa es:

5 - W (14.7.5.1-1)
2h (L +W)

Para dispositivos circulares sin agujeros, el factor de forma de una capa es:

5 = (14.7.5.1-2)

donde:

L = dimensién del dispositivo en planta perpendicular al eje de rotacion considerado
(generalmente paralelo al €je global longitudinal del puente).

W= dmensién del dispositivo en planta paralelo al eje de rotacidn considerado
(generalmente paralelo al €je global transversal del puente).

D = diametro del dispositivo.

hri = grosor de la capa considerada.

3. PROPIEDADES (Art. 14.7.6.2)

El médulo de cortante G en dispositivos de elastémero reforzados con acero que
tengan PTFE (polytetrafluorethylene=teflén) o un deslizador equivalente en la parte
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superior, estara entre 5.62kg/cm? y 17.58kg/cm? (o entre dureza 50 y 70 de acverdo
a la escala Shore A). Si1 no cuentan con él, estara entre 5.62kg/cm? y |2.30kg/cm?
(dureza 50 y 60).

Cuando el material es especificado por su dureza, el médulo de corte G se toma
como el menor valor del rango establecido en la Tabla 14.7.6.2-1, para propoésitos de
disefio (Art. 14.7.6.2). 51 el material se especifica por el médulo de corte G, se toma
como el menor valor de los rangos referenciados en Art. 14.7.5.2 (entre 5.62kg/cm?
y 12.30kg/cm?).

Tabla 4.2 Propiedades del elastémero (Tabla 14.7.6.2-1, AASHTO)

Detalle Dureza (Shore A)
50 60 70"
Médulo de corte G @ 23°C 6.68-9.14 9.14-14.06 14.06-21.09
(kg/lcm?)
Deflexion por creep @ 25 afios 0.25 0.35 0.45
dividida por la deflexion inicial

1's6l0 para PEP (apoyos de elastomero simples), FGP (apoyos reforzados con capas discretas de fibra de vidrio), y
dispositivos de elastdmero reforzado con acero que cuenten con PTFE (teflén) o un deslizador equivalente en su
parte superior.

4. REQUERIMIENTOS DE DISENO

Esfuerzo de compresién
En el estado limte de Servicio el esfuerzo en compresién promedio para dispositivos
de elastoémero rectangulares reforzados con acero cumplira:

o, <1.25GS, (14.7.6.3.2-7)

o, <87.9kg/cnt (14.7.6.3.2-8)

Siendo:
Si = factor de forma de una capa interior

Deflexién por compresion (Art. 14.7.6.3.3)

La deflexién por compresiéon debido a la carga muerta inicial y la carga viva instanténea
en una cara interna de un dispositivo de elastémero reforzado con acero en el estado
limte de servicio y sin impacto no excedera 0.05hii, siendo hii el espesor de una capa
interna del dispositivo.

La Figura C14.7.6.3.3-1 gue se adjunta proporciona una ayuda de disefio para
determinar la deformacion en una capa de elastémero basada en la dureza y el factor de
forma.

Son aplicables también las disposiciones del Art. 14.7.5.3.6:

- las cargas se consideran en el estado limite de Servicio con todos los factores
de carga 1guales a |.0
- La deflexion por carga viva instantanea se toma como:

8, =g, h (14.7.5.3.6-1)

Donde:
g, = deformacion por compresiéon instantanea debido a la carga viva en una
capa del elastémero.

h, =grosor de la capa de elastémero considerada
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Fig. 4.4 Curvas esfuerzo-deformacion (Fig. C14.7.6.3.3-1, AASHTO)

- La deflexion inicial por carga muerta se toma como:

5, =Ye,h (14.7.5.3.6-2)

7

donde:



232
FUENTES MSc. Ing. Arturo Rodriguez Serguén

g, = deformacion por compresion inicial debido a la carga muerta en una capa
del elastémero.
h,, =grosor de la capa de elastémero considerada

- La deflexion por carga muerta a lo largo del tiempo que incluya los efectos del
creep se toma como:

o, =0, +2a,9, (14.7.5.3.6-3)
donde:
a,. = deflexion por creep dvidida por la deflexion inicial de la carga muerta. A
falta de pruebas puede utilizarse la Tabla 14.7.6.2-1
h,. =grosor de la capa del elastémero considerada

- Se sugiere una deflexién por carga viva relativa maxima a través de una junta de
1/8”. Las juntas sensibles a las deflexiones pueden requerir limtes mas
estrictos (C14.7.5.3.6).

Corte (Art. 14.7.6.3.4)

La deformacién maxima por corte del dispositivo en el estado limte de Servicio, A., se
tomara como el desplazamiento horizontal maximo de la superestructura, reducido al
considerar la flexibilidad del pilar y modificado por procedimientos constructivos.

Para un dispositivo de elastémero reforzado con acero:

h, = 2A, (14.7.6.3.4-1)
donde:
hi= el grosor menor del elastémero en el dispositivo
A,= deformacion por corte total maxima del apoyo debido a las cargas de servicio
aplicables

Rotacién (Art. 14.7.6.3.5)
El disefio por rotaciéon esta implicito en la geometria y los esfuerzos limites propuestos
por el Método A, tal como se refiere en C14.7.6. 1

Estabilidad (Art. 14.7.6.3.6)

Para asegurar la estabilidad del dispositivo, su grosor total no excedera el menor de

/3, W3, & D/4.

donde:

L= dimension del dispositivo en planta perpendicular al eje de rotacion considerado
(generalmente paralelo al €je global longitudinal del puente).

W= dmensién del dispositivo en planta paralelo al eje de rotacion considerado
(generalmente paralelo al €je global transversal del puente).

D= didmetro del dispositivo.

Refuerzo (Art. 14.7.6.3.7)
El refuerzo para los dispositivos de elastémero reforzados con acero estard en
concordancia con los requerimentos sefialados en el Art. 14.7.5.3.5:
- El grosor minmo del refuerzo de acero, h,, debe ser 1/16”.
- El grosor minimo también cumplira:
e [n el estado limte de Servicio:
ho> 3h,0,

l:)/

(14.7.5.3.5-1)
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e En el estado limte de Fatiga:
2h.,oc,
> L

. (14.7.5.3.5-2)
AFpy

h

donde:
AFry= constante de amplitud de fatiga critica para la Categoria A, como lo
especificado en el Art. 6.6

hi = grosor de la capa interna del elastémero

o, = esfuerzo en compresién promedio por carga viva en el estado limite de Servicio
(factor de carga=1.0).

os = esfuerzo en compresién promedio por carga total para el estado limte de

Servicio aplicable.
F, = esfuerzo de fluencia del acero de refuerzo.

Constante de Amplitud de Fatiga Critica (AF):

Tabla 4.3 Resumen de Tabla 6.6.1.2.3-1, AASHTO

Categoria (AF )1y

(kg/cmz) La Categoria A corresponde
A | 687 a membros planos laminados
B | 125 o de superficie Impia
B’ 844 (excepto aquellos que
C 703 muestran desgaste y no son
C’ 844 recubiertos), con bordes
D 492 cortados con llama de gas y
E 316 un valor de rugosidad de
E 183 I OO0u-in 6 menos.

Anclaje del dispositivo (Art. 14.8.3)

Los dispositivos seran anclados adecuvadamente al apoyo para prevenir su movimiento
fuera del sitio durante la construccién o después en la vida Otil del puente. Los
dispositivos de elastémero se pueden dejar sin anclaje si cuentan con la friccion
adecuada. Un coeficiente de disefio de friccion de 0.2 puede asumirse entre el
elastémero vy la superficie limpia del concreto o acero (C14.6.3.1).

La fuerza debido a la deformacion de un dispositivo de elastémero se tomara como:

HbuzGAA—” (14.6.3.1-2)
rt
donde:
G = médulo de corte del elastémero
A = area plana del dispositivo de elastémero
A,= deformaciéon por corte de las combinaciones de carga aplicables de resistencia y
evento extremo
h.= grosor total del elastémero
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FPROBLEMA 4./ Disefiar un dispositivo de elastomero de expansion reforzado con

PROBLEMAS

acero para un apoyo de puente sobre el que inciden las cargas de gravedad: 65T por
peso propio, 5T por superficie de rodadura y 22 T por carga viva. La longitud de las
vigas postensadas es 30m y el ancho de las mismas O.45m. El acortamento por
postensado es 1.0 cm, y el debido a la retraccion del concreto 0.9 cm. El elastomero
a vsar es de dureza 60 y las placas de refuverzo son de acero A36 (F, = 2530
kg/ent). El puente se uvbica en zona de Sierra. La temperatura de instalacion es de

25°C. Utihzar el Método A.

Solucion. -

a) Area en planta del elastémero (Ar6a=L x W)

b)

Poc = 65,000 kg
Pow = 5,000 kg
P = 22,000 kg
Pr = 92,000 kg (Estado Iimite de Servicio)

Siendo: 6, < &57.9 l<@/cm2 (14.7.6.3.2-8)

Luego:
Ay = m o F2O0KI 047 oot
65 87.9kg/cm

Para el ancho de viga b= 45 cm, escogemos W = 45 cm

1,047 cm®
45 cm

L =23.27 cm (alo largo de la longitud de viga)

Adoptado L = 30 cmy W = 45 cm (Area = 1,350 cm?® > |,047 cm?)

Maxima deformacién por corte en el dispositivo (As)

La maxma deformacion por corte del dispositivo se toma como el maximo

desplazamiento horizontal de la superestructura (Art. 14.7.6.3.4).

Por temperatura

Considerando la zona de Sierra, de la Tabla 2.4.3.9.2-1 del Manuval de Disefio de

Puentes-Peru se tiene el rango de temperatura: t,,,= 35°Cy t = -10°C
También:
tmata: 250C
At = 25°C - (-10°C)= 35°C
L = 3000cm
a= 10.6x10°/2C (Art. 5.4.2.2)
Luego:
Aierp = LoLA; = 3,000cmx( 0.8 0 /°C)x 35°C =1.13cm

MSc. Ing. Arturo Rodriguez Serguén
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Por postensado

A =1.0cm

post

Por retracciéon de fragua

A =0.9cm

retrac
Conyy = 1.2 (Tabla 3.4.1-1)
Acortamiento total de viga, estado limite de Servicio:

A =Yrp(Ap, T A +A ) =1.2(1.13cm + 1.0cm + 0.9 cm)

retrac

A, =1.2(3.03cm) = 3.64cm

c) Espesor requerido de elastémero (hrt)

h,=2A, (14.7.6.3.4-1)

rt —

h, 22 A, =2(3.64 cm)=7.28 cm

d) Factor de Forma minimo _en una capa interior de neopreno (Si)

Siendo:
G= 9.14 kg/cm2 (Dureza 60) (Tabla 14.7.6.2-1 y Art. 14.7.6.2)
o, = 1 =9200K_ o 15 1g/cmt
A 1,350 cm
Con o, <1.25GS, (14.7.6.3.2-7)
2
5 > %5 _ 65.15kg/cm _5oc

" 1.25G  1.25x9. 14 kg/cm®

e) Grosor de una capa interior del elastémero (hri)

Como 5[/2$ —>hms$ (14.7.5.1-1)
2h. (L+W) 25, (L+WwW)
Luego:
30 cm (45 cm)
L < =1.5lcm
2(5.96)(30 cm+ 45 cm)
Grosor de capa interior adoptado: h, = 1.50 cm (15 mm)

Con este grosor de capa interior, el factor de forma para una capa interior es:

(30 cm)(45 cm)

= =6.025
2(1.50)(30 cm+ 45 cm)

=5.96 OK

i min
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f) Grosor de las capas exteriores (hre)

he < 0.7 hi (Art. 14.7.6.1)
h, < 0O.7(1.5cm)=1.05cm
h,. = 0.8cm (adoptado)

Con este grosor de capa exterior, el factor de forma para una capa exterior es:

(30 cm)(45 cm)

. = =11.25
2(0.8)(30 cm+ 45 cm)

a) NOomero de capas interiores (n)

Siendo: h. =nh, +2h._
7.28cm=n(1.50cm)+2(0.80cm)
n=3.79 > n=4

Se verifica ademas:

2

— <20, para dispositivos rectangulares con n=3 (C14.7.6.1)
n

62
(4+0.5+0.5)

=7.2<20 OK

h) Espesor total de elastémero (hrt)

hs =nh, +2h.. =4(.50cm) + 2(0.6cm) = 7.6cm

1) Espesor de las placas de refuerzo (hs)

En el estado limte de Servicio:

h, > naOs (14.7.5.3.5-1)
£y
2

h > 3(.50 cm)(68.15 kzq/cm ) _ 012 em

2530 kg/cm
Con h., =h, =1.50cm

En el estado limte de Fatiga:
théxGL

h, 2 ——— (14.7.5.3.5-2)

’ A,:TH
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2
> 2(1.50 cm)(16.30 kzg/cm ) _ 0.029 cm
16857 kg/cm
Siendo:
AF, = 16867 kg/cmz , Categoria A (Tabla 6.6.1.2.3-1)
_fu_22000kg o a0 kg em

o = — =
YA 1350 ent?

Adoptamos h, = 2 mm = 0.2 cm > O.121 cm

h,=2mm= 1/16” OKl (Art. 14.7.5.3.5)

) Altura total del dispositivo de elastémero reforzado (H)

A=h,+n+Nh, =7.6cm+ (4 +I1)(0.2cm) = 8.6cm

k) Verificaciones

k. 1) Estabilidad del dispositivo

A<L/3yH<W/3 (Art. 14.7.6.3.6)

8.6cm<30cm/3=10cmOK! 'y &.6cm< 45¢cm/ 3 =15cm OK

k.2) Esfuerzo de compresiéon por carga total (os)

Se tiene:
e o, <1.25GS, (14.7.6.3.2-7)

G65.15kg/cm? <1.25(9. 1 4kg/ cne)(6) = 656.55kg/cnm? - OKI
e o_<867.9%g/cn¥? (14.7.6.3.2-8)

68.15kg/cm? < &7.9kg/cm? OKl

k.3) Deformaciones por compresion en el dispositivo (Art. 14.7.6.3.3 y
Art. 14.7.5.3.6)

o _ Poceow _ 70000 kg
= -

A oo =015 kg/cm® = 0.74ksi
, cm

o, =68.15kg/cm’ =0.97ksi
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Deformaciones por compresion para elastémero dureza 60O
utiizando la Fig. C14.7.6.3.3-1, AASHTO

CAPA CARGA ) o(ks) &(%)
Interior Muerta 6.0 0.74 3.60
Total 6.0 0.97 4.45
Exterior Muerta 11.25 0.74 2.90
Total 11.25 0.97 3.50

Deflexion por compresion inicial del dispositivo (14.7.5.3.6-1y 14.7.5.3.6-2)

d=nheg, +2h._g_, =4 .5cm)(0.0445) + 2(0.6cm)(0.035)

nnt re®ext
0 =0.323cm

Deflexién por compresion inicial debido a la carga muerta (14.7.5.3.6-2)

Spe = h.€p e + 2N, Ep o = 4 .5cm)(0.036) + 2(0.8cm)(0.029)

dpc =0.262cm

Deflexidn por compresidn debido a la carga viva

O, =80, =0.323cm—-0.262cm= 0.06 Icm

Deflexién por creep (14.7.5.3.6-3)
C4=0.35, para Dureza 60 (Tabla 14.7.6.2-1)
B reep = Cydpc = 0.35(0.262) = 0.092cm

Deflexién debido al creep vy la carga viva (Cl14.7.5.3.6)

o =0.092cm+ 0.061 cm=0.153cm<1/8"=0.32cm OKl

creep+LL

Deflexidon por compresion inicial de una capa interior de elastémero

5, =¢,h, <0.09, (14.7.6.3.3)

int " ri

g, <0.09

0.0445 < 0.09 OK!

) Anclaje del dispositivo (Art. 14.86.3)

Fuerza cortante generada en el apoyo debido al desplazamento:

H, =GA§—“ (14.6.3.1-2)
rt

H, =14.06kg/cm?(l 350cm2)3;6646m =9.09T

cm
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donde:

G=14.06kg/cm2 (maximo valor)
A, =v1 A, =1.2(3.03cm) =3.64cm

Con u=0.2 (C14.8.3.1) y la carga permanente minma en servicio Ppc=65T, la
fuerza de friccion que se desarrolla es:

Fe =uPpec = 0.2(65T)=13T
Como 9.09T< | 3T, no se requieren anclajes Cc14.86.3.1)

n) Rotacidn del dispositivo (Art.14.7.6.3.5yCl4.7.6.1)

El disefio por rotacion esta implicito en la geometria y requermientos limtes de
esfuerzo que corresponden al Método A. No se requieren por lo tanto calculos de
rotacion adicionales.

Direcgion

=300 mm

W=450 mm

5 zunchos de 2 mm

Fig. 4.5 Composicién final del dispositivo de elastobmero dureza 60
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CAPITULO 5: ESTRIBOS

5.1 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.
Los estribos, como son muros de contencidn, pueden ser de concreto simple
(estribos de gravedad), concreto armado (muros en voladizo o con pantalla y

contrafuertes), etc.

Cajuela

Estribo de gravedad
(concreto simple)

Cajuela

W Y B Y ] j
T

Estribo en voladizo
(concreto armado)

Fig. 5.1 Tipos usuales de estribos

5.2 PRE-DIMENSIONAMIENTO DE ESTRIBOS

a) De gravedad (concreto simple)

:IL_'ATA_EI
Cauela_| |t
i
I
T
[ Pantalla
Contrafuerte i vertical
I
I
i
‘: Zapata
M=1T= I

Estribo con pantalla y contrafuerte
(concreto armado)

Los estribos de gravedad son macizos que utilizan su propio peso para resistir las
fuerzas laterales debido al empuje del terreno y otras cargas. No necesitan
refuerzo y son adecuados cuando el terreno es de buena capacidad portante vy la
altura a cubrir no es superior a 6 metros. No son admitidas tracciones en cualguier

seccion del estribo.

H/12 (min 0.30 m)

H
E
/12 ~ He

H(min 0.20 m)

4

B = ()H ~ @AH

&
L 4

T IH/G ~ H/8
4

Fig. 5.2 Proporciones en estribos de gravedad
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b)

Los anchos minmos de cajuelas se determinan eligiendo el mayor de los valores
obtenidos entre calcular los maximos desplazamentos o como un porcentaje del
ancho empirico de la cajuela N determinado por la ecuvacion:

N = (200 +0.0017 L+ 0.0067H )+ 0.000 | 25 S7) 4.7.4.4-1)
donde:
N = longitud minima (empirica) de la cajuela, medida normalmente a la linea central

del apoyo (mm).

L = distancia del tablero del puente a la junta de expansiéon adyacente 6 al final del
tablero del puente (mm). Para articulaciones entre luces, L debe tomarse como
la suma de la distancia a ambos lados de la articulacidn. Para puentes de un
solo tramo L es 1qual a la longitud del tablero del puente (mm).

H’ = para estribos, la altura promedio de las columnas que soportan al tablero del
puente hasta la proxima junta de expansion. FPara columnas y/o pilares, la altura
del pllar o de la columna. FPara articulaciones dentro de un tramo, la altura
promedio entre dos columnas & pilares adyacentes (mm).

= O, para puentes simplemente apoyados.
S = desviacién del apoyo medido desde la linea normal al tramo (°).

Los porcentajes de N aplicables a cada zona sismica deberan ser de acuerdo a la
Tabla 4.7.4.4-1:

Tabla 5.1 Porcentaje de N por Zona Sismica y Coeficiente de Aceleracion A
(Tabla 4.7.4.4-1, AASHTO)

Zona Coef de Aceleracion A Porcentaje de N
1 <0.05 >75
1 >0.05 100
2 Todos los aplicables 150
3 Todos los aplicables 150
4 Todos los aplicables 150

En voladizo (concreto armado)

Son econémicos cuando su altura estd entre 4 y 10 metros. Adecuados en la
presencia de terreno de baja capacidad portante y cuando los agregados son
€scasos o el transporte de los mismos no €s econdmico.

min 0.20 m
++

H/24 (min 0.30 m)

P P Y S Y S ¢ N T \:g
]

44
_I
<
N

|
\—

B = (oH ~ @A)H

Fig. 5.3 Proporciones para estribos en voladizo
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c)

Estribos con pantalla y contrafuertes (concreto armado)
En este caso la pantalla vertical no se encuentra en voladizo sino mas bien
apoyada en los contrafuertes y el cimento.

min O0.20 m
++
T
E
H/24 (min 0.30 m)% ¢
Contrafuertes, e=0.20 (mi H
separacion: H/3~2H/3
B/3
F—¢
| iz
¢ b

B = (2 ~ (@)H

Fig. 5.4 Proporciones para estribos con contrafuertes

5.3 EMPUJE DEL SUELO: EH, ES, LS, y DD

EH: Empuje horizontal del suelo
ES: sobrecarga de suelo

LS: sobrecarga viva

DD: friccion negativa

El empuje del suelo se debera considerar en funcién de los siguientes factores:
tipo y densidad del suelo, contenido de agua, caracteristicas de fluencia lenta del
suelo, grado de compactacién, ubicacion del nivel freatico, interacciéon suelo-
estructura, cantidad de sobrecarga, efectos sismicos, pendiente del relleno, e
nclinacién del muro.

Empue lateral del suelo (Art. 3.11.5.1)
Se asumird como:
p = ky.z 3.11.5.1-1)
donde:
p = empuje lateral del suelo (kg/m?)
k = coeficente de empuje lateral, tomado como k, para muros gue no se

deforman ni se mueven, k, para muros que se deforman o mueven lo suficiente
para alcanzar la condicion minima activa, o k, para muros que se deforman o
mueven lo suficiente para alcanzar una condicion pasiva.

Y. = peso unitario del suelo (kg/m>)

z = profundidad del suelo debajo de la superficie (m)

Se asumird que la carga del suelo lateral resultante debida al peso del relleno
actla a una altura 1gual a H/3 desde la base del muro, siendo H la altura total del
muro.
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Coeficiente de Empuie Lateral en Reposo, ko (Art. 3.11.5.2)

Para suelos normalmente consolidados, muro vertical y terreno nivelado, el
coeficiente de empuje lateral en reposo se puede tomar como:

ko = | - send’; (3.11.5.2-1)

Para suelos sobreconsolidados:

k, = (- send’) (OCR)*""  (3.11.5.2-2)

donde:
¢ = angulo efectivo de friccion del suelo
k, = coeficiente de empuje lateral del suelo en reposo

OCR = relaciéon de sobreconsolidacion

Coeficiente de Empuje Lateral Activo, ka (Art. 3.11.5.3)

" / RIGIDO

/[

Fig. 5.5 Parametros para el clculo del empuje lateral activo

H3

o0

G R SO (3.11.5.3-1)
a 2
F[sen 9.56n(6—8)J

donde:
(¢, +8) sen(@;—B) |
sen(¢'s+9).sen(P's —
L=+ f f 3.11.5.3-2
{ \/5en(6—6).56n(6+8)} ( )
& = angulo de friccion entre relleno y muro (Tabla 3.11.5.3-1)

B = dngulo que forma la superficie del relleno respecto de la horizontal
0 = angulo que forma el respaldo del muro respecto de la horizontal
' = angulo efectivo de friccion interna

Notar que para 6 = B = O, 8 =90°, el valor k, de las expresiones anteriores
(teoria de de Coulumb) es:

@,

k, =tg°(45- ") (teoria de Rankine)
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Tabla 5.2 Angulo de friccion entre diferentes materiales (U.S. Department of the Navy
1982a) (Tabla C3.11.5.3-1, AASHTO)

i ] Angulode | Coeficiente de
Materiales en interfase friccién, 8 (°) |  friccién, tan &

Hormig6n masivo sobre los siguientes materiales de fundacion:

* Roca sana y limpia 35 0,70

o Grava limpia, mezclas de grava y arena, arena gruesa 29a31 0,552 0,60
® Arena limpia fina a media, arena limosa media a gruesa, grave limosa o arcillosa 24229 0,452 0,55
¢ Arena fina limpia, arena limosa o arcillosa fina a media 19a24 0,34a045
¢ Limo fino arenoso, limo no pldstico 17a19 0,31a0,34
e Arcilla residual o preconsolidada muy rigida y dura 22a26 0,402 0,49
e Arcilla de rigidez media y rigida; arcilla limosa 17219 0312034

Sobre estos materiales de fundacién la mamposteria tiene los mismos factores de friccién.
Tablestacas de acero contra los siguientes suelos:

¢ Grava limpia, mezclas de grava y arena, relleno de roca bien graduada con astillas 22 0,40
* Arena limpia, mezclas de grava y arcna limosa, relleno de roca dura de un solo tamafio 17 0,31
e Arena limosa, grava o arena mezclada con limo o arcilla 14 0,25
e Limo fino arenoso, limo no plastico 11 0,19
Hormigén moldeado o prefabricado o tablestacas de hormigén contra los siguientes suelos:
e Grava limpia, mezclas de grava y arena, relleno de roca bien graduada con astitlas 22a26 0,40 a 0,49
® Arena limpia, mezclas de grava y arena limosa, relleno de roca dura de un solo tamafio 17a22 0,31a040
* Arena limosa, grava o arena mezclada con limo o arcilla 17 0,31
¢ Limo fino arenoso, limo no plastico 14 0,25
Diferentes materiales estructurales:
» Mamposteria sobre mamposteria, rocas igneas y metamorficas:
o roca blanda tratada sobre roca blanda tratada 35 0,70
o roca dura tratada sobre roca blanda tratada 33 0,65
o roca dura tratada sobre roca dura tratada 29 0,55
e Mamposteria sobre madera en la direccion transversal al grano 26 0,49
e Acero sobre acero en trabado de tablestacas 17 0,31

Coeficiente de Empuje Lateral Pasivo, ke

El coeficiente de presion activa de Coulomb es:

. = 56n2(9 - (1)'f ) con ro |:| B /56l’1((|)'f+6) sen(d'+B) :|2
P [5en265en(6 + 8):| |/ sen(0 + 8).5en(6 + B)

Parad =B = 0,0 =90° el valor k, de las expresiones anteriores (teoria de Coulumb)
es:

= tg° i teoria de Rank
kp =tg° (45 + ?) (teorfa de Rankine)
Sin embargo, conforme el valor de O crece, el método de célculo de Coulomb da

valores erréneos crecientes de P, . El Reglamento AASHTO (Art. 3.11.5.4) adopta el
siguiente método introducido por Caquot y Kerisel:
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- Para suelos no cohesivos, los valores del coeficiente de empuje lateral pasivo se
pueden tomar de la Figuras 3.1 1.5.4-1.
- Para suelos coheswvos, los empujes pasivos se pueden estimar con:

P, =k v.z+2c k. (3.11.5.4-1)
donde:
P, = empuje lateral pasivo del suelo (kg/m?)
Y. = peso especifico del suelo (kg/m”)
z = profundidad debajo del suelo (m)
c = cohesion del suelo (kg/m?)

k, = coeficiente de empuje lateral pasivo del suelo (ver Fig. 3.1 1.5.4-1)
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Fig. 5.6 Procedimiento de calculo de empujes pasivos del suelo para muros verticales e
inclinados con relleno de superficie horizontal (U.S. Department of the Navy 1982a),
(Figura 3.11.5.4-1, AASHTO)

Método del Fluido Equivalente para Estimar Empujes Laterales de Rankine (Art.
3.11.5.5)

El empuje basico del suelo p (kg/m?) se puede tomar como:
P ="YeqZ (3.11.5.5-1)
Yeq = peso de fludo equivalente del suelo, no inferior a 480 kg/m®
z = profundidad debajo de la superficie del suelo (m)
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Se asume que la carga lateral del suelo resultante debida al peso del relleno
actla a una altura 1gual a H/3 de la base del muro, siendo H la altura total del muro
medida desde la superficie del terreno hasta el fondo de la zapata.

Los valores tipicos para densidades de fludo equivalente en muros de altura no
mayor a 6.0 m se pueden tomar como sigue:

Tabla 5.3 Valores tipicos para las densidades de fluido equivalente de los suelos
(Tabla 3.11.5.5-1, AASHTO)

Relleno de superficie Relleno con B=25°
horizontal
Tipo de suelo Activo Activo

Enreposo | A/H=1/240 | Enreposo | A/H=1/240
Yeq (kg/ms) Yeq (kg/ms) Yeq (kg/ms) Yeq (kg/ms)

Arena 0 grava suelta 880 640 1040 800

Arena o grava de densidad media 800 560 960 720

Arena o grava densa 720 480 880 640

siendo:

A = movimento de la parte superior del muro requerido para llegar al minimo empuje

activo o maximo empuje pasivo por rotacion o traslacién lateral (mm)
H = altura del muro (m)
B = angulo del relleno respecto de la horizontal.

La magnitud de la componente vertical del empuje del suelo resultante P, (kg/m) para el
caso de relleno de superficie inclinada se puede determinar como:

P, =F tanf (3.11.5.5-2)

P, = 0.5y (3.11.5.5-3)
Sobrecarga por carga viva (LS) (Art. 3.11.6.4)
Se debera aplicar una sobrecarga viva si se anticipa que habrd cargas vehiculares
actuando sobre la superficie del relleno en una distancia 1gual a la mitad de la altura del
muro detras del paramento posterior del muro.

Tabla 5.4 Altura de suelo equivalente para carga vehicular sobre estribos perpendiculares
al tréfico (Tabla 3.11.6.4-1, AASHTO)

Altura del estribo (m) | heq (M)
1.5 1.2
3.0 0.9
=6.0 0.6
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Fig. 5.7 Aplicacién de la sobrecarga por carga viva LS

La sobrecarga por carga viva LS en su componente vertical se incluye cuando se
evallan las presiones en la base del estribo y para el disefio estructural (ver mas
adelante en los gjemplos el caso de Resistencia Ib). En tanto por representar mas

bien

resistencia a la falla, se desestima cuando se evalian el wvuelco y el

deslizamiento (ver el caso de Resistencia la) (Cl 1.5.6).

5.4 CARGAS DE DISENO

Las cargas a considerar, en general son:

a)

b)
c)
d)

e)
f)

Cargas verticales de la superestructura, correspondiente a las reacciones de la
carga muerta y viva.

El peso propio del estribo y del relleno.

El empyje del terreno mas el efecto de sobrecarga sobre el terreno

Viento ejercido sobre la estructura y sobre la carga viva, que se transmite a
través del apoyo fijo.

Fuerza por el empuje dindmico de las aguas y la fuerza de flotacion.

Fuerza longitudinal gue se transmiten a través del apoyo fijo debido al frenado
de vehiculos

Fuerza centrifuga, en el caso de puentes curvos

Fuerza sismica de la superestructura y de la infraestructura.
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Cargas verticales y horizontales
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Fig. 5.8 Cargas comunes en un estribo

5.5 CONSIDERACIONES PARA LA ESTABILIDAD

Los estribos y muros de sostenimiento se deben dmensionar de manera de
asegurar su establlidad contra las fallas por wuelco, deslizamiento y presiones en la

base (Art. | 1.6.3.1).
A. Vuelco — Estados Limites de Resistencia y Evento Extremo

Se debe calcular la excentricidad de la resultante alrededor del punto A en la base
del estribo. Las fuerzas y momentos que resisten el vuelco se usan con factores de
carga Y minmos (caso de cargas tipo DC, DW, EV, etc.). Las fuerzas y momentos
que causan vuelco se usan con factores de carga ¥y maximos (caso de cargas EH y

otras).

Para el estado limite de Resistencia, se debe mantener la resultante en la base del
cimento dentro de los dos tercios centrales (e = B/3) excepto el caso de suelo
rocoso en que se mantendra en los nueve décimos centrales (e = 0.45B) (Art.

11.6.3.3).

Para el estado limte de Evento Extremo y con ygg = O, mantener la fuerza
resultante en la base del cimiento dentro de los dos tercios centrales (e < B/3)

de las dimensiones del cimiento para cualquier suelo. S1 en cambio ygq =

mantener la resultante en la base del cimento dentro de los ocho décimos
centrales (e = 0.40B). Para valores de vygq entre O y 1.0, interpolar linealmente
entre los valores especificados para definir las restricciones referidas a la ubicacion
de la resultante (Art. 11.6.5.1). En caso de cimentos cargados biaxialmente,

estos requerimientos deben aplicarse en ambas direcciones.
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B. Deslizamento — Estados Limites de Resistencia y Evento Extremo (Art. 10.6.3.4)

El valor de la resistencia factorada al deslizamiento corresponde a una componente
friccional (@T1QT) actuando a lo largo de la base del estribo y una componente
debido a la presion pasiva del terreno @SPQSP) actuando en la cara vertical
correspondiente. Esto es:

Re = OR1+ DR, (10.6.3.4-1)
- Para suelos de baja cohesion:

Rt = C.V.tand; (10.6.3.4-2)

C = 1.0 para concreto vaceado directamente al suelo

C = 0.8 para concreto pre-fabricado

V = fuerza vertical total sobre el cimento

@; = angulo de friccion interna del suelo. Si el concreto es vaceado sobre
material granular o de baja cohesion p = tg 8 =tg &; (C10.6.3.4-2)

- Para suelos arcillosos cuando el cmiento esta soportado por lo menos sobre
O.15m de material granular compactado, la resistencia al deslizamento se toma
como el menor valor de la cohesion del material arcilloso y la mitad del esfuerzo
normal en la interfase entre el cimiento y el suelo

Los valores @1y @., se determinan de las Tablas | 1.5.7-1 y 10.5.5.2.2-1. Para

el estado limte de Evento Extremo, @t= 1.0y @,, = 1.0. Si la resistencia pasiva
no estd asequrada debido a erosiones, socavaciones potenciales, o futuras
excavaciones, se debe usar @ep = O para los estados limtes de Resistencia y

Evento Extremo.

