ANEXOS. 1

ESPECIFICACIONES DEL DISENO ESTRUCTURAL DEL PUENTE

De acuerdo a lo establecido en el manual de disefio geométrico INVIAS 2006, se
realizé dos predimensionamientos a la nueva estructura del puente Flandes-Parque central,

teniendo en cuenta anchos de carril recomendados, para la cual se realizo:
OPCION 1 (Ver anexo plano opcion 1), esta opcién cuenta con:

e 2 carriles vehiculares, 3.25 metros c/u.
e 2 bici carriles, 1.20 metros c/u.
e 2 senderos peatonales, 1.25 metros c/u.

e 3 separadores, 0.60 metros c/u.
OPCION 2 (Ver anexo plano opcion 1), Cuenta con:

e 2 carriles vehiculares, 3.50 metros c/u.
e 2 bici carriles, 1.30 metros c/u.

e 1 sendero peatonal, 1.50 metros.

e 1 separador, 0.60 metros.

e 3 barandas, 0.30 metros c/u.

Se eligi6 LA OPCION 2, dado que, los anchos tanto de los carriles vehiculares como los
bici carriles son mayores a los de la opcion A, esto representa vias mas anchas y tiene mejor
impacto en los conductores y bici usuarios, se tiene un sendero peatonal, semejante al de la
estructura actual, también que la seccion transversal del puente es menor al de la opcién A
y esto representa una reduccién en las cantidades de obra y en los costos, viendolo en un

enfogque econémico, haciendo mas viable la propuesta.
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Con la opcion 2 elegida como la propuesta del puente, se procede a realizar el
predimensionamiento estructural preliminar del puente, para este caso el sistema de viga

sobre el cual se apoya el tablero
Se establece una inclinacion del tablero del 2% en todas las opciones.

e opcidn 1 (Ver anexo plano opcion seccidn transversal estructural), esta opcidn cuenta
con 4 vigas de apoyo con una separacion, s = 3.15 m
e opcidn 2 (Ver anexo plano opcion seccion transversal estructural), esta opcion cuenta

con 5 vigas de apoyo con una separacion, s = 2.60 m

Dado los parametros de predimensionamiento que da la norma CCP-14, se elige la
opcion 2 ya que, al tener un mayor nimero de vigas como apoyo de la placa del puente, estas

necesitaran un menor dimensionamiento y refuerzo, se procede a la verificacion.

De acuerdo a los elementos seleccionados anteriormente, se realizé una proyeccion
tridimensional del puente Flandes - Parque central, RENDER, en donde se detalla los

elementos y se ve mas claramente cada detalle.

Para el disefio del puente.

Se realiza el disefio de un puente la superestructura del puente, losa apoyada sobre
vigas con refuerzo principal perpendicular al sentido del trafico, con predisefio de la

subestructura, estribos, pila central y apoyo de neopreno.

Datos basicos del puente

Datos Basicos del Puente

Ancho (m) 12.60
Ndmero de luces 2.00
Luz 1 (m) 18.50
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Luz 2 (m) 18.50
Numero de vigas 5
separacion vigas, ejes (m) 2.60

Separacion vigas, cara interna (m) | 2.10

Ancho viga (m) 0.50
Voladizo (m) 0.85
Espesor capa de rodadura (m) 0.08
Inclinacion puente 3%

Tabla datos basicos del puente. Fuente propia

Propiedades de los materiales, segln tabla 3.5.1-1

Materiales | Peso especifico (kN/m3) | Resistencia (MPa) | Mddulo de elasticidad (MPa)
Concreto 24 28 24870.1

Acero 7.8 420 200000

Asfalto 22.5

Tabla propiedades basicos de los materiales del puente. Fuente propia

Calculo del modulo de elasticidad del concreto, de acuerdo al tipo de material:

Moédulo de Elasticidad = 4700 * ./ f'c = 24870.1

Paso 1: Predimensionamiento de los elementos.

Predimensionamiento de elementos, se realiza la verificacion de la opcion 2 del

predimensionamiento estructural preliminar.

Se toma como referencia la tabla 2.5.2.6.3-1 para el predimensionamiento de la losa

y vigas de la superestructura del puente.
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Profundidad minima (Incluyendo el tablero)
Superestructura Los valores pueden ajustarse para tener en cuenta
cambios en rigidez relativa de secciones de momento
positivo y negativo.
. . Luces simplemente .
Material Tipo apoyadas Luces continuas
Lnsas_ con refuerze principal paralelo 1.2{5 +3000) 5+ 3000 > 165mm
al trafico 0 30
Concreto Vigas T 0.070L 0.065L
Reforzado
Vigas Cajon 0.060L 0.055L
Vigas de estructuras para peatones 0.035L 0.033L
Losas 0.030L> 165 mm 0.027L = 165 mm
Vigas cajon vaciadas in situ 0.045L 0.040L
Concrelo Vigas | prefabricadas 0.045L 0.040L
Preesforzado
Vigas de estructuras para peatones 0.033L 0.030L
Vigas cajon adyacentes 0.030L 0.025L
Profundidad total de vigas | 0.040L 0.032L
compuestas
Acero FfmfundMad de porcion de acero de 0.033L 0.027L
viga | compuesta
Cerchas 0.100L 0.100L

Tabla 2.5.2.6.3-1 — Profundidades minimas

profundidad constante — fuente CCP-14.

Predimensionamiento de las vigas.

tradicionales para superestructuras de

Se toma como referencia la formula de concreto reforzado, vigas T, luces continuas
hyiga = 0.065L
hyiga = 0.065(18.5) = 1.20m

Se toma la altura de la viga de 1.30m para una mayor seguridad

Para el ancho de la viga se siguié la férmula indicada en “Continuos Concrete

Bridges, PORTLAND CEMENT ASSOCIATION”

b =0.0157VS - L
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b =0.0157v2.6 - 18.5 = 0.468 m

Se toma un ancho de la viga como 0.50m.

Predimensionamiento de la losa:

Se toma como referencia la formula de concreto reforzado, losas con refuerzo
principal paralelo al trafico, luces continuas, aunque es puente sera con refuerzo principal
perpendicular al sentido del trafico esta formula también aplica.

S como la longitud entre la cara interna de las vigas.

S=2.10m

$+3000
hplaca = 20 = 165mm
hpiaca = 210043000 _ 40 .

30

En la seccion 9.7.1.1 se establece ancho minimo en las losas de 175mm.

En la seccion 13.7.3.1.2 establece, que a menos que durante el procedimiento del
ensayo de choque se pueda demostrar que un espesor menor resulta satisfactorio, el minimo
espesor de borde de los vuelos de tablero de hormigoén se debera tomar como:

e Para vuelos de tablero de hormigdn que soportan un sistema de postes
montados en el tablero: 203mm
e Para sistemas de postes montados lateralmente: 305mm
e Para vuelos de tablero de hormigdn que soportan paramentos o barreras de
hormigon: 203mm
Por tanto, se toma como altura del tablero h piaca= 200 mm
Para los vuelos del tablero h = 250 mm

Entiéndase como vuelo del tablero la parte del voladizo adjunta a la viga.
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PASO 2: Anlisis y disefio de la losa, con refuerzo principal perpendicular al sentido

del tréfico

El disefio y analisis de la losa, nos remitimos a la norma en el articulo 4.6.2 Métodos
aproximados de analisis.

En este método el tablero se subdivide en franjas perpendiculares a los componentes
de apoyo (transversalmente), la longitud de estas franjas sera de 1000 mm, de acuerdo a lo
establecido en el articulo 4.6.2.1.3

El anélisis de las cargas del puente se subdivide en tres principales tipos, cargas
permanentes de concreto, cargas asfalticas permanentes y cargas vivas, se realiza un analisis
por cada tipo de carga y de acuerdo a los elementos que componen cada una, este analisis se

realiza mediante software de analisis estructural SAP2000.
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Componentes de apoyo

Tipo de tablero

Seccion transversal tipica

Viga de acero

Losa de concreto fundida in situ, losa de
concreto prefabricada, emparrillado  de
acero, paneles laminados (pegados o
clavados), madera prensada.

LT

Cajones cerrados de acero o de concreto
prefabricado

Losa de concreto fundida in situ

: )|

L
u

(b)
Cajones abiertos de acero o de concreto | Losa de concreto fundida in situ, losa de [L'TI 5 J]
prefabricado concreto prefabricada ll—_ilr ,L_}- \ F
(c)
n
s ]
f.?ajﬁl“l multicelular de concreto fundido in Concreto monalitico r ” ||r —
situ i | i
(d)

Viga T de concreto fundido in situ

Concreto monolitico

Cajon de concreto prefabricado (macizo,
aligerade o celular) con llaves de
cortante

Recubrimiento de concreto fundido in situ

T T
\ )

L lelelo

{n

Seccion cajon de concreto prefabricado
(macizo, aligerado o celular) con llaves
de cortante, con o sin pre esfuerzo
transversal

Concreto integral

[ |
. .

(g

Secciones canal de concreto
prefabricado con llaves de cortante

Recubrimiento de concreto fundido in situ

I\ )
T

Seccion doble T de  concreto
prefabricado con llaves de cortante y con
o sin pre esfuerzo transversal

Concreto integral

ﬂﬂ*ﬂ@w‘u uj]‘;m

Seccion T de concreto prefabricado con
llaves de cortante y con o sin pre
esfuerzo transversal

Concreto integral

&Ubb =

L POSTEN SADD
()

Secciones [ o T con nervios de concreto
prefabricado

Conereto vaciado in situ, o prefabricado

| )
T T T
(k)

Vigas de madera

Concreto fundido in situ o tablones,
paneles laminados (pegados o clavados)
o madera prensada

TTTTT

i

Tabla 4.6.2.2.1-1 — Superestructuras comunes cubiertas, fuente CCP-14
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Teniendo en cuenta la tabla anterior y que los apoyos del tablero son vigas de 0.50
metros de ancho, la distancia del eje del apoyo a sus caras externos es de 0.25m, esta
distancia corresponde a la distancia desde el eje del apoyo donde se tomaran los valores

de los momentos de disefio para el tablero.

Idealizacién del tablero y sus apoyos (seccidn transversal), de acuerdo a los métodos

aproximados de andlisis

2. 60 Z.60

2.60 2.60

Disefio de la losa para luces internas (B-C, C-D, D-E, E-F)

Analisis de cargas por momento negativo

Se realiza el calculo de momentos negativos de disefio para la losa.

La posicion del momento maximo negativo, ocurre en el apoyo en C, cuando se

coloca una carga puntual a una distancia de 0.577 L desde el primer apoyo.

Para corroborar esta expresion se realiza el calculo de la linea de influencia, mediante
el software SAP2000, verificando el punto exacto donde se presenta el momento maximo

negativo.

Linea de influencia: Es un gréafico que define la variacién de un esfuerzo (corte,
momento flector o torsor, reaccion o deflexion) en un punto fijo de la estructura a

medida que una carga unitaria se muelle sobre ella.
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2.60m

Gréfico, linea de influencia para momento negativo. fuente propia

Segun la linea de influencia para momento negativo el punto critico se encuentra esta a
2.60m desde el inicio de la viga, 1.50m desde el apoyo B al apoyo C, a 0.577 L. Con esta

afirmacion se corrobora la anterior expresion.

Calcular el momento producido sobre la seccion el momento de una carga puntual
unitaria ubicada en el punto de mayor momento de acuerdo al analisis de linea de influencia,
esto para verificar sobre qué apoyo se genera el maximo momento, este sera el apoyo del

cual se tomaréan los valores representativos para el disefio de la losa

2.60

2.60 2.60 2.60

Grafico de momento de carga unitaria sobre a seccion de disefio de la losa, fuente propia.
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De acuerdo al grafico anterior, sera el apoyo C, el cual se tomaran el valor de los

momentos de disefio de la losa.
Cargas permanentes de concreto de concreto
e Placa

Peso propio, por metro de ancho
w=24-1-0.2=48kN

[ 1] [ 1] [ 1] [ 1] [ 1] [ 1 1
T T T T T T T
[ A | B [ C| [ D] [ E ] [ F G
fee] oo e [ee) o0 oo
= a7 “las a9 oo “

Gréafico de momento debido a la carga de la placa sobre la seccion de disefio de la losa, fuente

propia.

Re=zultant Moment

Moment M3
-1.362 KN-m
""l---....----"" at2.35m
Momento sobre la seccion B-C de la seccion de disefio, fuente propia.
Resultant Moment
Moment M3
-1.3436 KN-m
""---.....---F"' at0.25m

Momento sobre la seccion C-D de la seccion de disefio, fuente propia.
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Sendero peatonal
Peso propio, por metro de ancho
w=24-1-0.15= 3.6kN

J 1] [ 1] [ 1] 1] 1]
T T T T an

J B | [ C | [ D] E | F |
T T T 1

6 7 18 19 20 “ “
N /N /N /N

Cargas del andén sobre la seccion de disefio de la losa, fuente propia.

w

—r———%

o
N

s annl mmwmm o
AN

Gréafico de momento debido a la carga del andén sobre la seccion de disefio de la losa, fuente

propia.

Resultant Moment

Momento sobre la seccion B-C de la seccién de disefio, fuente propia.

Reszultant Moment

Momento sobre la seccion C-D de la seccion de disefio, fuente propia.

e Barandas

La norma establece como 4.9 kN 0o 0.5t

Moment M3

-0.0732 KN-m

Moment M3

-0.0787 KN-m
at 0.25 m

Cargas de las barandas sobre la seccion de disefio de la losa, fuente propia.

1) (1) 1)
B © (D)
1 ) T
all 8 Rkl
/N AN /N
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Gréafico de momento debido a la carga de las barandas sobre la seccion de disefio de la losa,

fuente propia.

Resultant Moment

Momento sobre la seccion B-C de la seccién de disefio, fuente propia.

Resultant Moment

-—-—'

Momento sobre la seccion C-D de la seccion de disefio, fuente propia.

Analisis de cargas asfalticas permanentes

e Capa de rodadura

Peso propio, por metro de ancho

w=225-1-0.08 = 1.85"

O] =]

m- = |

1.1285 KN-m
at 0.25 m

Moment M3

1.8

18
} 18
1.8
}—-—1-8 o =)
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Gréafico de momento debido a la carga de la capa de rodadura sobre la seccion de disefio de
la losa, fuente propia.

Re=ultant Moment

Moment M3
-0.5722 KN-m

unnEEEEEE— at2.35m

Momento sobre la seccion B-C de la seccion de disefio, fuente propia.
Re=ultant Moment

Moment M3
-0.5513 KM-m

el | | [ [ [ [ [ Ll at0.25 m

Momento sobre la seccion C-D de la seccion de disefio, fuente propia.

Anélisis de cargas vivas, cargas vehiculares

Para el andlisis por cargas vivas vehiculares se tendrd en cuenta dos métodos, el
primero que implica el uso de la linea de influencia y el segundo que implica el uso de tabla
del apéndice A4-1 de la norma CCP-14.

Se toma como camion de disefio el camidn CC14 especificado en la norma.

40 kN usq kN 16?' kN 600 mm General ~" 1800 mm
it e 4300 a 9000 mm 300 mm Vuelo sobre el tablero
2 - - -

—~ -—

Carril de disefic 3600 mm

Figura 3.6.1.2.2-1 — Caracteristicas del Camion de Disefio, fuente CCP-14
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Tanto momentos positivos como momentos negativos, se tomara el ancho de franja en el que

se distribuye el momento calculado, asi como lo especifica el articulo 4.6.2.1.3

Direccion de la franja primaria

Ancho de franja primaria

Tipo de Tablero con relacion al trafico (mm)
Concretn.

*  Fundido in situ Voladizo 1140+ 0.833.X
Parzalela o +M: 660+0.555
Perpendicular =M 1220+0.258
10030 =1L == s e g e = 0] PETEEET AT GOOT U555
permanente Perpendicular —M: 1220+0.255
«  Prefabricado, preesforzado Parzalela o +M: 660+0.555
Perpendicular =M 1220+0.258

Acero:
Emparrillado abierto

+  Emparrillado lleno o parcialmente lleno
+«  Emparrillado compuesto no lleno

Barras principales

Barras principales
Barras principales

0.007F+4.05,

Agplica el Articulo 4.6.2.

8
Aplica el Articulo 4.6.2.1.8

=i =k

Madera:
+  Laminada encolada prefabricada

« Mo interconectada

+« Interconectada
+  Laminados prensados

L Laminada y clavada

« Tableros continuos o
interconectados

Paneles

+ Paneles no interconectados

Paralela
Perpendicular
Paralela

Peroendicular
Paralela

Perpendicular

Paralela
Perpendicular
Paralela
Perpendicular

200+ 760
2.0h+1020
2280-0.07L

4 [ + THI
0.0675+2740

0.8335 +610

2.0+ T60
4.0k +1020
2.0h+ T60
2.0h+1020

Tabla 4.6.2.1.3-1 — Franjas equivalentes, fuente CCP-14.

e Para momento negativo
—-M =1220+0.25-S

—M = 1220 + 0.25(2600) = 1870mm

e Para momento positivo
+M = 660+ 0.55-S

+M = 660 + 0.55(2600) = 2090mm

Para los factores de amplificaciones de cargas dinamicas.
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Componente M
Juntas de Tablero-Todos los Estados 759%
Limite

Todos los demas compeonentes:
s _Estado | imite de Fatiga v Fractura |15%
e Todos los demas Estados Limite  |33%

Tabla 3.6.2.1-1 — Amplificacion por Carga Dinamica, IM, fuente CCP-14.

Método A, momento con linea de influencia.

Se hace el anélisis para dos condiciones, un carril cargado y dos carriles cargados,
aplicado al momento obtenido el factor de presencia maltiple.

Mumero de Carriles Factores de presencia
Cargados Maltiple, m
1 1.20
2 1.00
3 0.85
>3 0.65

Tabla 3.6.1.1.2-1 — Factores de Presencia Multiple, m, fuente CCP-14

Linea de influencia con un carril cargado, factor de presencia multiple m = 1.2

B0kM a0k

l

L ]
L ]
]

L ]
@
L ]
L

Gréfico de linea de influencia con un carril cargado, fuente propia

mx(Py*M1+Py+M3)
-M

M+ = *IM

1.2#(80(—0.2539)+80(—0.1864))
1.87

Mir+imy = * 1.33
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M(LL+IM) == _30.0671,;1!

Linea de influencia con dos carriles cargados, factor de presencia multiple m =1

80kN 30kN BO0kN 80kN

S g

& - & l PP

Gréfico de Linea de influencia con dos carriles cargados, fuente propia.

m*(Pl*M1+P2*M2+P3*M3+P4*M4)
-M

* [M

M (LL+IM) =

1%(80(—0.2539)+80(—0.1864)+80(—0.00656)+80(—0.00635))
1.87

Mirvimy = * 1.33

M(LL+IM) - _25.79;1\2]

Al analizar los datos obtenidos tanto para uno y dos carriles cargados, se concluye
que el valor mas critico es el caso con un carril cargado, por tanto esta sera la manera de

obtener el momento por carga viva de disefio.

Se ubica el eje izquierdo del camion de disefio (CC14) a una distancia igual a la de
mayor valor de la linea de influencia (0.577L) y el eje derecho a 1.80 metros de esta.

9 —w] = |
80

® 10~
80

2 — o -~

e o=

® > =]

Cargas vehiculares sobre la seccion de disefio de la losa, fuente propia.
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/ﬁ@“h

P
o

° ﬁw@y A

Gréafico de momento debido a las cargas vehiculares sobre la seccidn de disefio de la losa,
fuente propia.

Resultant Moment

Moment M3

-20.2824 KN-m

To-emuERERRRRPRTT

Momento sobre la seccion B-C de la seccion de disefio, fuente propia.

Resultant Moment

Moment M3

-17.6797 KN-m
™ g Y O s e e == at0.25m

Momento sobre la seccion C-D de la seccion de disefio, fuente propia.

*(M to) *(M to)

MLy = % *IM ML+ = % *IM
_ 1.2%(20.28) _ 1.2%(17.68)

MLy = EET: AN 1.33 My = BT 1.33

M(LL+IM) =17.31 kN m M(LL+IM) = 1509 kN m

Meétodo B, Apéndice A 4. Tabla para disefio de losas de tablero

Factor a tener en cuenta para la Tabla A.4-1 momentos maximos de carga viva por

unidad de ancho.
S=2600 mm

Distancia del eje hasta seccién de disefio 250 mm
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S Momento i _ i _ Momento neg_a:tivo _ _

(mm) positivo Distancia desde el eje de la viga hasta la seccion de diseno para momento negativo
0.0 mm 75 mm 150 mm 225 mm 300 mm 450 mm 600 mm

1300 21130 11720 10270 8940 7950 7150 6060 5470
1400 21010 14140 12210 10340 8940 7670 5960 5120
1500 21050 16320 14030 11720 9980 8240 5820 5250
1600 21190 18400 15780 13160 11030 8970 5910 4290
1700 21440 20140 17290 14450 12010 9710 6060 4510
1800 21790 21690 18680 15630 12930 10440 6270 4790
1900 22240 23050 19880 16710 13780 11130 6650 5130
2000 22780 24260 20960 17670 14550 11770 7030 5570
2100 23380 26780 23190 19580 16060 12870 7410 6080
2200 24040 27670 24020 20370 16740 13490 7360 6730
2300 24750 28450 24760 21070 17380 14570 9080 8050
2400 25500 29140 25420 21700 17980 15410 10870 9340
25858 26348 29720 25990 22250 18648 15054 12400 10630
2600 27220 30220 26470 22730 18980 16480 13660 11880
2100 28120 30680 26920 23170 19420 16760 14710 13110
2800 28020 31050 27300 23550 19990 17410 15540 14310
2800 29910 32480 28720 24940 21260 18410 16800 15480
3000 30800 34630 30790 26960 23120 19460 18030 16620
3100 31660 36630 32770 28890 23970 21150 19230 17780
3200 32500 38570 34670 30770 26880 22080 20380 18910
3300 33360 40440 36520 32600 28680 24770 21500 20010
3400 34210 42250 38340 34430 30520 26610 22600 21080
3500 35050 43970 40030 36090 32150 28210 23670 22130
3600 35870 45650 41700 37760 33810 20870 24700 23150
3700 36670 47250 43310 39370 35430 31490 25790 24140
3800 37450 48820 44880 40940 37010 33070 27080 25100
3900 368230 50320 46390 42460 38540 34600 28330 25550
4000 38970 51790 47870 43950 40030 36110 29570 26410
4100 39710 53190 49280 45370 41470 37570 30770 27850
4200 40420 54560 50670 46770 42880 38990 31960 28730
4300 41120 55880 52000 48130 44250 40380 33130 28570
4400 41800 57150 53290 49440 45580 41720 34250 30400
4500 42460 58420 54580 50740 46900 43060 35380 31290
4600 43110 59620 55800 51980 48160 44340 36700 32360

Tabla A.4-1 momentos maximos de carga viva por unidad de ancho, fuente CCP-14.

Segun la tabla anterior se tienen los siguientes momentos
Para momento positivo +M = 27.22 kN m

Para momento negativo -M =-18.15 kN m

Comparando los momentos calculados en el método A y los momentos dados en el

apéndice A4, método B, se toma el momento mayor por ser el mas critico.

Para momento negativo por carga viva vehicular se toma

18/151



-M =-18.15 kN m

e Carga viva peatonal, se toma como una carga uniformemente distribuida en la zona

de influencia como lo indica el Articulo 3.6.1.6

(1) (1) (1) (1) 1) v (1)
(a) () ¢} D) E) F) (o)
[ T 1 i d | e
K i R X 7 N
Carga viva peatonal sobre la seccion de disefio de la losa, fuente propia.
. o 5 mmmﬂﬁmhm .
/N PN N I« i /A

Gréafico de momento debido a la carga viva peatonal sobre la seccion de disefio de la losa,
fuente propia.

Resultant Moment

Moment M3

0.014 KMN-m

__.__—----........Il.ll |ll at 235 m

Momento sobre la seccion B-C de la seccién de disefio, fuente propia.

Resultant Moment

Moment M3

0.0073 KN-m
—T at 0.25 m

Momento sobre la seccion C-D de la seccion de disefio, fuente propia.

Resumen de momentos negativos para el disefio de la losa:

Tabla resumen

Para el disefio de la losa se tomara los factores de mayoracion Resistencia I, de

acuerdo a lo establecido en la tabla 3.4.1-1 Combinaciones y Factores de Carga.
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La tabla resumen contiene los valores de momentos de las cargas permanentes de

concreto, cargas asfalticas permanentes y cargas vivas en el centro de la luz y a una distancia

de 250 mm del eje del apoyo, tanto izquierda como a derecha.