La resistencia factorada al deslizamento debe ser mayor o i1gual a las cargas
horizontales factoradas aplicadas.

C. Presiones en la base — Estados Limites de Resistencia y Evento Extremo
Se calculan los esfuerzos basados en una distribucidn uniforme; en estribos
cargados excéntricamente cimentados sobre roca, se supone una distribucion de
presiones triangular o trapezoidal.

Método de Meyerhof:
I'. Hallar la excentricidad e con respecto al punto central de la base del cmento,
con las cargas aplicables factoradas:
2 momentos factorados actuantes

2 fuerzas verticales factoradasactuantes

2. Determinar los esfuerzos verticales factorados. Si la estructura esta cargada bi-
axialmente, el calculo se realiza en ambas direcciones.

2.1) Basados en una distribucion de presion uniforme actuando en la base
(suelo no rocoso), el valor de g es:

>V
= I1.6.3.2-1
4 B-2e ( )
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Donde:

B = ancho del cimento en el plano de cargas

B — 2e = ancho efectivo de cimiento

V = suma de las fuerzas verticales por unidad de longitud

2.2) Para suelo rocoso la distribucion de presiones es trapezoidal o trianqular:

V Ge
Gz = —| 1+ — (11.6.3.2-2)
B B
\ Ge
i = —| 1= — (11.6.3.2-3)
4 B[ B J
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Fig. 5.9 Respuesta de terreno no rocoso Yy rocoso en la base de un estribo

3. Comparar g 6 g,.. que Incluyen factores de carga, con la capacidad portante

del terreno (capacidad Ultima de apoyo para el suelo, multiplicado por el factor
de resistencia aproplado). La capacidad de apoyo factorada (resistencia) debe
ser mayor o 1gual que el esfuerzo de apoyo factorado:

Donde:
g, = capacidad portante nominal para el estado limite apropiado
@, = factor de resistencia (Tabla 10.5.5.2.2-1, | 1.5.7-1 y Art. 1 1.5.8)

Un factor de resistencia de |.0 se usa en el célculo de presiones sobre
el terreno en el estado limte de Evento Extremo segin Art. | 1.5.8 (Ver Tablas
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10.5.5.2.2-1 y | 1.5.7-1 para factores de resistencia en el estado Iimite de
Resistencia).

La capacidad de apoyo para los estados limtes de Resistencia y Evento
Extremo deben ser calculados considerando los efectos de resistencia cohesiva
y friccional del suelo, forma y dimensiones de la cimentacion, profundidad de
desplante y la inclinacion del suelo que presiona sobre el estribo. Los estudios
geotécnicos determinaran la capacidad portante. Los factores de inclinacion de
carga en general no se consideran en la determnacidn de la capacidad
portante.

D. Disefio estructural del cimento

Para el disefio estructural de un cimento cargado excéntricamente se considera,
utilzando cargas factoradas, una distribucion de esfuerzos de contacto triangular o
trapezoidal para todas las condiciones de suelo y roca (Art. 10.6.5).

Para el estado Iimite de resistencia los factores suministrados en la Tabla | 1.5.7-
I se usan en el disefio de muros, a menos que se tengan valores especificos de la
regién o se cuente con experiencias Utiles concretas que justifiquen valores
mayores (Art. | 1.5.7)

Los factores de resistencia a usar en el disefio geotécnico de cimentos que
puedan necesitarse para el soporte de muros, a menos que estén especificamente

identificados en la Tabla |1.5.7-1, son como se especifica en la Tabla
10.5.5.2.2-1 y las Tablas 10.5.5.2.3-1, y 10.5.5.2.4-1 cuando se usan
pilotes.

Tabla 5.5 Factores de resistencia en cimientos superficiales, estado limite de
Resistencia (Tabla 10.5.5.2.2-1, AASHTO)

Tipa de Método/Suelo/Condicién Factor de
Resi . : _ Resi .
Método Tedrico (Munfakh, 2001 ), arcilla 0.50
Método Tedrico (Munfakh, 2001 ), arena, usando CPT 0.50
Resistencia @, |Método Tedrico (Munfakh, 2001 ), arena, usando SPT 0.45
de apoyo Método Semi-empirico (Meyerhof, 1957 ), todos los suelos 0.45
Cimiento sobre roca 0.45
Prueba de carga en placas 0.55
Concreto pre-moldeado sobre arena 0.90
@t |Concreto vaceado en el lugar sobre arena 0.80
Deslizamiento Concreto pre-moldeado o vaceado en el lugar, sobre arcilla 0.85
Suelo sobre suelo 0.90
¢e£ Resistencia al deslizamiento para presion pasiva del terreno 0.50
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Tabla 5.6 Factores se resistencia para muros de sostenimiento permanentes

(Tabla 11.6.7-1, AASHTO)

TIPO DE MURO Y CONDICION

FACTOR DE RESISTENCIA

Muros tipo pantalla y muros anclados

Capacidad de carga axial de los elementos verticales

Se aplica el articulo 10.5

Resistencia pasiva de los elementos verticales

1,00

Resistencia al arrancamiento de los ¢ Sueclos no cohesivos (granulares) 0,65
s
anclajes ¢ Suclos cohesivos 0,70
e Roca 0,50
Resistencia al arrancamiento de los  Cuando se realizan ensayos de verificacion 1,09
anclajes @
Resistencia a la traccion de los tendones de e Acero dulce (por cjemplo barras ASTM A 0,90 @
anclaje 615M)
e Acero de alta resistencia (por ejemplo 0,80
barras ASTM A 722M)

Capacidad flexional de los elementos verticales

0,90

Muros de tierra estabilizada mecanicamente, Muros de gravedad y de semi-gravedad

Resistencia de apoyo e Muros de gravedad y semi-gravedad 0.55
e Muros MSE 0.65
Deslizamiento 1.00
Resistencia a la traccién de los refuerzos Refuerzos en forma de fajas
metdlicos y sus conectores o Carga cstitica 0,75
Refuerzos en forma de grilla
o Carga cstitica 0,65
Resistencia a la traccion de los refuerzos o Carga estatica 0,90
geosintéticos y sus conectores
Resistencia al arrancamiento de los o Carga estitica 0,90

refuerzos por traccion

Muros modulares prefabricados

Capacidad de carga

Se aplica el articulo 10.5

Resbalamiento

Se aplica el articulo 10.5

Resistencia pasiva

Se aplica el articulo 10.5

[}
)

3)

“@

(5)

Se aplica a las tensiones de adherencia unitarias ultimas presuntas para el disefio preliminar solamente en el Articulo C11.9.4.2.

Se aplica cuando se realizan ensayos de verificacion hasta una carga igual a 1,0 o mds veces la carga de disefio mayorada en el
anclaje.

Se aplica a la mdxima carga del ensayo de verificacién para el anclaje. Para el acero dulce aplicar el factor de resistencia a /). Para
el acero de alta resistencia aolicar el factor de resistencia a la resistencia a la traccion ultima earantizada.

Se aplica a la seccion transversal bruta menos el drea sacrificable. En el caso de las secciones con orificios reducir el drea bruta de
acuerdo con el Articulo 6.8.3 y aplicar a la seccion neta menos el drea sacrificable.

Se aplica a los refuerzos en forma de malla conectados a un elemento de revestimiento rigido, por ejemplo un panel o bloque de
hormigén. Para los refuerzos en forma de malla conectados a un revestimiento flexible o que son continuos con el revestimiento
utilizar el factor de resistencia correspondiente a refuerzos en forma de faja.

5.6 CONSIDERACIONES SISMICAS

La presién lateral del terreno en estructuras de retencion, es amplificada en caso
de sismos debido a la aceleracion horizontal de la masa retenida de terreno. En caso
de estructuras de retencion altas (H>10 m) como es el caso de estribos, las cargas
sismicas deben contemplarse, usandose a menudo la solucién de Mononobe-Okabe.

El método de Mononobe-Okabe es un método pseudo-estatico que desarrolla una
presion de fludo estatica equivalente para modelar la presion sismica del terreno sobre
el muro. Es aplicable cuando:
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e El muro no esta restringido y es capaz de deformar lo suficiente para accionar la
presion activa del terreno retenido.

e [l terreno de relleno es no cohesivo y no saturado

e La cufia activa de suelo que define la superficie de falla y carga el muro, es

plana.
e Las aceleraciones son uniformes a través de la masa de suelo retenido.
o J>i+0 (11.6.5.3-1)
Sobrecarga de carga
muerta concentrada (Ac, )
khvvsobrecargz-l
LTI LTI
Cufa e
activa,”
sz kafAGv
khv\/s h
P
kth AE h
- p
h/3
W
Pee -
WW ‘—\ v v
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Fig. 5.10 Fuerzas sismicas para la evaluacion de la estabilidad externa en muros de
gravedad (Fig. 11.6.5.1-1, AASHTO)

La presién del terreno incluyendo la accién sismica, se determina con:

Fre = ;jkAEYtHZ (11.6.5.3-2)

siendo el coeficiente de presion activa sismica del terreno:

2 | |
_ cos"(¢ -0 —PB) A 11.3.1-1)

kAE 2

sen(d + d)sen(d—0' —1)
cos(d+ P + 0')cos(1— B

cos0 cos® B' cos(d + B' +0N 1+

donde:

Y. = peso unitario del terreno

H = altura del terreno retenida por el muro

k, = coeficiente de aceleraciéon vertical

k, = coeficiente de aceleracion horizontal

¢ = angulo de friccién interna del suelo

0’= arc tan [k, /(|- k)]

B’ = angulo de inclinacién del muro con la vertical (sentido negativo como se ilustra)
8 = angulo de friccién entre el suelo y el estribo

I = angulo de inclinacién del material de relleno con la horizontal
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Fig. 5.11 Diagrama de fuerzas del método Mononobe-Okabe
(Fig. A11.3.1-1, AASHTO)

El valor de h,, la altura a la cual la resultante del empuje del suelo actia sobre el
estribo, se puede tomar 1gual a /3 para un caso estatico que no involucre efectos
sismicos. Sin embargo este valor aumenta a medida que aumentan las solicitaciones
de origen sismico. Seed y Whitman han sugerido que h se podria obtener
suponiendo que la componente estética del esfuerzo del suelo actia a H/3 de la
base del estribo, mientras que se podria considerar que el esfuerzo dinamico
adicional actla a una altura h=0.6H. Sin embargo, ha sido una practica para los
disefiadores asumir h=0.5H con un empuje uniformemente distribuido (A.11.3.1).

Investigaciones recientes indican que la resultante total de la presiéon del terreno
(estatica+sismo) se debe localizar a H/3, excepto el caso de muros donde se
prevé un impacto elevado en la falla, considerando en este caso 0.4H 6 O.5H.
AI'1.3.1yCl1.6.5.3).

Para estimar la presion lateral del terreno por la accién sismica, el coeficiente de
aceleracion vertical, k,, se asume por lo general 1gual a cero y el coeficiente de
aceleracion horizontal, k,, se calcula en base a la maxima aceleracion del terreno
(Art. 11.6.5.2.1 yCl1.6.5.2.1).

k, = 0.5k, para muros donde es posible movimentos horizontales de 25mm a

50mm. 6 mas (p.e.: muros de gravedad, en voladizo, etc.) (Art. | 1.6.5.2.2)
kio = (FL ) (PGA)=A, (Art. 11.6.5.2.1 yArt. 3.10.4.2-2)
kio = 1.2(F,,.)(PGA) para muros cimentados en suelos de roca dura o blanda
(Art. 1'1.6.5.2.1)
Siendo:
F.. = factor de lugar

PGA = coeficiente sismico de aceleracidn horizontal maximo del terreno en roca

La fuerza lateral total a ser aplicada al muro debido a la presiéon del terreno y el
sismo se determina considerando el efecto combinado de Py y P, siendo:
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Fr = kn (W, +W;) (11.6.5.1-1)
donde:

Pse= fuerza combinada de la presién estatica y la presidn lateral sismica del terreno
Pr = fuerza inercial horizontal debido a la carga sismica de la masa del muro

W,, = peso del muro

W, = peso del suelo inmediatamente sobre el muro, incluyendo el talon

Para investigar la estabilidad y el disefio del muro (Art. | 1.6.5.1) se debe tomar el
resultado mas conservador de:

e |Lacombiaciéon: Py + O.5P%
e La combinaciéon: (O.5P, = EH) + Pr

Tener en cuenta que la fuerza inercial asociada con la masa del suelo sobre el talon
detras del muro de contencidén no debe ser agregada a la presion sismica activa
del terreno cuando se realiza el disefio estructural del muro de contenciéon. Esto
porque el movimento de esta masa de suelo entra en fase con el sistema
estructural con la carga inercial transferida a través del talén del muro. Sin
embargo se debe incluir al determinar la estabilidad externa del muro (C11.6.5.1).

Combinaciéon de cargas y factores de carga

Para el estado limite de Evento Extremo |, consideramos los factores de la Tabla
3.4.1-1 gue se explican en la Fig. Cl 1.5.6-4:

N

1.0EV

1.0Pxe (ie..
EH plus EQ)
1.0EQ

Water level

1.0EQ

-

Fig. 5.12 Aplicacién de factores de carga para vuelco, deslizamiento y presiones en la
base para el estado limite de Evento Extremo | (Fig. C11.5.6-4, AASHTO)

1.0WA, {

1.0WA,

|
i e

La figura refleja que durante un evento sismico la presion lateral del terreno no esta
desligada de la carga sismica, correspondiéndole por consiguiente un factor de
carga igual a |.0. Se reconoce el mismo factor para la carga permanente.

Asi mismo, para cualquier sobrecarga actuando sobre un muro o estribo (por
ejemplo, LS) en combinacién con la carga sismica EQ, le corresponde el factor de
carga sismica Yeq (Art. 11.5.6).
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Fuerza pasiva bajo accién sismica (Art. 11.6.5.5).

Para estimar la fuerza pasiva actuando cuando el muro sufre el empuje del suelo se
considera el método de disefio de la espiral logaritmica (el Reglamento AASHTO
provee diagramas al respecto) y no el método de Mononobe-Okabe.

La presién pasiva sismica del terreno se considera teniendo en cuenta la friccion
existente entre el muro y el suelo, la superficie de falla no lineal que se desarrolla
en el suelo durante la carga por presion pasiva y, para muros que se Iintroducen
.50m o mas, la fuerza inercial sismica en la zona de presién pasiva al frente del
muro.

Para muros que se introducen menos de |.50m, la presion pasiva se calcula
usando el método estético proveido en la Seccidon 3 de la Especificaciones
AASHTO. Ademas en ausencia de datos se puede usar una friccidon en la interface
del muro 1gual a los 2/3 del anqulo de friccion del suelo cuando se calcula la presion
pasiva sismica.

chH=0

14

——$=20
12 —-— =225
10 —A— =25
i e —%—¢$=27.5
— === 30
e S ——$=1325

8
6

\\ \ +¢=35
4 S
2
0

—~ -
=2 : . —— =375

—— =40

kn (9)

clyH = 0.05

14

——$=20
12 - $=225
—A— =25
—-—¢$=27.5
—— =30
——¢=1325
. ¢=35
— =375
——=40

kn(9)

Fig. 5.13 Coeficientes de presidn pasiva sismica del terreno basado en el procedimiento de
la espiral logaritmica para c/yH=0y 0.05 (c=cohesion del suelo, y=peso unitario del suelo,
y H=altura o peralte del muro sobre el que actia la resistencia pasiva (Fig. Al1.4-2,

AASHTO)
Nota: ky, = As = ky, para alturas de muro mayores a 6.0m
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PROBLEMAS

FROBLEMA 5./ En el muro de contencion mostrado de |0m de altura determinar la
presion lateral del terreno y la carga sismica que actia sobre el muro. Considerar para
el terreno & = 35° 86 = 0% y, = 1925 kg/m’ , coeficiente sismico de aceleracion

horizontal A = O.20.

:m:m:
I==]1==]]
EQterr
_— H=10m
EH o 1> T
) ==
H/3=3.33m IE=IE=]

Fig. 5.14 Muro para el calculo

Solucion. -

Se tiene:

& = angulo de fricciéon interna = 35°

8 = angulo de friccién entre el suelo y el muro = O°

i = anqgulo del material del suelo con la horizontal = O° =
B’ = angulo de inclinacién del muro con la vertical = O°

H = altura del terreno = | Om

Y. = peso unitario del terreno= 1925 kg/m®

A = coeficiente sismico de aceleracion horizontal = 0.20
k, = coeficiente de aceleracion horizontal=0.5A= 0.5(0.20)= 0.10
k, = coeficiente de aceleraciéon vertical =0

0' = arc tar{ Kn ]=5.7l°

0 = angulo gue forma el respaldo del muro con la horizontal= 90°

A) Caleulo de la presion lateral estatica del terreno (EH)

Coeficiente de empuje activo (ka)

Con (3.11.5.3-1)y (3.11.5.3-2) para los valores dados 6=0°, f=0°y 6=90°:
k, =tg2(45—9) :t@2(45—§) =0.271
2 2
Considerando una longitud del estribo de |.0m se tiene:

EH= ;—ytﬁzka = ;—(I 925kg/m>)(1 Om)°(I .Om)(0.27 1) = 26,084 kg
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B)

©)

Aplicada en H/3 = 10m/3 = 3.33m, desde la base.

Calculo de la presion lateral del terreno mas su efecto dindmico (Pag)

Como @=35°>i+0 =0°+5.71°=5.71° (11.6.5.3-1), el coehciente de
presion activa sismica del terreno es:

2 | |
Ky = coo(6=0 ~P) (A1 1.3.1-1)

R 2
cos0' cos® B cos(8+ B +0) |+ 56“(¢+?)56ﬂ‘(¢—9 —1)!
\cos(8+B +6)cos(i—P)

ky =0.328

Luego, la presion del terreno incluyendo la accion sismica considerando |.0m de
longitud del estribo es:

Pae = V21K (11.6.5.3-2)
P =V2(,925kg/m®)(1 Om)? (I .Om) (0.328) = 31,570kg
Aplicada en: (Cl1.6.5.3)
h=0.33H = 0.33(10m) = 3.33m desde la base, en condiciones normales.

h=0.4H~0.5H, en muros donde el mpacto de la falla es relativamente alto

=4.0m~5.0m

Calculo de la fuerza de accion sismica (EQeer)

La fuerza de accién sismica es:

EQ

terr

|
=P, —EH= 5ytHz(kAE _

P = 31,570kg—26,084kg = 5,486 kg
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FROBLEMA 5.2 Disefiar un estribo de gravedad para las condiciones mostradas. El
terreno de cimentacion posee una capacidad Ultima para el estado limite de resistencia
ge= 2.00 kg/en? y las propiedades que se detallan. La estructura estd en una zona no
sismica, expuesta a velocidades de viento superiores a 90 kmy/h.

BR = 300 kg/m
& G e—

o= 7,000 kg/m
180 Ry= 800 kg/m

Superestructura PLH:‘M 9.000 k@/mL )
™ 0sa de transicion Y
.30
WS = 150 kg/m 80 @ %HEHEHEHE\\E\HE\\E\HEHE\HEHE\HEHEME
CR+5SH+TU = 900 kg/m YK E
1l
. 0
e—¢
50/ ‘E
al Terreno
i @=3I°
0 o= 24°
I o = 1600 kgjme R =4.00m
1l
Estribo de E
a gravedad \%
o—¢ I
= =i b
IEEEEELE 4@_}:
7. = 2320 kg/m3®
100 < j
h
—
¢ ¢

B

Fig. 5.15 Estribo de gravedad a disefiar
Solucion. -

PRE-DIMENSIONADO

Para la altura H=4.00m, probamos una seccion preliminar de estribo con:
B= ancho del cmiento = VoH ~ 2/3H = 2.00m~2.67m = 2.50m (adoptado)

h = altura del cimento = H/6 ~ H/8 = 0.67m~0.50m = 0.50m (adoptado)

a = longitud de punta H/12~ H/6 = 0.33m~0.67m = 0.30m (adoptado)
b = longitud de talon = H/12~ H/6 = 0.33m~0.67m = 0.30m (adoptado)
N = 0.50m (adoptado) > N, = 0.23m
Con L=12m (dato), '=0, 5=15.43°, se tiene:
N.n= longitud minma de cajuela

= (200+0.0017L+0.0067H)(1 +0.00012552) (4.7.4.4-1)

= (2004+0.0017x12,000)(1 +O.0001 25x 1 8.432)mm
= 0.23m.
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BR = 300 kg/m
P

¢ Ge— altura equivalente de suelo por S/C
Pc= 7,000 kg/m
‘ —¢— — —
|-80| p = 800 kg/m
P =, 9:000 kg/m [ULL-S% h|=0.80  S/C por carga viva (LS)
+ et
80 Q l :\f Sl=EEEEEIEEEIEEELEL
40 v \Z
WS = 150 kg/m : Nia LS, = 3.70m x 365 kg/m2 = 1350 k
CR+SH+TU = 900 kg/m T i = 3.70mx g/m® = g/m
I
B lHE - 2o
. L Cl EH, = 3.70m x 198 kg/m2= 734 kg/m
@By
i 2
H =14.00 m @} i =t
| E EH,= 0.5 x 3.7m x 1687 kg/m?
} EEEV“ = 3121 kg/m
HI
I L] &= 24°
5t“" E\Bé
L
JR P 1L

AN

é

é

. K

. KA

é

0.50 Il

—e A

kyx 3.70m x 1600 kg/m3 = 1687 kg/m?
N k, x 0.30m x 2320 kg/m3 = 198 kg/m?

kax 0.80m x 1600 kg/m3 = 365 kg/m2

&
N-

Fig. 5.16 Cargas sobre el estribo

CASO | — ESTRIBO CON PUENTE

A) Coeficiente de empuje activo (Ka)

& = angulo de friccion interna = 3 1°

8 = anqgulo de friccion entre el suelo y el muro = 24° (Tabla C3.11.5.3-1)
B = angulo del material del suelo con la horizontal = O°

© = dngulo de inclinacion del muro del lado del terreno = 90°

Se tiene:

2
=1+ 5en (¢ +3) sen(¢ — p) (3.11.5.3-2)
1/ 5en(0 —5) sen(6 + B)

=l sen (¢ + 0) send ’
B \ cosd

=2.621

Luego:

sen (0 + o)
k =
’ F[56n29 56n(9—8)]

(3.11.5.3-1)
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2
Para® = 90°: k =S ®_5oas

° Tcosd

B) Altura equivalente de suelo por S/C

Por cargas vehiculares actuando sobre el terreno, agregamos una porcion
equivalente de suelo. De la Tabla 3.1 1.6.4-1, por interpolacion para H = 4.00 m,
h' = 0.80 m.

C) Metrado de Cargas (considerando franjas de |.0m de lonagitud de estribo)

CARGAS VERTICALES.-

Cargas DC (peso propio)

Peso del estribo de concreto simple, con y=2,320kg/m3:

Elemento | Volumen DC X, (m) X,.DC
(m3) (kg/m) (kg-m/m)
l [.215 2,619 0.90 2,537
2 .350 3,132 | 1.45 4,54 |
3 I.750 4,060 | 1.95 7,917
4 .250 2,900 | 1.25 3,625
>= 12,911 16,620
DC..=12.91 | kgim, X, = 0620 _| 44m

12911
Losa de Acercamiento:

DCp.. = 0.30 m x 0.30 m x 2,320 kg/m> = 209 kg/m
Carga muerta de la superestructura del puente:

Poc = 7,000 kg/m

Cargas DW (peso de superficie de rodamiento)

Pow = 800 kg/m

Cargas EV (presion vertical por carga muerta del terreno)

Elemento | Volumen EV X X\ EV
(m3) (kg/m) (m) (kg-m/m)
l 0.960 1,536 | 2.350 3,610
2 0.150 240 | 0.150 36
3 0.043 65 | 0.357 24
S = |,8644 3,670
EV=1,844 kg/m, X, = 2279~ | 99m

1,644
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Cargas EH (presidn lateral del terreno)

Por 3.70 m de terreno:

EH,, = EH,sen d = 3,12 lkg/m (sen 24°) = 1,269 kg/m
Por losa de acercamiento:

EH,, = EH,9en & = 734 kg/m (sen 24°) = 299 kg/m

Cargas LL (carga viva de la superestructura de puente)

P, = 9,000 kg/m

Cargas LS (sobrecarga por carga viva en el terreno)

Terreno equivalente extendido en 0.30 m del estribo:
LS, = 0.80 mx 0.30m x 1,600 kg/m® = 384 kg/m

Componente vertical de la sobrecarga por carga viva:

LS,, = LS, (send) = 1,350 kg/m (sen24°) = 549 kg/m

Resumen Cargas Verticales

CARGA TIPO | V (Kg/m) | Xa(m) | My(kg-m/m)
DC.... DC 12,91 | | .44 18,620
DC... DC 209| 2.35 49|

Poc DC 7,000 1.45 10,150
Pow DW 800| 1.45 1,160
EV EV |,844|  1.99 3,670
EH,, EH 1,269| 2.50 3,173
EH,, EH 299| 2.50 748
P. LL 9,000| 1.45 13,050
LS, LS 364| 2.35 202
LS,, LS 549| 2.50 1,373

> 34,265 53,337

CARGAS HORIZONTALES.-

Cargas EH (presidn lateral del terreno)

Por 3.70 m de terreno:
EH,, = EH, cos 8 = 3,12 1kg/m (cos 24°) = 2,851 kg/m
Por losa de acercamiento:

EH,, = EH,cos 8 = 734 kg/m (cos 24°) = &7 | kg/m
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Cargas LS (sobrecarga por carga viva en el terreno)

Componente horizontal de la sobrecarga por carga viva:
LS., = LS, (cos 8) = 1,350 kg/m (cos 24°) = 1,233 kg/m

Cargas WS (viento sobre la estructura)

WS = 150 kg/m

Cargas BR (fuerza de frenado)

BR = 300 kg/m

Cargas CR, SH vy TU (Deformaciéon del concreto por carga sostenida en el tiempo,
acortamiento por presforzado, y temperatura uniforme)

CR + SH + TU = 900 kg/m

Resumen Cargas Horizontales

CARGA TIPO Hkg/m) | Ya(m) | My (kg-m/m)
EH,, EH 2,85 | .23 3,507
EH,, EH 67| |.85 |24
=N LS 1,233 1.85 2,281
WS WS 150 3.60 540
BR BR 300| 5.80 1,740

CR+SH+TU | CR+SH+TU 200| 3.60 3,240

) 6,105 12,549

D) Estados limtes aplicables y combinaciones de cargas

Tomaremos en cuenta los Estados Limites de Resistencia | y Il aplicables en este caso
y con un valor n=ngngn=1.

Observamos que existen numerosas combinaciones de factores de carga 7 para cada
estado limte como puede deducirse de las Tablas 3.4.1-1 y 3.4.1-2. Incluso en un
solo estado limte encontramos que pueden establecerse numerosas combinaciones
distintas. El disefiador en este caso apelando a su responsabilidad y buen juicio debe
seleccionar los factores de carga apropiados en cada tipo de carga.

Para el chequeo de estabilidad al vuelco y deslizamiento, observando en el grafico las
cargas actuantes, utilizaremos los factores 7y méxmos para las cargas horizontales
(desestabilizadoras) las cuales generan vuelco alrededor del punto A 'y deslizamiento en
la base (EH, LS,, WS, BR, CR+5SH+TU). En cambio para las cargas verticales que
generan estabilidad (DC, DW, EV, LL+IM, LS)) vtiizaremos los factores de carga
minmos. De esta manera generamos condiciones criticas en la estructura, casos que
seran denominados la y llla, respectivamente.

Para el chequeo de presiones en la base y el disefio estructural se utilizan los factores
7 maximos tanto en las cargas verticales como en las horizontales para de ese modo
generar condiciones criticas, casos que denominaremos Ib y lllb, respectivamente.
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FACTORES DE CARGA UTILIZADOS

ESTADO LIMITE

7DC 7DW 7EV 7LL+1M 7L5y 7EH 7L5x 7W5 7BR 7CR+SH+TU Aplicacion
Resistencia la 0.90 | 0.65 .00 6} @) .50 .75 ) .75 0.5 Deslizamiento
y vuelco
Resistencia Ib .25 .50 .35 I.75 I.75 .50 1.75 ) .75 0.5 Presiones y
resistencia
Resistencia Illa 0.90 | 0.65 .00 O ) .50 ) .4 ) 0.5 Deslizamiento
y vuelco
Resistencia lllb .25 .50 .35 O ) .50 ) .4 ) 0.5 Presiones y
resistencia
ESTRIBO CON PUENTE
CARGAS VERTICALES V,
TIPO DC DW EV EH LL+IM LS
CARGA DCest | DCiosa | Poc Pow EV EHq | EHyy | Piam | LSy LS,,
V (kg/m) = | 12911 209| 7000 800 1844| 1269 299 9000 384 549 >
= 0.9 0.9 0.9 0.65 1.0 1.50 1.50 0 0 0 Vu
Resistencia la 11620 188| 6300 520 1844| 1904 449 0 0 0] 22824
= 1.25 1.25 1.25 1.50 1.35 1.50 1.50 1.75 1.75 1.75
Resistencia Ib 16139 261 8750( 1200 2489| 1904 449| 15750 672 961| 48574
1= 0.9 0.9 0.9 0.65 1.0 1.50 1.50 0 0 0
Resistencia llla | 11620 188| 6300 520 1844| 1904 449 0 0 0] 22824
=l 1.25 1.25 1.25 1.50 1.35 1.50 1.50 0 0 0
Resistencia lllb | 16139 261 8750( 1200| 2489| 1904 449 0 0 0]31191
MOMENTO ESTABILIZADOR POR CARGAS VERTICALES M,,,
TIPO DC DW EV EH LL+IM LS
CARGA DCestr Dclosa PDC PDW EV EH1y EHZy PLL+IM LS1 LSZy
M, (kg-m/m)| 18620 491 10150 1160 3670 3173 748 13050 902| 1373 X
= 0.9 0.9 0.9 0.65 1.0 1.50 1.50 0 0 0 Mvu
Resistencia la 16758 442| 9135 754| 3670 4760 1122 0 0 0] 36640
= 125 1.25 1.25 1.50 1.35 1.50 1.50 1.75 1.75 1.75
Resistencia Ib 23275 614| 12688 1740| 4955 4760 1122| 22838 1579| 2403|75971
*= 0.9 0.9 0.9 0.65 1.0 1.50 1.50 0 0 0
Resistencia llla | 16758 442 9135 754| 3670 4760 1122 0 0 0] 36640
=l 1.25 1.25 1.25 1.50 1.35 1.50 1.50 0 0 0
Resistencia lllb | 23275 614| 12688 1740| 4955| 4760 1122 0 0 0]49152
ESTRIBO CON PUENTE
CARGAS HORIZONTALES H,,
TIPO EH LS WS BR |cRrssH+TU
CARGA |EHy« |EH, LS, |WS BR [cRrssHsTU
H (kg/m) = | 2851 671 1233 150 300 900 >
v=| 15 1.5 1.75 0 1.75 0.5 H,
Resistencia la 4277 1007| 2158 0 525 450| 8416
= 1.5 1.5 1.75 0 1.75 0.5
Resistencia Ib 4277 1007| 2158 0 525 450| 8416
= 1.5 1.5 0 1.4 0 0.5
Resistencia llla | 4277 1007 0] 210 0 450| 5943
= 15 15 0 1.4 0 0.5
Resistencia lllb | 4277 1007 0 210 0 450| 5943

MOMENTO DE VUELCO POR CARGAS HORIZONTALES M,,,

TIPO EH LS WS BR |crssHsTU
CARGA |EHy, |EH, [LS, [WS BR [cResHsTu
My (Kg-m/m)| 3507| 1241| 2281 540 1740 3240
= 15 1.5 1.75 0 1.75 0.5 Y/
Resistencia la 5261 1862 3992 0| 3045| 1620(15779
Y= 1.5 1.5 1.75 0 1.75 0.5
Resistencia Ib 5261| 1862| 3992 0| 3045| 1620|15779
= 1.5 1.5 0 1.4 0 0.5
Resistencia llla | 5261| 1862 0| 756 0| 1620 9498
| 15 15 0 1.4 0 05
Resistencia lllb | 5261| 1862 0| 756 0| 1620 9498
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E) CHEQUEO DE ESTABILIDAD Y ESFUERZOS

a)

Vuelco alrededor del punto “A”

HU

<

R

VU

B=2.