Carga 250 mm Izq (kN m) | Centro (kN-m) | 250 mm Der (kN'm) | Factor R |
Losa -1.36 -2.84 -1.35 1.25
Capa rodadura -0.57 -1.19 -0.56 15
Andén -0.07 -0.17 -0.08 0.9
Barandas 0.73 1.3 1.13 0.9

Viva

Vehicular -18.15 -18.15 -18.15 1.75
Viva peatonal 0.014 0.016 0.007 1.75

Se toma el mayor valor de momento, izquierda o derecha, sin tener en cuenta el del

centro como momento de disefio.

Tabla valores de momento negativo sobre el apoyo C de la seccidn de disefio con factores de

resistencia 1, fuente propia.

Resistencia | para 250 mm lzquierda

Mo2sizq) = —1.36(1.25) — 0.57(1.5) — 0.07(0.9) + 0.73(0.9) — 18.15(1.75)

+0.014(1.75)

M(O.ZSIZQ) = _3370 kN m

Resistencia | para 250 mm Derecha

Mo2spery = —1.35(1.25) — 0.56(1.5) — 0.08(0.9) + 1.13(0.9) — 18.15(1.75)

+0.007(1.75)

Mo 25pery = —33.33 kN'm
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Dado que algunos de los valores de momento son positivos y en este caso se esta

calculando el m&ximo momento negativo, se tomara con un factor Rl = 0, y de esta manera

obtener una condicion mas desfavorable.

Carga 250 mm Izg (kN m) | Centro (kN m) | 250 mm Der (kN m) | Factor R |
Losa -1.36 -2.84 -1.35 1.25
Capa rodadura -0.57 -1.19 -0.56 1.5
Andén -0.07 -0.17 -0.08 0.9
Barandas 0.73 1.3 1.13 0
Viva -18.15 -18.15 -18.15 1.75
Vehicular
Viva peatonal 0.014 0.016 0.007 0

Tabla valores de momento negativo sobre el apoyo C de la seccidn de disefio con valores de

resistencia 1, fuente propia.

Resistencia | para 250 mm a la izquierda

Mo2s1zq) = —1.36(1.25) — 0.57(1.5) — 0.07(0.9) — 18.15(1.75)

M(O.ZSIZQ) = _3438 kN m

Resistencia | para 250mm a la derecha

Mo 2spery = —1.35(1.25) — 0.56(1.5) — 0.08(0.9) — 18.15(1.75)

Mo 25pery = —34.36 kN m

Se toma como momento negativo de disefio calculado -M=-34.38 kN m.
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Anélisis de cargas por momento positivo

Se realiza el calculo de momentos positivos de disefio para la losa.

La posicion del momento maximo positivo, ocurre en el apoyo en C, cuando se coloca

una carga puntual a una distancia de 0.4 L desde el primer apoyo

Para corroborar esta expresion se realiza el calculo de la linea de influencia, mediante
el software SAP2000, verificando el punto exacto donde se presenta el momento maximo

negativo.

@
]

Gréfico de linea de influencia para el momento positivo. fuente propia

Segun la linea de influencia para el momento positivo el punto critico se encuentra esta
a 2.14 m desde el inicio de la viga, 1.04 m desde el apoyo B al apoyo C, a 0.4 L. Con esta
afirmacion se corrobora la anterior expresion.

Para el calculo de los momentos positivos mediante el software SAP2000, se toman los
mismos valores de cargas que para los momentos negativos, pero el valor del momento se

toma a 1.04 m desde el apoyo B.
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Ingenieria
Civil
Facultad de
Ingenierias

Cargas permanentes de concreto de concreto

e Losa

Gréafico de momento debido a la carga de la losa sobre la seccién de disefio de la losa, fuente
propia.

Reszultant Moment

Moment M3

11577 KN-m
at1.04m

Momento sobre la seccion B-C de la seccién de disefio, fuente propia.

e Andeén
. > 5 ; 5 S Sl * N
it (D A A
Gréafico de momento debido a la carga del andén sobre la seccion de disefio de la losa, fuente
propia.
Resultant Moment
Moment M3
0.0803 KN-m
at 1.04 m

Momento sobre la seccion B-C de la seccion de disefio, fuente propia.
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e Baranda

Gréafico de momento debido a la carga de la baranda sobre la seccién de disefio de la losa,
fuente propia.

Resultant Moment

Moment M3

-2.5675 KN-m
B at 1.04 m

Momento sobre la seccion B-C de la seccién de disefio, fuente propia.

Analisis de cargas asfalticas permanentes

e Capa de rodadura

o~
P i .

il A A

o I R SR A L
Gréafico de momento debido a la carga de la capa de rodadura sobre la seccion de disefio de
la losa, fuente propia.

Rezulttant Moment

Moment M3

0.4774 KN-m
e R —— at1.04m

Momento sobre la seccion B-C de la seccion de disefio, fuente propia.
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Analisis de cargas vivas, cargas vehiculares

Para el analisis por cargas vivas vehiculares se tendran en cuenta las mismas
consideraciones que se tuvieron para el analisis por cargas vivas vehiculares en momento
negativo.

Franjas equivalentes de acuerdo a la Tabla 4.6.2.1.3-1

e Para momento positivo
+M = 660 + 0.55-S
+M = 660 + 0.55(2600) = 2090mm

Meétodo A, momento por linea de influencia.

Se hace el analisis para dos condiciones, un carril cargado y dos carriles cargados,
aplicado al momento obtenido el factor de presencia multiple.

Linea de influencia con un carril cargado, factor de presencia multiple m = 1.2

80 kN B0kMN

Gréfico de linea de influencia con un carril cargado por momento positivo, fuente propia.

M+(Py*My+Py*M3)
+M

* [M

M (LL+IM) =

1.2%(80(0.5358)+80(—0.0365))
2.09

M+ = *1.33

M(LL+1M) == 3045511\2]
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Linea de influencia con dos carriles cargados, factor de presencia multiple m =1

B0 kN B0kM B0kN 80kMN

Grafico de linea de influencia con dos carriles cargados por momento positivo, fuente propia.

M*(Pl*M1+P2*M2+P3*M3+P4*M4)
+M

* [M

M (LL+IM) =

1%(80(0.5358)+80(—0.0365)+80(—0.00263)+80(—0.00254))
2.09

*1.33

M (LL+IM) =

M(LL+1M) = 25115711\2,

Método B, Apendice A 4. Tabla para disefio de losas de tablero
Segun la tabla A.4-1 se tienen el siguiente momento positivo
Para momento positivo +M = 27.22 kN m

Comparando los momentos calculados en el método A y los momentos dados en el
apéndice A4, método B, se toma el momento mayor por ser el mas critico.

Para momento positivo por carga viva vehicular se toma

+M =30.45kN m
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e Carga viva peatonal

~
o n

- AN 2D Fiil\
Gréafico de momento debido a la carga viva peatonal sobre la seccion de disefio de la losa,

cor eI Iﬂ;ﬂﬁhrh .
N

fuente propia.

Rezultant Moment
Moment M3

0.0062 KN-m
at1.04 m

Momento sobre la seccion B-C de la seccién de disefio, fuente propia.

Resumen de momentos positivos para el disefio de la losa:

Tabla resumen

Para el disefio de la losa se tomara los factores de mayoracidén Resistencia I, de

acuerdo a lo establecido en la tabla 3.4.1-1 Combinaciones y Factores de Carga.

Carga +M (kN m) Facto RI
Losa 1.16 1.25
Capa rodadura 0.48 1.5
Andén 0.08 0.9
Barandas -2.57 0.9
Viva Vehicular 30.45 1.75
Viva peatonal 0.006 1.75

Tabla valores de momento positivo de la seccion de disefio con valores de resistencia 1,

fuente propia.
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Resistencia |

M = 1.16(1.25) + 0.48(1.5) + 0.08(0.9) — 2.57(0.9) + 30.45(1.75) + 0.006(1.75)

M =53.23kNm
Se toma como factor RI = 0 a los valores de momento negativo para asi tener una

condicion mas desfavorable.

Carga +M (kKN m) Facto RI
Losa 1.16 1.25
Capa rodadura 0.48 1.5
Andén 0.08 0.9
Barandas -2.57 0
Viva Vehicular 30.45 1.75
Viva peatonal 0.006 1.75

Tabla valores de momento positivo de la seccion de disefio con valores de resistencia 1,

fuente propia.
Resistencia |
M = 1.16(1.25) + 0.48(1.5) + 0.08(0.9)30.45(1.75) + 0.006(1.75)

M = 55.54 kN m

Carga positiva de disefio calculada +M = 55.54 kKN m
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ARMADURA A FLEXION PARA LA LOSA
Datos bésicos de los materiales y secciones de disefio
Concreto = 28 MPa
Acero = 420 MPa
BASE=1m
Espesor losa =0.20 m
Recubrimiento = 0.05 m

D =0.20-0.05=0.15m

REFUERZO PARA MOMENTO NEGATIVO

Armadura para momento negativo -M =-34.38 KN m

3438
T 1x0.152

= 1528.00 kN /m?>

Cuantia del acero,

_ 4 _ 353K
p= 0.0567(1 1 37800>

35.3%152.8
37800

p = 0.0567 <1 - [1- > = 0.0042

Area del acero.
As =0.0042*100*%15 = 6.45 cm?

Barras 4#5
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1#5@0.25m

Verificacion del eje neutro.

_ Pdfy
0.85f,

0.00467%15%x420000
a= =124 cm
0.85%28000

1.24<24 se puede trabajar como una seccion rectangular

Armadura para momento negativo 1#5@0.25m

Verificacion de la deformacion unitaria del acero a traccion (Art. 5.5.4.2).

Profundidad del eje neutro.

c = & 12t _ 1.46 cm
B1 085

De la relacion de deformaciones en una seccidon sometida a flexidbn en concreto

reforzado.

w0 (9

0.003
0.0146

e = (015 — 0.0146) (=) = 0.0278 > 0.005

Se hace la verificacion del acero minimo, de acuerdo a lo establecido en el Articulo
5.7.3.3.2

1.33 veces el momento requerido por la combinacion de carga aplicable especificada
enlaTabla3.4.1-1;y
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S
Mg =Y; [(Ylfr + Yzfcpe)Ylsc — Mgy, (S_C - 1)]
nc

fr = mddulo de rotura del concreto especificado en el articulo 5.4.2.6

fepe= esfuerzo de compresion en el concreto debido solo a las fuerzas efectivas de
preesfuerzo (después de considerar todas las pérdidas de presfuerzo) en la fibra
extrema de la seccion donde el esfuerzo de traccion es causado por las cargas

extremas

Maden = momento total no mayorado de carga muerta que actda sobre una seccion

monolitica 0 no compuesta

Sc¢ = modulo de seccion para la fibra extrema de la seccion compuesta donde el

esfuerzo de traccion es causado por las cargas extremas.

Shc = mddulo de seccion para la fibra extrema de una seccién monolitica 0 no

compuesta donde el esfuerzo de traccion es causado por cargas externas.
Para:

Y1=1.6

Y2=0

Y3=0.75

Maodulo de rotura de acuerdo con el articulo 5.4.2.6.

E. = 0.62\/f.

F. = 0.62v28 = 5.29MPa

Modulo de seccion

_ 1x0.22

Sc = 0.00667 m?
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Deben usarse valores apropiados para Manc Y Snc para secciones compuestas
indeterminadas. Cuando las vigas se disefian para que la seccion monolitica 0 no compuesta
resista todas las cargas, Snc debe sustituirse por Sc en las anteriores ecuaciones para el calculo
de M

Teniendo en cuenta la anterior consideracion, la férmula queda de la siguiente manera
Snc=Scy que Y2=0
Mg = Y3 [Yl(ﬂ)sc]
M,, = 0.75[1.6(5.290) * 0.00667]
M, = 4234 kNm

1.33M,, = 1.33 % 38.11 = 50.69 kN m
Se toma el mayor como momento de disefio Mp = 50.69 kN m

Se realiza la revision por fisuracion de acuerdo a lo establecido en el Articulo
57.3.4

Para la revision por fisuracion se tendra en cuenta el momento por estado limite de

servicio 1, todos los factores de carga son iguales a 1.0

Se toma como factor S | = 0 a los valores de momento positivo para asi tener una

condicion mas desfavorable.

Carga 250 mm Izqg (kN m) | Centro (kN m) | 250 mm Der (kN m) | Factor S |
Losa -1.36 -2.84 -1.35 1
Capa rodadura -0.57 -1.19 -0.56 1
Andén -0.07 -0.17 -0.08 1
Barandas 0.73 1.3 1.13 0
Ve\éii(‘:’jlar -18.15 -18.15 -18.15 1
Viva peatonal 0.014 0.016 0.007 0
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Tabla valores de momento negativo sobre el apoyo C de la seccidn de disefio con factores de

servicio 1, fuente propia.

Servicio | para 0.251zq
Mo2512g) = —1.36(1.0) — 0.57(1.0) — 0.07(1.0) — 18.15(1.0)
Mo2s1zq) = —20.15 kN m

Servicio | para 0.25Der
Mo2spery = —1.35(1.0) — 0.56(1.0) — 0.08(1) — 18.15(1)
Mo 2spery = —20.14 kN m

Se toma como momento negativo de disefio calculado -M=20.15 KN m

Célculo del espaciamiento del refuerzo de acero y la capa mas cercana a la cara

‘< 123000Y, 4
— PBstss ¢
=1+ de

hs = 0.7(h — d,)

Y'e = factor de exposicion
=1,00 para condicién de exposicién clase 1
= 0,75 para condicién de exposicion clase 2 [

d. = espesor del recubrimiento de concreto medido desde la fibra extrema hasta el

centro del refuerzo de flexion més cercano.
fss = esfuerzo de traccion en el acero de refuerzo en el estado limite de servicio.

h = espesor total o profundidad del elemento
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d; = distancia desde la fibra extrema a compresion hasta el centroide del elemento

extremo a traccion.

123000Y
S<———=

- ﬁSfSS B ch

1y 0.05
hs = 0.7(0.2 — 0.05)

B, =148

¢ L 123000007)
— 2 %
= 1.48  200.01 G0

S <£0212m

Tomando en cuenta el momento para As minimo (Art. 5.7.3.3.2) Mp = 50.69 kN m,
y espaciamiento maximo de acuerdo a la revision por fisuracion (Art. 5.7.3.4) S =21

cm, se recalcula el refuerzo longitudinal para momento negativo de la losa.

K="
bd

K= 222 = 2252.89kN /m?
1%0.15

Cuantia del acero,

_ 4 _ 353K
p= 0.0567(1 1 37800>

_35.3x225.29

p=0.0567<1— 12220

) = 0.00632

Area del acero.
As =0.00632*100*15 = 9.48 cm?

Barras 5#5
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1#5@0.20m

Armadura para momento negativo 1#5@0.20m

PARA MOMENTO POSITIVO

Armadura para momento positivo +M = 55.54 kN m

K=2
bd

K= 2222 = 2468.44 kN /m?
1%0.15

Cuantia del acero

_ |4 353%K
p= 0.0567 <1 /1 37800)

_35.3x247
37800

p = 0.0567 <1 - /1 > = 0.007

Avrea del acero
As =0.007*100*15 = 10.5 cm?
Barras 4#6
1#6@0.25cm

Verificacion del eje neutro.

_ Py
0.85f,

0.00715+420000
a=————=185cm
0.85+28000

1.85<24 se puede trabajar como una seccion rectangular

Armadura para momento positivo 1#6@0.25m
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Verificacion de la deformacion unitaria del acero a traccion (Articulo 5.5.4.2)

Profundidad del eje neutro

c= i=£=2.18cm
B1 085

De la relacién de deformaciones en una seccidon sometida a flexiéon en concreto reforzado

== (%)

e = (0.15 — 0.0185) (> = 0.0213 > 0.005

0.0185

Se hace la verificacion del acero minimo, de acuerdo a lo establecido en el Articulo
5.7.3.3.2

1.33 veces el momento requerido por la combinacion de carga aplicable especificada
enla Tabla3.4.1-1;y

S
Mer = Y5 |(Yafy + Yafope) VS = Mane (5= 1)|
nc

Modulo de rotura de acuerdo con el articulo 5.4.2.6.
E = 0.62\/f.
F. = 0.62v28 = 5.29MPa

Modulo de seccién

«0 22
S === = 0.00667 m*

Deben usarse valores apropiados para Manc Y Snc para secciones compuestas

indeterminadas. Cuando las vigas se disefian para que la seccion monolitica 0 no compuesta
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resista todas las cargas, Snc debe sustituirse por Sc en las anteriores ecuaciones para el calculo
de M

Teniendo en cuenta la anterior consideracion, la formula queda de la siguiente manera
Snce=Scyque Y2=0
Mg = Y3[Y1(f)Sc]
M,, = 0.75[1.6(5.290) * 0.00667]
M, = 4234 kNm
1.33M,, = 1.33 x55.54 = 73.87 kN m

Se toma el mayor como momento de disefio Mp = 73.87 KN m

Se realiza la revision por fisuracion de acuerdo a lo establecido en el Articulo
5734

Para la revision por fisuracion se tendra en cuenta el momento por estado limite de
servicio 1.

Se toma como factor S |1 = 0 a los valores de momento negativo para asi tener una
condicion més desfavorable.

Carga +M (kKN m) Facto RI
Losa 1.16 1.00
Capa rodadura 0.48 1.00
Andén 0.08 1.00
Barandas -2.57 0
Viva Vehicular 30.45 1.00
Viva peatonal 0.006 1.00

Tabla valores de momento positivo sobre el apoyo C de la seccion de disefio con factores de
servicio 1, fuente propia.
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Servicio |
Mg, =1.16(1) + 0.480.57(1) + 0.08(1) + 30.48(1) + 0.006(1)
Mg, =32.176"

Calculo del espaciamiento del refuerzo de acero y la capa mas cercana a la cara

=1+ de
Bs = 0.7(h —d.)
1 0.05
hs = 0.7(0.2 — 0.05)

B, =148
o o 123000Y,
— Pstss ‘

_ 123000 (0.75)
=148« 243.21

— 2% (50)

S £ 0.156m

Tomando en cuenta el momento para As minimo (Art. 5.7.3.3.2) Mp = 73.87 KN m,
y espaciamiento minimo de acuerdo a la revision por fisuracion (Art. 5.7.3.4) S = 15 cm, se

recalcula el refuerzo longitudinal para momento negativo de la losa.

73.87

= 227 — 3283.11 kN/m?
1+0.15

Cuantia del acero,

_ 4 353K
p= 0.0567(1 1 37800>

_ _ [{ _ 35332831\ _
p = 0.0567 <1 1-—— )— 0.00949
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Avrea del acero.
As =0.00632*100*15 = 14.23 cm?
Barras 8#5
1#5@0.125m

Armadura para momento positivo 1#5@0.125m

ARMADURA DE REPARTICION (Articulo 9.7.3.2)

La armadura de reparticion va en sentido perpendicular al refuerzo principal de la

losa del puente.

La longitud S es la distancia entre las caras internas de las vigas, para este caso s =
2150 mm

0= ()

3840
% = (m) = 82.82%

Si % > 67%, se toma 67%

Por lo tanto

AR.=%*As

A.R.=0.67 * 14.23 = 9.53 cm?

Barras 5#5

Armadura 1#5@0.20m

Articulo 5.10.3 espaciamiento del refuerzo
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5.10.3.1.1 Espaciamiento minimo de las barras de refuerzo, para concreto vaciado in

situ.

e 1.50 veces el espacio nominal de las barras
e 1.50 veces el tamafio m&ximo del agregado

e 38mm
5.10.3.2 Espaciamiento maximo de barras de refuerzo.

e 1.50 veces el espesor del elemento, 1.50 * 200 = 300 mm
e 450 mm

ARMADURA POR TEMPERATURA Y RETRACCION AL FRAGUADO
(Articulo 5.10.8)

. _0.75bh
* 7 2(b + b,

_ 0.75(1000)(200)
S 2(1000 + 200)420

150 mm?/m

Se usaran barras #3 cada 25 cm, Para lo se cual se tendrd una cuantia:
Armadura 1#3@0.25m
As = 284 mm2/m

0.233 < 4, < 1.27

0.233 <0.284 < 1.27 CUMPLE
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TABLA RESUMEN DE REFUERZO EN LA LOSA

Tipo de Refuerzo

Sentido del refuerzo

Cantidad de refuerzo

Por momento negativo Perpendicular al sentido del 1#5@0.20m
trafico (arriba)

Por momento positivo Perpendicular al sentido del 1#5@0.125m
trafico (abajo)

Armadura de reparticion Paralelo al sentido del trafico 1#5@0.20m
(abajo)

Por retraccion del fraguado y | Paralelo al sentido del tréafico 1#3@0.25m

temperatura

(arriba)

Ver plano, Refuerzo de la losa del puente, en el cual se da de manera detallada el

refuerzo de la losa del puente.
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DISENO DEL VOLADIZO

Se toma como referencia el voladizo localizado en el extremo izquierdo de la seccion
transversal, se toman los valores de carga y momento evaluados en el disefio de momento

negativo.

Cargas permanentes de concreto de concreto

e Losa

ol A, A Al A
ST S S S [T

Gréafico de momento debido a la carga de la losa sobre la seccidn de disefio de la losa, fuente

propia.

Re=zultant Moment

Moment M3

-1.9274 KN-m
at0.85m

Momento sobre la seccion B-C de la seccién de disefio, fuente propia.
e Andén

° = S : : L Wm””ﬂmhm o

= =]

7
¥
4
Q L)

0

Gréafico de momento debido a la carga del andén sobre la seccidn de disefio de la losa, fuente

propia.
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Resultant Moment

Moment M3

-0.1234 KN-m
at 0.85m

Momento sobre la seccion B-C de la seccion de disefio, fuente propia.

e Baranda

Bt L g S |1
/N b sanana /TN /1N

I T
Gréafico de momento debido a la carga de las barandas sobre la seccién de disefio de la losa,

fuente propia.

Re=sultant Moment

Moment M3

-4 2884 KN-m
at0.85m

Momento sobre la seccion B-C de la seccion de disefio, fuente propia.

Analisis de cargas asfalticas permanentes

e Capa de rodadura

o~
P i .

il A A

Gréafico de momento debido a la carga viva peatonal sobre la seccion de disefio de la losa,

fuente propia.
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Re=zultant Moment

Moment M3
-0.7999 KN-m
at0.85m

Momento sobre la seccion B-C de la seccion de disefio, fuente propia.

Analisis de cargas vivas, cargas vehiculares

Para un carril cargado, factor de presencia multiple m=1.2
80 kN 80KN
L . & & — — = £ 2 - ]

Grafico de linea de influencia con un carril cargado por momento positivo, fuente propia.

M =-1.27 kN m

Tabla resumen

Para el disefio del voladizo de losa se tomara los factores de mayoracion Resistencia
I'y Servicio |, de acuerdo a lo establecido en la tabla 3.4.1-1 Combinaciones y Factores de
Carga.
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Carga Tipo -M (KN m) Resistencia 1 Servicio 1
Losa DC -1.93 1.25 1.00
Andén DC -0.123 1.25 1.00
Baranda DC -4.29 1.25 1.00
Capa de Rodadura | DW -0.80 1.50 1.00
Viva vehicular LL+IM -1.27 1.75 1.00
Momentos de disefio (KN m) -11.35 -8.41

Tabla valores de momento sobre el voladizo de la seccion de disefio, factores de mayoracion
resistencia 1 y servicio 1, fuente propia.

ARMADURA A FLEXION

Armadura para momento del voladizo -M=11.35 kN m

K=2
bd

K =225 = 511.11 kN/m?
1%0.15

Cuantia del acero

_ [y 353K
p= 0.0567(1 1 37800>

35.3x51.1
37800

p = 0.0567 <1 - /1- ) = 0.00137

La cuantia minima para esta combinacion de materiales es de 0.003333, por tanto esta

sera la cuantia para el voladizo

Area del acero
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As =0.003333*100*15 =5 cmz?
Barras 4#4

1#4@0.25m

Verificacion del eje neutro.

_ piy
0.85f;

0.00333%15%420000
a= =0.88cm
0.85%28000

0.88 < 24 se puede trabajar como una seccion rectangular

Armadura para momento en el voladizo 1#4@0.25m

Verificacién de la deformacion unitaria del acero a traccién 5.5.4.2

Profundidad del eje neutro

c = & _D88 _ 1.04 cm
B1 085

De la relacion de deformaciones en una seccidon sometida a flexiébn en concreto

reforzado

w0 (9

0.003
0.0104

e = (0.15 - 0.0104) (=2 = 0.039 > 0.005

Se hace la verificacion del acero minimo, de acuerdo a lo establecido en el Articulo
5.7.3.3.2

46/151


about:blank

1.33 veces el momento requerido por la combinacion de carga aplicable especificada
enlaTabla3.4.1-1;y

S
Mer =5 [(Vaf + Yofope)¥Se = Mane (5= 1))
nc

Modulo de rotura de acuerdo con el articulo 5.4.2.6.
E = 0.62,/f.
F. = 0.62v28 = 5.29MPa

Maodulo de seccion

__ 1x0.22

Sc = 0.00667 m*

Deben usarse valores apropiados para Manc Y Snc para secciones compuestas
indeterminadas. Cuando las vigas se disefian para que la seccion monolitica 0 no compuesta
resista todas las cargas, Snc debe sustituirse por Sc en las anteriores ecuaciones para el calculo
de M

Teniendo en cuenta la anterior consideracion, la férmula queda de la siguiente manera
Snc=Scyque Y2=0
Mg = Y3[Y1(f)Sc]
M, = 0.75[1.6(5.290) * 0.00667]
M, = 4234kNm
1.33M,, = 1.33x11.35 =15.10kNm

Se toma el mayor como momento de disefio Mp = 15.10 kKN m
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Se realiza la revision por fisuracion de acuerdo a lo establecido en el Articulo
5734

Para la revision por fisuracion se tendré en cuenta el momento por estado limite de

servicio 1.