50m |

Estable si:

><ovu = Mvu - Mhu

X

o

M

B Mhu

vu

V,

U

e=B/3 (fundacién en suelo)

e=0.45B (fundacién en suelo rocoso)

Fig. 5.17 Estribo de gravedad sometido a vuelco

Estado V, M., M o =My =My | B_, €nax=D/3
(Kg/m) | (Kg-mim) | (Kg-m/m) | ° 2° (m)
(m) (m)
Resistencia la 22,624 | 36,640 15,779 0.914 0.336 0.833 OK!
Resistencia Ib 48,574 | 75,97 | 15,779 |.239 0.011 0.833 OK!
Resistencia llla 22,824 | 36,640 9,498 . 189 0.061 0.833 OK!
Resistencia lllb 31,191 49,152 9,498 .27 | -0.021 0.833 OK!
b) Deslizamiento en base del estribo
HU
e,
Estable si:
\ F>H
f U

Con:

|

Ff :M(@T\/U )

Fig. 5.18 Estribo sometido a fuerzas de deslizamiento

1 =1tgd = tg 24° = 0.45

(Tabla C3.11.5.3-1)

@, = 1.00 (Tabla 1'1.5.7-1)
Eotados V) RESISTENTE (Kg/m) | ACTUANTE (Kg/m)
(Kg/m) Fr=u (0:V,) H,
Resistencia la 22,624 10,271 8,416 OK
Resistencia b 48,574 21,6586 6,416 OK
Resistencia llla 22,624 10,271 5,943 OKl
Resistencia lllb 31,191 14,306 5,943 OKl
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c) Presiones actuantes en la base del estribo
En el presente g¢emplo el suelo es no rocoso, por lo qgue tendremos una
distribucion uniforme de presiones en la base extendida en (B-2¢).

MHU
\/u M\/U
T B=2.50m | qm,}Fundaaén en roca
cgq =
% Estable si: qR, qméx
al T [ [ 1 Ja }Fundaac’m en suelo
B.2c Estable si: qu q
Fig. 5.19 Presiones en la base del estribo
Estado \/u Mvu Mhu X = My =My e= E_ X q = A ar
(Kg/m) | (Kg-m/m) | (Kg-m/m) | ~© Y 2 © B-2e
(m) (m) (kg/em®) (kg/em?)
Resistencia la 22,624 | 36,640 15,779 0.914 0.336 .25 < 2 OK
Resistencia Ib 46,574 | 75,971 15,779 |.239 0.011 .96 < 2 OK
Resistencia llla | 22,624 | 36,640 9,498 [.1869 0.0¢61 0.96 < 2 OK
Resistencia lllb | 31,191 | 49,152 9,498 1.271 -0.021 .25 < 2 OK

Nota.- Cuando la excentricidad es negativa, usar el ancho real B en el calculo de presiones.

CASO Il — ESTRIBO SIN PUENTE
Estados limites aplicables y combinaciones de cargas

ESTRIBO SIN PUENTE

CARGAS VERTICALES V,
TIPO DC EV EH LS
CARGA DCesr | DCisa| EV EHy, | EHy LS, LS,,
V(kg/m)= | 12911] 209 1844[ 1269] 299| 384] 549 ¥
r=| 09 0.9 1.0 1.50 1.50 0 0 Vi
Resistenciala | 11620 188| 1844 1904 449 0 0| 16004
= 1.25 1.25 1.35 1.50 1.50 1.75 1.75
Resistencia Ib 16139 261 2489| 1904 449 672 961| 22874
= o9 0.9 1.0 1.50 1.50 0 0
Resistencia llla | 11620 188| 1844 1904 449 0 0| 16004
r=| 1.25 1.25 1.35 1.50 1.50 0 0
Resistencia lllb | 16139 261 2489 1904 449 0 0] 21241
MOMENTO ESTABILIZADOR POR CARGAS VERTICALES M,
TIPO DC EV EH LS
CARGA DCus | DCiosa | EV EHyy | EH, LS, LS,,
M, (kg-m/m)| 18620 491| 3670 3173 748 902 1373 Y
= o9 0.9 1.0 1.50 1.50 0 0 Y/
Resistencia la 16758 442 3670 4760| 1122 0 0] 26751
= 1.25 1.25 1.35 1.50 1.50 1.75 1.75
Resistencia b | 23275 614| 4955 4760| 1122| 1579 2403|38706
= 09 0.9 1.0 1.50 1.50 0 0
Resistencia llla | 16758 442| 3670 4760| 1122 0 0| 26751
= 1.25 1.25 1.35 1.50 1.50 0 0
Resistencia lllb | 23275 614| 4955 4760 1122 0 0] 34725
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ESTRIBO SIN PUENTE

CARGAS HORIZONTALES H,,
TIPO EH LS
CARGA |[EHy, [EHs LSy
H (kg/m) = | 2851 671 1233 >
v=| 15 1.5 1.75 H,
Resistencia la 4277 1007| 2158| 7441
= 15 15 | 1.75
Resistencia Ib 4277 1007| 2158| 7441
| 15 15 0
Resistencia llla | 4277| 1007 0| 5283
v 15 | 15 0
Resistencia lllb | 4277| 1007 0| 5283
MOMENTO DE VUELCO POR
CARGAS HORIZONTALES My,
TIPO EH LS
CARGA |EHy [EHy |LSy
My (Kg-m/m)| 3507| 1241| 2281 %
y=| 1.5 1.5 1.75 M
Resistencia la 5261| 1862 3992|11114
| 15 15 | 175
Resistencia Ib 5261 1862| 3992| 11114
| 15 15 0
Resistencia llla | 5261| 1862 0| 7122
v=[ 15 15 0
Resistencia lllb | 5261| 1862 0| 7122
CHEQUEO DE ESTABILIDAD Y ESFUERZOS
a) Vuelco alrededor del punto “A”
Estado V, M,, My, ~Mvy =My, _B_ _
(Kq/m) (Kg-m/m) (Kg-m/m) Xo v, €=-"% €ns=D/3
(m) (m) (m)
Resistencia la 16,004 | 26,751 Nz 0.977 0.273 0.633 OK
Resistencia Ib 22,874 | 38,706 1,114 |.206 0.044 0.633 OKl
Resistencia llla 16,004 | 26,751 7,122 |.227 0.023 0.633 OKl
Resistencia Illb 21,241 34,725 7,122 |.299 -0.049 0.8633 OK

b) Deslizamiento en base del estribo
Con:
u=tgo = tg 24° = 0.445 (Tabla C3.11.5.3-1)
@, = 1.00 (Tabla 1'1.5.7-1)
Eotados V) RESISTENTE (Kg/m) | ACTUANTE (Kg/m)
(Kg/m) Fr=u (D:V,) H,
Resistencia la 1 6,004 7,202 7,441 N.S.
Resistencia Ib 22,874 10,293 7,441 OK
Resistencia llla | 6,004 7,202 5,283 OKl
Resistencia lllb | 21,241 9,559 5,263 OKl
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El estado limte de Resistencia la no es satisfactorio por lo que colocamos un
diente de concreto de seccion 0.30mx0.30m. en la base tal como se muestra en
la figura; consideramos ademas la resistencia pasiva del suelo sélo en el ambito del
diente.

0.5

0.30

kpx1 €0 xl/.OQ=9,7GOI<@ j’—f
0.3 =R.>3.367kq

kpxl 600x1.30=12,658kg

Fig. 5.20 Empuje pasivo actuando en el diente

De la Figura 3.1 1.5.4-1, el coeficiente de empuje pasivo es k,=7 (con &;=31°y
©=90°). Asi mismo el factor de reduccion hallado por interpolacion es R=0.446
(con 8/0;=0, para el suelo ubicado en la zona de la punta del estribo).

Luego:
k, = Rkys-0)

P

k, = 0.446(7) = 3.122
La resistencia pasiva es:
Rep="2(9,760kg/m+ 1 2,668kg/m) x 0.30m = 3,367kg
Para el estado limte de Resistencia la, agregando el diente de concreto se tiene:

Re = DrRT+ @R, (10.6.3.4)
Con:
@Rt = 7,202kg
%) = 0.50 (Tabla 10.5.5.2.2-1)
R = 3,367kg

ep
cp

Re = 7,202kg+ 0.50(3,367kg)=8,6866kg > 7,44 | kg OK!

c) Presiones actuantes en la base del estribo

Estado v, M, M., e MVU\; Mo | _ g_xo g = BYUZS ae
(Kg/m) | (Kg-m/m) | (Kg-m/m) ) (m (kglerm?y | (kglem?)
Resstencia | | 16,004 | 26,751 | 11,114| 0.977 0273 | 082 < |2 OK
Resstenciala_ | 22,674 [ 38,706 | 11,114 | 1.206 0.044 | 095 < |2 OK
Resistencia I | 16,004 | 26,75 | 7.122 | 1.227 0.023 | 065 < |2 OK
Resstencia llla_| 21,241 | 34,725 | 7,122 1.299 -0.049 | 085 < |2 OK

Nota.- Cuando la excentricidad es negativa, usar el ancho real B en el cilculo de
presiones.
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FROBLEMA 5.3 Disefiar el estribo de concreto armado mostrado para un puente
simplemente apoyado de una sola via. las cargas verticales provenentes de la
superestructura que inciden sobre el estribo son: Fpe=12 Torym , Foy=1.8 Torvm y
Fum= 9.494 Torym. La fuerza de frenado es BR=/.99 torym. El relleno es de
7.00m de altura, el svelo es no cohesivo de peso vnitario Y,=1925 kg/m3, capacidad
admisible g.,,,=2.67 kg/ecm? (F5=3), dngulo de friccion interna @,=30°. Considerar un

coeficiente sismico de aceleracion horizontal FGA=0.3 y coeficiente de sitio F,,=1.2.

iy
BR=1.99T/m
PDC == l 2T/I’I’l l .80m
Fw =1.60T/m
IR TSI 0.75
h =
parap 0.75
e 9
| 4
=3
Prop. de terreno:
@ = 30°
o=0°
H=[7.00m 7 = 1925 kg/m3
= 2
4= 2.67 kg/cm
PGA = 0.3
l;g; .2 .
N S

Fig. 5.21 Estribo en voladizo a disefiar

Solvcion. -

PRE-DIMENSIONADO

Para la altura H=7.00m, probamos una seccién prelimnar de estribo con:

B= ancho del cmiento = VoH ~ 2/3H = 3.50m~4.67m (adoptado B=4.70m)
D = altura del cimento = O.1H = O0.70m (adoptado D=1.10m)

Lot = longitud de punta = B/3 = |.57m (adoptado L,,.=1.10m)

tap,=grosor menor de pantalla = H/24 = 0.29m (adoptado t.,, ,,=0.30m
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t =grosor mayor de pantalla = O.IH = 0.70m (adoptado t,;=0.90m)

N = 0.70m (adoptado) > N, = 0.24m
N.» = longitud minma de cajuela

= (200+0.0017L+0.0067H’)(1 +0.000 1 2552)

= (200+0.0017x20,000)(1 +0.000 1 25x 1 0.0 | 2)mm

con L=20,000mm, H’=0, 5°=10.01°

= 0.24m.

Otras medidas adoptadas se muestran en la Fig. 5.22

Terreno equiv. por s/c

(4.7.4.4-1)

| .80m

| .50m

- e ed 5 Foc, ow, LLriv
h'=0.60 Y 55‘70
- - —) e =l 0.75
1150 [ PEQ 0.75
%30 o
N 'co N
/ i
35] V30
/ — B |.40
- EV
5.90 / EQuer | | LS,
H=7.00m = ¢t
/ N @ le=10.01°
27N — .
/ 3o " N —
_ =TT
2133 / 7 1@ ?
CG
- 2.0 90 ( T.TO
11O / Talén @
[ N *— | %\I
PP P B=4.70m @
* *

Fig. 5.22 Dimensiones propuestas para el calculo del estribo
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CASO | — ESTRIBO CON PUENTE

CARGAS VERTICALES (considerando franjas de I m de longitud de estribo)

Cargas DC

Peso propio estribo de concreto armado (DC):

Elemento VVolumen DC X, (M) Y, (M) X,.DC Y..DC
(m3) (Ton/m) (Ton-m/m) (Ton-m/m)
l 0.375 0.900 |2.225 | 6.250 2.00 5.63
2 0.350 0912 1.675 | 5.300 .71 4.63
3 0.105 0.252 [ 2.117 | 4.900 0.53 |.23
4 .200 2.680 1.650 | 3.100 5.33 8.93
5 0.020 0.216 |.600 | 4.900 0.35 .06
6 .020 2.4486 |.500 | 2.233 3.67 5.47
7 5.170 12.408 | 2.350 | 0.550 29.16 6.62
>= 20.016 42.75 33.97
DC=20.02 Ton/m
L= 2275 5 yzem, v, = o297 ) co7m
20.016 20.016
Peso propio superestructura:
Poc= 12.00 Ton/m
Xa= 1.75m
Cargas DW
Peso asfalto en superestructura:
Pow= 1.80 Ton/m
Xo= 1.75m
Cargas EV (peso del terreno)
Elemento Volumen EV X Ya X EV Yu.EV
(m3) (Ton/m) (m) (m) (Ton-m/m) (Ton-m/m)
& 13.865 26.690 | 3.525 | 4.050 94.08 106.10
9 0.105 0.202 2.233 | 4.700 0.45 0.95
1O [.190 2.291 2.175 1 2.800 4.986 6.4
I 0.014 0.027 I.124 | 1.367 0.03 0.04
|2 0.440 0.647 | 0.550 | 1.300 0.47 .10
>= 30.057 100.01 I 16.60
EV=30.057 Ton/m
A= 7' 0001 =3.327m, Y, = 71 16.€0 =3.679m
30.057 30.057
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Cargas LL+IM

Carga viva ¢ mpacto desde la superestructura:

PlLem= 9.494 Ton/m
Xo= 1.75m

Cargas LS (sobrecarga por carga viva en el terreno)

Altura equivalente de suelo por S/C: (Tabla 3.11.6.4-1)

Por cargas vehiculares actuando sobre el terreno, agregamos una porcion
equvalente de suelo. En este caso para H = 7.00 m, h" = 0.60 m.

Terreno equivalente extendido en 2.35m del talén del estribo:
LS, = 2.35m x 0.60m x 1.925Ton/m”> = 2.7 | Ton/m
Xp = 3.525m

Resumen Cargas Verticales

CARGA TIPO V (Torym) | Xa (m) | My (Ton-m/m)
DC DC 20.02 2.136 42.75
Poc DC | 2.00 .750 21.00
Pow DW .80 .750 3.15
EV EV 30.06 | 3.327 100.01

PLsiv LL+IM 9.49 .750 6.6
LS LS 2.7 3.525 9.57
r= 76.08 193.09

CARGAS HORIZONTALES (considerando franjas de I m de longitud de estribo)

Calculo del coeficiente de empuje activo (K,)

&; = angulo de friccion interna = 30°

8 = anqgulo de friccion entre el suelo y el muro = O°

B = angulo del material del suelo con la horizontal = O°

O = dngulo de inclinacion del muro del lado del terreno = 90°

Parad = B = 0°y O =90°, las férmulas AASHTO (3.1 1.5.3-1) y (3.11.5.3-2) se
convierten en:

K, = t@2(45°— i‘j = t@2(45° - 3;) - 0.333
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Cargas actuantes:

Cargas LS (sobrecarga por carga viva en el terreno)

Componente horizontal de la sobrecarga por carga viva:
p’= K hy, = (0.333)(0.60m)(1.925Ton/m3) = 0.385 Ton/m?
LS, = H(p")=7.00m(0.385Ton/m?)
LS, = 2.70 Ton/m
Y, = 3.50m

Cargas EH (presién lateral del terreno)

Por 7.00m de terreno:
p=KHy =(0.333)(7.00m)(1.925Ton/m3) = 4.492 Ton/m2
EH = V2 H (p)=12(7.00m)(4.492 Ton/m2)
ER = 15.72 Ton/m
Y, = 2.333m

Cargas EQ (accién sismica)

a) Efecto combinado de PAE vy PR

Presion estitica del terreno mas su efecto dindmico (PAE):

& = angulo de friccion interna = 30°

8 = angulo de friccién entre el suelo y el muro = O°

¢ = angulo del material del suelo con la horizontal = O°
B> = angulo de inclinacién del muro con la vertical = O°

kio= F,5.(FGA) =1.2(0.3) = 0.36 (Art. 1'1.6.5.2.1)
k, = coeficiente de aceleracion horizontal=0.5k,,= O.18 (Cll1.6.5.2.2)
k, = coeficiente de aceleracion vertical =0 (Cl1.6.5.2.2)

0 = arc tar{ khk J =10.20°

2

Como @=30°>i+0 =0°+10.20°=10.20° (11.6.5.3-1), el coeficiente de

presion activa sismica del terreno es:

cosz(d) -0 - BJ)
sen(d + d)sen(dp — 0 —1)
cos(6 + B' +0"Ycos(1— BJ)

(A.11.3.1-1)

Koe = 2

cos0 cos” B cos(d + B + 91){1 + \/

Ky = 0.457



274
FUENTES MSc. Ing. Arturo Rodriguez Serguén

Entonces:

Pae = V2 K y: 12 (11.6.5.3-2)
=2(0.457)(1.925 Ton/m3)(7m)2

P = 21.55T/m

Accién sismica del terreno (EQterr):

EQterr = PAE - EH
EQ., = 21.55T/m-15.72T/m=5.563 Ton/m

Fuerza inercial del estribo (PIR)

il =l

e W . TN N e Y Y
|

EQ, =5.863T/m[7]
terr

v

P 4K (W, +W,)=9.01T/m

H/2=]3.50 []
Y4 =3.047

Fig. 5.23 Accidn sismica del terreno y la fuerza inercial actuando sobre el estribo

Como:
W, + W, = peso del estribo y terreno tributario

=20.02 + 30.06= 50.08Ton/m
Fr =K, (W, +W,) (11.6.5.1-1)
Pr= 0.18x50.08Ton/m
Pr= 9.0 Ton/m

Y, = C.G. del estribo y terreno tributario
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v, = 20.02T /m(l .695781’)o+8i(/);nOGT/m(3,879m) — 3.007m
Efecto combinado de PAE v PIR
De acuerdo al Art. | |.6.5.1, debemos tomar el resultado mas conservador de:

b)

e P\+0O.5P¢ =26.05T/m

o (0.5P>EM)+Pr =24.73T/m
Consideramos entonces la primera expresion que por simple inspeccidn es
critica tanto en carga como en momento. Al valor de P, le descontamos la
presion estatica del terreno (EH) para tratarla por separado, utilizando en las
combinaciones de carga:
EQ..., = Pupe-EH=5.83T/m
O.5Pg = 4.51T/m

Carga sismica por superestructura (PEQ):

El Art. 3.10.9.1 AASHTO LRFD establece para los puentes de un solo tramo,
Independientemente de la zona sismica en que se encuentren, una solicitacidn
minma de disefio en una unidn restringida entre superestructura y subestructura
no menor al producto del coeficiente de aceleracion A, y la carga permanente
tributaria, es decir:

Pea=Pociow (A))=13.8Ton/m x 0.36
Peq=4.97 Ton/m

Y, = 6.25m
siendo:

A, = F.(PGA) =k, (3.104.2-2y I 1.6.5.2.1)

paal

A, = 1.2(0.3) = 0.36

Carga BR (frenado)

BR= 1.99 Ton/m
Yy, = 6.60m

Resumen Cargas Horizontales

CARGA TIPO H (Ton/m) Y, (M) My (Ton-m/m)
LS, LS 2.70 3.500 9.43
EH EH 15.72 2.333 36.65
EQe. EQ 5.63 3.500 20.4 |
0.5Pk EQ 4.51 3.007 13.56
Pea EQ 4.97 6.250 31.06
BR BR .99 5.600 | 7.5
Y= 35.72 128.65
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A) ESTADOS LIMITES APLICABLES Y COMBINACIONES DE CARGAS

Tomamos en cuenta los estado limites de Resistencia | y Evento Extremo | aplicables en
este caso y con un valor n=npngn,= |

Para el chequeo de estabilidad al vuelco y deslizamiento observando en el grafico las
cargas actuantes, utiizamos los factores 7y maximos para las cargas horizontales
(desestabllizadoras) que generan vuelco alrededor del punto A y deslizamiento en la
base (LSx, EH, EQ y BR) y los factores de carga 7 minmos en las cargas verticales que
generan estabilidad (DC, DW, EV, LL+IM, LSy) para de esta manera maximizar las
condiciones criticas de wuelco y deslizamento en la estructura. Este caso sera
denominado Resistencia la.

Para el chequeo de presiones en la base empleamos los factores ¥ maximos en cargas
verticales y horizontales para maximzar la presion sobre el terreno. A este caso lo
denominaremos Resistencia Ib.

Para el chequeo de establlidad al vuelco, deslizamiento y presiones también aplicamos
el estado limte de Evento Extremo | con los coeficientes sefialados en la Tabla 3.4. 1 -
(6laFig. Cl1.5.6-4), AASHTO LRFD.

El chequeo de agrietamiento por distribucion de armadura en la pantalla se realizara
para el estado Iimite de Servicio |.

FACTORES DE CARGA UTILIZADOS

EOTARO LMITE 1 yoe | Yow | Vev | Yuw | Yisy | Yisc | Ven | Yea | Ver Aplicacion
Resistencia la 0.90 | 0.65 1.00 - - 1.75 .50 - .75 Deslizamiento y
vuelco
Resistencia Ib .25 .50 .35 .75 .75 .75 .50 - .75 Presiones
Ev. Extremo | .00 .00 .00 | 0.50 | 0.50 | 0.50 .00 .00 | 0.50 Deslizam., vuelco
y presiones
Servicio | .00 .00 .00 .00 .00 .00 .00 - .00 Agrietamiento
ESTRIBO CON PUENTE
CARGAS VERTICALES (Vu)
TIPO DC DW EV LL+IM| LS =
CARGA ([DC Poc Ppw EV Piam | LSy | Vi (Ton)
V(Ton)=| 20.02 | 12.00 | 1.80 [ 30.06 | 9.49 2.71 76.08
y = 0.9 0.9 0.65 1 0 0
Resistenciala | 18.018| 10.8 1.17 | 30.06 0 0 60.05
y = 1.25 1.25 1.5 1.35 1.756 1:.75
Resistencialb | 25.08 | 15.00 | 2.70 | 40.58 | 16.61 | 4.74 | 104.66
V= 1 1 1 1 0.5 0.5
Ev. Extremo | 20.02 | 12.00 | 1.80 | 30.06 | 4.75 1.36 69.98
Y = 1 1 1 1 1 1
Servicio | 20.02 12 1.8 | 30.06 | 9.49 | 2.71 76.08

MOMENTO ESTABILIZADOR POR CARGAS VERTICALES (Mvu)

TIPO DC DW EV LL+IM LS =
CARGA |DC Poc Pow EV Piam | LS, |My, (Ton)
Mv(Ton-m)=| 42.75 | 21.00 | 3.15 |100.01| 16.61 | 9.57 | 193.09
y = 0.9 0.9 0.65 1 0 0
Resistenciala | 38.48 | 18.90 | 2.05 | 100.01| 0.00 0.00 159.43
y = 1.25 1.25 1.5 1.35 1.75 1.75
Resistencialb | 53.44 | 26.25 | 4.73 |135.01| 29.07 | 16.75 | 265.24
V= 1 1 1 1 0.5 0.5
Ev. Extremo | 42,751 21.00 | 3.15 |100.01| 8.31 4.79 | 180.00
v = 1 1 1 1 1 1
Servicio | 42751 21.00 | 3.15 |100.01| 16.61 | 9.57 | 193.09
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CARGAS HORIZONTALES Hu
TIPO LS EH EQ BR =
CARGA LSx EH | EQen | 0.5Pg| Peq BR [ H, (Ton)
H (Ton)=| 2.70 [ 156.72 | 5.83 | 4.51 [ 497 | 1.99 35.72
y=| 1.75 1.5 0 0 0 1.75
Resistenciala | 4.73 | 23.58 | 0.00 | 0.00 [ 0.00 | 3.48 31.79
v=| 175 1.5 0 0 0 1.75
Resistencialb | 4.73 | 23.58 [ 0.00 [ 0.00 [ 0.00 [ 3.48 31.79
y = 0.5 1 1 1 1 0.5
Ev. Extremo | 1.35 | 15.72 | 583 | 451 | 497 | 1.00 33.38
v=|l 1 1 0 0 0 1
Servicio | 2.70 | 15.72 | 0.00 [ 0.00 [ 0.00 | 1.99 20.41

MOMENTO DE VUELCO POR CARGAS HORIZONTALES M,,,

TIPO LS EH EQ BR =
CARGA LS, EH EQir | 0.5Pg [ Pgq BR | My, (T-m)
My (Ton)=| 9.43 | 36.68 | 20.41 | 13.56 | 31.06 | 17.51 | 128.65

Yy = 1.75 1.5 0 0 0 1.75
Resistencia la 16.50| 55.02 0.00 0.00 0.00| 30.64| 102.17
y = 1.75 1.5 0 0 0 1.75
Resistencia Ib 16.50| 55.02 0.00 0.00 0.00| 30.64| 102.17
y = 05 1 1 1 1 0.5
Ev. Extremo | 4.72| 36.68| 20.41| 13.56| 31.06 8.76] 115.18
V= 1 1 0 0 0 1
Servicio | 9.43| 36.68 0.00 0.00 0.00f 17.51 63.62

B) CHEQUEO DE ESTABILIDAD Y ESFUERZOS

a) Vuelco alrededor del punto “A”

Calculo de em:x:

- Estado limite de Resistencia (Art. 11.6.3.3)
Se debe mantener la resultante en la base del cimiento dentro de los dos
tercios centrales (e<B/3), excepto el caso de suelo rocoso en que se
mantendra en los 9/10 centrales (€<0.45B).

En nuestro caso e,., = B/3 = 4.70m/3 = | .57m

- Estado limte de Evento Extremo (Art. 11.6.5.1)
Cuando veq=0, se debe mantener la resultante en la base del cmiento
dentro de los 2/3 centrales del cimiento para cualguier suelo (€<B/3).

Cuando yee=1, mantener la resultante dentro de los &/ 10 centrales del
cimento para cualquier suelo (e<2/5B).

Para valores de vygq entre O y 1.0, interpolar linealmente entre los valores
especificados . En nuestro caso, utilizando vy:q=0.5, la interpolacion sefiala

el limte e<(1 1/30)B.

Es decir e, = (1 1/30)B = (0.367)4.70m = |.72m
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Estado V, My, My, Y = Myy —Mny e = E—x Emax(m)
(Ton/m) (Ton-m/m) | (Ton-m/m) © v, 2 ‘o
(m) (m)
Resistencia la 60.05 159.43 | 102.17 0.95 .40 .57 O.K
Resistencia Ib 104.66 | 265.24 | 102.17 .56 0.79 .57 O.K
Evento Extremo | 69.98 | 180.00 | 115.18 0.93 .42 .72 O.K

b) Deslizamiento en base del estribo

Con:
u=tg @ =tg930° = 0.577 (Art. 10.6.3.3 yTabla C3.11.5.3-1)
U= 1.00, estado limte de Resistencia (Tabla 1'1.5.7-1)
=1.00, estado limte de Evento Extremo (Art. 11.5.8)
Fotados Vv, RESISTENTE (Towm) | ACTUANTE (Tor/m)
(Ton/m) (YA H,
Resistencia la 60.05 34.65 31.79 O.Kl
Resistencia b 104.66 60.39 31.79 O.Kl
Evento Extremo | 69.98 40.38 33.38 O.Kl

¢c) Presiones actuantes en la base del estribo

Capacidad de carga factorada del terreno (gg)

I') Estado Iimite de Resistencia, con @, = 0.55: (Tabla 1'1.5.7-1)
ar=9, g, (10.6.3.1.1-1)
Gr=9,(F5.4,4,)=0.55(3x2.67kg/cm?) = 4.4 | kg/cm?

2) Estado limite de Evento Extremo, con @, = |.00: (Art. | 1.5.8)
aR=9, g, (10.6.3.1.1-1)
Gr=D,(FS.9,4,)=1.00(3x2.67kg/cm?) = 8.0 | kg/cm?

3) Estado limite de Servicio:

Gogm= 2.67kg/cm?

Estado vV, My, M, v = MMy B q=—
(Ton/m) (Ton-m/m) | (Ton-m/m) vy 2 © B-2e
(m) (m) (kg/cm?)
Resistencia la 60.05 159.43 102.17 0.95 .40 3.15<4.4| OK
Resistencia lb 104.66 | 265.24 | 102.17 .56 0.79 3.36<4.41 OK
Evento Extremo | 69.95 180.00 | I'l5.18 0.93 .42 3.76<8.01 O.K
Servicio | 76.06 193.09 63.62 .70 0.65 2.24<2.67 O.Kl
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CASO |l — ESTRIBO SIN PUENTE

A) ESTADOS LIMITES APLICABLES Y COMBINACIONES DE CARGAS

ESTRIBO SIN PUENTE

CARGAS VERTICALES (Vu) CARGAS HORIZONTALES (Hu)

TIPO DC EV LS = TIPO LS EH EQ =
CARGA DC EV LS, |V, (Ton) CARGA LS, EH | Eqterr | 0.5Pg [ H, (Ton)
V(Ton)=| 20.02 | 30.06 [ 2.71 52.79 H (Ton)=| 2.70 | 15.72 | 5.83 4.51 28.76
y = 09 1 0 y=| 175 1.5 0 0
Resistenciala | 18.018| 30.06 0 48.08 Resistencia la 473 | 23.58 | 0.00 0.00 28.31
y=| 125 1.35 1.75 y=| 1.75 1.5 0 0
Resistencialb | 25.03 | 4058 | 4.74 | 70.35 Resistencia Ib 473 | 23.58 | 0.00 0.00 28.31
y = 1 1 0.5 y=|_05 1 1 1
Ev. Extremo | 20.02 | 30.06 | 1.36 | 51.44 Ev. Extremo | 135 | 15.72 | 5.83 4.51 27.41
y = 1 1 1 y = 1 1 0 0
Servicio | 20.02 | 30.06 | 2.71 52.79 Servicio | 2.70 | 15.72 | 0.00 0.00 18.42
MOMENTO ESTABILIZADOR POR CARGAS MOMENTO DE VUELCO POR CARGAS
VERTICALES (My,) HORIZONTALES (M,,,)
TIPO DC EV LS = TIPO LS EH EQ =
CARGA DC | EV LS, [M. (Ton) CARGA LSx | EH [ Eqterr [ 0.5P g [ My, (T-m)
Mv(Ton-m)=| 42.75 [ 100.01| 9.57 [152.33 My (Ton)=| 9.43 | 36.68 | 20.41 | 13.56 | 80.08
v =| 09 1 0 y = 1.75| 1.5 0 0
Resistenciala | 38.48 | 100.01) 0.00 [138.49 Resistenciala | 16.50] 55.02 | 0.00] 0.00] 71.52
Yy = 1.25 1.35 1.75 y = 1.75 1.5 0 0
Resistencialb | 53.44 | 135.01) 16.75 [205.20 Resistencialb | 16.50] 55.02 | 0.00] 0.00] 71.52
V= 1 1 0.5 y = 0.5 1 1 1
Ev. Extremo| | 42.75 |100.01)| 4.79 [147.55 Ev. Extremo | 4.72] 36.68 | 20.41] 13.56] 75.37
Servicio | 42.75 [100.01| 9.57 |152.33 Servicio | 9.43| 36.68 0.00 0.00] 46.11
B) CHEQUEQO DE ESTABILIDAD Y ESFUERZOS
a) Vuelco alrededor del punto “A”
Estado \/U MVU Mhu . = My — Mpy e = ?_ X emaXZB/B
(Ton/m) (Ton-m/m) | (Ton-m/m) © v, 2 © (m)
(m) (m)
Resistencia la 48.08 138.49 71.52 .39 0.96 .57 O.K
Resistencia Ib 70.35 | 205.20 | 71.52 .90 0.45 .57 O.K
Evento Extremo | 51.44 14755 | 75.37 | .40 0.95 .72 O.K
b) Deslizamiento en base del estribo
Con:
u=tg @ =tg30° =0.577 (Art. 10.6.3.3)
@-= 1.00, estado limte de Resistencia (Tabla 1'1.5.7-1)
= |.00, estado limite de Evento Extremo (Art. 11.5.8)

Estados \/U RESISTENTE (Torn/m) ACTUANTE (Ton/m)
(Ton/m) Fo=u (@.V) H,
Resistencia la 45.065 27.74 28.31 N.S.
Resistencia b 70.35 40.59 25.31 O.K
Evento Extremo | 51.44 29.68 27 .41 O.K!
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El estado limte de Resistencia la, no es satisfactorio. Haciendo uso de la
resistencia pasiva proporcionada por un diente de concreto de seccion
0.40mx0.40m. se tiene:

k, x11925x1.508.49T/m2
e
— 0.40

Re,=3.85T/7F]
040  k,xI.925x1.90=10.75T/m

Fig. 5.24 Resistencia pasiva actuando en el diente

Para el estado limte de Resistencia aplicamos el método estatico proveido en
3.11.5.4y Fg. 3.11.5.4-1de las Especificaciones AASHTO. El coeficiente de
empuje pasivo es k,=6.3 (con J;=30° y 0=90° y el factor de reduccién
hallado por interpolaciéon es R=0.467 (con §/&;=0).

Luego: k, =Rk

P p(5=2)

k, =0.467(6.3) =2.94

La resistencia pasiva es:
Rep="2(10.75T/m2+8.49T/m2) x 0.40m = 3.85T/m

Para el estado limte de Resistencia la, agregando el diente de concreto se

tiene:
Re = ORt+ O_.R., (10.6.3.4-1)
Con:
DRy = 27.74T/m
@e,, = 0.5 (Tabla 10.5.5.2.2-1)
R, = 3.65T/m

cp

Rg = 27.74T/m + 0.5(3.85T/m) = 29.67T/m > 28.3 | T/m OKl

c) Presiones actuantes en la base del estribo

EStadO vu Mvu Mhu N My =My e = E_ X q= \
(Torym) | (Ton-m/m) | (Ton-m/m) | ~© v, 2 o B_ oo
(m) m (kg/em?)
Resistencia la 45.06 136.49 71.52 .39 0.96 .73 <4.41 O.K
Resistencia Ib 70.35 205.20 | 71.52 .90 0.45 .85 <4.41 O.K
Evento Extremo | 51.44 147.55 75.37 .40 0.95 .63 <8.01 O.K
Servicio | 52.79 152.33 4c6.1 1 2.01 0.34 .31 <2.67 O.K
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CALCULO DEL ACERO

|) DISENO DE PANTALLA

oy
BR
|.60m
i Terreno equw. por sic.
060
D S— P :m:u;*m“:m:m:m:m |
T[T ‘H T T 1T P 075
e Ao < To.7s
=] = :
4
5.90 /ﬁ EQ,.. S
| >l— .
EH | R >
-s I
P |
p 2.95 2.47
/ | =
> I

Fig. 5.25 Cargas consideradas para el disefio de la pantalla

CARGAS EN BASE DE PANTALLA

CARGA CARGA DISTRIBUIDA (Ton/m) Carga(Ton) Ye(m) | M(T-m)
LS p”=0.333x0.60x1.925=0.355 0.3865x5.90 =2.27 2.95 6.70
EH p=0.333x5.90x1.925=3.786 0.5x5.90x3.786 =11.17 | 1.97 | 22.00
EQ.. | P =0.5(0.457-0.333)5.9x1.925=0.704 0.704x5.90 =4.15 2.95 12.25
0.5Pk - 0.68 2.47 .68
Pea - 4.97 5.15 | 25.60
BR - .99 7.70 | 15.32

Para el disefio estructural calculamos Pr sin incluir la masa del suelo sobre el taldon
Cl1.6.5.1):

W, = peso pantalla =7.61T/m

K =0.18

Pre =K.W,., =0.18x7.61T/m = |.37T/m (1'1.6.5.1-1)
Yr = C.G. de la pantalla desde el punto P = 2.47m

Carga del terreno mas su accion dinamica:

Pe=EH+EQ., =I1.17+4.15=15.32T/m
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De acuerdo al Art. | 1.6.5.1 debemos tomar el resultado mas conservador de:
o Piet0O.5Pk = 16.01T/m
o (O.5P4>EM)+Pr = 12.54T/m
Consideraremos la primera expresion que por simple inspeccidn es critica tanto en
corte como en momento. Al valor de P, le descontamos la presidon estatica del terreno
(EH) para tratarla por separado, utilizando en las combinaciones de carga:
EQur = Pae - EH = 4.15T/m

0.5P. = 0.68T/m

a) Acero Por Flexién

Momento de disefio en la base de la pantalla:
Estado limite de Resistencia |, con n= npngn,= 1 :

M, = n[1.75Ms + |.50Mg + |.75Mgq] (Tabla 3.4.1-1)

= 1.00[1.75(6.70T-m)+ 1.50(22.00T-m)+ | .75(1 5.32T-m)]
=71.54T-m

Estado limite de Evento Extremo |, con n= npngn=1 :

M, = n[0.50Ms + |.00Mg; + |.00Meq + 0.50Mge]  (Tabla 3.4.1-1 y
Fig. Cl 1.5.6-4)

=1.00[0.50(6.70T-m)+ 1 .0(22.00T-m)+ | .O(1 2.25+ 1 .66+ 25.60)T-m
+0.50(15.32T-m)] = 72.54T-m

Con M,= 72.54T-m, A.= 1 D33/4”, recubrimiento r= 5.0cm (Tabla 5.10.1-1)

a9,
—
90cm

Fig. 5.26 Peralte efectivo considerado

[.905

z=5.0+ =5.95cm

d= 90cm — 5.95cm =864.05cm
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ALf, Ax4200

a= — = =4.98cm
0.85fb  0.85x210x 00

5
oo M . 72.54x10 : C1 1T e, sy =22 013 m
Dif, (d - 5) I.0x4200(64.05 — 5) 21.17
&= 1.0 para estado limte de Evento Extremo (Art. 11.5.8)

As maximo
Las actuales disposiciones AASHTO LRFD eliminan este limite.

As minimo (Art. 5.6.3.3)
La cantidad de acero proporcionado debe ser capaz de resistir el menor valor
de M.y 1.33M,:
a) M, = 1.1f.5 = 1.1(29.13kg/ecm?)(135,000cm®) = 43.26T-m

Siendo:
£ =0.63f. MPa=2.0L[f. kg/em? =2.0 K210 =29.13kg/cm?
S = bh%6 = 100(90)7/6 = |135,000cm’

b) .33 M,= 1.33(72.54T-m) = 96.45T-m

El menor valor es 43.26T-m y la cantidad de acero calculada (2 | .1 7em?)
resiste M,=72.54T-m >43.26T-m OK!

USAR 133/4” @ O.13m

b) As de temperatura

_ 0.18bh

2
=— 5.10.6-1
stemp 2(|9+h) cm /m ( )

Tomando un espesor promedio de pantalla: /2(0.90m+0.30m)= 0.60m, y una
altura: 5.90m-2.50m=3.40m:

_ 0.18(340x60)
> temp 2(340 + 60)

=4.59¢cm? /m (en cada cara)

<|12.70cm®/m (5.10.6-2)

Usando @1/27 (1.29cm?), la separacion sera: s = 14525?3 =0.26m

Sns = 3t =3(0.60)=1.80my s, =0.45m (Art.5.10.6)

Ademis: 2.33cm” /m <A

stemp

USAR 1@1/2" @ 0.28M

Nota.- El acero de temperatura se colocard por no contar con ningin 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.
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c) Revisién de fisuracidon por distribucidn de armadura (Art. 5.6.7)

Momento actuante
Usando la seccién agrietada y una franja de O.13m de ancho, para el disefio por
Estado Limite de Servicio |, con n= ngngn=1:

M, =n(l.OMg +1.OMgy +1.OMgg) (Tabla 3.4.1-1)
M, = 1.0[1.0x(6.70)+ 1 .0x(22.00)+ | .Ox(15.32)]

M, = 44.02 T-m/m

Para un ancho tributario de O. | 3m:

M, = 44.02T-m/m x O.13m = 5.72T-m

—

90 cm

|©3/4'@0.13
~—1* | Td.)=5.95cm

|3 cm

Fig. 5.27 Franja de pantalla para el calculo

Ubicaciéon del eje neutro:

E. =2.04X10° kg/cm® (5.4.3.2)
E. =15, SOO\/{ =15300-/210 =221,71& l<g/cm‘2 (C5.4.2.4-3)

E. 2.04XI0° kg/cm® _

E. 221.718kg/cm®

&

d. =recub + 2
2
d. =5.0cm+ 1.905¢em _ 5.95cm
I3 cm
Py 5
Y E.
d=84.05
84.05-y 90 cm Ja
(+)
e | T
595 (fs/n)
—— ——
| 03/4"@0.13

Ast=9x2.84cm2=25.56¢cm?

Fig. 5.28 Determinacién de la posicion de eje neutro
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Area de acero transformada:
A., = relacién modular x drea de acero = 9(2.84 cm?) = 25.56cm?
Momentos respecto del ¢je nevtro para determinar y:

|3y (y/2) = 25.56(84.05-y)

y = 16.32cm

Esfuerzo del acero principal bajo cargas de servicio

El brazo jd entre las cargas es:

Jd=d—é=84.050m—l€'3320m=78.6lcm

Luego, el esfuerzo del acero sera:

e .M _ 572X 0°
(A, (78.61)(2.84)
f_ =2520kg/cm’

= 2562 kg/cm® <0.6F, =2520kg/cm’

Separacién maxima de la armadura

125,000y,
e R (5.6.7-1)
B. =I de b 29 .10 (5.6.7-2)

+ = =
0.7(h—d.) 0.7(90 -5.95)
Para condicion de exposicion severa, con 7.=0.75:

1 25,0007, 1 25,000 (0.75)
S = oot _pg = -2
B.f. 1.10(2,520)

(5.95)=21.9cm>13cm OKl

d) Rewvision por corte
Tipicamente el corte no gobierna el disefio de un muro de contencién; sin
embargo revisaremos el grosor de la pantalla para confirmar que no se requiere
armadura transversal. Por smplicidad tomaremos la seccion critica en la base de
la pantalla aunque puede ser tomada a una distancia 1gual al peralte efectivo
desde la base.

El cortante actuante en la base de la pantalla para el estado limte de
Resistencia |, con n= npngn=1, tomando una franja de estribo de |.0m es:

V,=nl[l.75Vi5+ 1.50 Vgy +1.75 Vgl (Tabla 3.4.1-1)

= 1.00[1.75(2.27T) + 1.50(1' 1.1 7T)+ 1.75(1.99T)]
=24.21T
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El cortante actuante en la base de la pantalla para el estado limte de Evento
Extremo I, con n= npngni=1, es:
V, =n[0.5 Vis+1.00 Vg +1.00 Vg +0.5 Vigl (Tabla 3.4.1-1y

Fig. Cl1.5.6-4)

=1.00[0.5(2.27T)+ 1.0(1 I .17T)+1.0(4.15T+0.66T+4.97T)+0.5(1 .99T)]
= 23.10T

Tomamos V, = 24.2 1T que corresponde al estado limite de Resistencia |
El cortante resistente del concreto es:

V.=0V, (5.7.2.1-1)
@ = 0.90 (5.5.4.2)

V, = VoAVt V, (5.7.3.3.-1)
siendo V, el menor de:

V, = 0.25F bd, + V, (5.7.3.3-2)
con B=1.17": V, = 0.265B.f.b,d, (5.7.3.3-3)

V. =0.265(.17)4/210(0100x81.56)=36.65T

donde:

b, = ancho de disefio de pantalla= 100 cm

d, = 84.05¢cm

d, = peralte de corte efectivo = d, —g (Art. 5.7.2.8)

d, 284.05—4'298:5] .56cm

no menor que el 0.90d,.= 0.90(64.05 cm) = 75.64cm OKI
mayor valor de 0.72h = 0.72(90 cm) = 64.80cm

ConV,=0yV.,=0 |V, = 36.65T
el menor valor de |V, =0.25x210x 100x &1.56 = 428.19T

es: V, = 36.65T

La resistencia del concreto al corte es:

V, =0V, =0.9(36.65T) = 32.99T > 24.21T OK

*Calculo de f:
Como (,,,=5.90m>0.40m, no es aplicable el procedmiento simplificado
(5.8.3.4.1). Utilizando el procedimento general:

4.6 51

P= 57506, B9 +5.)

(5.7.3.4.2-2)
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M,|
-tV

€, = (5.7.3.4.2-4)

E5A5

Siendo:

V,=24.21T

M, = 71.54Tm

M, > V,.d, (Art. 5.7.3.4.2)

71.54Tm > (24.21T)(0.8156m)=19.75Tm OKl

71.54x 0%kg—cm

+24,210kg
g, = Ol.oecm = 0.002592
(2.04x10%kg/cmP)(21 .1 7cm?)
.38
5. =5 ——— (pulg.) (5.7.3.4.2-7)
a, +0.63 o

Siendo:
s, =d,=81.56cm =32.11"
a, = tamafio maxmo del agregado = 34”

.38

S =95,—————=5,=d,=32. 1
0.75+0.63
También:
12'<(s,, =32.11')<80" OKl (Art. 5.7.3.4.2)
Luego:
B 4.6 51 4.6 51

(I+750¢.) (39+s,.) (I+750x0.002592) (39 +32.1 1)

2) DISENO DE CIMENTACION

a) Acero parte superior de zapata

Momento de disefio en cara vertical de pantalla, estado limte de Resistencia
b, con n= npngnj= 1, despreciando del lado conservador la reaccidn del suelo:

M, = n[1.25 Mpe + .35 My + .75 M2] (Tabla 3.4.1-1)

[.O0[1.25(7.128T x 1.35m) + 1.35(29.18T x |.41m)
+ 1.75(2.71Tx 1.525m)]
74.50T-m

Omitimos el estado de Evento Extremo |, pues no es critico en este caso.
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Terreno equiv. por s/c

=2.35mx0.60mx | .Omx | .925T/m>
2.

=p. Yo 71T

5,90
| DC =2.70mx|.Omx| .| Omx2.4T/m"=7. 1 28T
' . l O Talon wrener Seccién critica
a;
a,
| B=4.70 ol

Fig. 5.29 Cargas actuantes en el talon del estribo

Utilizando acero @3/4” y recubrimiento r= 7.5cm (Tabla 5.10.1-1)

[.905

z=recul9+?=7.5+ =86.45cm

d=110cm - 8.45cm = 101.55cm

M

A, = 7“2 =19.95cm® , con @=0.9
Of, (d - E)
Af
a= S =4.69cm
0.85f b
» ) ) 2.64
Utilizando varillas 33/47, la separacion sera: s = ———=0.14 m
19.95
Ahora, como c=a/f},=4.69cm/0.65=5.52¢cm
@=0.65+0.1 B(dt—lj <0.90 (5.5.4.2-2y Fig. C5.5.4.2-1)
c
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@ =0.65+0. | 5('0"55“”—@ —3.26>0.9
5.52cm

Luego, @=0.9 como lo supuesto.

As maximo
Las actuales disposiciones AASHTO LRFD eliminan este limite.
(Art. 5.6.3.3)

As minimo
La cantidad de acero proporcionado debe ser capaz de resistir el menor valor

de M.,y 1.33M,:
)M, = |.1£.5 = 1.1(29.13kglcm®)(201,667cm’) = 64.62T-m

Siendo:
£ =0.63f. MPa=2.0L[f. kg/em? = 2.0 K210 =29.13kg/cm?

S = bh?6 = 100(1 10)9/6 = 201 ,667cm?
b) 1.33 M,= 1.33(74.80T-m) = 99.48T-m

El menor valor es 64.62T-m y la cantidad de acero calculada (19.95cm?)

resiste M,=74.80T-m >64.62T-m OK!
USAR 133/4” @ O.14m

b) As de temperatura
_0.18&bh

stemp 2(]9 +|’1)

cm® /m (5.10.6-1)

_ 0.18(470x 10) _

stemp =8.02 sz /m (6!’1 cada cara)
2470 +110)

(5.10.6.2-2)

Usando @1/2” (1.29cm?), la separacidon sera: s = 152092 =0.l6m

Ademas: 2.33cm® /m SAem S| 2.70cm’ /m

Smax = 0.30m OKI (Art. 5.10.6)

USAR 1J1/2” @ O.16 m

Nota.- El acero de temperatura se colocard por no contar con ningin tipo de
acero, perpendicular al acero de flexion, tanto en el talén como en la punta del

cimiento.

c) Revisién del talén por corte

Cortante actuante en el talon para el estado limte de Resistencia |, con n=
npngn= |, para franjas de disefio de | .0Om:

\/U = n['25 VDC + '35 \/E\/+'75 \/L5] (Tabla 34'-‘)
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= 1.00[1.25(7.128T) + 1.35(29.18T) +1.75(2.71T)]
= 53.05T

Se omite el estado de Evento Extremo |, pues no gobierna el disefio.
El cortante resistente del concreto es:

V.=0V, (5.7.2.1-2)
0 =0.9 (5.5.4.2)

V, =V +V.+ V, (5.7.3.3.-1)
siendo V, el menor de:

V,=0.25Fbd, +V, (5.7.3.3-2)
V, = 0.265B.f.b,d, (5.7.3.3-3)

En este caso, como /,,, =2.70m<3d, = 3(0.992m) =2.98m, usaremos
el método simplificado con R=2.0 (5.7.3.4.1)

V, =0.53.[ib.d,

V., =0.53/210(100x99.21)=76.20T

donde:
b, = ancho de disefio de pantalla= 100 cm
d. = 101.55cm

d, = peralte de corte efectivo = d, —g (Art. 5.7.2.8)

dV=|OI.55—4'269=99.2|cm

no menor que el 0.90d.= 0.90(101.55 cm) = 91.40cm OK!
mayor valor de 0.72h = O0.72(1 10 cm) = 79.20cm

ConV,=0yV.=0 |V, =76.20T

el menor valor de |V, =0.25x210x 100x99.21 = 520.865T
es: V,=76.20T

La resistencia del concreto al corte es:

V., =0V, =0.9(76.20T7) = 68.58T > 53.05T OK
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d) Acero en fondo de zapata

corte —
d =11.0lm
flexion LTEEEE
=] ESlI=IIE]
As parte inferior zapata E\/
I£ |
| Talén @ )L || F4,=43.68T/m
4p,=-0.1895T/m L1
L 9),=44.73T/m
| 43,=34.22T/m
° B=4.70m

Lpunta=|] . | Om

Fig. 5.30 Cargas actuantes en la punta del estribo

Para el disefio estructural del cimiento cargado excéntricamente se considera
utilizando cargas factoradas, sea el suelo rocoso o no rocoso, una distribucion
de esfuerzos de contacto trianqular o trapezoidal (Art. 10.6.5).

Siendo critico el estado limte de Resistencia Ib, con V,=104.66T vy
e=0.79m (ver tabla de presiones actuantes en la base del estribo),
calculamos las presiones sobre el terreno:

o - \/U(Ii ee) _104.66 (Ii exo.79j

BL B 4.70 4.70
Qi y=44.73T/my g,,= -0.1895T/m

Despreciando del lado conservador el peso del terreno (EV) y de la punta de
zapata (DC), el momento actuante en la seccion critica por flexion es:

12 I.10°
Mu = E(QU,3 + 2qu,l) =

(34.22+2x44.73) =24.94T —m

Siendo este momento pequefio, utilizamos 101/2”@0.14m (A,=1.29cm2 /
O.14m = 9.2 1 cm?/m), que corresponde al A, minimo:

recubrimento = 7.5cm (Tabla 5.10.1-1)

z=r6cub+§=7.5+l'§7=&l4cm

d=110cm-=8.14cm = 101.866cm

Af, 9.21(4200)
a= — = =2.17cm
0.85fb  0.85x210x1 00

@:=0.90 (Art. 5.5.4.2)
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M, = @F A, (d— g) = 0.90x4200x9.21(101 .86 — 2'2'7>

M, =35.08Tm>24.94Tm OKl
As maximo

Las actuales disposiciones AASHTO LRFD eliminan este limite.
As minimo (Art. 5.6.3.3)

La cantidad de acero proporcionado debe ser capaz de resistir el menor valor
de M.y 1.33M,:

a) M, = 1.1f,5=1.1(29.13kg/cm’)(20 1,667 cm®) = 64.62T-m

Siendo:

£ =0.63,f. MPa=2.0[f. kg/em? =2.0 K210 =29.13kg/cm?
S = bh%6 = 100(1 10)¥/6 = 201,667cm?

b) 1.33 M= 1.33(24.94T-m) = 33.17T-m

El menor valor es 33.17T-m y la cantidad de acero propuesta (9.2 1cm?)
resiste M,=35.08T-m >33.17T-m OK

USAR 11/2”@0.14

e) Revisiébn de la punta por corte

Célculo de d: (Art. 5.7.2.8)
d, = peralte de corte efectivo = d_ — g =101.66 - 2217 =100.78cm=1.0lm

no menor que el 0.90d.= 0.90(101.86¢cm) = 91.67cm OK
mayor valor de 0.72h = 0.72(1 10cm) = 79.20cm

Debiendo tomar el cortante actuante a una distancia d, de la cara de la
pantalla, el cortante actuante es:

V, =Vo(44.73T/m+43.69T/m)x(l . IOm—1.01m) =3.95 Ton

El cortante resistente del concreto es:

V.= 0V, (5.7.2.1-2)
@ = 0.90 (5.5.4.2)
V, = V. +V.+ V, (5.7.3.3.-1)
siendo V, el menor de:
V,=0.25Fbd, +V, (5.7.3.3-2)
V. =0.265B./f.b,d, (5.7.3.3-3)
En este caso, como £, =1.10m<3d, =3(.01m) = 3.03m, usaremos
el método simplificado con R=2.0 (5.7.3.4.1)

V, =0.53f.b,d,
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Es decir:
V. =0.53/210(100x100.78)="77.40T

ConV,=0yV.=0 | V, =77.40T
el menor valor de V,=0.25x210x 100 x 100.865 = 529.46T
es: V,=77.40T

La resistencia del concreto al corte es:

V. =0V, = 0.90(77.40T) = 69.66T > 3.98T OK

| $63/4'@0. 13

| d1/2'@0.28
. 14 1/2'@0.28

163/4'@0.14 || 1$1/2'@0.16

e T R

\ld>l/2"@O. 16 Le I 1/2"@0. 14

Fig. 5.31 Distribucion de la armadura en el estribo
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CAPITULO &: PILARES

6.1 REFUERZO MAXIMO Y MINIMO EN MIEMBROS A COMPRESION (Art. 5.7.4.2)

La maxima seccion de armadura longitudinal pretensada y no pretensada debera ser
tal que:

A A 51: U

° 4+ PP <0.08 (5.6.4.2-1)
A@ gy
A 51:6
~ PP <0.30 (5.6.4.2-2)
Af

La minima seccion de armadura longitudinal pretensada y no pretensada debera ser
tal que:

A AT,
Y+ " >0.135 (5.6.4.2-3)
A AR

A area de acero del pretensado

A, = area de la armadura de traccion no pretensada

A, = area bruta de la seccién

= resistencia a la traccion especificada del acero de pretensado
= tensién de fluencia especificada de las barras de armadura

. = vresistencia a la compresion especificada del hormigén a 28 dias
= tensidn de pretensado efectiva

El minmo nimero de barras de armadura longitudinal deberd ser seis para
disposiciones circulares y cuatro para disposiciones rectangulares. El diametro minmo
de las barras sera ©5/5”

Para puentes en la Zona Sismica | se puede utilizar una seccion efectiva reducida si
la seccion transversal es mayor gue la requerida para resistir las cargas aplicadas. El
minmo porcentaje de armadura longitudinal total (pretensada y no pretensada) del area
efectiva reducida sera uno por ciento o el valor obtenido de la Ecuacion 3, cualguiera
sea el valor que resulte mayor.

6.2 EVALUACION APROXIMADA DE LOS EFECTOS DE ESBELTEZ (Art. 5.6.4.3)

Para los elementos desplazables, los efectos de la esbeltez se pueden despreciar
Sl

KL

r
Para los elementos que no se desplazan, los efectos de la esbeltez se pueden
despreciar si:

L <22

"L, <34—l2%

r M,
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siendo M| y M2 el menor y mayor momento de extremo respectivamente, y el término
(M1/M2) positivo para flexién de curvatura Unica.

Para el disefio de elementos comprimdos no pretensados con Kl, /r<100, se
puede utilizar el siguiente procedimento aproximado:

- El disefio se basa en una carga axial mayorada F,, determnada mediante analisis
elastico y un momento mayorado amplificado M., como se especifica en el Art.
4.5.3.2.2b.

- La longitud sin apoyo lateral L, de un elemento comprimdo se toma como la
distancia libre entre elementos capaces de proveer apoyo lateral a los elementos
comprimidos. Si hay acartelamentos, la longitud sin apoyo lateral se toma hasta el
extremo de cualquier acartelamiento en el plano considerado.

- Elradio de giro r se calcula para la seccion bruta del hormigon.

- Para los elementos sin desplazamento, a menos que mediante un analisis se
demuestre que es posible utilizar un valor menor, K = 1.0.

- Para los elementos que se desplazan, K se determina considerando debidamente
los efectos de la fisuracién y las armaduras sobre la rigidez relativa, y nunca se
tomara menor que |.0.

En ausencia de calculos mas precisos, el valor El para determinar P, se toma como
el valor mayor entre:

El
“THEL
Bl=-2 (5.6.4.3-1)
I+ B,
El,
Fl = 22 (5.6.4.3-2)
[+ B,
donde:
E. = mddulo de elasticidad del hormigon

I, = momento de inercia de la seccién bruta de hormigén respecto del eje
baricéntrico

E. = mddulo de elasticidad del acero longitudinal
I, = momento de inercia del acero longitudinal respecto del ¢je baricéntrico
By = relacion entre los maximos momentos debidos a la carga permanente mayorados

y el méximo momento debido a la carga total mayorado; siempre positivo.

6.3 RESISTENCIA AXIAL (Art. 5.6.4.4)
La resistencia axial mayorada de los elementos comprimidos de hormigén armado
simétricos respecto de ambos ¢jes principales se debera tomar como:

P=0FP, (5.6.4.4-1)
- Para elementos con armadura en espiral:

P, =0.85k (A, —A, —A)+EA, —A_(E. —Ee.)|  (5.6.4.4-2)

p©cu
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- Para elementos zunchados:
P, =0.80k. (A, —A, —A)+EA, —A (. ~Es.)| (5.6.4.4-3)

El valor de k. es 0.85 siempre que f'c <700kg/cm?. Para valores mayores disminuir
k. en razén de 0.02 por cada 70kg/cm? de exceso, excepto que ke 2 0.75

donde:

P. = resistencia axial mayorada, con o sin flexion
P. = resistencia axial nominal, con o sin flexién
', = resistencia especificada del hormigén a 26 dias

A, = area bruta de la seccion

A,.= area del acero de presfuerzo

A.. = area total de la armadura longitudinal

f.. = esfuerzo efectivo del acero de presfuerzo después de las pérdidas
, = tensidn de fluencia especificada de la armadura

g, = deformacion en la falla del concreto comprimido

E, = médulo de elasticidad de los tendones de presfuerzo

@ = factor de resistencia (Art. 5.5.4.2)

f

6.4 FLEXION BIAXIAL (Art. 5.6.4.5)

En vez de realizar un andlisis en base a condiciones de equilibrio y compatibilidad de
deformaciones para flexién biaxial, los elementos no circulares solicitados a flexion
biaxial y compresion se pueden dmensionar utillizando las siguientes expresiones
aproximadas:

- Sila carga axial mayorada es mayor o igual que O.10 @ A, :

S S S (5.6.4.5-1)

siendo:
P= kc(A@ A, - AP5) + Astfy — A}%(ﬁ?e — Epacu) (5.6.4.5-2)

- Sila carga axial mayorada es menor que O.10 @ ' A, :

&+Mi£| .0 (5.6.4.5-3)
M., oy
donde:
@ = factor de resistencia para elementos solicitados a compresion axial
P., = resistencia axial mayorada en flexion biaxial
P, = resistencia axial mayorada determinada sobre la base de que la excentricidad ey
es la Unica presente
P, = resistencia axial mayorada determinada sobre la base de que la excentricidad ex
es la Unica presente
P, = fuerza axial mayorada aplicada
M, = momento mayorado aplicado respecto del eje X
M, = momento mayorado aplicado respecto del ¢je Y

k. = relacion entre el esfuerzo maximo en compresion del concreto y el de disefio
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e, = excentricidad de la fuerza axial mayorada aplicada en la direccion X, es decir =
A

e, = excentricidad de la fuerza axial mayorada aplicada en la direccion Y, es decir =
Muc/ Py

La resistencia axial mayorada P,y P, no se debera tomar mayor que el producto
entre el factor de resistencia @ y la maxima resistencia nominal a la compresion dada
por las Ecuaciones 5.6.4.4-2 6 5.6.4.4-3, segln corresponda.

6.5 ESPIRALES Y ZUNCHOS (Art. 5.6.4.6)

El drea de acero de los espirales y zunchos en puentes ubicados en Zonas Sismicas
2, 3 6 4 debera satisfacer los requisitos especificados en el Art. 5.1 |.

Si el drea de armadura en espiral y zunchos no esta determinada por: requisitos de
disefio sismorresistente, corte o torsidn segin Art. 5.7, ni requisitos minmos seqin
Art. 5.10.4, la relacion entre la armadura en espiral y el volumen total del nicleo de
hormigén, medido entre las partes exteriores de los espirales, debera satisfacer:

4A,, A f
p.=—2>0.45(-2 —) < (5.6.4.6-1)
d.s R £
donde:
A., = area de la seccion transversal de la espiral o zuncho

d. = diametro del nicleo de la columna medido hacia el didmetro exterior de la espiral
o zuncho

5 = paso de la espiral o espaciamiento vertical del zuncho

A, = area bruta de la seccion de hormigon

A. = area del nicleo medida hasta el diametro exterior del espiral
. = resistencia especificada del hormigén a 28 dias

f, = tensidn de fluencia especificada de la armadura espiral

6.6 ARMADURA TRANSVERSAL PARA ELEMENTOS SOMETIDOS A COMPRESION
(Art. 5.10.4)
La armadura transversal de los elementos comprimidos puede consistir en zunchos
o en estribos cerrados:

Zunchos (Art. 5.10.4.2)

Para elementos que no sean pilotes pueden ser de barras o de alambre liso o
conformado de un didmetro minmo de 9.5 mm. La separacion libre entre las barras del
zuncho no debera ser menor que 25 mm & |.33 veces el tamafio maximo del agregado.
La separacion entre centros no debera ser mayor gque 6 veces el didmetro de las
barras longitudinales 6 150 mm.

El anclaje de las armaduras en forma de zuncho se provee mediante 1.5 vueltas
adicionales de barra o alambre en cada uno de los extremos del zuncho. Para las Zonas
Sismicas 2, 3 y 4 la prolongacién de la armadura transversal hacia los elementos con
que se conecta debera satisfacer los requisitos del Art. 5.1 1.4.3.

Estribos cerrados (Art. 5.10.4.3)
Estaran constituidos por:

- Barras @3/8” para Barras @ 1-1/4” o menores,
- Barras @1/2” para Barras @ 1-3/8” o mayores, y
- Barras @1/2” para paquetes de barras.
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La separacion de los estribos cerrados no debera ser mayor que la menor
dimension del elemento comprimido 6 30 cm. Si hay dos o més barras mayores que una
barra @ 1-1/4” dispuestas de modo que forman un paquete, la separacion no debera
ser mayor que la mitad de la menor dimension del elemento & 15 cm.

En lugar de barras se puede utilizar alambre conformado o malla de alambre soldado
de area equivalente.

Cada barra longitudinal de esquina tendra un apoyo lateral provisto por la esquina
de un estribo con un angulo interno no mayor de |35°. Ninguna barra debera estar a
una distancia mayor que 61 cm de una de estas barras con apoyo lateral. Si el disefio
de la columna se basa en la capacidad de rotulacion plastica, ninguna barra longitudinal
estara a una distancia mayor que |15 cm de una de estas barras con apoyo lateral.

La distancia vertical entre el estribo cerrado inferior y la zapata u otro apoyo vy la
distancia vertical entre el estribo cerrado superior y la armadura horizontal mas baja del
elemento soportado no deberan ser menores que la mitad de la separacidn entre
estribos.

6.7 AMPLIFICACION DE MOMENTOS VIGAS — COLUMNA (Art. 4.5.3.2.2b)

Los momentos o tensiones mayorados se pueden incrementar para que reflejen los
efectos de las deformaciones de la siguiente manera:

M, :ESbl\/lzb +85!\/125 (4.5.3.2.2b-1)
fc = Sbbe + 55f25 (4.5.3.2.2b-2)
siendo:
Cm
d, =7PZI.O (4.5.3.2.2b-3)
I_ u
@KFe
I
N _
S, . 5P >1.0 (4.5.3.2.2b-4)
D ZP,
donde:

P, = carga axial mayorada

P. = carga de pandeo de Euler

@y = factor de reduccion de rigidez; O.75 para elementos de concreto y 1.0 para
elementos de acero y aluminio

M,,= momento en el elemento comprimido debido a las cargas gravitatorias mayoradas
que no provoca desplazamiento lateral apreciable calculado mediante un analisis
de portico elastico convencional de primer orden, siempre positivo

f,, = tension correspondiente a M,

M,,= momento en un elemento comprimdo debido a cargas laterales o gravitatorias
mayoradas que provocan un desplazamiento lateral, A, mayor que L, /1500,
calculado mediante un anadlisis de portico elastico convencional de primer orden,
siempre positivo

f,. = tensién correspondiente a M,

Para columnas compuestas de acero/hormigén la carga de pandeo de Euler, P, , se
deberé determinar como se especifica en Art. 6.9.5.1. Para todos los demas casos P,
se debera tomar como:
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2
P = (':LE)'Z (4.5.3.2.2b-5)

donde:

L, = longitud no apoyada de un elemento comprimido

K = factor de longitud efectiva como se especifica en Art. 4.6.2.5
E = mddulo de elasticidad

| = momento de inercia respecto del eje considerado

Para los elementos comprimidos de hormigon también se deberd aplicar los
requisitos del Art. 5.6.4.3.

Para los elementos arriostrados contra el desplazamiento lateral, 3. se debera
tomar como 1.0 a menos que un andlisis Indique que se puede utilizar un valor menor.
Para los elementos no arriostrados contra el desplazamiento lateral, 8, se debera
determinar como para un elemento arriostrado y 8. como para un elemento no
arriostrado.

Para los elementos arriostrados contra el desplazamento lateral y sin cargas
transversales entre apoyos, C, se puede tomar como:

Cn =O.6+O.4ﬂ20,4 (4.5.3.2.2b-6)

2b
donde:

M,, = menor momento de extremo
M,, = mayor momento de extremo

La relacion M, / M,, se considera positiva si el componente se flexiona con una
Unica curvatura y negativo si se flexiona en doble curvatura.

Para todos los demas casos C,, se deberd tomar como | .0.

En las estructuras que no estan arriostradas contra el desplazamiento lateral, los
elementos flexionados y unidades de la fundacién que forman pérticos con el elemento
comprimido se deberan disefar para la sumatoria de los momentos de extremo del
elemento comprimido en la union.