Servicio |

Mg, = 8415

Calculo del espaciamiento del refuerzo de acero y la capa mas cercana a la cara

=1+ de
hs = 0.7(h —d,)
1 0.05
hs = 0.7(0.2 — 0.05)
B, =148
oo 123000Y, 4
~ Bsfss ¢
_ 123000 (0.75) ) (50
— 2 %
~ 1.48 % 161.28 (50)
$<0286m

Tomando en cuenta el momento para As minimo (Art. 5.7.3.3.2) Mp = 15.10 KN m,
y esparcimiento minimo de acuerdo a la revisién por fisuracion (Art. 5.7.3.4) S = 28 cm, se

recalcula el refuerzo longitudinal para momento negativo de la losa.

15.10

= = = 671.11 kN/m?
1%0.15

Cuantia del acero,
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_ |4 353K
p= 0.0567 <1 1 37800>

35.3%67.11

p= 0.0567 <1 - 1=

) =0.00181

La cuantia minima para esta combinacion de materiales es de 0.003333, por tanto,

esta sera la cuantia para el voladizo
Area del acero
As =0.003333*100*15 = 5 cm?
Barras 4#5
1#5@0.25m

Armadura para voladizo 1#5@0.25m

Dado que la armadura a flexion en el voladizo se calcula con la cuantia minimay que
la longitud del voladizo es menor a un (1) metro, se tomaréa a flexion el mismo refuerzo que

para las luces internas de la losa

De igual manera, la armadura de reparticién y retraccion del fraguado en el voladizo

sera la misma que en las luces internas de la losa.
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Paso 3: Disefio de vigas, apoyos de la losa.

Para el disefio de las vigas se evaluaron 3 casos de mayoracion establecidos en la
tabla 3.4.1-1, Resistencia I, Servicio | y Fatiga | para el correcto disefio y verificacion del
mismo, se realiza en dos partes vigas internas y externas, para el calculo de la fuerza cortante,

momento flector y los casos de mayoracion se usa el software SAP 2000.

e Estado limite de Resistencia |
MU = 125MDC + 15MDW + 1'75M(LL+IM)

e Estado limite de Servicio |
MS = 1'0MDC + 1OMDW + 1'0M(LL+IM)

e Estado limite de Fatiga

IMp = 1-5M(LL+1M)

Se realiza el analisis sobre la seccion longitudinal del puente.

2172 072

217 27

2170 —_—————————_— 2170

2169 — 2169

2168 +— —1 2168
JU—

2167 +—f —1 2187

2188 1\ i 2166

2165 e 2165

2164 2164

2183 2163

2182 2182

2161 { } 2161

2160 2160

2159 0 3 4 5 10 1 1z 13 14 15 18 17 1& 18 20 21 22 23 24 25 26 27 28 29 30 31 32 33 34 35 38 37 2159

Seccion longitudinal

Plano opcion B, seccion trasversal, fuente propia.
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ANALISIS VIGAS INTERNAS

AVALUO DE CARGAS (Aferencia = 2.60 m)

| 2.60 B
g 0.120 %
1.50
\L 1.05 0.50 1.05 J\

Seccion para anélisis de vigas internas, fuente propia.
Analisis para el calculo de momentos positivos y negativos sobre las vigas
Para el momento negativo se toma el valor a 1 metro de la longitud del apoyo B, dado

que la base del apoyo es de 2 metros y el punto de referencia para el momento es de b/2.

Cargas permanentes de concreto

e |osa
D¢ = 245N +0.20 m * 2.60 m = 12.48kY
ST LT T

Gréafico de momento debido a la carga de la losa sobre la seccidn de disefio de las vigas

internas, fuente propia.
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Piloto

Resultant Moment

Moment M3

308 297 KN-m
at 7.04 m

Momento positivo sobre la luz 1 de la seccion de disefio, fuente propia.

Resultant Moment

Moment M3

-406.1057 KN-m
at 17.5m

Momento negativo sobre la luz 1 de la seccion de disefio, fuente propia.

e Vigas
D¢ = 24K« 0.50 m = 1.30 m = 15.60KY

3.1 mg Wﬁ\ 4.1

Ingenieria
Civil
Facultad de
Ingenierias

Gréafico de momento debido a la carga de las vigas sobre la seccion de disefio de las vigas

internas, fuente propia.

Resultant Moment

Moment M3

383.4085 KN-m
at 7.047 m

Momento positivo sobre la luz 1 de la seccidn de disefio, fuente propia.
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Ingenieria
e | Civil
Piloto | feicte

Reszultant Moment

Moment M3

-505.0302 KN-m
at17.5m

Momento negativo sobre la luz 1 de la seccion de disefio, fuente propia.

e Diafragma, espesor diafragma 30 cm.

D¢ = 24" % (2.60 m — 0.50 m) * 1.30 m * 0.30 m = 19.66 kN

0

Gréafico de momento debido a la carga del diafragma sobre la seccion de disefio de las vigas

internas, fuente propia.

Resultant Moment

Moment M3
&8 6589 KN-m
at5.167 m
Momento positivo sobre la luz 1 de la seccion de disefio, fuente propia.
Resuftant Moment
Moment M3
-105.3424 KN-m

at 17.5m

Momento negativo sobre la luz 1 de la seccion de disefio, fuente propia.

53/151



Analisis de cargas asfalticas permanentes

e (Capa de rodadura

Dy = 225N % 0.08 m * 2.60 m = 4.68N

m

o 31 1T Tﬂﬂg mﬁﬁw -
ZAN :

i ¢

Gréafico de momento debido a la carga de la capa asféltica sobre la seccion de disefio de las

/I

vigas internas, fuente propia.

Re=zultant Moment

Moment M3

120.5511 KN-m

_.--.lllllllllll IIIIIII'I.---F' at7.04% m

Momento positivo sobre la luz 1 de la seccidn de disefio, fuente propia.

Resultant Moment

Moment M3

-158.7945 KN-m

""'IIl.Illlllllllllllllllll."‘"' at 17.5m

Momento negativo sobre la luz 1 de la seccion de disefio, fuente propia.

Analisis de cargas vivas, cargas vehiculares

Para el analisis de momentos por carga viva se debera seguir lo dispuesto en el

Articulo 3.6.1.2 - Carga viva vehicular de disefio.

La carga viva vehicular en las calzadas del puente o en estructuras incidentales, designada

como CC-14, debe consistir en una combinacion de:

e Camion o tandem de disefio, y

e Carga de carril de disefio.
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Cada carril de disefio bajo consideracion debe estar ocupado por el camion o por el
tandem de disefio, coincidente con la carga de carril, donde sea aplicable.

Mediante el software SAP2000, mediante los casos de cargas vivas vehiculares, se realiza
el analisis para los dos casos

% Casol

Cargas del camién de disefio CC-14 (Art. 3.6.1.2.2) combinado con el carril de disefio,

se introducen las cargas por ejes del camion CC-14 amplificadas por el factor de impacto de
33%

FH Vehicle Data

Wehicle name

Units
CC14 KN, m, C ~
Load Elevation
Loads
Load Minimum Maximum Uniform Axle
Length Type Distance Distance Load Load
Leading Load » || Infinite 10.3 532
Leading Load I E 53.2
Fixed Length 4.3 103 2128
Variable Length 43 9. 103 2128
Trailing Load Infinite 103
Add Insert

Modify

Cancel

Interfaz SAP2000 para las cargas vivas por camion de disefio + carril de disefio, fuente propia
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Ingenieria
e | Civil
Piloto | feicte

e Resultado camion de disefio CC14 + carril de disef0

Gréafico SAP2000 de carga viva camion mas carril de disefio, fuente propia.

Resultant Moment

Moment M3

1665.6415 KN-m
at 782814 m

-1185.1388 KN-m
at18.5m

Momento positivo sobre la luz 1 de la seccidn de disefio, fuente propia.

Rezultant Moment

Moment M3

1434804 KN-m
-1062.35593 KN-m
at17.5m

Momento negativo sobre la luz 1 de la seccion de disefio, fuente propia.

« Caso 2:
Cargas del tdndem de disefio (Art. 3.6.1.2.3) combinado con el carril de disefio, se

introducen las cargas por ejes del tindem amplificadas por el factor de impacto de 33%
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£3 Vehicle Data

Wehicle name Units
Load Elevation
Loads
Load Winimum Maximum Uniform Axle
Length Type Distance Distance Load Load

Leading Load ~ | Infinite

166.25

103
Leading Loag [ s Jfeeas
Fixed Length 43 103 166.25
Trailing Load Infinite 10.3

Add Insert Modify Delete

Wehicle Remains Fully In Path

S e |

Interfaz SAP2000 para las cargas vivas por camion de disefio + carril de disefio, fuente propia

e Resultado tdndem de disefio + carril de disefio

Piloto

rrTTTTTTTTT_i_EDTTTTTTIT{[{{(T(((((E‘(y(T(T[TT]I]TIITTTTIJﬂ_ T e

Ingenieria
Civil
Facultad de
Ingenierias

FARN

130459

1304758

Grafico SAP2000 de carga viva camion mas carril de disefio, fuente propia.

Rezultant Moment

Moment M3

1304.5528 KN-m
at 7.52814 m

-578.948 KMN-m
at185m

Momento positivo sobre la luz 1 de la seccion de disefio, fuente propia.

Resultant Moment

Moment M3

116.2853 KN-m
853 5204 KN-m
at17.5m

Momento negativo sobre la luz 1 de la seccion de disefio, fuente propia.
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Al analizar los resultados se puede concluir que los valores por momentos dados por el
caso 1, camion CC 14 mas carril de disefio, son mayores que los valores por momento dados
por la combinacion 2, tandem de disefio més carril de disefio, dado esto se toman los valores

del caso 1 al ser mas critico.

FACTORES DE DISTRIBUCION:

Se realiza el célculo de los factores de distribucion para el calculo de momentos por carga
viva de las vigas internas del puente

Se toma una viga distribuida unitaria, con el fin de hallar los puntos de inflexion sobre la

seccion longitudinal del puente.

/ /\

~—6.85

15.87

2515
29.95

Puntos de inflexion para una carga uniformemente distribuida, seccion transversal del puente,

fuente propia.
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DISENO A FLEXION
Factor de distribucion para carga viva
Vigas rectangulares
Area A=b*h =0.50 % 1.0 = 0.50 m?