Si los elementos comprimidos estan sujetos a flexion respecto de ambos ejes
principales, el momento respecto de cada eje se debera amplificar aplicando 9,
determinado a partir de las correspondientes condiciones de restriccion respecto de
dicho ¢je.

S un grupo de elementos comprimidos en un nivel comprende un caballete, o s
estan conectados de manera integral a la misma superestructura, y resisten el
desplazamiento lateral de la estructura colectivamente, el valor de 8, se debera calcular
para el grupo de elementos con 3P, y 2P, i1gual a las sumatorias para todas las
columnas del grupo.

6.5 FACTOR DE LONGITUD EFECTIVA, K (Art. 4.6.2.5)

Las longitudes fisicas de las columnas se deberan multiplicar por un factor de
longitud efectiva, K, para tomar en cuenta condiciones de borde rotacionales vy
traslacionales diferentes a las correspondientes a extremos articulados.
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Tabla 6.1 Factores de longitud efectiva, K (Tabla C4.6.2.5-1, AASHTO)

FACTORES DE LONGITUD EFECTIVA, K
(a) {b) (c) ilﬂ (e) f
€ g

r
R E:
!

La geometria de la ;
columna deformada por|
pandeo se indica en

linea de puntos h

e

-

e —— .
— - -

s

.
¥
o
#
o<

Valor tebrico de K 0,5 0.7 1.0 1,0 2,0 2,0

Valor de K de disefio

cuando la estructura se | g g5 | 0go | 12 | 10 | 210 | 20
aproxima a las
condiciones ideales

Referencia de las 77 Rotacion impedida, traslacion impedida
condiciones de vinculo |
de los extremos ?
A
e

Rotacién libre, traslacidon impedida

Rotacién impedida, traslacion libre

Rotacion libre, traslacién libre

En ausencia de un andlisis mas refinado, si hay estabilidad lateral por arriostramiento
diagonal u otros medios adecuados, el factor de longitud efectiva en el plano
arriostrado, K, para los elementos comprimdos de cerchas trianguladas, cerchas vy
porticos se puede tomar como:

- Para conexiones apernadas o soldadas en ambos extremos: K = 0.75
- Para conexiones articuladas en ambos extremos: K = 0.8675
- Para angulos simples independientemente del tipo de conexion extrema: K= 1.0

Las cerchas Vierendeel (cerchas con pafios sin elementos diagonales) se deberan
tratar como pérticos no arriostrados.

La estabilidad lateral de las columnas de pérticos continuos, no arriostrados por
unién a muros de cortante, arriostramiento diagonal o estructuras adyacentes, depende
de la rigidez flexional de las vigas rigidamente conectadas. Por lo tanto, el factor de
longitud efectiva, K, es funcion de la restriccion flexional total que aportan las vigas en
los extremos de la columna. Si la rigidez de las vigas es pequefia en relacion con la de
la columna, el valor de K podria ser mayor gue 2.0.
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Ga K Gp
e
ke 20,0+ ®—
100,0 - S
500 na ke
30,0 5,0 30,0 |
20,0 4 40, 20,0
10,0 | ul
9,0 30 100 -
8 i
,0 70 -
6,0 oo N
50— il
4.0 1 20+ 40 -
3,0 30 -
2,0 20
| 151+
1,0 10-
0 1,0+ o L

DESPLAZAMIENTO LATERAL PERMITIDO

PARA LOS EXTREMOS DE COLUMNAS SOPORTADOS POR UNA
ZAPATA O FUNDACION PERO NO RIGIDAMENTE UNIDOS A LA
MISMA, G ES TEORICAMENTE IGUAL A INFINITO, PERO A MENOS
QUE SE DISENE COMO UNA VERDADERA ARTICULACION SIN
FRICCION, EN LA PRACTICA SE PUEDE TOMAR IGUAL A 10. SI EL
EXTREMO DE LA COLUMNA ESTA RIGIDAMENTE UNIDO A UNA
FUNDACION CORRECTAMENTE DISENADA, G SE PUEDE TOMAR
IGUAL A 1,0. SI UN ANALISIS LO JUSTIFICA SE PUEDEN TOMAR
VALORES MENORES.

AL CALCULAR LOS FACTORES DE LONGITUD EFECTIVA PARA
UNIONES MONOLITICAS ES IMPORTANTE EVALUAR CORRECTA-
MENTE EL GRADO DE FIJACION EN LA FUNDACION. SE PUEDEN
UTILIZAR LOS SIGUIENTES VALORES:

1,5 ZAPATA ANCLADA EN ROCA

3,0 ZAPATA NO ANCLADA EN ROCA

50 ZAPATAEN SUELO

1,0 ZAPATA EN MULTIPLES FILAS DE PILOTES QUE
TRABAJAN DE PUNTA

Fig. 6.1 Nomograma para determinar el factor de longitud efectiva, K, para
pérticos no arriostrados (Fig. C4.6.2.5-2, AASHTO)

Suponiendo que sdélo hay accion elastica y que todas las columnas pandean
simultaneamente en un poértico no arriostrado, se puede demostrar que:

2
Gaeb(“] 3¢
K K

C(C.+G,) tam(nj
K

Los subindices a y b se refieren a los dos extremos de la columna, siendo:

(C4.6.2.5-2)
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|C
ho =
LC
G= (C4.6.2.5-3)
I
ho
L,
donde:
2 = sumatoria de las propiedades de los componentes conectados rigidamente a un

extremo de la columna en el plano de flexion.
[ = momento de inercia de la columna
L. = longitud no arriostrada de la columna
|, = momento de inercia de la viga u otro elemento que provee restriccion
L, = longitud no apoyada de la viga y otro elemento que provee restriccion
K = factor de longitud efectiva para la columna considerada.

La Figura C4.6.2.5-2 AASHTO es una representacion grafica de la relacion entre K,
G,y G,, y se puede utilizar para obtener los valores de K en forma directa en pérticos

no arriostrados.
La Ecuacion C4.6.2.5-2 y el nomograma de la Figura C4.6.2.5-2 AASHTO, se

basan en la hipdtesis de condiciones idealizadas.
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PROBLEMAS

FROBLEMA 6./ Disefiar el pilar central de un puente vbicado en vna zona no sismica,
constituido por dos columnas circulares y una viga travesafio rectangular. Utilizar f'c=
210 kgfem? y fy= 4200 kg/cm?. Se precisan los esfuerzos criticos:

Viga
= - /45 T-m (estado de Resistencia [)

M,
M, = + 138 T-m (estado de Resistencia I)
M, = -95 T-m (estado de Servicio 1)

V, = 200 T (estado de Resistencia 1)

Columna (estado de Resistencia V)

P,= -350T

FPlano del Fortico Sentido Transversal
M,= 90 T-m M,= 35T-m
M, = 13 T-m My, = 10T-m

Viga 1.00m x|.00m

.00
+—
E .00
——
Columnas
@ 0.90m @ 0.90m | 6.00m
Zapatas
. | A
Fig. 6.2 Detalles del pilar central a disefiar
Solucion. -
A) DISENO DE LA VIGA DEL PORTICO
A.1) Acero requerido en flexiéon
Para los momentos de flexén aplicados M, =-145 T-m y M, =+ 138 T-m se

propone a seccion de la Fig. 6.2
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o o0 1"
7 TZ
e e @ .0 L J
I OOcm d
. 90 | , Estribos @ 5/8"
! | OOcm
Fig. 6.3 Seccidn transversal de la viga travesafio propuesta
Luego:

z=rec + D est + Q)2

=50cm+ 1.59cm + (2.54/2) cm = 7.86 cm
d=100cm—-7.86cm =92.14 cm

A=901" =9x5.10cm2 = 45.90 cm2
AT
Cona=—>Y (5.6.3.1.1-4)
0.851 b
S 45.90 x 4200 —10.80 em

C0.85x210x100

a
MuzAs@fy(d—E) (5.6.3.2.1-1y5.6.3.2.2-1)

M, = 0.9(45.90)(4200)(92. 1 4 — 'O';O) =150.50T —m

Luego M, = 150.50 T-m > M, (-) =145 T-m OKl
>M, ()=138T-m  OK

Ahora, como c=2a/f,=10.860cm/0.65=12.7 | cm

@ =0.65+0. | B(dt—lJ <0.90 (5.5.4.2-2 y Fig. C5.5.4.2-1)
C

G=065+0.19 22'4°M _|1_| 59509
12.7lcm

En efecto, @=0.9 como lo supuesto.

A.2) As maximo
Las actuales disposiciones AASHTO LRFD eliminan este limite.

A.3) As minimo (Art. 5.6.3.3.2)

La cantidad de acero proporcionado debe ser capaz de resistir el menor valor de
M.y 1.33M;:

a) M, = 1.1f.5=1.1(29.13 kg/cm®)(166,667 cm®) = 53.4] T-m
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Siendo:

f =0.63.i. MPa=2.01.[i kg/ecm® =2.01-210 = 29.13 kg/cm’
S = bh¥6 = 100(100)%/6 = 166,667 cm’

b) 1.33 M,= 1.33(145 T-m) = 192.85 T-m

El menor valor es 53.41T-m y la cantidad de acero propuesta (45.90 cm?)
resiste M,=150.50 T-m > 53.4| T-m OK!

A.4) Limitacidn de la fisuracidn mediante distribuciéon de la armadura (estado limite de
Servicio) (Art. 5.6.7)

Momento actuante
Estado Iimite de Servicio |:

M, = 95 T-m
°0 |I"
oooo/}-c Tdcz']&e
| O0pm d=92.14
. 2 , Estribos @ 5/8"
" 100cm

Fig. 6.4 Definicion de la distancia d.

Ubicaciéon del eje neutro:
E. =2.04X10° kg/cm®

(5.4.3.2)
E. =15, SOO\/{ =15,300-/210 =221,718 kg/cm® (C5.4.2.4-3)

E.  2.04X10° kg/cm®

E. 221718kg/cm?

d. =recub+ 0, + 2

d. =5cm+1.59cm + 2.54cm

=7.86cm

A =nAs=4]13.10cm?
\5t

92. 14 -y
90, 14 100cem i )

S
‘&y/3

r
\

—+

O

| OO cm

Fig. 6.5 Determinacion de la posicion del eje neutro
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Area de acero transformada:
A, = relacién modular x érea de acero = 9(45.90 cm?) = 413.10cm?

Momentos respecto del ¢je nevtro para determinar y:
100y (y/2) = 413.10(92.14-y)
y = 23.77cm

Esfuerzo del acero principal bajo cargas de servicio

El brazo jd entre las cargas es:

szd—é=92.l4cm—23'7376m=84.22cm

Luego, el esfuerzo del acero sera:

M, _ 95XI0°

S

f o= _
T (JdA,  (84.22)(45.90)

= 2,458 kg/cm® < 0.6F, = 2520kg/cm’

Separacidén maxima de la armadura

125,000
= Ye —2d (5.6.7-1)

S s —
max BSJ[:55 c

d, 7.86
|+

[35 :]+ = =
0.7(h—-d.) 0.7(100 - 7.66)

.12 (5.6.7-2)

Por su condiciéon de subestructura, con y.=0.75:

_ | 25,000y, _od = 125,000(0.75) _5

S i c (7.86) =15.33cm > &cm OK
B.f. I.12(2,458)

Separacion de la armadura: [ O0cm-2(rec+@..)-90] | &= &cm

A.5) Armadura de contraccion y temperatura en caras laterales (Art. 5.10.6)

= 5.10.6-1
stemp 2(|9+|’1) cm /m ( )

_0.18(100x 00)

stemp = =4.50cm® /m (en cada cara)
P 20100 +100)

Ademds: 2.33cm” /m <A <|12.70cm® /m (5.10.6-2)

stemp
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Usaremos por cara: 4 @ 1/2” (5.16 cm?) , con la consideracién:

Sy =3t =3(100)=300cm, s_, =45cm OKl (Art.5.10.6)

Estribos @ 5/8"

90 1" rreruyens T
4g1/2" | | 1 lags 101 .00
S@ | ek adaed
L va' -
.00

Fig. 6.6 Distribucion de la armadura de contraccion y temperatura

A.6) Armadura superficial para imitar la fisuracién del alma (Art. 5.6.7)

Para d; > 90 cm :

A
A, =20.1(d, -76)< —— = (5.6.7-3)

donde:

A, = area de la armadura de traccion = 9x5.10cm2 = 45.9cm?2
A, = érea del acero de pre-esfuerzo = O
di = 100cm-7.86cm=92. | 4cm

A, =20.1(92. |4 —7C)cm® /m=1.6lcm® /m de altura

A, requerido por cara:

2

A_+A 2
A, =161 00m=1.6lem? < 2 e JA99CM e
m de altura 4
Smsx= di /6=15.4cmy s_,=30cm (Art. 5.6.7)

Suministrado: 4@ 1/2”=5.16 cm*>1.61cm2, con s=15.3cm<s,,=15.4cm OKl

A.7) Disefio por Corte

Cortante actuante 1V, = 200,000 kg

El cortante resistente del concreto y el acero es:

V., =0V, (5.7.2.1-1)
@ = 0.90 (5.5.4.2)

V, =V, +V.+ V, (5.7.3.3.-1)
siendo V, el menor de:

V,=0.25Fbd, +V, (5.7.3.3-2)
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Corte nominal resistente sélo del concreto:

con B=2 (Art. 5.7.3.4.1, proceso simplificado, a condicién de usar la cantidad de
refuerzo transversal minimo sefialada en (5.7.2.5-1)):

V. =0.53,/tb,d, (5.7.3.3-3)

V., =0.53/210 (100x66.74) = 66,620kg

donde:

b, = ancho de viga = 100 cm

d, = peralte de corte efectivo = d, —g (Art. 5.7.2.8)
d, =92.14 - 10.60 =86.74cm

no menor que el [0.90d.,= 0.90(92. | 4cm) = £2.93cm OK
mayor valor de 0.72h = 0.72(100cm) = 72cm

Cortante nominal resistente del acero:

A f d (cotb+cota)sena A fd

. vy vy (C5.7.3.3-1 y5.7.3.4.1)
S S
V. = &(4200)(86.74) 166,541 kg
17.5
siendo:
A, = 4x2.00cmz2 =8 cm2 (asumiendo 4 ramas & 5/8”)
s = 17.5 cm (espaciamento asumido de estribos)

O = 45° (procedimiento simplificado sefalado en el Art. 5.7.3.4.1, a condicién de
usar la cantidad de refuerzo transversal minimo sefialada en (5.7.2.5)
a = 90° (4ngulo de inclinacion del estribo)

..OQQ//.../'

Estribos:
1 O0em 4 ramas @ 5/8"

L
! | OOcm !

Fig. 6.7 Armadura transversal en la viga

Cortante nominal resistente

El menor valor de {\/n =66,620kg + 166,541 kg + O = 233,161 kg
V,=0.25x210x 100 x 86.74 + O = 455,385 kg

Luego V, = 233,161 kg
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Cortante resistente total

V, = @V, = 0.9(233.161 kg) = 209,845 kg > 200,000 Kg OK

Refuerzo transversal minimo

A, 20.27x. bfvs [cm?] (5.7.2.5-1)
Y
Con A=1 para concreto de peso normal: (5.4.2.8)

100(7.5)
A >0.27() 210 22072
v (1 4200 "

A =1.63cm2 <8500 cm2 OK!
Espaciamiento maximo del refuerzo transversal (Art. 5.7.2.6)
V., — oV
vuz“i(bf’ (5.7.2.86-1)
ob,d,
V 200,000

u

" T db.d, | 0.9100)(86.74)

= 25.62 kg/cr?

También:
sy, < 0.125F, Snux= 0.8d, = 60 cm (5.7.2.6-1)
siv, = 0.125F, 5= 0.4d, = 30 cm (5.7.2.6-2)

Como v, = 25.62 kg/lcm? < O.125(210 kg/cm?) = 26.25 kg/cm?
Sms= 0.8d, = 0.5(66.74 cm)= 69.39 cm y 5,,= 60 cm

luego s = |7.5cm < s5,,= 60 cm OK

B) DISENO DE LA COLUMNA

Columna propuesta:

2o 1"

Estribos ©@3/8" @ O0.30 m
b 4
* 4

0.90 m

Fig. 6.8 Seccién transversal de la columna a disefiar
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Diametro de columna = 90 cm

2
A, = MO _ c3g2en?
4

r = recubrimento = 5 cm (Tabla 5.10.1)
A, =12(5.10cm?) = 61.2 cm2
Propuesta de estribos cerrados: @ 3/86 @ 0.30 m (Art. 5.10.4.3)

B. ) Refuerzo maximo de miembros a compresién

At
A el <6 08 (5.6.4.2-1)
A@ gy
2
As 2 0.08 - % =0.0096 < 0.0&6 OK!
A 6362 cm

9

B.2) Refuerzo minimo de miembros a compresién

Af AL
Y LU S 0135 (5.6.4.2-3)

Af  AF

gc gc

N

A 50,135 o ©1:2x4200 595 6135 okl

Af 6362x210

B.3) Esbeltez

En el plano del pértico (no arriostrado)

6.00|m

K=1.2
. .

Fig. 6.9 Factor de longitud efectiva K de las columnas en el plano del pértico

& = M =32>22 — columnaesbelta (5.6.4.3)
r 22.5
donde:
K=1.2 (Tabla C4.6.2.5-1)
L = 600 cm

r = d4=90cm/4 = 22.5cm
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En plano transversal al pdrtico (no arriostrado)

6.00m

Fig. 6.10 Factor de longitud efectiva K de las columnas en el sentido transversal

KL, = M =56>22 — columnaesbelta (5.6.4.3)
r 22.5
donde:
K= 2.1l (Tabla C4.6.2.5-1)
L = 600 cm

r = d4=90cm/4 = 22.5 cm

B.4) Capacidad

a) En el plano del pértico

M., = 8,My, +8.M,, (4.5.3.2.2b-1)
slendo:
C,
d, 27}:21.0 (4.5.3.2.2b-3)
'_ U
QKPS
|
- > i}
o, - P >1.0 (4.5.3.2.2b-4)
D ZP,
Céleulo de O,
C.,= 1.0
P, =350T
D = 0.75 (Art. 4.5.3.2.2b)
2
p= TH (4.5.3.2.2b-5)
(KL,)
donde:
K=1.2
L, = 600cm

El = el mayor valor de:
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E.l
“THEL
El=2 (5.6.4.3-1)
I+ B,
El,
E| = 2.5 (5.6.4.3-2)
I+ B,

Por simple inspeccion, despreciando E.l. , el mayor valor es:

E |
c9g
5= 221,718(3220.62
pl= 2.5 _ 22 718(3220,625) _, 00y - cn?
1+ B, 2.5(+0.144)
( E. =15.300.[f. =15300+/210 =221, 718 kg/cnt (C5.4.2.4-3)
4 4
= OO 3500603 em?
< c4 G4
BfM’” _13T-m _ s
M, 90T-m
\
Luego:
2 2 Il
P = T EI2 _n (2.50><IO2 )=4,7GOT
(KL,) (I .2x600)
C 1.0
5, R 225+ 1.11>1.0
@P. 0.75(4,760 T)
Cileculo de 0s
|
- > _
5. s >1.0 (4.5.3.2.2b-4)
@ 3P,

Usando P,y P, por simplicidad, en vez de 2P,y 3P, , tendremos:

6. =1.11=21.0

S

Luego:

M., = 8,My, +8.Mo, =11 1My, +M,.) =1.11(90T) =99.9T —m

b) En plano transversal

M., =8,M,, +8.M,, (4.5.3.2.2b-1)
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slendo:
C,
d, =7PZI.O (4.5.3.2.2b-3)
'_ U
QKPS
|
- > _
o, - P >1.0 (4.5.3.2.2b-4)
D 2P,
Célculo de 0,
C.,=1.0
P,=350T
D = 0.75 (Art. 4.5.3.2.2b)
T°El
P = 5 (4.5.3.2.2b-5)
(KL,)
Donde:
K =2.1l
L, = 600cm
El = el mayor valor de:
E I
"I 4EL
Fl=—2 (5.6.4.3-1)
I+ B,
Eclg
El = 2.5 (5.6.4.3-2)
I+ B,

Por simple inspeccién, despreciando L., , el mayor valor es:

E.|
c'g
25  221,718(3220,62
Fl= 2.5 _22h718(3220.623) _, s 01 kg_cnf?
I+B, 2.5(0+0.286)

.
E, =221,718kg/cm®

con lq =3220,623cm*

M IOT —m

_ du:
P M 35T —m

U

A

=0.286

\

2 ?(2.221x10""
P - azLE)IZ _ ;2 l><60>(<))2 ) _i3e1T (4.5.3.2.2b-5)

—=—>1.0 (4.5.3.2.2b-3)
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.0
= = >
d, - 3507 1.51=1.0
O0.75(,381T)
Célculo de 0s
I
= > -
S, - 5P >1.0 (4.5.3.2.2b-4)
O ZP,

Usando P, y P, por simplicidad, en vez de 2P,y %P, , tendremos:

Luego:

5.=1.51>1.0

Mct = SbMZb + 85M25

(4.5.3.2.2b-1)

M, =1.51(M,, +M,.) =1.51(35T) =52.85T —m

El momento combinado es:

M, = M2, + M7, =+/99.9° +52.85% =113.02T —m

P =350T

Diagrama de interacciéon de la columna circular

Utiizando un software apropiado obtenemos el diagrama de interaccion de la
columna circular con los resultados que se muestran en forma grafica y tabulada:

P (T) M (T-m)
525.96 63.02
791.29 71.99
741.83 52.29
692.386 920.96
c42.92 96.30
593.47| 104.42
544 .0 109.2 |
494.55 | 13.05
445,10 116.04
395.64| 1186.29

P (T) M (T-m)
346.19| 1156.18
296.73 l16.14
247.25| 112,17
197.62 106.46

148.37 99.01

©) 79.03
-59.14 61.59

-118.29 42.32
-177.43 21.21
-231.37 ©)
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P (T)
1036.12¢F ~..__
0.80 P (estribos)
828.96 0.85 P (espirales)
395.64 +
Pu=350T +
Mu = 113.02T-m
@ = 0.75
133.60 4= ——
@ interpolar 63.02 M (T-m)
1
1
118.29
@ =0.9
231.374—"%

Fig. 6.11 Diagrama de interaccion de la columna

Como se aprecia en el diagrama de interaccion de la columna circular, P, =350T y

M, =1 13.02T —m, estan dentro de la zona de resistencia por lo que la propuesta

de acero y geometria de la seccidn es adecuvada.

En efecto, se puede verificar que:
0.10,..F A,=0.1(0.75)(2 | Okg/cm?)(6362cm?2)=100.2T<350T

Entonces debemos usar:

MU

M, 113.02T -m

u

M 118.29T-m

r

Como: =0.96<1.0 OKl

Célculo de estribos

Se utilizarén estribos cerrados @ 3/8” @ 0.30 en forma de zuncho, distribucion que
cumple con no ser mayor que la menor dimensién de la columna ni 30 cm. (Art.
5.10.4.3).
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CAPITULO 7: ANALISIS SISMICO

7.1) GENERALIDADES
Los puentes en general se disefian para tener una baja probabilidad de colapso aun
cuando puedan sufrir dafios significativos e interrumpir su servicio, bajo un sismo de
disefio con una probabilidad de excedencia del 7% en 75 afios.
La carga sismica se determina en base al coeficiente de respuesta elastica (C.,), €l
peso de la super-estructura (W), y se ajusta aplicando el factor de modificaciéon de
respuesta (R) (Art. 3.10.1 AASHTO).

Procedimiento general

Se usan los coeficiente de aceleracion del terreno maxima PGA(O.Os) y los de
periodos espectrales corto S.(0.2s) y largo S,(1.0s) para 5% de amortiguamiento
critico. Dichos valores se determinan con los mapas de 1soaceleracidn obtenidos
para un suelo tipo roca B (ver adelante, en el APENDICE 7A.1, los
correspondientes al caso del Perv).

Clases de Sitio

Los sitios se clasifican segin la Tabla 3.10.3.1-1 AASHTO, de acuverdo a su rigidez
determinada por la velocidad de la onda de corte superior a | OOft. La prueba de
penetracion estandar (SPT), el nimero de golpes y la resistencia al corte de las
muestras de suelo no drenadas también pueden usarse para la clasificacion.

Tabla 7.1 Definicion Clase de Sitio (Tabla 3.10.3.1-1 AASHTO)

Clases de
Sitio Tipo de Suelo y Perfil

A Roca dura con medida de velocidad de onda de corte, vs> 5,000 ft/s

B Roca con 2,500 ft /s < vs < 5,000 ft/s

(o} Suelo muy denso y roca suelo 1,200 ft/s < vs < 2,500 ft/s, o con cualquiera N > 50
golpes/ ft, o Su> 2.0 ksf

D Suelo rigido con 600 ft/s < vs < 1,200 ft/s, o con cualquiera 15 < N < 50 golpes/ ft, o
1.0 < Sy < 2.0 ksf

E Perfil de suelo con vs < 600 ft/s o con cualquiera N < 15 golpes/ ft o Su < 1.0 ksf, o
cualquier perfil con méas de 10 ft de arcilla blanda definida como suelo con Pl > 20, w
> 40 por ciento y Su < 0.5 ksf

F Suelos que requieren evaluaciones especificas de sitio, tales como:
e Turbas o arcillas altamente organicas (H > 10 ft de turba o arcilla altamente

orgénica donde H = espesor del suelo)

o Arcillas de alta plasticidad (H> 25 ft con Pl > 75)
e Estratos de Arcillas de buen espesor, blandas o semirrigidas (H > 120 ft)

Excepciones:  Cuando las propiedades del suelo no son conocidas con suficiente detalle para determinar
la clase de sitio, se emprendera una investigacién de sitio suficiente para definir su clase.
Las clases de Sitio E o F no seran supuestas a no ser que la Entidaddetermine la clase de
sitio E o F o estas sean establecidas por datos geotécnicos.

Donde:

Vs = Promedio de la velocidad de onda de corte para perfiles de suelo superiores a los
100 ft

N = Promedio de la cantidad de golpes (golpes/ ft) de la prueba SPT (ASTM D1586) para
perfiles de suelo superiores a 100 ft

Su = Promedio de resistencia al corte no drenada en ksf (ASTM D2166 o ASTM D2850)
para perfiles de suelo superiores a 100 ft

Pl = Indice pléstico (ASTM D4318)

w = Contenido de humedad (ASTM D2216)
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Factores de Sitio

Los factores de sitio F,,,. I,y [, , seéran usados para el periodo cero y el rango de

periodos corto y largo respectivamente. Estos factores se determinan usando la
clase de sitio dada en la Tabla 3.10.3.1-1 AASHTO, y los valores de los
coeficientes PGA, S, y S, que se elaboren mediante estudios para las distintas
zonas del pais.

Tabla 7.2 Valores de Factor de Sitio, Fpga, en periodo-cero en el espectro de

aceleracion (Tabla 3.10.3.2-1 AASHTO)

Clase de Coeficiente aceleracion pico del terren (PGA)!
sitio PGA <0.10 | PGA=0.20 | PGA=0.30 | PGA=0.40 | PGA > 0.50
A 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8
B 1 1 1 1 1
C 12 1.2 11 1 1
D 1.6 14 1.2 1.1 1
E 25 17 1.2 0.9 0.9
F2 * * * * *
Notas:

1. Usar linea recta de interpolacion para valores intermedios de PGA.
2. Llevar a cabo investigaciones geotecnicas especificas del sitio y analisis de respuesta
dinamica de sitio, para todos los sitios en sitio clase F

aceleracion (Tabla 3.10.3.2-2 AASHTO)

Tabla 7.3 Valores de Factor de Sitio, Fa, para rango de periodo corto en el espectro de

Clase de Coeficiente aceleracion espectral en Periodo 0.2 sec (Ss)1
i S§S<025 | SS=050 | S5=0.75 | SS=1.00 | S5>1.25
A 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8
B 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0
C 1.2 1.2 1.1 1.0 1.0
D 1.6 1.4 1.2 1.1 1.0
E 2.5 1.7 1.2 0.9 0.9
FZ * * * * *
Notas:

1. Usar la interpolacion lineal para valores intermedios de Ss.
2. Llevar a cabo investigaciones geotecnicas especificas del sitio y anélisis de
respuesta dinamica de sitio, para todos los sitios en sitio clase F

aceleracion (Tabla 3.10.3.2-3 AASHTO)

Tabla 7.4 Valores de Factor de Sitio, Fv, para rango de periodo largo en el espectro de

Clase de Coeficiente aceleracion espectral en Periodo 1.0 sec (S1)’
StHg S1<01 S$1=0.2 S$1=03 S1=04 S1>05
A 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8
B 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0
C 1.7 1.6 1.5 1.4 1.3
D 2.4 2 1.8 1.6 1.5
E 3.5 3.2 2.8 24 2.4
FZ * * * * *
Notas:

1. Usar la interpolacion lineal para valores intermedios de S1.
2. Llevar a cabo investigaciones geotecnicas especificas del sitio y analisis de
respuesta dinamica de sitio, para todos los sitios en sitio clase F
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Espectro de Respuesta de Diseiio

El espectro de respuesta al 5% de disefio amortiguado se realiza tal como se
detalla en la Fig. 3.10.4.1-1 AASHTO. Este espectro se calcula usando los picos
mapeados de los coeficientes de aceleracion del terreno y los coeficientes de
aceleracion espectral escalados en los periodos cero, corto y largo de los
factores de sitio F F.y [, respectivamente.

pga>

Y SOS:FaSs

ld

A(»: F(;g.x PGA

Elastic Seismic Coefficient, Cgm

0 | 02 Sp1 1.0
To=0.2T,

Period, T, (seconds)

Fig. 7.1 Espectro de Respuesta de Disefio
(Figura 3.10.4.1-1, AASHTO)

Coeficiente de Respuesta Sismico Eldstico
Para periodos menores o 1guales a T,, el coeficiente sismico elastico para el
movimiento mth de vibracion, C,., sera:

C. =As +(Sps —ANT, /T.) (3.10.4.2-1)
donde:
Ag = FW(PGA) (3.10.4.2-2)
Sps =F.5¢ (3.10.4.2-3)

PGA= coeficiente de aceleracion pico del terreno sobre la roca (Sitio Clase B)
Ss = coeficiente de aceleracion de respuesta espectral horizontal en 0.2 segundos
de periodo sobre roca (Sitio Clase B)
T, = periodo de vibracién del modo my, (s)
T, = periodo de referencia usado para definr la figura espectral=0.2T(s)
Ts = esquina del periodo en el cual los cambios de espectro de ser independiente
del periodo pasa a ser transversalmente proporcional al periodo=5y,/ Sps (s)

Para periodos mayores o 1guales a T, y menores o 1guales a T., el coeficiente de
respuesta sismico elastico sera tomado como:

C... =5ps (3.10.4.2-4)
Para periodos mayores que Ts , el coeficiente de respuesta sismico elastico sera

tomado como:
C,o =5p /T, (3.10.4.2-5)
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donde:
So =R/S (3.10.4.2-¢)
S, = coeficiente de aceleracidon de respuesta espectral horizontal en periodo de

1.0 seg sobre roca (Sitio Clase B)

Procedimiento para el cilculo del Espectro de Respuesta de Disefio

a) De los mapas de Iso-aceleraciones y segin la ubicacion geografica determinar:
PGA, S.y 9, (para el caso del Peri, ver adelante el APENDICE 7A.1).

b) Con las propiedades del suelo, en la Tabla 3.10.3.1-1 definir la clase de sitio
que corresponda: A, B, etc.

c) Delas Tablas 3.10.3.2-1, 3.10.3.2-2, 3.10.3.2-3, establecer los valores de
Fpga, Fay Fv.

d) Calcular:
A, = F..(FGA)
Sps = F..5,
So = F..5,

e) Tabular los datos y graficar segin la Fig. 3.10.4.1-1

7.2 METODOS DE DISENO SISMICO

2)

La seleccion del método de disefio minimo para un puente depende de |la
clasificaciéon operacional del puente, la zona sismica, y la regularidad del mismo.

Puentes de un solo tramo (Art. 4.7.4.2)

No requieren analisis sismico independientemente de la zona sismica.

Las conexiones entre la superestructura y el estribo se disefian para una fuerza no
menor que el producto del coeficiente de aceleracion A, y la carga tributaria
permanente (Art. 3.10.9).

Puentes de tramos miltiples (Art. 4.7.4.3)
Los requerimientos minimos de analisis se establecen en la Tabla 4.7.4.3.1-1:

Tabla 7.5 Requerimientos minimos de analisis por efectos sismicos
(Tabla 4.7.4.3.1-1, AASHTO)

Puentes de Multiples Tramos
Zora Puentes - —
Sismica de Un Solo Otros Puentes Puentes Esenciales Puentes Criticos
fing Regular | Irregular | Regular | Irregular | Regular | Irregular
1 * * * * * *
NO SE
2 REQUIERE| SM/UL SM SM/UL MM MM MM
3 ANALISIS | spyur MM MM MM MM TH
SISMICO
4 SM/UL MM MM MM TH TH
Donde:
* = no requieren andlisis sismico
UL = método elastico de carga uniforme

SM = método elastico unimodal
MM = método elastico multimodal
TH = método tiempo-historia
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A)

B)

®)

Clasificaciéon operacional del puente (Art. 3.10.5)

Fuentes criticos: son puentes que deben permanecer abiertos para el transito de
todos los vehiculos luego del sismo de disefio y ser aptos para ser usados por
los vehiculos de emergencia o para fines de seguridad y/o defensa
Inmediatamente después de un sismo importante (periodo de recurrencia de
2500 afos).

Fuentes esenciales: son aquellos que deberian como minimo estar abiertos para el
transito de vehiculos de emergencia o para fines de seguridad y/o defensa
Inmediatamente después del sismo de disefio (periodo de recurrencia de | 000
aflos).

Otros puentes: Son diseflados para proteger la vida ante un sismo de disefio con
un periodo de retorno de 000 afios. Su comportamiento esperado implica que
resistan sismos pequefios sin dafios importantes y para la ocurrencia del sismo
de disefio sufran grandes dafios sin colapso.

Zonas sismicas
Para definir la zona sismica se utiliza la Tabla AASHTO:

Tabla 7.6 Zonas sismicas (Tabla 3.10.6-1, AASHTO)

Acceleration Coefficient, Sp; Seismic Zone
Sp1<0.15 1
0.15<8p1<0.30 2
0.30 < 8p;<0.50 3
0.50 < Sp1 4
Donde:
S, = F,. 9,
F, = factor de sitio (segin Tabla 3.10.3.2-3 AASHTO, a determinar con la clase
de sitio)
S, = coeficiente de aceleracion de respuesta espectral horizontal en |1seq. de

periodo sobre roca (sitio clase B), segin mapa de Isoaceleraciones.

Reqularidad del puente

La regularidad es una funcién del nimero de tramos, la distribuciéon del peso vy la
rigidez.

Los puentes regulares en general tienen hasta seis tramos como maximo y no
presentan cambios abruptos o inusuales en peso, rigidez o geometria de tramo a
tramo o de soporte a soporte de la estructura.

Tabla 7.7 Requerimientos de regularidad del puente
(Tabla 4.7.4.3.1-2, AASHTO)

Parametro Valor
Ndamero de tramos 2 3 4 5 6
Maximo angulo subtendido para un puente 90° 90° 90° 90° 900
curvo
Maxima relacion de longitudes entre tramo y
fios 3 2 2 1.5 1.5
Maxima relacion de rigidez Pilar/pila etre tramo ) 4 4 3 2

y tramo,excluyendo estribos
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Factores de modificacidn de repuesta (R) (Art. 3.10.7)

Las solicitaciones sismicas de disefio para las subestructuras y las uniones entre
partes de estructuras listadas en la Tabla 3.10.7.1-2, se determinaran dividiendo
las solicitaciones obtenidas mediante un andlisis elastico por el correspondiente
factor de modificacion de respuesta R, especificado en las Tablas 3.10.7.1-1 y
3.10.7.1-2 respectivamente.

De modo alternativo al uso de los factores R especificados en la Tabla 3.10.7.1-2
para conexiones, las uniones monoliticas entre elementos estructurales como por
ejemplo las uniones columna-zapata, pueden disefarse para transmitir las maximas
solicitaciones que se pueden desarrollar por la rotulacion inelastica de las columnas
o los cabezales multi-columna que conectan especificados en el Art. 3.10.9.4.3.

S se utiliza un método de andlisis nelastico de tiempo-historia, el factor de
modificacion de respuesta R, se deberd tomar igual a 1.0 para toda la
subestructura y todas las uniones.

Tabla 7.8 Factores de modificacion de respuesta - Subestructuras
(Tabla 3.10.7.1-1, AASHTO)

Categoria segun la
Subestructura importancia
Critica | Esencial Otras
Pilar tipo muro - mayor dimension 1,5 15 2,0
Caballetes de pilotes de hormigon
armado
e Solo pilotes verticales 1,5 20 3,0
e Con pilotes inclinados 1,5 1,5 2,0
Columnas simples 5 i 3,0
Caballete de pilotes de acero o pilotes
compuestos de acero y hormigon
e Solo pilotes verticales 1,5 3,5 5,0
e Con pilotes inclinados 1,5 2,0 3,0
Caballetes multicolumna 1,5 3,5 50

Tabla 7.9 Factores de modificacion de respuesta - Conexiones
(Tabla 3.10.7.1-2, AASHTO)

Unién Todas las categorias
Superestructura - Estribo 0,8
Juntas de expansién dentro de un tramo

de la superestructura 4.8
Columnas, pilares o caballetes de pilotes
: 1,0
- Viga cabecera o superestructura
Columnas o pilares - Fundaciones 1,0
Combinaciéon de las fuerzas sismicas (Art. 3.10.8)

Se debera asumir que las cargas sismicas actian en cualquier direccion lateral.
Las solicitaciones sismicas elasticas se deben combinar de la siguiente manera:
e |00% del valor absoluto en una de las direcciones ortogonales combinado
con 30% del valor absoluto en la segunda direccion ortogonal
e |00% del valor absoluto en la segunda direccion ortogonal combinado con
30% del valor absoluto en la primera direccion ortogonal



322
FUENTES MSc. Ing. Arturo Rodriguez Serguén

7.2.1 METODOS DE ANALISIS UNI-MODAL

| METODO DE LA CARGA UNIFORME (Art. 4.7.4.3.2¢)
Se trata de un método de andlisis estatico equivalente que emplea una carga
lateral uniforme para aproximar el efecto de las cargas sismicas.
Esta basado en el modo fundamental de vibracién en la direccién longitudinal o
transversal. La rigidez del sistema se calcula usando el desplazamento maximo
que ocurre cuando se aplica una carga uniforme al puente. El método es
adecuado para puentes regulares que responden principalmente a su modo de
vibracion fundamental.
Permite calcular desplazamentos y fuerzas en los elementos con precisidn
aceptable aunque sobrestima los cortes transversales en los estribos hasta en
100% (muy conservador). En tales casos es recomendable el andlisis espectral
uni-modal.

Procedimiento:

a) Calcular los desplazamientos estaticos v.(x) provocados por una carga
uniforme arbitraria, como por gjemplo p, = |t/m.

v/ _ = ""'l"'\ &

S 5

o V
I sX)

FEE T

Vista en planta, carga transversal

)
PO s
rot

Vista en elevacion, carga longitudinal

Fig. 7.2 Plataforma de puente sujeta a carga transversal y longitudinal
(Fig. C4.7.4.3.2b-1, AASHTO)

Donde:

p, = carga uniforme, como puede ser | T/m

v.(x) = deformacién que corresponde a p, (m)

w(x) = carga muerta no factorada nominal de la super-estructura del puente
y sub-estructura tributaria (T/m)

b) Calcular luego la rigidez del sistema y el peso con:

g PL (C4.7.4.3.2¢-1)
Vs max
W = J.w(_\‘)dx (C4.7.4.3.2c-2)

La carga permanente incluye elementos estructurales y cargas relevantes
incluyendo la subestructura tributaria. Los efectos inerciales de la sobrecarga
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no se Iincluyen. Sin embargo si una carga viva es importante, si debe
considerarse (alta relacidn de carga viva a carga muerta) como es el caso de
puentes con congestion de trafico.

c) Caleular el periodo del puente T,, usando la expresion:

I =2n |— (C4.7.4.3.2¢-3)

Siendo:
g = aceleracién de la gravedad (m/seg®)

d) Con el valor de T, «calcular segin (3.10.4.2-1), (3.10.4.2-4), o6
(3.10.4.2-5), el valor de C_,, :

Cop =Sl )£+ A — T<T,
Iy
Com =Sps = I, £T<T;
Cou i = T2>T;
o F
Siendo:
C.. = admensional correspondiente al coeficiente de respuesta sismica
elastica

e) Calcular la carga sismica estatica equivalente, P, :

G W

p, = _L (C4.7.4.3.2¢-4)

Siendo:

p. = carga sismica estatica uniforme equivalente por unidad de longitud
del puente aplicada para representar el modo principal de vibraciéon
(T/m)

f) Caleular los desplazamientos y solicitaciones aplicando p. y efectuando un
segundo andlisis o alternativamente multiplicando los resultados por p, / p,.

2 METODO ESPECTRAL UNI-MODAL (Art. 4.7.4.3.3)

Esta basado en el modo fundamental de vibracién en la direcciéon longitudinal o
transversal. Para puentes regulares el modo fundamental de vibracion en el plano
horizontal coincide tanto con el gje longitudinal como el transversal del puente.
La forma modal se encuentra aplicando una carga horizontal uniforme a la
estructura y calculando luego la deformada resultante. El periodo natural se
calcula 1gualando la energia potencial y cinética maximas asociadas con la forma
del modo fundamental. La amplitud de la forma desplazada se determina a partir
del coeficiente de respuesta sismica elastica C,, y el correspondente
desplazamento espectral. Esta amplitud se usa para determinar las acciones
sismicas.
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Procedimiento:

a) Calcular como en el caso anterior los desplazamientos estéaticos v.(x)

b)

c)

d)

e)

f)

provocados por una carga uniforme arbitraria, como por ejemplo p, = It/m.

Calcular los factores o, (5, 7 :
o=, (x)dx
p=[w(x)r, (x)dx
v=[w(x)v,’ (x)dv

Calcular el periodo del puente con:

¥
pP,gu

I,=2m

d

Con el valor de T,, calcular segin
(3.10.4.2-5), el valor de C_,, :

T
C,,=(Sps—45)—+4
m = (Sps S)To s

C

sm

C

sm

Sps
Sou
/A

Calcular la carga sismica equivalente con:

B CS m

p,(x)= T“(-\’)‘} (x)

(C4.7.4.3.2b-1)

(C4.7.4.3.2b-2)

(C4.7.4.3.2b-3)

(C4.7.4.3.2b-4)

(3.10.4.2-1), (3.10.4.2-4),

(C4.7.4.3.2b-5)

o

Aplicar esta carga a la estructura y determinar las solicitaciones resultantes.

7.2.2 METODO DE ANALISIS MULTI-MODAL

(Art. 4.7.4.3.3)

Se debe utizar en puentes en los cuales otros modos en adicion al modo
fundamental participan significativamente en la respuesta del puente. Estos modos
pueden estar en la misma direccidn coordenada que el modo fundamental o en
cualgquiera de las otras dos direcciones ortogonales, o tener una respuesta
acoplada en dos o tres direcciones.
El modelo a usar para el andlisis dinamico lineal debe ser tri-dimensional. El nimero
de modos a considerar debe ser por lo menos tres veces el nimero de tramos del
modelo. Para cada modo utilizar el espectro de respuesta sismica elastica.
Los desplazamientos y solicitaciones se pueden estimar combinando resultados de
los modos individuales (esfuerzos y desplazamentos) mediante el método de
Combinacion Cuadratica Completa (método CQC).
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7.2.3 METODO TIEMPO-HISTORIA (Art. 4.7.4.3.4)
Para estructuras criticas o de geometria compleja o ubicadas carca a fallas activas
del terreno, deben emplearse métodos rigurosos de analisis como es el caso del
método tiempo-historia recomendable para este propdsito.
Las caracteristicas del ambiente sismico a considerarse en la seleccion tiempo-
historia incluyen:

Ambiente tectdnico (zona de subduccion, fallas de la corteza de poca
profundidad, etc.)

Magnitud del sismo

Tipo de falla (deslizamiento, inversa, normal, etc.)

Distancia del lugar a la fuente sismica

Condiciones locales del lugar y

Caracteristicas del movimiento sismico esperado o de disefio (espectro de
respuesta de disefio, duracién de la sacudida fuerte, caracteristicas especiales
del movimiento sismico tales como la falla cercana, etc.)

7.2.4 METODOS DE ANALISIS NO LINEAR
Dentro de este caso encontramos los métodos estaticos no-lineares:

a) Método de Capacidad/Demanda de la estructura (también conocido como el

método Pushover)

b) Método del Espectro de Capacidad.

Ambos usan métodos de anadlisis elastico para determinar la demanda de un
puente y técnicas no lineares explicitas para asegurar la capacidad del puente
de resistir estas demandas.

Y también encontramos los métodos dinamicos no lineares.

7.2.5 OTROS METODOS
Existen otros métodos como: andlisis por imposicion de desplazamientos de
apoyo, analisis por interaccion suelo-estructura, etc.
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FROBLEMAS

FROBLEMA 7.1 Determinar debido a la accion sismica los desplazamentos y el corte

maximo en la columna del puente mostrado sitvado en la cudad de Lima-Ferd. No considerar
la rigidez transversal de los estribos. El apoyo de la losa sobre la columna es simple. Asumir
5% de amortiguamiento.

/)

| Om 20m

) Y

I'a B lc

Seccidn transversal de superestructura

Fig. 7.3 Geometria del puente planteado

Solucion. -

METODO DE LA CARGA UNIFORME

Carga permanente de analisis: (C4.7.4.3.2¢)

Se consideran los elementos estructurales y demas cargas relevantes incluyendo sin
imtarse los cabezales de pilotes, estribos, columnas y zapatas. Se pueden incluir
sobrecargas. Generalmente los efectos inerciales de las sobrecargas no se incluyen en
el andlisis. Sin embargo la probabilidad de una carga viva importante durante un sismo
serd tomada en cuenta cuando la relacién de carga viva a muerta sea alta, caso de
areas urbanas con posible congestion de trafico.

Peso superestructura = peso de losa
= 0.55mx3.60mx30mx2.4T/m3
= 142.56T
Peso de columna = n(1.20)%/64m2 x 6m x 2.4T/m =16.286T

% 142.56T+ 16.286T = 158.85T
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) Caleulo de las deflexiones laterales por accidn de una carga transversal arbitraria

uniforme po = | T/m
A B C
. 10m 20m VA
7m
D

Fig. 7.4 ldealizacion de la estructura de puente

Aplicando transversalmente sobre la superestructura una carga uniforme p,=1T/m,
calculamos mediante un programa de estructuras las deflexiones producidas en el
sistema. Se muestran los resultados.

| Om 20m

I )

N o d
3.60m )
RRERERREEEEREER R

o

B
A 0.001335m CO01565m C
O t | | | | | | | |

/2 3 4 5 e 7 & 9 40 11 2 I3 4
emL | 4m L

7 s

Fig. 7.5 Deflexiones laterales (secciones cada 2.0m)
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Desplazamientos laterales v,(x) por carga p, =1T/m

y desplazamientos corregidos v'(x)

Ne X V() v's(x) =v,(x) (pe/Po)
(m) (m) (m)
A 0 (o} 0 0
i 8 2 0.000327 0.002181
2 4 0.000636 0.004242
3 6 0.000913 0.006090
4 8 0.001148 0.007657
B 5 10 0.001335 0.008304
6 12 0.001473 0.009825
d 14 0.001551 0.010345
8 16 0.001565 0.010439
9 18 0.00151 0.010072
10 20 0.001389 0.009265
11 22 0.001204 0.008031
12 24 0.000962 0.006417
13 26 0.000671 0.004476
14 28 0.000346 0.002308
Ccl 15 30 0 0.000000
3= 0.01503
Rigidez de la columna:
Con f; = 28Ok@/cm2, u=0.20,f=1.1I(seccion circular)y H=6m:

[=0.101788 m™*, A=1.131m°

E=I 5,300\/€ =2'560,180 T/m? (C5.4.2.4-3)
G= =066, 742 T/m*

20+ W)
¢ = @ =0.101788 m” (influencia del corte)

AGH
Kool = ;’i =3,351T/m

H(I+ ¢)

Deflexiéon maxima: Vo(X) s = 0.001565m
Corte en columna: Voo = Ko VoX) oo = 3,351 T/mx O.001335m = 4.47T

Carga total aplicada: Po=p,.L=1Tmx30m = 30T

2) Rigidez lateral del puente (K1)

« . P _ 30T
! 0.001565m

vs(x)méx

=19,169T/m (C4.7.4.3.2¢c-1)

3) Periodo transversal (Tm ) del puente

T,=2mn
\@KT

=0.183s (C4.7.4.3.2¢c-3)

- 158.85T
1/9.81m/s%(19)69T /m)
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4) Coeficiente de respuesta sismico elastico (Csm)

ComoT,=0.183s yT,=0.0794, T, = 0.3968s, Sps=1.269g (Lma)
Cuando T, <T,<T., — C,,=5p =1.269 (3.10.4.2-4)

5) Resultados
La carga estatica equivalente (p.) es:

_C,W _(1.26)158.85T)

=6.67T/m (C4.7.4.3.2c-4)
L 30m

Pe

Escalando los desplazamientos obtenidos v (x), con (p. / p,) = 6.67 se obtienen
los desplazamentos finales v'.(x) expresados en la Oltima columna de la Tabla
anterior.

Desplazamiento méximo  v',(X) nx = 0.010439m = |.04cm

Corte maximo en columna V', = K. v'.(x) =3.351T/m x 0.0086904m = 29.864T

Corte total en la base P, = p, .L = 6.67T/m x 30m = 200. 16T

1)  METODO DEL ANALISIS ESFECTRAL UNIMODAL

A.  SENTIDO TRANSVERSAL

) Célculo de las deflexiones laterales por accidn de una carga transversal arbitraria
uniforme po = | T/m
Aplicamos como en el método anterior una carga unforme p, = | T/m en la
superestructura del puente y calculamos las deflexiones transversales producidas
v.(x). Los resultados se muestran en la Tabla:

Resultado de desplazamientos laterales v (x)
por accion de la carga distribuida p, = 1T/m
Ne X Ve(x) [v(x)*

(m) (m) (m?)

0 0
0.000327 1.069290E-07
0.000636 4.044960E-07
0.000913 8.335690E-07
0.001148 1.317904E-06
10 0.001335 1.782225E-06
12 0.001473 2.169729E-06
14 0.001551 2.405601E-06
16 0.001565 2.445225E-06
18 0.00151 2.280100E-06
20 0.001389 1.929321E-06
22 0.001204 1.445616E-06
24 0.000962 9.254440E-07
26 0.000671 4,502410E-07
28 0.000346 1.197160E-07
30 0 0
0.01503 1.86241E-05

Wl (NO

o
W (N[ | s |w|N|= O

=
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2)

3)

4)

5)

©)

Célculo de los coeficientes o, By y

Usando la regla trapezoidal para evaluar las integrales con un intervalo entre
ordenadas constante e 1gual a 3m. utilizando los resultados de la Tabla se obtiene:

V.(x)dx = (0.5x0+0.000327 +...+0.000346+ 0.5x0) x 2 = 0.01503m x 2m
= 0.03006 m2

V.(x)2dx =(0.5x0+ 1.06929x107+...+1.19716x107 +0.5x0x2=1.8624 1 x| 0°m x2m
= 3.72482x10° m3

Luego:

w(x) = carga muerta no factorada tanto de la superestructura como de la
subestructura tributaria del puente (C4.7.4.3.2¢)

wix) = W/L= 158.85T/30m = 5.295 T/m

a = Jv.x)dx = 0.03006 m2 (C4.7.4.3.2b-1)

B = Jwx) v.(x) dx = wlv.(x) dx (C4.7.4.3.2b-2)
B = 5.295T/m x 0.03006m2 = O.592T-m

v = Jwx) v.(x)? dx = wf v.(x)? dx (C4.7.4.3.2b-3)
y = 5.295T/m x 3.72482x10° m3 = 0.00019723T-m2

Calculo del periodo

_ [ 0.00019723
p. (g \()(9.81)(0.03006)

=0.1e2s (C4.7.4.3.2b-4)

Coeficiente de respuesta sismico elastico (Cem)

Como T, =0.162s, ycon: T, = 0.0794, T, = 0.39665 y Sps=1.269 (Lima)
Para T, <T,<T, — C,,=5ps =1.269 (3.10.4.2-4)

Carga sismica estatica equivalente p.(x) gue representa el modo principal de
vibraciéon (C4.7.4.3.2b-5)

Bcsm

pe(X) = T w(x) v (x) = 0.1592(.2¢)

= (5.295)v,_(x) = 5,355 v (x)

0.00019723
Desplazamientos v's(x)
Resolvemos los valores de la carga p.(x) segin la siguiente Tabla. Luego éstos
valores de p.(x) son aplicados lateralmente en la superestructura utilizando un
programa de estructuras, para asi calcular nuevos desplazamientos v’ (x). Estos
desplazamentos finalmente son comparados con los que se obtuvieron por el
método de la carga unitaria distribuida.
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7)

Cdlculo de desplazamientos laterales en la superestructura v's(x)
por accion de la carga sismica equivalente pe(x)

M2 ¥ ve(x) Pe( X)=5385vs(x) v's(x) V's(x)(pe/po)
(m}) {m) (T/m) {m) {m)
A 0 0 1] 0 (1] 0
5 2 0.000327 1.76 0.002118 0.002181
2 4 0.000636 3.42 0.004145 0.004242
3 i} 0.000913 4.92 0.005993 0.006090
4 B 0.001148 6.18 0.007588 0.007657
B 5 10 0.001335 7.19 0.008867 0.008504
il 12 0.001473 7.93 0009825 0.009825
7 14 0.001551 8.35 0.010372 0.010345
B8 16 0.001565 8.43 0.010467 0.010439
9 18 0.001510 3.13 0.010092 0.010072
10 20 0.001389 7.48 0.009255 0.009265
11 22 0.001204 6.48 0.007988 0.008031
12 24 0.000962 5.18 0.006347 0.006417
13 2b 0.000671 3.61 0.0044006 0.004475
14 28 0.000346 1.86 0.002257 0.002308
C| 15 30 0 0 0 0
= 0.01503 80.93655

Fig. 7.6 Carga sismica estatica equivalente p¢(x) aplicada lateralmente en el puente

Resultados

La carga sismica total (corte en la base) es:
V = fpe(x)dx = P.x2m = 80.94T/m x 2m =16 1.68T

Desplazamiento maximo:

V. (X)ms = 0.010467m = |.05¢cm

Corte maximo en columna:

Vo = Koviyx) = 3,351T/mx 0.006867m = 29.71T

COMPARACION Método Método Unimodal
DE RESULTADOS Carga Uniforme
Periodo transversal 0.183s 0.162s
Desplazamiento maximo I.O4cm I.0O5cm
Corte maximo de columna 29.64T 29.71T
Corte de base total 200. 16T 161.68T
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B.

)

2)

3)

4)

5)

©)

SENTIDO LONGITUDINAL

Calculo el peso por unidad de longitud del puente

Con W= 158.865T y L=30m tenemos w= 158.85T/30m = 5.295T/m
Ademas P =1 T/m

Célculo de los coeficientes po, o, By Yy

PL _ (IT/m)(30m)

Ho = 5= Sae 7, = 0:008953m
o= pol = 0.268577 m? (C4.7.4.3.2b-1)
B=ow=1.422113Tm (C4.7.4.3.2b-2)
Y =P po=0.012732 T-m? (C4.7.4.3.2b-3)

Calculo del periodo

Toeon Y o 0.012732

m = =0.4377 s (C4.7.4.3.2b-4)
\po(9a \/ (9.8 1)(0.268577)

Coeficiente de respuesta sismico eldstico (Csm)

Como T, =0.4377s,ycon: T, = 0.0794, T, = 0.3966s y Sy, =0.5g (Lima)
So)

Para T,>T, — C, = =1.145g (3.10.4.2-5)

m

Carga sismica estatica equivalente pe(x) que representa el modo principal de
vibracion

|.422113( .1
p.(x) = Pl =14 50.149) 5 595)0.008953) = 6.06T /m
Y 0.012732

(C4.7.4.3.2b-5)

Desplazamiento longitudinal, corte y momento

v, = Pexl- — (GOQT/m)(BOm)

. =0.05427 m=5.43cm
K 3351 T/m

P.L  (6.06T/m)(30m)
n°de col. |

X

=151.85T

M, =V,A=(0181.65T)(6m) =109 1 Tm
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")

METODO DEL ANALISIS ESPECTRAL MULTIMODAL

Mediante este método el nimero de modos a considerar debe ser como minimo
tres veces el nimero de tramos del modelo. Para cada modo se utiliza el espectro de
respuesta sismica elastica.

Los desplazamentos y solicitaciones se estiman combinando los respectivos
valores de las respuestas (esfuerzos, desplazamientos) obtenidos de los modos
individuales mediante el método de Combinacion Cuadratica Completa (método CQC).

Si no se puede aplicar el método CQC, algunos métodos alternativos incluyen el
método de la raiz cuadrada de la suma de los cuadrados (método SRSS), pero este
método mejor se adapta para combinar respuestas de modos bien separados. Para
modos poco separados se debe utilizar la sumatoria absoluta de respuestas modales.

Pasos:
I) Representamos primero la estructura en un programa de cémputo como el

SAP2000

2) Ingresar el espectro de disefio:

En el menu: Define — Functions — Response Spectrum — Add New Function —
Convert to User Defined

En la ventana emergente ingresar los datos referidos al espectro de respuesta y
colocar el nombre: Lima.

Pericdo [z2g) Aceleracion(g)
0.000 0.510
0.079 1.260 Aceleracion espectral (g)
0.397 1.260 1400
0.400 1.250 —
1.200
0.600 0.833 o
0.300 0.625 Espectro de disefio
oo @ Metropolitana
1.000 0.500 2 Lirm
1.200 0.417 i,
0.200
1.400 0.357 l \
1.600 0.313 —_—
1.800 0.278 | \
2.000 0.250 0400
2.200 0.227 \
2.400 0.208 T
o _-_-""‘"--—_.._______
2.600 0.192
2.800 0.179 R e e R e e S T R T
3.000 0.167 S A Eh S e 2883223238282 ¢:8 88 8 =2
S 9 Mm = 0 W O N o O @ a N g WU M| a Mg 9 @ g
3.200 0.156 =T R R R I B B TR o B R Y o S o B v T T S B T o
3.400 0.147 .
3.600 0.129 Periodo(s)
3.800 0.132
4.000 0.125

Fig. 7.7 Espectro de disefio para el calculo
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Function Narme Function D amping Fatia
Lima 10.05

— Define Function

Period Acceleration

 Function Graph

Display Graph ] 1

3) Analisis modal
En el mend ingresar a Define — Load Cases. Constatar que existe el caso Modal y
seleccionar este caso. Revisar los datos haciendo Click en Modify/Show Case.

Luego hacer OK.

-Load Caze Mame -Motes - 1 1 Load Case Tupe

[Modal St Dief Hame | Modiy/Show... | | | [Modal =| Design...

- Stiffress to Use 1 1 Type of Modes-

+ Zero Initial Conditions - Unstressed State + Eigen Vectors

{" Shiffress at End of Monlinear Case - " Ritz Vectars

Important Mote:  Loads from the Monlinear Case are MOT included
in the current case

Mumber of Modes

I airnurn Mumber of Modes 9
Mirimurm Number of Modes 1

~ Loads Applied-

[~ Show Advanced Load Parameters

1~ Other Parameters

Frequency Shift [Center] 0. -
Ok

Cutoff Frequency [Radius) 0.

Convergence T olerance 1.000E-09 ﬂ.}

v Allow Automatic Frequency Shifting
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4)  Andlisis espectral
En el meni ingresar a:  Define — Load Cases — Add New Load Case
En la ventana emergente, en Load Case Type escoger Response Spectrum. Luego
Ingresar seqgin lo mostrado para el sentido X con U | :

Load Case Data - Response Spectrum

Load Caze Name Mote: Load Case Type
’7 IEX Set Def Mame I ’7 Modify/Show... I ‘ ’7 IHesponse Spectum vl Design...
r~ Modal Combination Directional Combination—————————————
@ COc GMC A I'I. @ SRSS
o
" SRES GMC 2 IU— Ahsolute
" Absolute I

Scale Factor
 GME Periodic + Rigid Type ISHSS VI

" MRC 10 Percent
" Double Sum

~ Modal Load Ca

Use Modes from this Modal Load Caze IMDDAL VI

i Loads Applied
Load Tppe Load Mame Function Scale Factor
| Aocel |U1 Ilea |9 =]

_Aad |
e odify
Delete

Show Advanced Load Parameters

r~ Other P,

Modal Damping I Constant at 0.05 Modify/Show... D_KI
Cancel |

Repetir de modo similar para el sentido Y con U2. Terminar con OK.

Load Case Data - Response Spectrum

Load Caze Mam Mat Load Case Type
’7 IEY Set Def Name I ‘ ’7 Modify/S how | ‘ ’7 IHesponse Spectrum VI Design |

r~ Modal Combination Directional Combination
* COC GMC A IT. @ SRSS
o
" SRA3SS GMC 12 IU— Abzolute

—

" Absolute B S BT Fs Scale Factor
‘& EE siiodic + Rigid Type -

" MRC 10 Percent
" Double Sum

~ Modal Load Ca

Use Modes from this Modal Load Case IMDDAL vl

r~ Loads Applied

Load Type Laoad Mame Function Scale Factor

|Acce\ uz _” Lirma _"9 2

(T T =

I~ Show Advanced Load Parameters

r~ Other P,

Madal D amping Canstant at 0.05 Madifp/Show.. | LI
Cancel |
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5)

Ahora corremos el programa y luego comparamos los resultados con los dos
métodos vistos anteriormente.

Para el caso del software CSIBridge:

|) Representar la estructura.

2) Ingresar el espectro de disefio:
En el meni: Loads — Type — Response Spectrum. Desplegar y hacer Click en
Add New Function = Convert to User Defined
Ingresar los valores del espectro.

3) Andlisis modal
En el meno ingresar a Analysis — Type — All. Desplegar y constatar que existe
el caso Modal. Seleccionar este caso y revisar los datos haciendo Click en
Modify/Show Case. Luego hacer OK.

4) Analisis espectral
En el mend ingresar a Analysis = Type — Response Spectrum. Desplegar y
hacer Click en Add New Load Case. Ahora ingresar lo ya sefialado para el
sentido X con U | ; del mismo en el sentido Y con U2.

5) Correr el programa.

5.1) SENTIDO TRANSVERSAL:

COMPARACION Método Método Método Espectral
DE RESULTADOS Carga Uniforme Unmmodal Multimodal
Periodo transversal 0.153s 0.162s 0.160s
Desplazamiento maximo |.04cm |.05¢cm .Olcm
Corte maximo de columna 29.84T 29.71T 30.39T
Corte de base total 200. 16T 161.68T 59.32+65.32
+30.39T=155.03T
5.2) SENTIDO LONGITUDINAL:
COMPARACION Método Método Espectral
DE RESULTADOS Unimodal Multimodal
Periodo longitudinal 0.437s 0.4165
Desplazamiento maximo 5.43cm 5.22cm
Corte maximo de columna 1&1.65T 183.55T
Momento en la base [,091T-m [,101T-m
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APENDICE 7A. |

MAPA DE ISOACELERACIONES ESPECTRALES

SUELO TIPO B, AASHTO 2014 (ROCA)
Periodo estructural: 0.0 seg (PGA)
Probabilidad de excedencia: 7%

Periodo de exposicién: 75 anos
Periodo de retorno (Tr): 1000
(MINISTERIO DE TRANSPORTE Y COMUNICACIONES

NOTA:
1.- SISTEMA DE COORDENADAS GEOGRAFICAS DATUM WGS 84

Fig. 7A.1 Mapé"de Isoaceleraciones. (Peru) parael calculo de (PGA)
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MAPA DE ISOACELERACIONES ESPECTRALES
SUELO TIPO B, AASHTO 2014 (ROCA)
Periodo estructural: 1.0 seg
Probabilidad de excedencia: 7%

Periodo de exposicién: 75 anos
Periodo de retorno (Tr): 1000
(MINISTERIO DE TRANSPORTE Y COMUNICACIONES)

NOTA-
1.~ SISTEMA DE COORDENADAS GEOGRAFICAS DATUM WGS 84,

-78 -75

Fig. 7A.2 Mapa de Isoaceleraciones (Peru) para el calculo de (S;)
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MAPA DE ISOACELERACIONES ESPECTRALES

SUELO TIPO B, AASHTO 2014 (ROCA)
Periodo estructural: 0.2 seg
Probabilidad de excedencia: 7%

Periodo de exposicién: 75 anos
Periodo de retorno (Tr): 1000
(MINISTERIO DE TRANSPORTE Y COMUNICACIONES)

NOTA:
1.- SISTEMA DE COORDENADAS GEOGRAFICAS DATUM WGS 84,

-81 -78 -73 -T2 -6

Fig. 7A.3 Mapa de Isoaceleraciones (Peru) para el calculo de (Ss)
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FUENTES

APENDICE 7A.2

5
P —
Bl o
I
] 5 _wa
! ~3El
f
= ! H P 3El
I K= -6— ===
I
| Con efecto de corte: K=3EI/H’(1+@)
/7777

Fig. 7A.4 Rigidez de una columna en voladizo sometida a flexion

)
Elv=c — S
P : : Pi=P/2 +—> 5-P1H®
-' T T “12En
; : , K. P1_12El
Elv |/ Elz |/ H Elv |/ ™™ H
] { Kz = K;
] ] ' _P _24ENI
7777 7T T e R

El = El2 Con efecto de corte: K=24El/H(1+Q)

Fig. 7A.5 Rigidez de columna en el plano de un poértico simple
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CAPITULO 8: ALCANTARILLAS

6.1 GENERALIDADES
Las alcantarillas son estructuras colocadas bajo el terreno sometidas a cargas
muertas (peso propio, peso del terreno), cargas vivas debido al transito vehicular,
impacto de la carga mowvil y vibraciones transmitidas, presiones laterales y
longitudinales, entre otras.

8.2 ESPECIFICACIONES PARA EL DISENO

Area de contacto de neuméaticos
Las Especificaciones AASHTO establecen que el area de contacto de neumaticos
de una o dos ruedas se asume como un rectangulo simple de O.51m de ancho y
0.25m de longitud (3.6.1.2.5).