. bh3®  0.50%1°
Inercia Ip = — = 12* = 0.04167m*

Seccion tipo E segun articulo 4.6.2.2.1-1

Rigidez longitudinal (Kg) 4.6.2.2
K¢ = n(Iviga + Aviga ) egz)

e n =relacion entre el concreto de las vigas y el tablero

i 28
n= fcmga =2_1
fctablero 28
e ¢=0.60m

K, = 1(0.04167 + 0.50 - 0.62) = 0.222
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Tipo de superestructura

Seccion
transversal
aplicable de la
Tabla 4.6.2.2.11

Factores de distribucion

Rango de aplicacion

Tablero de madera sobre
vigas de madera o de

(@), {1y

Ver Tabla 4622 2a-1

no lleno compuesto por
una losa de concreto

reforzado sobre vigas de
acero o de concreto;

suficienternente
conectadas para
actuar como una

p T 02( & ‘-!'“-1
0075+ I EJ —£
\2000) \Z) &)

acero
Un carril de disefio cargado:
Tablero de concreto ' §/3700 5 <1800
sobre vigas de madera 0 Dos o mas carriles de disefio cargados: .
5/3000
Un carnil de disefio cargado:
-~ 0l
Tablero de concreto, 0.06+(—3 VSV K 1100 < § <4900
emparrillado lleno, (&), (&), (K y ’ \ 43(}{}J L)\ I L=y <300
tap;mlﬂlmEmE ||E|"!0,0 también (i), u} si 6000 < L < 73000
ero de emparrillado t ) ) ;
egian Dos o més carriles de disefio cargados: N, z4

4.1623x10" < K, <2.9136x10"

Dos o mas carriles de disefo cargados:

vigas T de concreto, unidad Use el menar de los valores obtenidas a partir
secciones T y doble T de la ecuacion de amriba con N, =3 o la N, =3
regla de la palanca
Un carril de disefio cargado: 2100 < 8§ < 4000
5
Cajon multicelular de () Ir — 5 ][ 300 \o3s 0 Y4 18000 s L 51'3'3000
concreto fundido in situ L 1100 L) N, | N. 23

Si N, >8 use N, =8

Tabla 4.6.2.2.2b-1 — Distribucion de cargas vivas para momentos en vigas interiores, fuente

CCP-14
1100 < S < 49000 S =2600 Cumple
110 < ts < 300 ts = 200 Cumple
6000 < L < 73000 L = 18500 Cumple
Np >4 Np=5 Cumple
4.1623x10% < Kg< 2.9136x10%? | Kg=0.222 x 102 | Cumple

Tabla verificaciones de factores tabla 4.6.2.2.2b-1, fuente propia

Factores de distribucién mgmi en vigas internas

Momentos positivos
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e Paraun carril cargado

S (04 /6\03 /g 0.1
- = g9
006+ (4300) (L) (Lts3>

0.1

006+(2.6)°'4(2.6 )0-3( 0.222 ) _ 0.533
' 4.3 18.5 185-0.23)

e Para dos carriles cargados

S 106 602/ g 0.1
075+ (=] [~ g
0075+ (2900) (L) (L : ts3>

2.6)0'6<2.6>0'2( 0.222 %!

0'075+(ﬁ 185 18.5-0.23> = 0734

Se toma el mayor valor dado que es el valor mas critico, por tanto, el factor es Mgm+ = 0.734

Momentos negativos

Debido a que el puente es simétrico en sus dos luces, se toma el mismo factor de momento
positivo para momento negativo
Por tanto, el factor es Mgm.0.734
Posteriormente al calcular los factores tanto para momento negativo y positivo, se

modela el momento existente junto con el factor, arrojando la siguiente grafica:

311 i1

[T2zz58
[Tzz258

Gréafico SAP2000 de carga viva con factor de mayoracion Mg, fuente propia.
Con los valores de momento para cargas permanentes de concreto (DC), cargas

asfalticas permanentes (DW) y cargas vivas multiplicada por el factor Mg (LL+1M), y con la

ayuda del software SAP2000 se realizan las combinaciones de carga.
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Ingenieria
@& | Civil
Piloto | et
e Estado limite de Resistencia | | o
My = 1.25Mp¢ + 1.5Mpy + 1.75M 114100

31 __4-1

Gréafico SAP2000 combinacidn de carga resistencia i, fuente propia.

Reszultant Moment

Moment M3

3260.3416 KN-m
at 782814 m

-3553.059 KN-m
at12.5m

Momento positivo sobre la luz 1 de la seccion de disefio, fuente propia.

Re=sultant Moment

Moment M3

-1324 4885 KN-m
-2873.3% KN-m
at17.5m

Momento negativo sobre la luz 1 de la seccion de disefio, fuente propia.

e Estado limite de Servicio |
MS = 1'OMDC + 1OMDW + 1'0M(LL+1M)

,_
Sk

A

Grafico SAP2000 combinacidn de carga servicio i, fuente propia.
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Resulttant Moment
Moment M3

20595.6141 KN-m
at 7.92814 m

" -2450.5293 KN-m
at1&.5m
Momento positivo sobre la luz 1 de la seccion de disefio, fuente propia.

Resultant Moment
Moment M3

-1069.9581 KN-m
-1955.0444 KN-m

Momento negativo sobre la luz 1 de la seccion de disefio, fuente propia.

RESUMEN DE MOMENTOS DE DISENO

MOMENTOS DE DISENO

+M (KN m) -M (KN m)
Resistencia 1 3260.34 -2873.39
Servicio 1 2095.61 -1955.04

Tabla resumen momentos de disefio por factores combinaciones, fuente propia.

Datos de bésicos de disefio de vigas

Base del alma 0.50m

Recubrimiento Art. 5.12.3 5cm

Base aleta 260 m

Altura de la viga 1.50m

Propiedades de los materiales

fc 28 MPa
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fy 420 MPa

B 0.85

> 0.90

Tabla resumen de datos de disefio para el refuerzo de las vigas internas, fuente propia.

suponiendoc=t=0.20 m

a=B*C=0.85(0.20)=0.17 m

d=150-0.17=133m

Se toma como momento de disefio los valores del estado limite de resistencia |
DISENO PARA MOMENTO POSITIVO

+Mu (KN/m2, R 1) = 3260.34 kN m

K=—
bd

K = 2223 _ 3686.291 kN /m?
0.50%1.33

Cuantia del acero

p= 0.0567 <1 — |1- 35'”)

_ _ [{ _ 35336863\ _
p = 0.0567 <1 1—— )— 0.0108

Area del acero
As =0.0108*50*133 = 71.79 cm?2
Barras 15#8

3 filas de 5#8 c/u.
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Se hace la verificacion del acero minimo, de acuerdo a lo establecido en el Articulo
5.7.3.3.2

1.33 veces el momento requerido por la combinacion de carga aplicable especificada
enlaTabla3.4.1-1;y

S
Mer =5 [(Vof + Yafope)¥aSe = Mane (5=~ 1))
nc

Y3=0.75

Mddulo de rotura de acuerdo al articulo 5.4.2.6
E. = 0.62\/f.

F. = 0.621/28 = 5.29MPa

Modulo de seccién

bh? bh?
=), + (%)
Viga Losa

0.50%1.30%2 = 2.60%0.20%
= p +

S, =0.158 m?

Deben usarse valores apropiados para Manc Y Snc para secciones compuestas
indeterminadas. Cuando las vigas se disefian para que la seccion monolitica 0 no compuesta
resista todas las cargas, Snc debe sustituirse por Sc en las anteriores ecuaciones para el calculo
de Mcr

Teniendo en cuenta la anterior consideracion, la formula queda de la siguiente manera Spc =

Scyque Y2=0
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M, =12%f.*S,
M. = 1.2 %5290 * 0.158
M. = 1002.98 kN m

1.33M,, = 1.33 x 3260.34 = 4336.25 kN m

Célculo del espaciamiento del refuerzo de acero y la capa mas cercana a la cara
Art.5.7.3.4

dc

s =147t —a)

1 0.05
hs = 0.7(1.50 — 0.05)

B, = 1.05

¢ 123000,
— Bsfss ‘

< 123000 (1.00)
—  1.05=% 237

— 2% (50)

S <£0.394m

Se recalcula la cuantia de acero a flexién con un momento 1.33My = 4336.25 kN m

433625
" 0.50%1.332

= 4092.76 kN /m?

Cuantia del acero

_ 4 353K
p= 0.0567(1 1 37800>

_ [y _35.3+409.28) _
p = 0.0567 (1 1 -0 )— 0.015
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Avrea del acero Tension
As = 0.0108*50*133 = 99.53 cm?
Barras 20#8
4 filas de 5#8 c/u.

Se realiza el célculo del acero a compresion, que se ubicara en el extremo opuesto de

la viga con la cuantia minima requerida por la combinacion de materiales.
Area del acero Tension
As = 0.003333*50*133 = 22.16 cm?
Barras 5#8

1 filas de 5#8

Verificacion del eje neutro.

Asfy
0.85f:b

_0.009953%420
T 0.85%28+2.60

=6.76 cm
Verificacion de la deformacion unitaria del acero a traccion 5.5.4.2

Profundidad del eje neutro

c= i=ﬂ=7.956m
B1 085
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DISENO PARA MOMENTO NEGATIVO

-Mu (kN/m2) = 2873.39 kN m

_ 2873.39
" 0.50%1.332

= 3255.57 kN /m?

Cuantia del acero

_ _ _ 353k
p= 0.0567 <1 1 37800>

_ |4 _ 35332556\ _ A
p = 0.0567 <1 1—=—Fs0 ) = 0.0094 Area del acero

As = 0.0094*50*133 = 62.51 cm?
Barras 15#8

3 filas de 5#8 c/u.

Se hace la verificacion del acero minimo, de acuerdo a lo establecido en el Articulo
5.7.3.3.2

1.33 veces el momento requerido por la combinacion de carga aplicable especificada
enla Tabla3.4.1-1;y

Se
Mg, =Y; [(Y1fr + Y2 fepe)Y1Se = Manc (S_ B 1>]

nc

Y3=0.75

Maodulo de rotura de acuerdo al articulo 5.4.2.6
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F. = 0.62\/f,
F, = 0.62v28 = 5.29MPa

Modulo de seccién

bh? bh?
se= (%), + (%)
Viga Losa

0.50%1.30% = 2.60%0.20%
S, = p + p =0.158m3

Deben usarse valores apropiados para Manc Y Snc para secciones compuestas
indeterminadas. Cuando las vigas se disefian para que la seccion monolitica 0 no compuesta
resista todas las cargas, Snc debe sustituirse por Sc en las anteriores ecuaciones para el calculo
de Mc

Teniendo en cuenta la anterior consideracion, la formula queda de la siguiente manera
Snc=Scyque Y2=0
Mg, =12%f. %S,
M, = 1.2 %5290 % 0.158
M., = 1002.98 kN m

1.33M,, = 1.33 x 2879.39 = 3829.59 kN m

Calculo del espaciamiento del refuerzo de acero y la capa mas cercana a la cara

dc

s =1t 07th—a)

1y 0.05
hs = 0.7(1.50 — 0.05)

B, = 1.05

123000Y,

S<—————
Bsfss ‘
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< 123000 (1.00)
— 1.05=% 237

— 2% (50)

$<0.394m

Se recalcula la cuantia de acero a flexién con un momento 1.33M, = 3829.59 kN m

k=2
bd

K = 2225 _ 4329.91 kN /m?
0.50%1.33

Cuantia del acero
_ |4 353K
p= 0.0567 <1 /1 37800)

_ |4 35.3x5343)\ _
p= 0.0567 (1 120 >_0.0129

Avrea del acero
As =0.0129*50*133 = 85.78 cm?
Barras 18#8
3 filas de 6#8 c/u.

Se realiza el calculo del acero a compresidn, que se ubicara en el extremo opuesto de

la viga con la cuantia minima requerida por la combinacion de materiales.
Area del acero Tension
As =0.003333*50*133 = 22.16 cm?

Barras 5#8
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1 filas de 5#8

Verificacion del eje neutro.

_ _Asly
0.85/:b

0.011027+420
= ————=7.48cm
0.85%28+2.60

Verificacién de la deformacion unitaria del acero a traccién 5.5.4.2

Profundidad del eje neutro

a 7.48
c= —=—=8.8cm
B1 085

Tabla resumen refuerzo a flexion en vigas internas

Momento Fuerza Cantidad

Positivo tension 4 filas 5#8 c/u
compresion 1 filas 5#8

Negativo tensic’)r_1 3 fila_ls 6#8 c/u
compresion 1 filas 5#8

Fuente propia.
Nota: para ver la ubicacién del refuerzo detallado ver plano refuerzo vigas internas

ARMADURA DE SUPERFICIE Art. 5.7.3.4

Si la distancia de un miembro no preesforzado o parcialmente preesforzado excede 1
m debe distribuirse uniformemente refuerzo superficial a lo largo de ambas caras del
elemento, en una distancia de/2 més cercana al refuerzo de traccion por flexion. El area del

refuerzo sera:
Ag, = 0.001(d, — 760) < 45+ Asp
sk =™ e = 1200

Ask = Armadura de superficie
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de = Altura efectiva (mm)
As = Armadura del refuerzo a traccién (mm?)
Aps = Armadura del refuerzo a traccion (mm?2)

Para momento positivo

10200 + 2550
1200

Age = 0.001(1330 — 760) <

Ag > 0.57 < 10.63

El refuerzo de superficie no debe superar el 25% del refuerzo a traccion.
25%(102.00) = 25.50 cm?
espaciamiento maximo de de/6 o 300 mm

d

de 1330
6

- - /X- 22

refuerzo de superficie: 3#5@20cm;

Para momento negativo

9180 + 2550

> 0. — <
Age 2 0.001(1330 - 760) < ——

Ag, = 0.57 <9.78
El refuerzo de superficie no debe superar el 25% del refuerzo a traccion.
25%(91.80) = 22.95 cm?
espaciamiento maximo de de/6 o 300 mm
d 1330

f =—= 22.17 mm
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espaciamiento maximo 22 cm

refuerzo de superficie: 3#5@20cm

Tanto para el momento positivo como el momento negativo da la misma cuantia.
Esta armadura también cumple la funcién de retraccion del fraguado y temperatura.