Distribuciédn de la carga viva a través de terrenos de relleno (Art. 3.6.1.2.62a)

Las Especificaciones AASHTO precisan que en las alcantarillas de tramo simple, los
efectos de carga viva se desprecian cuando la profundidad del relleno es mayor
que 2.44m y excede también la longitud del tramo; en cambio para alcantarillas de
tramos miltiples los efectos se desprecian cuando la profundidad del relleno
excede la distancia entre caras interiores de las paredes extremas.

La carga viva se distribuye a las losas superiores planas de alcantarillas de tres
lados o alcantarillas en arco de concreto de tramo largo y con relleno menor que
0.6 1m, segin los anchos de franja equivalente contemplados en el Art. 4.6.2.10.
La carga viva se distribuye a las alcantarillas tubulares de concreto con menos de
0.6 1m de cubierta en concordancia con la Ec. 4.6.2.10.2-1, independiente de la
direccion del recorrido. Las alcantarillas redondas de concreto con un relleno entre
0.30m a 0.61m se diseflan para una profundidad de 0.30m. Las alcantarillas
redondas con menos de 0.30m de relleno se analizan bajo métodos mas
exhaustivos.

Cuando la profundidad del relleno sobre alcantarillas redondas que no sean de
concreto sea mayor que 0.30m o cuando la profundidad del relleno sobre la parte
superior plana de alcantarillas de tres lados, o en alcantarillas en arco de concreto
de tramo largo, o en tubos de concreto, sea O.61m o mas, la carga viva se
distribuye a la estructura como carga de rueda unformemente distribuida sobre el
area de contacto del neumatico especificado en el Art. 3.6.1.2.5 incrementado
por los factores de distribucién de carga viva (LLDF) especificados en la Tabla
3.6.1.2.6a-1 y las disposiciones de los Art. 3.6.1.2.6b y 3.6.1.2.6¢. Pueden
usarse también métodos de andlisis mas precisos.

Cuando el trafico es paralelo al tramo, las alcantarillas se analizan para una sola via
cargada con el factor de presencia miltiple respectivo. Para trafico perpendicular
al tramo de la alcantarilla, el analisis incluird la consideracion de las cargas de via
miltiple con los factores de presencia miltiple apropiados. Sdlo la carga de eje
del camién o tandem de disefio de los Art. 3.6.1.2.2 y 3.6.1.2.3 se aplicara
respectivamente como carga viva en las alcantarillas, independientemente de la
orientacién del trafico.

Sila carga viva y el momento tolerable por carga dindmica en la losa de concreto
basados en la distribucion de la carga de rueda a través del relleno de suelo,
exceden la carga viva y el momento tolerable por carga dinamica calculado de
acuerdo a los Art. 4.6.2.1 y 4.6.3.2, el momento Ultimo sera utilizado.
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Factor de Distribucién de Carga Viva (LLDF) para Estructuras Enterradas
Las Especificaciones AASHTO brindan la siguiente Tabla:

Tabla 8.1 Factor de Distribucién de Carga Viva (LLDF) para Estructuras
Enterradas (Tabla 3.6.1.2.6a-1, AASHTO)

Tipo de estructura LLDF Transversal o paralelo al tramo

Tubos de concreto con una 1.15 para diametro < 0.61m

profundidad de relleno superior o 1.75 para diametro > 2.44m

igual a 0.61m Interpolar linealmente para valores de
LLDF entre estos limites

El resto de alcantarillas y otras 1.15

estructuras enterradas

Las cargas de rueda se pueden considerar uniformemente distribuidas en un area
rectangular A que se determina con:

Ay =1 ,w, (3.6.1.2.6a-1)
Los términos £, y w,, se calculan segin los Art. 3.6.1.2.6by 3.6.1.2.6¢.

A) Trafico paralelo a la luz de la alcantarilla (Art. 3.6.1.2.6b)

a) Calculo de ww
Para la carga viva distribuida transversalmente a la luz de la alcantarilla, el peralte
de interaccion de carga rueda/eje H,.., s€ determina con:

s, —w, —0.06D,

Moo = LOF (3.6.1.2.6b-1)
donde:
. Cuando H<H_ .

w,, = w, + LLDF(H) + 0.0eD, (3.6.1.2.6b-2)
o Cuando H=H . .

w, =w, +s, +LLDF(H) + 0.06D, (3.6.1.2.6b-3)

b) Calculo de lw

Para la carga viva distribuida paralela a la luz de la alcantarilla, el peralte de
interaccién de carga rueda/eje H,,., se determina con:
Sa _Et

H.. ., = 3.6.1.2.6b-4
P LLDF ( )

donde:

e Cuando H<H .,

l,, =L, +LLDF(H) (3.6.1.2.6b-5)
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. Cuando H2H .,
l,, =L, +s, +LLDF(H) (3.6.1.2.6b-6)
siendo:
AL =area rectangular en la profundidad H (m?)
l, =longitud de la parte de la carga viva en la profundidad H (m)

=ancho de la parte de la carga viva en la profundidad H (m)

H.._. =peralte de interaccion de la rueda transversal al tramo de la
alcantarilla (m)

= espaciamiento de la rueda=1.50m

Wy =ancho de la huella de la rueda = 0.5 Im

D =diametro interior o luz libre de la alcantarilla (m)

LLDF  =factor de distribucion de carga viva como se especifica en la
Tabla 3.6.1.2.6a-1

H =profundidad del relleno sobre la alcantarilla (m)

Hp—p =profundidad de interaccion del gje paralelo al tramo de la
alcantarilla (m)

S, =espaciamiento de ejes (m)

In =longitud de huella de la rueda = O.25m

c) Presidn PL por carga viva sobre la alcantarilla

Se calcula con:

Pl +1M
p - D+ Mm (3.6.1.2.6b-7)
Al

donde:

P =presion vertical por la carga viva en la superficie (T/m?)

P =carga viva aplicada en la superficie de las ruedas interactuantes (T)

M =factor de impacto como lo especificado en el Art. 3.6.2.2

m =factor de presencia miltiple como lo especificado en el Art. 3.6.1.1.2

Al =area rectanqular en la profundidad H (m?)
B) Trafico perpendicular a la luz de la alcantarilla (Art. 3.6.1.2.6¢)

En este caso las disposiciones del Art. 3.6.1.2.6b se aplican con los térmnos w;, y
s, en las Ec. 3.6.1.2.6b-1 a 3.6.1.2.6b-3 reemplazados por [ y s,
respectivamente, y los térmnos [y s, en las Ec. 3.6.1.2.6b-4 a 3.6.1.2.6b-6
reemplazados por w, y s, respectivamente.
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PROBLEMA

ANALISIS Y DISENO DE UNA ALCANTARILLA TIPO CAJON DE CONCRETO ARMADO

Se solicita efectuar el disefio de la alcantarilla mostrada. El peso del material de relleno

sobre la alcantarilla es 2000kg/m3, el angulo de fricciéon interna es @=21.5°

/—11m, FAJA DE DISENO

|1
|
1.80m Relleno/: :
¢ !
Rt | | " L
_________________ N AR |yt R P T i e 011 t
I /" _[0.30m 8
i b i 1 —+0.30m
: : 0.20m 3.00m l 0.20m
|1
3.00m : : 3.00m
(I
[
|
(I
I 1
__________________ bl N G
| | 28 J
0.25m
ELEVACION DE ALCANTARILLA SECCION TRANSVERSAL
Fig. 8.1 Vistas de la alcantarilla a disefiar
Solucién.-

CARGAS EN LA ALCANTARILLA (en fajas de | m. de ancho)

I') Carga muerta (DC)
Peso propio de losa superior:
w = 0.25mx |.00m x 2,400kg/m3 = 600 kg/m
Ploss sy = 600kg/m x 3.20m =1,920 kg

Peso propio de cada pared lateral:
Poseaist = 0.20m x 3.25m x |.0m x 2,400kg/m3 = 1,560 kg

Peso propio de una cartela:
Peatea = 2 x0.30m x 0.30m x |.0Om x 2,400kg/m3 =108 kg

Peso propio de losa de fondo: No se aplica en razén de ser directamente

soportada por el terreno.

Carga distribuida sobre el terreno por el peso propio de la alcantarilla:

DCiao = (1,920+2x1,560+4x108)kg / 3.20m =1,710 kg/m
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2) Presién Vertical del Terreno (EV)

Se calcula previamente el factor F, para tener en cuenta la interacciéon suelo-

estructura:
Fe=I+O.ZOL:}SI.I5 (12.11.2.2.1-2)
F =|+o,2o["6om}=|‘loe<|‘|5
3.40m
donde:

F. = factor de interaccion suelo-estructura para elementos enterrados
H profundidad del relleno (m) =1.60m
B. = ancho exterior de la alcantarilla (m) = 3.40m

Presion del terreno en la parte superior de la alcantarilla:

EV=F_.yH (rz.11.2.2.1-1)

EV =1.106(2,000kg/m>)(I .80m) = 3982 kg/m?

Asumiendo que la losa de fondo es rigida comparada a la sub-base, las
reacciones del suelo a las cargas verticales aplicadas a la alcantarlla se
consideran uniformemente distribuidas en el fondo de la losa.

EV=3,982 kg/m

l l

Pttty

EV=3,982 kg/m

Fig. 8.2 Presion vertical del relleno y reaccion del terreno
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3) Presién horizontal del terreno (EH) (Art. 3.1 1.5)

El coeficiente de empuje lateral activo (teoria de Rankine) para un angulo de
friccién interna del terreno @=21.5°, es:

k, :tg2(45°—g)=0.464 (3.11.5.3-1 y3.11.5.3-2)
Presion lateral del terreno en la parte superior de la alcantarilla:
EH, = k,.y.H = 0.464(2,000kg/m>)(I .80m) = 670kg/ m* 3.11.5.1-1)

Presién lateral del terreno en la parte inferior de la alcantarilla:

EH, = k,.v.H, = 0.464(2,000kg/ m>)(5.30m) = 4.9 18kg/m°  (3.11.5.1-1)

EH = 1,670 kg/m?2 EH = 1,670 kg/m2

N /

EH,= 4,918 kg/m? EH,= 4,918 kg/m?

Fig. 8.3 Presion horizontal del terreno

4) Sobrecarga por carga viva (LS) (Art. 3.1 1.6.4)
Carga lateral en la parte superior de la alcantarilla
De la Tabla 3.1 1.6.4-1, por interpolacion, para una altura medida desde la losa
superior hasta el borde superior del terreno de |.80m, la altura equivalente de
terreno es:
h., = I.14m

Luego: LS., = ks . Yo x hey x I'm 3.11.6.4-1)

= 0.464 x 2,000kg/m3 x |.14mx Im

= 1,058 kg/m

Carga lateral en el fondo de la alcantarilla
Interpolando para una altura de 5.3m, la altura de terreno equivalente es:
hfondo = O€7m

Luego: LStonio = Ko o Ve X heg x I'm 3.11.6.4-1)
= 0.464 x 2,000kg/m3 x 0.67m x Im
= 622 kg/m
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LS LS
Ll 41 bl
=R — =
LS:1,058 kg/m LS=1,058 kg/m
su sup
r ~

. s

LS=622 kg/m LS=622 kg/m

fondo fondo

Fig. 8.4 Presién horizontal del terreno por carga LS

5) Carga de Agua (WA) (Art. 3.7.1)
En este caso necesitamos considerar dos casos de carga: alcantarilla colmada
de agua y alcantarilla vacia.
Al interior de la alcantarilla, cuando la alcantarilla esta colmada, en la parte
superior la presion del agua es cero. En el fondo de la alcantarilla, la presion del
agua es:

WA=yh=(1,000kg/m3)(3.0m) =3,000 kg/m?

La zona del suelo en la parte inferior de la alcantarilla reacciona con una presién
semejante.

' N\

WA= 0

2
\4 WA= 3,000 kg/m /

NG W,
WA= 3,000 kg/m?

EEREEE
Lttt et

WA= 3,000 kg/m?

Fig. 8.5 Carga de agua en la alcantarilla
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6) Carga Viva (LL+IM) (Art. 3.6.1.3.3)

El factor de carga dinamica (IM) para el caso de elementos enterrados es:
IM=33[I—O.4I(DE)]ZO (3.6.2.2-1)
IM=33[I-0.41(1.80)] = 8.65%

Siendo De=1.80m, la profundidad del relleno sobre la alcantarilla.

6.1) Carga de camién HL-93 (una via cargada):

b= Lol | 1,=0.25m
0.60m' S,~1-80m :
S | e
1 1 —2 32m
Wt =0.51m H=1.80m I-—-I
\ =1790 kg/m?2
|EEENEEEEEN AN NN NN ! ATWFH 9
1 AL ww=4.56m ‘] 1k
e i)
T T TITTTTT0TT TTIITIIITIITI | w = 1790 kg/m2
|__ 4.56m _| _ 340m
I | - =

Fig. 8.6 Carga de camién ocupando un carril en la alcantarilla

Siendo:

S, = espaclamiento de la rueda=|.650m

Wy =ancho de la huella de la rueda = O.51m

D, =luz libre de la alcantarilla (m)=3.00m

LLDF =1.15 (Tabla 3.6.1.2.6a-1)

H =profundidad del relleno sobre la alcantarilla= | .&50m

5, =espaciamiento de €jes = 4.27m (camién) y |.20m (tandem)

I =longitud de huella de la rueda = O0.25m

a) Cialculo de ww:

Hy o= v e ™ 0-06D, (3.6.1.2.6b-1)
LLDF

[.80m = 0.5 Im - 0.06(3.00m)

= =0.9/m
et .15

Como H=1.80m>H_ ., =0.97m:
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w, =w, +s, + LLDF(H) + 0.0€D, (3.6.1.2.6b-3)

w, =0.5Im+1.80m+1.15(.80m) + 0.06(3.0m) = 4.56m

b) Calculo de fw:

s,— 0, 4.27m-0.25m

Hyo, = = 3.50m (3.6.1.2.6b-4)
F LLDF .15
Como H=1.80m<H,_, =3.50m
¢, ={, +LLDF(H) (3.6.1.2.6b-5)
l,=0.25m+1.15(1.80m)=2.32m
c) Caleulo de la presion PL:
La presion por carga viva del camién en la superficie con m=1.2, es:

_PU+IMm _14.52T(1+0.087)! .2

P
: AL 4.56mx2.32m

=1790kg/m> (3.6.1.2.6b-7)

La reaccién del terreno sera:

L = 790kg /mPx2.32m

=1,221 kg/m®
3.40m

6.2) Carga de Tandem (una via cargada):

a) Cilculo de ww:

s, —w, —0.06D,

H., ., = 3.6.1.2.6b-|
et LLDF ( )
- 0.06D, _1.80m - 0.51m—0.06(3.00m) _ o
LLDF .15
Como H=1.80m>H_ _, =0.97m:
w, = w, +s,, + LLDF(H) + 0.0€D, (3.6.1.2.6b-3)
w, =0.51m+1.80m+1.15(.80m) + 0.06(3.0m) = 4.56m
b) Célculo de lw:
—/ .20m-0.
=% h _1.20m=0.25m g (3.6.1.2.6b-4)
P LLDF .15
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Como H=1.80m>H,_, =0.83m
l, =10, +s,+LLDF(H) (3.6.1.2.6b-6)

l,=0.25m+1.20+1.15(.50m) = 3.52m

c) Caleulo de la presion PL:

La presidn por carga viva del tandem en la superficie con m=1.2, es:

_Pl+IMm  22.68T(1+0.087) .2
AL 4.56mx3.52m

P, =1,843kg/m* (3.6.1.2.6b-7)

$,=1.20m

Vav
S

1
| we=0. H=1.80m

5\
|IHEEN NN NN NN !

R =1843 kg/m?2

[EEENENNENE AN TITTTITIITIIIT] w = 1843 kgim?

| 4.56m _ 3.40m

Fig. 8.7 Carga de tandem ocupando un carril en la alcantarilla

6.3) Sobrecarga de via

No es aplicable segin el Art. 3.6.1.2.6a

6.4) Carga viva critica

Como se aprecia, la carga de tandem es mayor gue la del camién por lo que
la usaremos para el disefio por Resistencia y Carga de Servicio (Fig. 6.8).
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[TIIITITIIIIT] W = 1843 kg/m?2

[TIIIIIIIIIIIT] w =1843 kg/m?2
3.40m

Fig. 8.8 Carga viva critica en la alcantarilla

COMBINACIONES DE CARGA (Tabla 3.4.1-1)

Para los estados limtes de Resistencia y Servicio, los casos que se muestran son
considerados. El caso de fatiga no necesita ser investigado en alcantarillas tipo cajén
de concreto reforzado, segin el Art. 5.5.3. 1

Las combinaciones de carga para el estado limte de Resistencia | que se han tomado
en cuenta, son (con n=1):

. U= O[l .25DC+ | . 3EV+ | .35EH+ | 75(|_|_+|M)+ |.75L5 (cargas verticales y

horizontales maximas)

2. U=1 O[O9DC+O9E\/+ | .35EH+ 1 75|_5] (cargas verticales minimas, horizontales

maximas)

3a. U =1 O[l .25DC+ | .3EV+0O.9EH+ | 75(|_|_+|M)+ | OWA] (cargas verticales maximas,

horizontales minimas, alcantarilla con agua)

3b. U =1 O[I .25DC+ | .3EV+0O.9EH+ | 75(|_|_‘HM)] (cargas verticales maximas, horizontales

minimas, alcantarilla sin agua)

Combinaciones de carga para el estado limite de Servicio I:

4., U = DCH+EV+EH +(LL+|M)+L5 (cargas verticales y horizontales méximas)

5. U= DCH+EV+EH+LS (cargas verticales minimas, horizontales maximas)

Ga. U = DCH+EV+EH +(|_|_+”\/])+WA (cargas verticales maximas, horizontales minimas, alcantarilla
con agua)

6b. U = DC+EV+EH +(|_|_+”\/]) (cargas verticales maximas, horizontales minimas, alcantarilla
sin agua)

ANALISIS ESTRUCTURAL DE ALCANTARILLA

Para el analisis estructural se ha considerado que la losa de fondo de la alcantarilla es
rigida con respecto al suelo. Debera segin sea el caso adoptarse esta u otra
consideracion al respecto.

Se ha hecho uso del programa SAFP2000 y considerando los acartelamentos. Los

estados de carga y los resultados expresados en envolventes, se muestran a
continvacion.
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Estados de carga

g
=2
3 7 ] 1 { 1858.00
749,
31./06
7
¥ g_} v 221 BB
CARGA (DC) CARGA (LS)
Fig. 8.9 Cargas DCy LS aplicadas en la alcantarilla
S‘
o
&
470.00 gk
7
’ ED

CARGA (EH) CARGA (EV)

Fig. 8.10 Cargas EH y EV aplicadas en la alcantarilla
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1843.00

1500

3@00. 0@

D, /

1843.00

L

CARGA (LL+IM) CARGA (WA)

Fig. 8.11 Cargas LL+IM y WA aplicadas en la alcantarilla

Resultado: Diagramas de Envolventes

~O ~O
= =]
hm M
- -
~ o~
7445.98 G = ‘| -7445.06
3
& e} «
N
6] £ -1441/81
B 2391

H825. 55
!.;
>

715
|\

Fig. 8.12 Envolvente de momentos flectores, estado Resistencia |
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oy O
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-8766.97 2 166,97
J o~ "’ O
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3 -
-64 8] i 8458 b2
] ]
82 -6721p4
o
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)
442, L - 18842047
/N = b
a )

Fig. 8.13 Envolvente de cortante, estado Resistencia I

-14852.96 & &= - I§852.9¢6
=1 1 1 1 1 1 1 1
3 | 2l | | | [ 4l
= 3 =
- 17672 {94 - 1787294
- 17p72).98 -17p72,. 94
A
L ~ .
b D ol ~rl
S T3 I | I RN
S = =

Fig. 8.14 Envolvente de carga axial, estado Resistencia |
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71

5212, -5212.71

=x5212.7)
9 .I;
64

b4

-H)67.

497
-825;
A

Fig. 8.15 Envolvente de momento, estado Servicio |

CALCULO DEL ACERO

Losa superior, acero positivo

Utilizando la envolvente de momentos para el estado limite de Resistencia I, se
tiene que (+)M, =7.214 T-m

Con As &5/8” y recubrimiento r= 5cm: (Tabla 5.10.1-1)

0.25m

Fig. 8.16 Peralte efectivo para el acero positivo en losa superior

1.5867

z=5+ =5.79cm

d= 25cm —-5.79cm = 19.2lcm

B 7.214x10°
) 0.9x4200(19.21 -g)

As = M,

2, (d -

= 10.43 cm?

[ASEE
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. Asx4200 | 8d4cm
0.85x280x OO
) ) 2 ,
La separacion seria: s = 043" O.19m, es decrr 105/8” @ O.19m

Ahora, como c=a/f,=|.864cm/0.865=2. 1 6¢cm

@=0.65+0. | 5(dt—n) <0.90 (5.5.4.2-2 'y Fig. C5.5.4.2-1)
C

@ =0.65+0. | 5('9'2'6'”—1j —1.83>0.9
2.16¢cm

Luego, @=0.9 como lo supuesto.

As maximo
Las actuales disposiciones AASHTO LRFD eliminan este limite.

As minimo (Art. 5.6.3.3)
Siendo una alcantarilla vaceada en el lugar, la cantidad de acero proporcionado
debe ser capaz de resistir el menor valor de M y | .33M,:

a) M, = 1.1£5 = 1.1(33.63 kg/em?)(10.417 cm®) = 3.85 T-m
Siendo:
t =2.01[f kg/em? =2.01./280 = 33.63kg/cm’
S = bh%6 = 100(257/6 = 10,417 cm?

b) 1.33 My= 1.33(7.214T-m) = 9.59T-m

El menor valor es 3.34 T-m y la cantidad de acero calculada (10.43¢cm?)
resiste M,=7.214T-m > 3.85T-m OK|

Por flexién es satisfactoria la separacién de |19cm, sin embargo como se
demuestra en la revision de fisuracion, esta separacion no es adecuvada.

Revisién de fisuracién por distribucidn de armadura (Art. 5.6.7)

Para el acero principal positivo:

Momento actuante
Usando la seccién agrietada, una franja de O.19m de ancho, y la envolvente para el
disefio por estado limite de Servicio |, siendo n=1 :

M, = 4502 kg—m/m=4.50T —m/m
Para un ancho tributario de O. | 9m:

M, = (4.50 T-m/m) (O.17 m) = 0.765T-m
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25 cm

| §5/8'@0.19
¥/ Idc

|19 cm

Fig. 8.17 Franja de losa superior para el calculo

Ubicaciéon del eje neutro:

E. =2.04X10° kg/cm? (5.4.3.2)

E. =15, BOO\/E =15,300+/280 =256,018 l<g/cm2 (C5.4.2.4-3)

E. 2.04X10° kg/cm®

E. 256018kg/cm’

d. =recub + g
2

d. =5cm+ -567 cm
d. = 5.79cm
19 cm
e, ) 5,
19.21-y d=19.21 25 cm Jd=d-y/3
(+)
e | —— - T
5.79 L (fs/n)
| 25/8"@0. 19

Ast=8x2.0cm2= | 6cm2

Fig. 8.18 Determinacién de la posicidn del eje neutro

Area de acero transformada:
A.. = relacién modular x érea de acero = &(2 cm®) = 16 cm?

Momentos respecto del €je neutro para determinar y:
19y (y/2) = 16(19.21-y)

y =4.9lcm
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Esfuerzo del acero bajo cargas de servicio

El brazo yd entre las cargas es:

4.9lem _ 12 57em

szd—é=l9.21cm—

Luego, el esfuerzo del acero es:

M, _ 0.765X0°

S

f =
(A, (17.49)2)

= 2,434 kg/cm® < 0.6F, = 2520kg/cm®

Separacién maxima de la armadura

125,000,
= —2d (5.6.7-1)

S s —
max Bﬁfﬁa c

L4 . 579 _
0.7(h—d.)  0.7(25-5.79)

B. =1 .43  (5.6.7-2)

Con 7.=0.75 (condicion de exposicion Clase 2), en tanto las alcantarillas son sub-
estructuras expuestas al agua:

_ | 25,000y, oy = 125,000(0.75) _5

S . (5.79)=15.35cm <1 9cm N.S.
B.f. |.43(2,434)

Luego: USAR 135/8” @ O.15m

El drea de acero negativo para la losa superior asi como las adreas de acero
requeridas tanto en la losa inferior como en las paredes de la alcantarilla, se dejan
como tarea al lector.

CHEQUEO POR CORTE (Art. 5.12.7.3)

En Losa superior:

Cortante actuante
Célculo del peralte efectivo por corte, d,:

2
2cm

(HA. =105/8"2a0.15m = =13.33cm” /m
O.15m
At
Cona=—>" = 3.33(4200) =3.14cm
0.85fb  0.85(280)(100)
d, =(d—2)20.72h (Art. 5.7.2.8)

2> 0.90d
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d, =19.21- 32|4 =17.64cm = 0.72(25cm) =1 &cm

> 0.90(19.21cm) =17.3cm
Luego d, =18cm

A una distancia d, desde la interseccion de la losa con la cartela:
(0.10m+0.30m+0.18m=0.58m , desde el ¢je del muro), el cortante critico es
(Combinaciéon 3a):

V, = 9,562kg, asociado a un momento de

M, = 2,424kg-m

Cortante resistente:
Para losas de alcantarilla tipo cajdn debajo de O0.60m a mas de relleno, la
resistencia de corte se puede calcular como:

V. = (0.5&% \E+326.4bA;\/ther.de <1.06h [, bd, (5.12.7.3-1 y
5.12.7.3-2)
Para alcantarillas tipo cajon de una sola celda: (Art. 5.12.7.3)

V., >0.795\ \/Eb‘de (en losas monoliticas con las paredes)

V., > 0.663A \/Elo.de (en losas simplemente apoyadas)

Donde v“& <1.0

M

u
Luego, como:

Vd, 9562x9.2]

=0.76<1.0
M, 242400
A = 1.0, para concreto peso normal (Art. 5.4.2.8)
13.33
V. =1 0.568+/260 + 326.4xmx0,76 X1 O0x1 9.2 1 <1.06+/280x1 OOx 9.2 |
x 9.

V. = 21,560kg < 34,070kg
También como:

V. > 0.80./280 (100)(19.2 1) = 25,7 | 6kg
V. =25716kg

Luego: V, = @V, = 0.90(25.,7 1 6kg) = 23.144kg > 9.562kg OK

Rewvisar también por fisuracion y corte la losa inferior y las paredes de la alcantarilla.
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CHEQUEO POR CARGA AXIAL (Art. 5.6.4)
En las paredes de la alcantarilla:

Carga axal actuante
En las paredes de la alcantarilla la carga axial actuante es (envolvente de carga axial):

P,=17,073kg
Carga axal resistente:
Cuando la carga axial mayorada es menor que el | 0% de la capacidad en compresion
nominal de la seccién, el disefio por flexién se puede realizar ignorando los efectos
de carga axial.

En nuestro caso, con un factor de resistencia por compresién de O.70 (Art.
5.5.4.2):

O.104f.A, = 0.10(0.70)(280kg/ cm? )| O0cmx@0cm)  (5.6.4.5)
= 39,200kg

Luego F, =17,073kg < 0. lOd)féAQ y s€ puede ignorar el efecto de carga axial.

Z
/ \—As =1d:5/8" @0.15m \

o, N /]

Fig. 8.19 Acero positivo en losa superior
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CAPITULO 9: LINEAS DE INFLUENCIA EN VIGAS
9.1 DEFINICION

Una linea de influencia es la expresion grafica de la variacion de un esfuerzo en
relacion a una carga mowvil unitaria desplazandose sobre una estructura. En
estructuras 1sostaticas se expresan como lineas rectas; en estructuras
hiperestaticas como curvas.

A continuacién veremos un modo de construccion de lineas de influencia en vigas.

9.2 CASOS

9.2.1 CASO DE VIGAS ISOSTATICAS

a) Linea de Influencia de la reaccién en el apoyo A

Fig. 9.1 Carga moévil unitaria sobre una viga simplemente apoyada

Tomando como origen cartesiano el punto A, posicionamos una carga mowvil
unitaria sobre la viga para determinar las expresiones:

Carga en el tramo AB (O X < )

Tomando momentos en B:

RaL)=I(L-=X) =0

Luego: Rp=—=—

Fig. 9.2 Carga moévil unitaria en el voladizo izquierdo de la viga
Tomando momentos en B:

RaL)=I(L-=X) =0
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Luego: Ra=—-—

) X :
c Al BLD
L a 4 L 7/\9L
1 1

Ra Re

Fig. 9.3 Carga movil unitaria en el voladizo derecho de la viga
Tomando momentos en B:

RaL+IX=L)=0

Luego: Ra=——

La linea de influencia de la reaccién en el apoyo A entonces se expresa como la

recta R, = % cuya grafica se muestra:

X |
C A B D
e / L 77[9L
7
Ry ‘RBW‘
L+a +1 ‘ ‘
L
m‘ b
—") L.I.deRA
cC A Bi I L
| ! | \
| | |
‘ + 1
‘ L+b
| ‘ . L.I. de R
T 19 Rg
C A B D

Fig. 9.4 Lineas de influenciade Ray Rg

b) Linea de Influencia de la reaccién en el apoyo B

Del mismo modo, tomando como origen cartesiano el punto A, posicionamos la
carga moévil unitaria sobre la viga para determinar las expresiones:

Carga en el tramo AB (O X < 1)

Tomando momentos en A: Rg =

L
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Carga en el tramo CA (-a < X< 0)

Tomando momentos en A: Rg = n

Carga en el tramo BD (L < X Z L+b)

Tomando momentos en A: Rg =

L

La linea de influencia de la reaccidn en el apoyo B se expresa como la recta

X .
Rg = L la misma que se muestra en el grafico precedente.

c) Linea de Influencia del cortante en la seccién E

Carga en el tramo CE (-a < X < m)

L-X X
Ve =R, —l=— 2 —j=-2
E A L L

Carga en el tramo ED (m < X < L+b)

La Iinea de nfluencia del cortante en la seccién E se expresa como el area
delimitada por dos rectas paralelas escindidas en E que pasan por los apoyos A
y B como se muestra en el grafico:

v KL
! RA m | n RB |
I 3 L b
\
| +n

Fig. 9.5 Linea de influencia del cortante en la seccion E
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d) Linea de Influencia del momento flector en la seccién E

Carga en el tramo CE ((a < X < m)

Mg =Ra(m) =1 (m—x)=Rg(n)

ME:

X<

.n

Carga en el tramo ED (m < X < L+b)

ME = RA(m) = (#)m

a linea influencia momento ctor en la seccién S Xpresa
La linea de influe del ento flect en | e E se expre
graficamente como:

Fig. 9.6 Linea de influencia del momento flector en la seccion E
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EJEMFLO 9. | En la viga mostrada determine el momento flector en E vtilizando su linea
de influencia.

oT
2T/m
c ] E,l, e b
A 4m . 6m
3m | Om 2m
q q

Fig. 9.7 Viga con cargas para el célculo

Después de construr la linea de influencia del momento flector en la seccién E, para las
cargas dadas tenemos:

2T/m
c O] EL P

-3(6)_ 0 =-0.8m
0 | .&m

Fig. 9.8 Linea de influencia del momento flector en la seccion E

Me =2T/ m[Area]+ I9T(Ordenada)

M. = 2T /m[=Vex| .8mx3m|+ 9T(+2.4m) = —16.20T —m



366
FUENTES MSc. Ing. Arturo Rodriguez Serqguén

9.2.2 CASO DE VIGAS HIPERESTATICAS

Aplicamos el principio de Miller-Breslau que refiere si una reaccién o fuerza interna
actla a lo largo de un desplazamento producido, el perfil deformado es, a cierta
escala, la linea de influencia para la reaccion en particular o fuerza interna.

EJEMFLO 9.2 En la viga mostrada determine la linea de influencia de la reaccion en

el apoyo B.
X l
A B C
A 4
% % 777%7/
i 6m | 4m i
1 T 1
Fig. 9.9 Viga continua para el célculo
Solvecion. -

Procedimiento:

a) Expresamos la reacciéon en el apoyo B como una fuerza externa F| para obtener
el siguiente modelo:

X | F

B |

DS S R
7 777%;

7

1 6m | 4m
1 T

Fig. 9.10 Reaccion B como fuerza externa

b) El modelo tomado puede expresarse como:

‘T‘LI |

A $ B c N A B C
/\\\\P e _ - T 7T~ - A
. ém 4m_ | em 4m

¢ ¢ ¢ ¢ . t

Fig. 9.11 Equivalencia del modelo teérico

Donde P es un punto cualquiera de la viga.
Podemos plantear la siguiente ecuacion:

ap+23 =0
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Como:

ap =ap (Teorema de Maxwell acerca de deflexiones reciprocas)
F=-—Rg

Luego:

ap +a (Rg)=0

ap|

ar|

Re

Es decir la linea de influencia de la reacciéon en el apoyo B es proporcional a la
ecuacion de la elastica ar, como lo seflala el principio de Miller-Breslau.

c) Para obtener Ry calculamos la ecuacién de la elastica ap, asi como la deflexion

a,, por cualquier método disponible. En este caso usamos el método de la viga
conjugada:

0.4 o ‘ s 0.6
T
VIGA CONJUGADA:
2.4
L X |
| W (10-X)0.6
+

AI CI

T/ 0.4X 2 B &/3 7

R 7.2 4.8 Re

(10-X)

Fig. 9.12 Viga conjugada cargada con el diagrama de momentos

Tomando momentos en C’:

Ra(10) - 7.2(6) - 4.86(8/3) = O
Ry = 5.6

Como Ry + Re. = 12
6.4

Calculo de al i:

2 (EN=M, =5.66)-7.22)=19.2
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Calculo de ari:

Tramo AB (O < X Z 6):

| X
20 (E) =RuX = X(0.4%) 2

ap (El) = 5.6X — Oéiﬁ

Tramo BC (€ < X < 10):

Tomando momentos hacia la derecha:

(10=X)

ap(EN =R (10-X)— ;—(l O0-X)(10-X)0.6

ap (El) = 6.40 0—X)— 0. 11 0—X)°

d) Para la construccion de Rg tenemos:

Tabulacién de valores:

Tramo AB (O < X Z 6): X (m) Re
| 0.2 s ° o
Re = 15 556X~ 5 %) | 0.28(]
: 2 0.556
Tramo BC (6 £ X < 10): Sl .76
4 0.944
Re = [6.4010-%-0.110-%7] > e
B joo ’ 6 | .0O00
7 0.859
8 0.625
9 0.3256
IO @)

Grafica:

Fig. 9.13 Linea de influencia de la reaccion Rg
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EJEMFLO 2.3 En la viga mostrada determine la linea de influencia de la reaccion en el
apoyo C.

X |
A B C
4
Z 2 777%7/
]
<

| 6&m 4m
¢

.

Fig. 9.14 Viga continua para el célculo

Solucion. -

Procedimiento:

a) Expresamos la reaccion en el apoyo C como una fuerza externa F| para obtener
el siguiente modelo:

X | FI
T |
A v B ! C

/ /
1 6m | 4m i
1 il i

Fig. 9.15 Reaccion en el apoyo C expresada como esfuerzo externo

b) El modelo tomado puede expresarse como:

F
f—f _ |
_ a o
A wP B - jJP n A _ - - - _ B lc
7T~ — — = 7 C 7 /\ =~ _ lal, r:I
I Em 1 4m Jy s em 1 4m <
T T T T T hi

Fig. 9.16 Equivalencia del modelo teérico

Donde P es un punto cualquiera de la viga.

Podemos plantear la siguiente ecuacion:

ap+3 =0

Como:

ap = ap (Teorema de Maxwell acerca de deflexiones reciprocas)
F=—Rc

Luego: ap +3 (Re)=0

a
Pl
e = ——
ar
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c) Para obtener R. calculamos la ecuaciéon de la elastica ap, asi como la deflexion
a,, por cualquier método disponible. En este caso usamos el método de la viga
conjugada:

P I
A //”"[alp\,\\ B [C
v /\\\\jal|
| em | 4m |
1 1 K

VIGA CONJUGADA:

X (10-X)

|2 1)

A 2 &/3
AI QBl C\ /j M ’
M :

= R
Ry -2X -(10x) ' ¢
3 4

Fig. 9.17 Viga conjugada cargada con el diagrama de momentos

Tomando momentos en la articulacién B’:

Ra(6) + 12(2) =0

Como Ry + R + 20 =0
Re =-16

También:
Me = Ryu(10) + 12(6) + &(8/3)
Me = 53.33

Caleulo de al 1:

2, () =M. =53.33

Calculo de ari:

Tramo AB (O < X < 6):

|
30, (E) =R . () + Zxé x>§

|
ap (El) = —4X + 5><3
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Tramo BC (€ £ X < 10):

Tomando momentos a la derecha:

— 2 —_—
2 (E) = Mg, + % 10 X)s(, =% Lr_10-%)

w3
ap(El)=53.33+ %—l 61 0-X)

d) Para la construccion de R. tenemos:

Tabulaciéon de valores:

Tramo AB (O < X < 6): X (m) Rc
. O O
Rc=17—4><+x— l -0.073
53.33 9 2 -0.133
3 -0.169
Tramo BC (6 £ X Z 10): 4 -0.167
| l 5 -0.115
Re=—— 5333+ -(10-X°-1610-X 6 o)
¢ 53.33[ T ol )} ~ AEY
& 0.425
9 0.703
10O |

Grafica:

12 Rc

1

08

06

04

02 A

0 T T = T T
02

e 1 2 3 4 5

Fig. 9.18 Linea de influencia de Rc
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EJEMFPLO 9.4 En la viga mostrada determine la linea de influencia del momento flector
en la seccion D.

X |
S
A Ik B }D C
/ / ;;g;;/
l 3m | | .5m 1 | .5m |
1 T 1 1

Fig. 9.19 Viga continua para el célculo

Solucion. -

Procedimiento:

a) Liberamos al punto D en la viga de su capacidad de flexién instalando una rétula
como se muestra. Asi mismo expresamos la flexion liberada en ese punto como
un momento externo F, para obtener el siquiente modelo:

X |
T—'L F F
A v B ’(/g\ | C
/ 7/ \ 1 )/
l 3m [ | .5m i |.5m |
1 T 1 1

Fig. 9.20 Momento interno en la seccion D expresado como esfuerzo aplicado

b) El modelo tomado puede expresarse como:

Fig. 9.21 Equivalencia del modelo teérico

Donde P es un punto cualquiera de la viga.

En funcién del angulo entre tangentes en el punto de inflexén D, podemos
plantear la siguiente ecuacion:

ap+a =0
Como:

ap =ap (Teorema de Maxwell acerca de deflexiones reciprocas)
F=Mp

Luego: ap +23, Mp) =0
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Es decir:

a
_ @p
Mp =——
ar

c) Para obtener My calculamos la ecuacion de la elastica ap, asi como la deflexion
a,, por cualguer método disponible. En este caso usamos el método de la viga
conjugada:

| , 2 )
W ‘2 W 2(6-X)
2X 3
3 T
AI DI CI
Q
% 3B 3 { Y4 )R/
Ry Ror c
3 L 15 | 1.5
X . (6-X)
£4‘5»><)

Fig. 9.22 Viga conjugada cargada con el diagrama de momentos

Tomando momentos en la articulacion B°, a la 1zquierda:
Ra(3) - 3(1) =0
Ry = |
Tomando momentos en el apoyo C’:

Ra(6) + Rp(1.5) - 3(4) - 3(2) = 0O

Como Ry + Ry + R =6

Calculo de al i:

2 (EN=R, =&
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Calculo de ari:

Tramo AB (O < X < 3):

|2 X
an (E) =R (0= X0 2

|
ap (El) = X — 5><3

Tramo BD (3 < X £ 4.5):

Tomando momentos a la derecha:
| 2 |
ap(EN) =(4.5-XRp +(6 - XRs — 5(6 -X) 5(6 — X>§(6 - X)

G-x7°

ap () = 8(4.5 - X) = 36— X) —

Tramo DC (4.5 < X Z 6):

Tomando momentos a la derecha:

3
2 E) =R (6 X~ ©=%)

G -x)°

ap (El) = —3(6 = X) —

d) Para la construccion de My tenemos:
Tabulaciéon de valores:

Tramo AB (O < X < 3):

: X (m) Mo
1{ X } 5 5
MD - X_i
8 ° 075 | -0.088
.50 | -0.14]
Tramo BD (3 < X L 4.5): 225 0.123
1 | 3.00 0
Mo :—6[8(4.5—X)—3(6—><)—9(6—X)3} 3.75 0.252
4.50 0.609
5.25 0.267
Tramo DC (4.5 < X Z 6): c 00 0

; 1 5
Mp = —|3(6-X+_(6-X
D &{( )+9( )}
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Mp
08
LI de M
06 2
04
b (*)
0 t - t t t t t { X
02 JJ 075 15 225 3 375 45 5.25 6

Fig. 9.23 Linea de influencias del momento flector en la seccion D

EJEMFPLO 9.5 En la viga mostrada determine la linea de influencia del momento flector
en el apoyo B.

X |
A v B C
7 OOC 7 7
l 3m L 3m |
1 i i

Fig. 9.24 Viga continua para el célculo

Solucion. -

Procedimiento:

a) Liberamos al apoyo B en la viga de su capacidad de flexién instalando una rétula
como se muestra. Asi mismo expresamos la flexion liberada en ese punto como
un momento externo | para obtener el siguiente modelo:

f—lL
A Ik F;gB\ﬁ C
/ / /

1 3m | 3m 1
1 il i

Fig. 9.25 Momento flector en B expresado como esfuerzo externo

b) El modelo tomado puede expresarse como:

X |
A lr %'aﬁ c 4 A C
l 72N - 7 7 l 72 _ - 7
)} R N
1 3m T 3m T | i

Fig. 9.26 Equivalencia del modelo teérico



376
FUENTES MSc. Ing. Arturo Rodriguez Serqguén

Donde P es un punto cualquiera de la viga.

En funcién del angulo entre tangentes en el punto de inflexén B, podemos
plantear la siquiente ecuacion:

ap+a3 =0
Como:

ap = ap (Teorema de Maxwell acerca de deflexiones reciprocas)
F=Mg

Luego: ap +3,,Mg) =0
Es decir:

a
PI
Mg =——
a

c) Para obtener Mg calculamos la ecuacién de la elastica ap, asi como la deflexion
a,, por cualguier método disponible. En este caso usamos el método de la viga
conjugada:

VIGA CONJUGADA:

l -l_ll

X
X
3

TR ‘y;/ég/v Y 24
3

3
Ry Re 6% IR,

Fig. 9.27 Viga conjugada cargada con el diagrama de momentos

Tomando momentos en la articulacion B, a la izquierda:
Ra(3) = 1.5(1)=0
Ry = 0.5
Tomando momentos en la articulaciéon B’, a la derecha:

Re.= 0.5
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Como Ry + Rg + R = 3
Rg =2

Calculo de al i:

2 (Eh=Ry'=2

Calculo de ari:

Tramo AB (O < X < 3):

Lo 1o X
E)=R,(X) - =X(=X)=
an (EN) =R, (X) 5 (3 )3

|
ap (El) = 0.5X — E><3

Tramo BC (3 < X Z 6):

Tomando momentos a la derecha:

| I |
anEN=R~(6—X)——(6E-X)—(6—-X)—(6—-X
p(EN =R ( ) 2( )3( )3( )

6-x?°
| &

ap (El) = 0.5(6 — X) —

d) Para la construcciéon de Mg tenemos:
Tabulaciéon de valores:
Tramo AB (O < X < 3):

’ N X (m) M
Mg =—{o.5><—} O o)
2 16 0.75| -0.176
.50 | -0.281
Tramo BC (3 < X Z 6): 2.25 -0.246
3.00 0
M, =_'[o_5(g_x)_l(g_x)3} 3.75| -0.246
2 & 450 -0.281
5.25| -0.176
6.00 0
A B >
0 X
005
01 - &
-0.15 ( ) ( )
0.2
-0.25
o LI de Mg
-0.35
MB

Fig. 9.28 Linea de influencia del momento flector en B
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EJEMFPLO 9.6 En la viga mostrada determine la linca de influencia del cortante en la

seccion E.
4
A | E B C

4 4

4

[.5m | 1.5m | 3m |
1 9 i

Fig. 9.29 Viga continua para el célculo

Solucion. -

Procedimiento:

a) En la viga liberamos a la seccion E de su capacidad de corte para expresarla
como las fuerzas externas | y asi obtener el siguiente modelo:

——

a1
3
-

a1
3

3m |
1

Fig. 9.30 El cortante en la seccion E expresado como esfuerzo externo

b) El modelo tomado puede expresarse como:

Fig. 9.31 Equivalencia del modelo teérico

Donde P es un punto cualquiera de la viga.

En funcién del desplazamiento entre puntos del corte en E, podemos plantear la
siguiente ecuacion:

ap+a =0
Como:

ap =ap (Teorema de Maxwell acerca de deflexiones reciprocas)
F=Ve

Luego: ap +2a,,(Vg)=0
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FUENTES

Es decir:
_2p

\/Ez

ar

c) Para obtener V¢ calculamos la ecuacion de la elastica ap, asi como la deflexion
a,, por cualguer método disponible. En este caso usamos el método de la viga

conjugada:

M_SE' L4.5L V4.5 eNS

I.5m  |.5m 3m
; R
RAI (6 X) C'

Fig. 9.32 Viga conjugada cargada con el diagrama de momentos

Tomando momentos en la articulacién B’, a la derecha:

Re(3) — 4.5(1) = O
Re = 1.5

Haciendo sumatoria de fuerzas verticales:
Ry + Re =9

Ry =7.5

Tomando momentos en el apoyo C’:

Ra(6) - Mg —4.5(4) —4.5(2) = O

Calculo de al 1:

2 E)=M =18
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Calculo de ari:

Tramo AE (O < X Z 1.5):

I oo X
an (E) =R (0 - X002

|
ap (El) = 7.5X — g><3

Tramo EB (1.5 £ X < 3):

3

ap (E) =R, (X) — Xe -M

X3
a(E)=7.5X =" ~18

Tramo BC (3 < X < 6):

Tomando momentos a la derecha:

2 (E) =Rc.(6 =)~ 5

ap(El) =1.5(6 - X) - é(e - X)?

d) Para la construcciéon de Ve tenemos:

Tramo AE (O £ X £ 1.5):

1 (6-X7(6-X)

Tabulacién de valores:

X (m) Ve
| { XT 0 0
Ve =——|7.5X="—
18 6 0.75 -0.309
| .50 | -0.594/0.406
Tramo EB (1.5 < X < 3): 2.25 0.168
: 3.00 0
V. = _’{7‘5X_X_, 5} 3.75 0.082
1& 6 4.50 -0.094
5.25 -0.059
Tramo EB (3 < X Z 6): 6.00 O
v/ ——'{1 5(6—)()—'(6—)()3}
ET el G
A B IMB LI de Vi &
— =y

Fig. 9.33 Linea de influencia del esfuerzo cortante en la seccién E
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EJEMFLO 2.7 En la viga mostrada determine la linea de influencia del momento flector
en la seccion E.

y !
A ,E E B C D

e 7 4 v

3m

| I.5m | 1.5m | 3m L
T il T T

-

Fig. 9.34 Viga continua para el célculo

Solucion. -

Procedimiento:

a) Liberamos a la seccién E en la viga de su capacidad de flexion instalando una
rotula como se muestra. Asi mismo expresamos la flexion liberada en ese punto
como un momento externo [ para obtener el siguiente modelo:

Fig. 9.35 Momento flector en la seccidn E expresado como esfuerzo externo

b) El modelo tomado puede expresarse como:

Fig. 9.36 Equivalencia del modelo teérico

Donde P es un punto cualquiera de la viga.

En funcién del angulo entre tangentes a la deformada en el punto de inflexién E,
podemos plantear la siguiente ecuacion:

ap+a =0

Como:

ap =ap (Teorema de Maxwell acerca de deflexiones reciprocas)
Fi =M
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Luego: ap +a, ,(Mg)=0
Es decir:
Mg = _am
4

c) Para obtener Mg calculamos la ecuacién de la elastica ap, asi como la deflexion
a), por cualgquier método disponible. En este caso usamos el método de la viga

conjugada:
A !B P c _ _ _
/\)O(j \dF’li —
R 7 ! E ! Z % %
Al I.5m | |.5m | 3m \ 3m \
! \ 1 \ 1
VIGA CONJUGADA:
X Mg 6 xms Mc
I Mey A3MI 2 BN O
3 o
Al E' {// D'
2] (2]
e % B X3Mc C TR
T/R 1 RI 3 !
A E %-3), (6-X) | ' (9-X) T‘ C
| 1.5m | I.5m | 3m | 3m |

T 7 7

Fig. 9.37 Viga conjugada cargada con el diagrama de momentos

Luego, en la viga conjugada se pueden plantear las siguientes cuatro ecuaciones

estaticas:

ZF\/ :Of RA'+RE‘+RC_3MB_3MC:O (,)

S Mg,y = O 3R, +1.5Re — SMB =0 ()
3

zMC',der = O: 3Rcw - EMC = O (3)

La quinta ecuacién la obtenemos de la viga superior, tomando momentos en la
articulacién E a la 1zquierda:

Ra(1.5)=1=0

Ra=1/1.5
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Entonces:
Mg =R, (3) =2 (5)

Resolviendo las cinco ecuaciones se obtiene:

Ra=-275 [Re=75] [Rg=-025] [My=2] |M.=-05

Calculo de al i:

a (E)=Rp =7.5

Calculo de ari:

Tramo AE (O < X < 1.5):

Y,
ap (El) =R A (X) - E(?B.x»«g)

><3
an(E) = =2.75X = "

Tramo EB (1.5 < X < 3):

3
ap (El) =-2.75X - %-FRE.(X—I .5)

3
ap (El) = —2.75% — %+7.5(>< ~1.5)

Tramo BC (3 < X Z 6):

l I 2
ap(EN) =R, (X) + R (X =1 .5)—5(3)1\/]50(—2)—EMB(X—S)g(X—B)

| M. (X —3)
X —=3)— (X =3)(X—3) <
(X=23) 2( 3)(X=23) 3

C oz 1
2 3

<x—3)2<6—x>+(x—3>3

2 2
El)=-2.75X+7.5X—-1.5)-3X-2)— —(X=-3)° —
ap (El) ( ) — 3( ) 3( ) 5 3c

Tramo CD (6 < X < 9):

Tomando momentos a la derecha:
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(9= XM

| I
aP,(EI):RC(Ea—X)—E(Sa—X). = .5(9—X)

ap (El) = —%(9 —X)+ 3'7;(9 -X)®

d) Para la construccion de Mg tenemos:

Tramo AE (O < X £ |.5):

M = —'[—2.75x - ’xﬂ
7.5 9

Tramo EB (1.5 < X < 3):

| X3
M =———|-2.75X == +7.5(X —1.5)
7.5 9

Tramo BC (3 < X Z 6):

| _X=3%6-X%  (X-3)

Mg =———|-2.75X+7.5X=1.5) - 3(X-2) - g(><—3)2
7.5 3 9 36

Tramo CD (6 < X < 9):

| | | 5
Moo= —— =~ (9=X)+——(9-X
£ 7.5[ 4070 3¢ )}

Tabulaciéon de valores:

X (m) Mg

0 0
0.75 0.286 |
.50 0.600
2.25 0.244
3.00 0
3.75 0.108
4.50 0.113
5.25 0.061
6.00 0
6.75 0.033
7.50 0.038
8.25 0.023
9.00 0
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LideM_
A (+) B c D
E ~0—

Fig. 9.38 Linea de influencia del momento flector en la secciéon E

EJEMFLO 9.8 En la viga mostrada determine la linea de influencia del cortante en la
seccion E.

3m

—N—

Fig. 9.39 Viga continua para el célculo

Procedimiento:

a) Liberamos a la seccion E en la viga de su capacidad de corte para expresarla
como las fuerzas externas F| y asi obtener el siguiente modelo:

| 3m i 3m
T h

i

Fig. 9.40 El cortante en la seccion E expresado como esfuerzo externo

b) El modelo tomado puede expresarse como:

a |
A JPW\\B P% c _ _ _ D, A a|ﬂt\\5 c _ - _ D
/\\$E /\ - 7 /\l t /\7/ 2 i

B 7 7 |

|.5m | |.5m 3m 3m |.5m | 1.5m 3m 3m

Fig. 9.41 Equivalencia del modelo teérico
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Donde P es un punto cualquiera de la viga.

En funcion del desplazamiento entre los puntos de corte en E de la deformada,
podemos plantear la siguiente ecuacion:

ap+a =0

Como:

ap =ap (Teorema de Maxwell acerca de deflexiones reciprocas)
Fi=Ve

Luego: ap +2a,,(Vg)=0

Es decir:

a
_ 9
\/E = -
ar

c) Para obtener V¢ calculamos la ecuacion de la elastica ap, asi como la deflexion
a), por cualguier método disponible. En este caso usamos el método de la viga
conjugada:

<
| ’
TA' (X-3), (6-X)

|
| I.5m | I.5m 3m ‘ 3m ]

T T i

Fig. 9.42 Viga conjugada cargada con el diagrama de momentos

Luego, en la viga conjugada se pueden plantear las siquientes cuatro ecuaciones

estaticas:

SF, =0: Ry +Rp —3Mg —3M. =0 (1)
Mg, =O: R, —Me — ;—(3)MB(I) -0 )
SMe o = O R, —é@Mc(') —0 (3)

Mg, =0 R —Mp —3Mg(6)—3M(3)= O 4)
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La quinta ecuacidn la obtenemos de la viga superior, con el equilibrio vertical del

tramo AE:
2F, =0: Ra—=1=0 Ry =1
Entonces: Mz =R, (3) =3 (5)

Resolviendo las cinco ecuaciones se obtiene:

Ra =7.125] [Rp =-0.375] |[Mp =16.875] [My =3| M. =-0.75

Calculo de ali:

2 ,E) =M= =16.875

Calculo de ari:

Tramo AE (O < X < 1.5):

Y
ap (E) =R 0 (X) — 5(?5'”“2)

X3
an(E)=7.125¢ ="

Tramo EB (1.5 < X < 3):

X3
a(E)=7.125¢ ="M

><3
an(E)=7.125¢ =" ~16.875

Tramo BC (3 < X Z 6):

(6—XMg |

| | 2 |
E) =R (X) =Mz = —(3Mg (X =2) = —Mg(X = 3) =(X = 3) - —(X -3 —(X-3
ap (El) =R 4 (X) = Mg 2() B ( ) 5 B( )3( ) 2( ) 3( )
| M, (X—-3)
— (X =3)(X-3)—<
2( ) )3 3
p— 2 p—
aP,(EI):7.l25)(—!6.575—4.5(X—2)—(><—3)2—(X 56X, 075 v 33

6 &

Tramo CD (6 < X < 9):

Tomando momentos a la derecha:

©-xM, |

I
aP,(EI):RD‘(9—X)—§(9—X). .5(9—X)



3686
FUENTES MSc. Ing. Arturo Rodriguez Serqguén

0.75

ap (E) =-0.3759 - X) + 5 (9-X)?

d) Para la construccion de Ve tenemos:

Tramo AE (O < X Z |.5):

Ve = —'[7. | 25X — 'xﬂ
16.8675 S

Tramo EB (1.5 < X < 3):

3
Ve =— | 7.|25X—X——16.875
16.675 6

Tramo BC (3 < X Z 6):

Ve = _'[7. | 25X —1 6.875-4.5(X —2) — (X — 3)% — (X=37(6-X) + 975 x_3y
16.875 6 18
Tramo CD (6 < X < 9):
| 0.75 3
Ve _—'6‘575{—0.375(9—><)+ 5 (9% }
Tabulaciéon de valores:
X (m) Ve
0 0
0.75| -0.3125
.50 | -0.6/+0.4
2.25 0.1625
3.00 @)
3.75| -0.0719
4.50| -0.0750
5.25| -0.0410
6.00 0
6.75 0.0219
7.50 0.0250
8.25 0.0156
9.00 @)
Ll de v
E
A E (+) B C A

Fig. 9.43 Linea de influencia del cortante en la seccién E
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EJEMFLO 2.9 En la viga mostrada determine la linea de influencia del momento flector
en la seccion E.

7

—N—
—N—

Fig. 9.44 Viga continua para el célculo

Solucion. -

Procedimiento:

a) Liberamos a la seccién E en la viga de su capacidad de flexion instalando una
rotula como se muestra. Asi mismo expresamos la flexion liberada en ese punto
como un momento externo [ para obtener el siguiente modelo:

X q!
A ft B W(E)F‘ C

4

| 3m | |.5m 1 |.5m | 3m
T T

Fig. 9.45 Momento flector en la seccidn E expresado como esfuerzo externo

b) El modelo tomado puede expresarse como:

|
A B /><>in6 %P D 4 A B /NHC
— E o/

D
—— = = ——— 4 — —
. - . . n'r |
) 3m L| .5m L| .5mx 3m | 3m |.5m [ 1.5m 3m

Fig. 9.46 Equivalencia del modelo tedrico

Donde P es un punto cualquiera de la viga.

En funcién del angulo entre tangentes a la deformada en el punto de inflexién E,
podemos plantear la siguiente ecuacion:

ap+a =0
Como:
ap =ap (Teorema de Maxwell acerca de deflexiones reciprocas)

F’ :ME

Luego: ap +a, ,(Mg)=0
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Es decir:

a

_ 9
Mg = ——
ar

c) Para obtener Mg calculamos la ecuaciéon de la elastica ap, asi como la deflexion
a), por cualgquier método disponible. En este caso usamos el método de la viga
conjugada:

AP B £ NIC D
'
/\ ;aP" E % I\\E‘II o I Z
I 3m ‘|.5m L"5mt 3m ‘
1 \ I 1

VIGA CONJUGADA:

Me
2
M?C Mc (9X)Mc
@ |4 3
N C DI
T
£ C ;
Re R,
3
®3), 6% || (9%
| 3m .5m | |.5m 3m I

Fig. 9.47 Viga conjugada cargada con el diagrama de momentos

Luego, en la viga conjugada se pueden plantear las siguientes cuatro ecuaciones

estaticas:

>F, =0: Ra +Re +Rp —=3Mg —3M =0 (1)

XMg,, =0 3Ru - 2!\/\5 =0 (2)
3

>Mci g, =0 3Rp - M = 0 (3)

My =0: Mg +18Me —4.5Re =Ry =0 4)

La qunta ecuvacidn la obtenemos de la wviga superior, conociendo gque el
momento en ambos lados de la rétula E es |. Con el diagrama de momentos se
tiene:

Es decir:
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Resolviendo las cinco ecuaciones se obtiene:

Ry =05| [Re =5 [Rp =0.5] Mg =1] [Mm =]

Calculo de al 1:

2 (E)=R. =5

Calculo de ari:

Tramo AB (O < X < 3):

I M
aﬂmanNoo—§4??xw

X3
ap (El) = 0.5X = =
pI(ED v

X
( g)

Tramo BE (3 < X £ 4.5).

amm:RMM—é

ap (El) = 0.5X =1 .5(X = 2)

Tramo EC (4.5 < X < 6):

ap (El) = 0.5X =1 .5(X = 2) -

ap (El) = 0.5X =1 .5(X = 2) —

Tramo CD (6 < X < 9):

Tomando momentos a la derecha:

a#m:RM9—m—%@—m.

ap (El) = 0.5(9 - X) —

| P ; (6—XMg |
BAMp(X—2)— —Mg(X—=3) S (X-3)— ~(X-3)— 2. (X-3
(BMp(X ~2) = ZMp(X =3) Z(X =3 = Z(X = 3) ZX-3
; M, (X-3)
- (X=3)(X-3) =
2( ) )3 3
(X=3)F X-376-X) (X-3°
18 &
2 2 3
X=37 (X=3(e=X_(X=9" ¢ x_45)
18 &
2 2 3
X=37 _X=37C=X_(X=9" 5y 45
18 &
O=XMe Loy,
3

(9-Xx)°
| &
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d) Para la construccion de Mg tenemos:

Tramo AB (O < X < 3):

M = —'[o.5>< - 'xﬂ
5 18

Tramo BE (3 < X < 4.5).

2 2 3
My :—'{o‘5><—|.5<><—2)—(x_3) _X=976-X  (X-3) }
5 E E

Tramo EC (4.5 £ X Z 6):

Mg = _'{o.5>< 15 -2) - X7 3 _K-e-X K-3° 5(X — 4.5)}
5 18 18
Tramo CD (6 < X < 9):
Mg = —'{0.5(9 —x)- 97 X)°
5 18
Tabulacion de valores:
X (m) Me
0 0
0.75| -0.0703
.50 | -0.1125
2.25| -0.0984
3.00 0
3.75 0.2063
4.50 0.5250
5.25 0.2063
6.00 0
6.75| -0.0984
7.50| -0.1125
8.25| -0.0703
9.00 0
(+) Ll de Mg
A B E ¢ D
e B LT

Fig. 9.48 Linea de influencia del momento en la seccion E
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EJEMFLO 2. 10 En la viga mostrada determine la linea de influencia de la reaccion en el
apoyo A .

X l

A

NN

| 6m
.

I

Fig. 9.49 Viga hiperestatica para el calculo

Solucion. -

Procedimiento:

a) Liberamos la reaccion A en la viga y la expresamos como una fuerza externa F,
para obtener el siguiente modelo:

X |
X
A %Dg J /25
/ /
l:‘
| &m |
i il

Fig. 9.50 Reaccion en A expresada como esfuerzo externo

b) El modelo tomado puede expresarse como:

7
v
— — = v F
— _ v
aIP% P// % a,,%/// ‘// !
- Em b em Jh
+ % -r :

Fig. 9.51 Equivalencia del modelo tedrico

Donde P es un punto cualquiera de la viga.

En razén a gue no existe desplazamento vertical en el apoyo A, podemos
plantear la siguiente ecuacion:

ap +a, =0

Como:
ap =ap (Teorema de Maxwell acerca de deflexiones reciprocas)
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Luego: ap +2a (Rp)=0
Es decir:
Ra = ar
a |

c) Para obtener R, calculamos la ecuaciéon de la elastica ap, asi como la deflexiéon
a), por cualgquier método disponible. En este caso usamos el método de la viga
conjugada:

A

M, /g
<

. B
| _ V M
aPIJ/ -7 g() ¢

| em |
\

VIGA CONJUGADA:

Fig. 9.52 Viga conjugada cargada con el diagrama de momentos

Luego, en la viga conjugada se pueden plantear las siguientes ecuaciones

estaticas:
2F, =0: —3M, —3Mg =0 (1)
>Mg =0: My —3Ma(4) —3Mg(2) =0 (2)

La tercera ecuacion la obtenemos de la viga superior:
>Mg =0: My —1(6)—Mg =0 (3)

Resolviendo las tres ecuvaciones se obtiene:

M, =3] [Ms =-3] M. =18

Calculo de al 1:

2 (E)=M, =18
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Calculo de ari:

Tramo AB (O < X Z 6):

I 2X

; Ma X
an(E) =My = 2 Ma OO(Z) = ZX(6 =) ?’*

I Mg o X
)= X X2
(3) 5 (6 )(3)

2.~ 3
X (6 X)+X

an (El) = 18X — XZ — -
rI(ED |2 |2

d) Para la construccion de R, tenemos:

Tramo AB (O < X Z 6):

2/~ 3
RA=,— je—xz - 26X X
18 12 E

Tabulaciéon de valores:

X (m) Ra

0.50 0.9603
.00 0.9259
.50 0.64356
2.00 0.7407
2.50 0.6235
3.00 0.5000
3.50 0.3761
4.00 0.2592
4.50 0.1562
5.00 0.0741
5.50 0.0197
6.00 @)

LideR

Fig. 9.53 Linea de influencia de Ra
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EJEMFPLO 2.1 | En la viga mostrada determine la linea de influencia del momento fliector
en el apoyo A .

A/

I 6m
i

.

Fig. 9.54 Viga hiperestatica para el calculo

Solucion. -

Procedimiento:

a) Liberamos el momento flector en el apoyo A y lo expresamos como una fuerza
externa [, para obtener el siguiente modelo:

F(~,AX| %
L em |

1 T
Fig. 9.55 Momento flector en A expresado como esfuerzo externo

B

b) El modelo tomado puede expresarse como:

N
//_%
K
\
\
\
AN
Gy
+
Ly
>
N
Y
\
\
\
\
~
eyl

-

-
)
3

-

_
4
(O
3
-

Fig. 9.56 Equivalencia del modelo

Donde P es un punto cualquiera de la viga.

En razén que en A el giro es nulo, podemos plantear la siguiente ecuacion:
ap +a =0

Como:

ap =ap (Teorema de Maxwell acerca de deflexiones reciprocas)
F =Ma

Luego: ap +23, ,My) =0
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Es decir:

a
__p
My = ——
A

c) Para obtener M, calculamos la ecuacidn de la elastica ap, asi como la deflexiéon
a,, por cualguer método disponible. En este caso usamos el método de la viga

conjugada:
| #A 2 B PB
NS—= L — - é
| em |
\ 1
VIGA CONJUGADA:
(6-X) M
l [ ?BX MB
AI - ' ‘ B,
]

Moxo 1 e L

! 1

| em L

\ 1

Fig. 9.57 Viga conjugada cargada con el diagrama de momentos

Luego, en la viga conjugada se pueden plantear las siguientes ecuaciones

estaticas:
2F, =0: Ra—3-3Mg =0 (1)
2>My =0: 3(2)+ 3Mg(4) =0 (2)

Resolviendo ambas ecuaciones se obtiene:

Mg =-0.5| R, =1.5|

Calculo de aii:
a (B) =R, =1.5

Calculo de ari:

Tramo AB (O < X < 6):

I 6-X_X. | _ Mg . X
1)(X TxCTNHE - LxMe x
YOX)( 5 ( c )(3) 5 (6 )(3)

ap(E) = R (X) — %) -

[
5 (
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2 2 _ 3
am(E) =1 .5x 0 X620 X
3 36 72

d) Para la construccion de M, tenemos:

Tramo AB (O < X Z 6):

2 2.~ 3
My =— |15 % _X6=0, X0
1.5 3 36 72

Tabulacién de valores:

X (m) My

0.50 -0.4201
.00 -0.6944
.50 -0.64356
2.00 -0.65669
2.50 -0.6507
3.00 -0.7500
3.50 -0.6076
4.00 -0.4444
4.50 -0.2812
5.00 -0.1389
5.50 -0.03862
6.00 @)

Ll de M
e Ma

Fig. 9.58 Linea de influencia de Mx