Nota: para ver la ubicacién del refuerzo detallado ver plano refuerzo vigas internas

REVISION POR FATIGA

Factores de distribucion por fatiga
Para determinar los factores de distribucion para la verificacion por fatiga deben
tenerse en cuenta las siguientes consideraciones
e Articulo 3.6.1.4.1, la carga de fatiga corresponde a un camion de disefio (CC
14) con un espaciamiento constante entre los ejes de 160 kN de 9m.
e Tabla 3.6.2.1-1, la amplificacion dindmica para la carga de fatiga es 15%.
e Articulo 3.6.1.1.2, para las verificaciones por fatiga los factores de
distribucidn para un carril cargado deben dividirse entre 1.2 y no se consideran

mas carriles cargados.

Para un carril cargado, facto Mg

S 0.4 S 0.3 K 0.1
0.06 (—) (—) g
1300/ \I Lt

006+(2.6)°-4(2.6 )0-3( 0.222 )0-1 _ 0.533
' 4.3 18.5 18.5-0.23)

0.533

—— = 0.444
1.2
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Se toma un factor Mg de 0.444 para la carga viva.

e Estado limite de Fatiga |

Mp = 1-5M(LL+1M)

Siendo esta la férmula de la mayoracion para el estado limite de fatiga |, se realizo la
correspondiente combinacion en el software SAP2000, el cual permite una mejor

visualizacion de los valores en el siguiente gréfico.

T T

HHH s e e

BT L] H[Hk

T5E Y

TEETH

Gréafico SAP2000 combinacidn de carga fatiga i, fuente propia.

Resultant Moment
Moment M3

T92.1778 KN-m
at 792814 m
-696 6256 KN-m
at 18.5m

Momento positivo sobre la luz 1 de la seccidn de disefio, fuente propia.

Re=sultant Moment
Moment M3

78.1385% KN-m
-551.8165 KN-m
at17.5m

Momento negativo sobre la luz 1 de la seccion de disefio, fuente propia.

REVISION PARA MOMENTO POSITIVO POR FATIGA
Carga de Fatiga CCP-14 Art. 3.6.1.4

Momento por Carga muerta DC = 776.16 kN m
Momento por capa de rodadura DW = 120.55 KN m

Momento por fatiga Carga viva LL+IM = 798.18 kN m
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Seccion fisurada Art. 5.5.3.1

Los efectos de fatiga deben satisfacer, Af < AFry

Las propiedades de la seccion para investigaciones de fatiga deben
basarse en secciones fisuradas cuando la suma de los esfuerzos, debidas a las cargas
permanentes y re esfuerzo no mayorados y la combinacién de carga de Fatiga |, es a traccion
y excede 0.25 Raiz (f"’c) en MPa.

Art. 553 Fat = 0.25/f",
Fat = 0.25V28 = 1322.88%"

M’fat = MDC + MDW + Mfat =1694.89 KN m

i M'rqe  1694.89
trac ™ 'S¢~ 0.158

= 10727.15%%

Fiyqc > Fat

Se analiza el estado de esfuerzos sobre el acero de refuerzo.

Esfuerzo minimo, por cargas permanentes:

Mpc + Mpy,  776.12 + 120.55
As*jd  0.0102 * 1.237

fmin = = 71066.15%%

Umbral de fatiga de amplitud constante, Art. 5.5.3.2-1:
(AF)ry = 166 — 0.33f,;n = 166 — 0.33(71.07) = 142.55MPa

Esfuerzo maximo, por cargas permanentes mas camion de fatiga:

 Mpe+Mpy +Mpge 169489

= 134329.58%"

Rango de esfuerzo: Af=f,qx-fmin = 134329.58 — 71066.15 = 63263.431‘,{‘5

se satisface, Af < AFry
63.26MPa < 142.55 MPa
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REVISION PARA MOMENTO NEGATIVO POR FATIGA
Carga de Fatiga CCP-14 Art. 3.6.1.4

Carga muerta DC = 1016.48 kN m
Carga por carpeta de rodadura DW = 158.79 kN m
Momento por fatiga Carga viva LL+IM =591.82 kN m

Seccion fisurada Art. 5.5.3.1

Los efectos de fatiga deben satisfacer, Af < AFry

Las propiedades de la seccion para investigaciones de fatiga deben basarse en
secciones fisuradas cuando la suma de los esfuerzos, debidas a las cargas permanentes y re
esfuerzo no mayorados y la combinacion de carga de Fatiga I, es a traccion y excede 0.25
Raiz (f’c) en MPa.

Art.553 Fat = 0.25\/f,
Fat = 0.25V28 = 1322.88%"

M’fat = MDC + MDW + Mfat = 1767.09 kN m

My 1767.09

F....= = = 11184.11*Y
trac = g¢ 0.158 m

Fiyqc > Fat
Se analiza el estado de esfuerzos sobre el acero de refuerzo.

Esfuerzo minimo, por cargas permanentes:

_ Mpc+Mpy, 101648 + 158.79

o= = = 103496.41%%
fmin As * jd 0.00918 * 1.237 m

Umbral de fatiga de amplitud constante, Art. 5.5.3.2-1:
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(AF) 7y = 166 — 0.33f,m = 166 — 0.33(103.50) = 131.85 MPa

Esfuerzo maximo, por cargas permanentes mas camion de fatiga:

 Mpc+Mpy + Mgy 1767.09

_ kN
Fmax = As * jd 000918+ 1237 2013w

Rango de esfuerzo: Af=f,qx-fmin = 155615.15 — 103496.41 = 52116.74fn"2’

se satisface, Af < AFry

52.12 MPa < 131.85 MPa

DISENO POR CORTANTE (ART. 5.8)

Factor de distribucion para fuerza cortante, carga viva

Tipos de Seccion Un carril de diseno Dos o mas carriles de disefno Rango de aplicacion
superestructura transversal cargado cargados
aplicable de la
Tabla
4.6.2.2.1-1
Tablero de
w;“:gﬁf;‘;';:fm (@). () Ver Tabla 4.6.2.2.2a-1
0 acero
Tablero de
concreto sobre (1 Reqgla de la palanca Regla de la palanca
_uigas de madacs
Tablero de (a) (e), (k)y g 5 g Y20 IIDD*__TS = 4900
concreto, también (i), () 0.36+—— (]_3+__[‘_- 6000 < L < 73000
emparrillado si estan 7600 3600 110700 ) 110<¢, <300

Tabla 4.6.2.2.3a-1 — Distribucion de carga viva para cortante en vigas interiores, fuente

CCP-14.

e Para 1 carril cargado

0.36 + >
' 7600

0.36 + 26 = 0.702
' 7.60
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e Para 2 carriles cargados

036+~ ()
' 3600 \10700

2.6 ( 2.6 )2 — 0.863
3.60 -

0.36 + 10.70

Rige 0.863 como factor Mg para carga viva

De acuerdo con el Articulo 5.8.3.2 cuando las fuerzas externas producen compresion en
el concreto sobre los apoyos, la seccidn critica a cortante se presenta una distancia dv de la

cara interna del apoyo.

Viga Art. 5.8.3.4.1 Proceso simplificado para secciones no preesforzado

Luz del puente =185m
H = altura de la viga =150m
de =1.33m

Art. 5.8.2.9 dv = peralte de corte efectivo
0.90de = 090*1.33 =1.20m

0.72h = 0.72 * 1.50 = 1.08 m

dv=1.20m

La seccion critica se ubica desde el eje del apoyo de:
dv + apoyo/2 =1.20 + 0.75/2 = 1.58m
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£ Diagrams for Frame Object 3 (FSECT)

End Length Offzet Digplay Options
Case | Cortante Resistencia 1, VI (Location) 1 4 @ Scroll for Values
tems | Major (w2 and M3} ~ || Max/Min Env 2 ?ﬁm} () Show Max
.m
It s .
JEnd: - Location

Resultant Shear

Shear V2
e -358.203 KN
at1.58m
Resultant Moment
Moment M3
1350.2456 KN-m
3252783 KN-m
at1.58m
Reset to Iniial Units Units | KN,mC

Interfaz SAP2000 para graficos de cortante y momento, resistencia i, fuente propia.
Vu =868.20 kN
Mu = 1350.45 KN m

Obtencion de la separacion de los flejes en la zona critica a cortante.
Esfuerzo cortante Art. 5.8.2.1-2

V. = ®Vy
O®=09 Art. 5.54.2
Vn es el menor entre:

e At 58331
Vy =V, +V, +V,

Art. 5.8.3.3-2
Vy = 0.25f bady + V,

Vy =0.25%28%0.50%1.20+ 0

Vy = 4.20 MN = 4200%%
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e [Esfuerzo de cortante Art. 5.8.2.9

. |V, — @Vp|
“= " ob,d,
_1868.20 — 0.9 % 0|

v, = = 1607.78%%

0.9 ¥ 0.50 % 1.20
Célculo de la deformacién unitaria Art. 5.8.3.4.2-3

M
(% + 05N, + [V, = Vil = Apsfyo

EsAs cortante T EpAps

Es =

Momento estado limite de resistencia |, Mu = 1647.05 kN/m?
Maddulo de elasticidad del acero, E; = 200 GPa

|350.45|
(TZO'F |868.20|)

200106 x0.0102 00010

&g =

Por consiguiente:
Art. 5.8.3.4.2-3: 8 = 29 + 3500¢;

0 = 29 + 3500 x 0.0010 = 32.42°

4.8
(1+750¢&5)

Art. 5.8.3.4.2-1: p =

4.8

= = 2.77
(14 750 % 0.0010)

B

Fuerza cortante resistida por el concreto Art. 5.8.3.3-3

V. = 0.0838/f.b,d,
V, = 0.083  2.77 * V28 * 0.50 * 1.20

V. =0.730 MN = 729.93kN

V=Vt
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. 868.20
ST 0.9

—729.93 = 234.74 kN

Separacion de los estribos en la zona critica Art. 5.8.3.3-4

G fydyAc(cotd + cota)sena
- Vs

a=90°
0 =38.695°
Av =27*0.000129 = 0.000258 m?

__ 420%1.20%0.000258(cotcot (32.42) +cotcot (90) )sen(90)
- 0.235

S = 0.87m

Maximo espaciamiento (Smax) del refuerzo transversal Art. 5.8.2.7
V, = 1071.76 kN

0.125f, = 0.125 * 28000 = 3500 kN

Como: 1, < 0.125f;

Se la formula 5.8.2.7-2
Smax = 0.8d, < 600mm

Sax = 0.8 % 1290 = 1032 mm

Por tanto, S,,4, = 600 mm

Se hara los calculos correspondientes de la separacion de los estribos #4 a lo largo de

la luz de la viga, en secciones tomadas arbitrariamente cada 3 metros
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DISENO A CORTANTE, SECCIONES CADA 3m, VIGAS INTERIORES

X (m) 1.58 3 6 9 12 15 175
Vu (kN) 868.20 | 721.63 | 428.20 | 44837 | 737.15 | 1045.76 | 1272.48
Mu (kN m) 1350.25 | 2373.84 | 3480.98 | 347452 | 2493.02 | 509.86 | 3113.22
vu (kN) 1607.78 | 1336.34 | 792.96 | 830.31 | 1365.09 | 1936.59 | 2356.44

As flexion (m2) 102 102 102 102 102 91.8 91.8
&s (m) 0.0010 | 0.0013 | 0.0016 | 0.0016 | 0.0014 | 0.0008 | 0.0021

0 32.42 3363 | 3471 | 3474 | 3383 | 3180 | 36.37

B 2.77 2.41 2.16 2.15 2.36 3.00 1.86
ve (kN) 729.93 | 63479 | 568.77 | 567.38 | 621.62 | 790.18 | 490.34
Vs (kN) 23474 | 167.01 | -92.99 | -69.19 | 197.43 | 371.78 | 92352

s (cm) 60 60 60 60 60 56 19

Tabla cuantia de refuerzo a cortante en vigas internas, fuente propia.

Refuerzo transversal minimo Art. 5.8.2.5-1, se toma como referencia a la distancia
17.5 m debido a que es el mas critico

B,S
Ay = 0.083 fL\/ﬁ
y

500 = 160
3

V28 = 99. 2
220 99.96mm

A, > 0.08

258 mm? > 99.96mm? Cumple

Debido a que las luces del puente son simétricas, la segunda luz tendra el mismo

refuerzo a cortante, efecto espejo.

VERIFICACION DEL ACERO LONGITUDINAL
Verificacién del acero longitudinal de la luz Art. 5.8.3.5
Se debe satisfacer:

Apf. +Af>%+050&+(
ps/ps = de T 7 g,

W

o Vp| - O.SOVS) cot cot 0
14

Disefio en concreto reforzado, por tanto:
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Aps: 0
fps =0

1347452 (44837
0.0102 % 420000 > |

Z120%090 "1 09 | cot 34.74

4284 = 3935.55 CUMPLE

DEFLEXION Art. 5.7.3.6.2
El céalculo de deflexiones y de contra flechas debe considerar la carga muerta, la carga
viva, el pre-esfuerzo, las cargas de montaje, el flujo plastico y la retraccion del concreto, y la
relajacion del acero.
La deflexidon esta en funcion del modulo de elasticidad y de la inercia de la seccion es por

ello que se deben calcular estas variables.

Deflexion y contra flecha. Articulo 5.7.3.6.2

M3 M \°
I, = (M_a) I, + [1 _ (M ) Iy <1, 57.3.62—1

a

En la cual,
1
M., ::f;ai'

Ig = Momento de inercia de la seccién bruta del concreto.

Ma = Momento maximo en el elemento de concreto en la etapa para la cual se calcula la
deformacion.

Fr = Mddulo de rotura del concreto especificado en Art. 5.4.2.6

Yt = Distancia desde el eje neutro a la fibra extrema a traccion.

Mcr = Momento de fisuracion.

Icr = momento de inercia de la seccion fisurada del concreto.

Maodulo de elasticidad del concreto

E¢ = 4700 % \/f'c = 25399.21%%
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Modulo de roturo del concreto Art. 5.4.2.6
fr = 0.62*/f'c =3280.73"%

Ma = 3260 KN m
Mcr = 1002.98 kN m

, _(1002.98)300933+ ) (1002.98)3 0.091 < . Art.5.73.62 1
o= (e . 2260 ) <, Art.5.7.3.6.

0.0911 < 0.0933
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ANALISIS VIGA EXTERIOR

e [Estado limite de Resistencia |

MU ES 125MDC + 15MDW + 1'75M(LL+IM)

e Estado limite de Servicio |
MS = 1'0MDC + 1OMDW + 1'0M(LL+IM)

e Estado limite de Fatiga

IMp = 1-5M(LL+1M)

AVALUO DE CARGAS (Aferencia = 2.40 m)

- 2.40 -—

(@]
(o
(=]

0.85 0.50 1.05 .

Seccidn para analisis de vigas externas, fuente propia.
Anélisis para el célculo de momentos positivos y negativos sobre las vigas
Para el momento negativo se toma el valor a 1 metro de la longitud del apoyo B, dado

que la base del apoyo es de 2 metros y el punto de referencia para el momento es de b/2.

Cargas permanentes de concreto

e | 0sa+ anden + baranda

85/151



D¢ = 245N % (0.20 m % 2.40 m + 1.50m * 0.15m) + 0.10kN = 16.62KN

Gréafico de momento debido a la carga de la losa sobre la seccidn de disefio de las vigas
internas, fuente propia.

Rezultant Moment

Moment M3

407 9509 KN-m
at 7.047 m

Momento positivo sobre la luz 1 de la seccion de disefio, fuente propia.

Resultant Moment

Moment M3

-537 3709 KN-m
at17.5m

Momento negativo sobre la luz 1 de la seccion de disefio, fuente propia.

e Vigas

N

D¢ = 24K % 0.50 m x 1.30 m = 15.60KY

Gréafico de momento debido a la carga de las vigas sobre la seccion de disefio de las vigas
internas, fuente propia.
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Ingenieria
IVERSI 0 CIUIl'
Piloto | feerieres

Re=zultant Moment

Moment M3

383.4085 KN-m
at7.047 m

Momento positivo sobre la luz 1 de la seccion de disefio, fuente propia.

Rezulttant Moment

Moment M3

-505.0302 KN-m
at17.5m

Momento negativo sobre la luz 1 de la seccion de disefio, fuente propia.

e Diafragma, espesor diafragma 30 cm.

D¢ = 24" + (2.60 m — 0.50 m) * 1.30 m * 0.30 m = 19.66 kN

Gréafico de momento debido a la carga del diafragma sobre la seccién de disefio de las vigas

internas, fuente propia.

Re=ultant Moment

Moment M3
83.6589 KN-m
atg.187 m
Momento positivo sobre la luz 1 de la seccion de disefio, fuente propia.
Resultant Moment
Moment M3
-105.3424 KN-m
at17.5m
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Momento negativo sobre la luz 1 de la seccion de disefio, fuente propia.

Anélisis de cargas asfalticas permanentes

e Capa de rodadura

Dy = 22.5%N % 0.08 m * 2.40 m = 4.32KV

o 3.1 11 ”ﬂﬁm\ﬂ%m 41 o
/N

/N /N

Gréafico de momento debido a la carga de la capa asfaltica sobre la seccion de disefio de las

vigas internas, fuente propia.

Rezultant Moment

Moment M3

111.8738 KN-m

TS - T

Momento positivo sobre la luz 1 de la seccidn de disefio, fuente propia.

Resultant Moment

Moment M3

-147.3801 KN-m

TTeeeERRRRINARREEBRNRRBRRST = T5e

Momento negativo sobre la luz 1 de la seccion de disefio, fuente propia.

Andlisis de cargas vivas, cargas vehiculares

Para el andlisis de momentos por carga viva se seguira lo dispuesto en el analisis de

cargas vehiculares para vigas internas
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DISENO A FLEXION

Factores de distribucion en vigas externas

De acuerdo al articulo 4.6.2.2 las vigas exteriores no pueden ser de menor resistencia a

las vigas internas del puente y se usa el método de la palanca para calcular el factor de

distribucion Mg.

Regla de la palanca

emparrillado no lleno

conecladas para

Tipo de estructura Seccion Un carril de disefioc cargado Dos o més carriles de disefio Rango de
transvarsal cargados aplicacidén
aplicable de la
Tabla 4.68.2.2.11
Tablero de madera
sobre vigas de madera (&), (I Regla de |la palanca Regla de |a palanca MiA
o acera
TaEIeros de_c.umnnalto (1} Regla de la palanca Regla de |a palanca INAA
FEE —
Tablero de concreto, (a), (@) (K)y g=ez .
emparrillado lleno, tarmbién (i), () si i s
parciaimenta lleno, o estan d, =300 = d, <1700
tablero de suficientemente Regla de |la palanca e=077+ 2800

Use el menor de los valores

desplazamiento
verical relativo en
la interface

Tabla 4.6.2.2.2.d-1, fuente CCP-14.

Regla de la palanca para vigas exteriores,
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compuesto por una actuar como una N, =3
losa de concrato unidad cbtenidas a partir de la ecuacidn b
reforzado sobre vigas de aribacon Ny, =3 odela
de acero o de
concreta; vigas T de regla de la palanca
concreto, secciones T
y doble T
W, W,
Cajén multicelular de g= g= a
concreto fundido In (d) 4300 4300 W, =5
Situ O las disposiciones para un diseno de ancho completo especificado en
el Articulo 4.6.2.2.1
E = EEim erior
Tablero de concreto d 0=<d, <1400
sobre vigas cajdn de ] Regla de la palanca e=097+ —— 1800 = § < 5500
concreto esparcidas RT00
Use la regla de |a palanca 5 = 5500
Vigas cajon de B =8 erior B = €Eim eriew
concreto usadas en
tableros de mdltiples in. @} e=1125+ d,. =10 d. d, = 600
vigas ) BT e=1M+—==10
7600
(F)
(i) @)
Vigas de concreto sl estan
distintas a las vigas conactadas
cajdn usadas en apenas lo
tableros de mdltiples suficiante para Regla dela palanca Ringia de ba palanca A
vigas prevenir al




P /2 P /2

1.80 1.90

1.1C 2.6C

Cargas regla de la palanca sobre seccion transversal de disefio, fuente propia.

Equilibrio

P
2.60R, == (1.9 +3.7)

P (19+3.7)

e 53 * X545
2 2.8
R, = 1.08P

Para 1 carril, factor de presencia multiple m = 1.20
R, =12%1.08=1.29
Para 2 carriles, factor de presencia maltiple m = 1.00

2c __ 2C
mygwmeg = € * Mgy

—077+de
e=%11Tos

—077+1'1—1163
e = U. 2.8_ .

0.734 + 1.163 = 0.854
Dado los valores para uno y dos carriles cargados se toma el mayor valor como factor de
distribucion para carga viva. Mg = 1.29

Se realiza la verificacion de los factores de distribucion para vigas exteriores de acuerdo

con la suposicion de seccion transversal rigida.
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R=&+X Z e-/z x?
NB ext l

i=1 i=1
e Para 1l carril cargado
P/2 P/2 !
- \
\
|
\
™~ 0.85 -L 0. 50—+ 210 0. pO—r= 2.10 -—0.p0 -l
f—1.10 260 2.60

I
Cargas suposicion de seccion transversal rigida para 1 carril cargado, fuente propia.

1 5.2 * 5.4)
R = — %
€7 5 2% (2.62+5.22)

= 0.59

M, = 1.2%0.59 = 0.71

e Para 2 carriles cargados

P /2 P/2  P/2 P /2 |
1.80 1.20 1.80 1.50
— |
—0.85 0.p0 2.10 0.b0 210 0. p0—t
1.10 2.60 2.60

1 5.2 % 5.4)
R = — %
¢ 5 2%(2.62+5.22)

= 0.765
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Mg =1+%0.765 = 0.765
De acuerdo a la suposicion de seccidn transversal rigida el valor del factor de distribucion
Mg = 0.765
De acuerdo a laregla de la palanca y la verificacion de seccién transversal rigida el factor

para carga viva serda Mg= 1.29

e e e e I I

'raﬁrr[I"[(I_HHH[H-[H-EH-H-]HHHH_IH"IHmﬂ'-—n—mﬁwﬁ

AR R:]

FACERT |

Grafico SAP2000 carga viva con factor de mayoracion Mg, fuente propia.

Con los valores de momento para cargas permanentes de concreto (DC), cargas asfalticas
permanentes (DW) y cargas vivas multiplicada por el factor Mg (LL+IM), y con la ayuda del

software SAP2000 se realizan las combinaciones de carga.

e FEstado limite de Resistencia |
MU = 125MDC + 15MDW + 1'75M(LL+IM)

I I— r'rl'['['[“[-Hﬂ|. “|-7|-H-]'l'l'1'1'1 41

ST %

Gréafico SAP2000 combinacidn de carga resistencia i, fuente propia.

Rezultant Moment
Moment M3

455034058 KN-m
at 7.92814 m

-4508 2688 KN-m
at 18.5 m

Momento positivo sobre la luz 1 de la seccidn de disefio, fuente propia.
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Rezultant Moment
Moment M3

-1331.8425 KN-m
-4054. 0256 KN-m
at17.5m

Momento negativo sobre la luz 1 de la seccion de disefio, fuente propia.

e Estado limite de Servicio |
MS = 1'0MDC + 10MDW + 1'0M(LL+IM)

Gréafico SAP2000 combinacidn de carga servicio i, fuente propia.

Reszultant Moment
Moment M3

2850.6235 KN-m
156.7903 KN-m
at 5. 75104 m

Momento positivo sobre la luz 1 de la seccion de disefio, fuente propia.

Resultant Moment
Moment M3

-1110.0338 KN-m
-2665 5671 KMN-m
at17.5m

Momento negativo sobre la luz 1 de la seccion de disefio, fuente propia.

RESUMEN DE MOMENTOS DE DISENO
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MOMENTOS DE DISENO VIGAS EXTERNAS

+M (KN m) -M (KN m)
Resistencia 1 4990.34 -4054.02
Servicio 1 2850.64 -2665.57
Datos de bésicos de disefio de vigas

Base del alma 0.50m

Recubrimiento Art. 5.12.3 | 5cm

Base aleta 2.40m

Altura de la viga 1.50m

Tabla resumen momentos de disefio por factores combinaciones, fuente propia.

Propiedades de los materiales

o 28MPa
fy 420 MPa
B 0.85
@ 0.90

Tabla datos basicos de disefio de vigas exteriores.

suponiendoc=t=0.20 m

a=0.85=0.17m

d=150-0.17=133m
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DISENO A FLEXION
DISENO PARA MOMENTO POSITIVO

+Mu (KN/m2) = 4990.34

_4990.34
T 0.50%1.332

= 5642.31 kN /m>

Cuantia del acero

_ |4 35.3x564.23) _
p= 0.0567 (1 1 — B2 >_ 0.0178

Avrea del acero
As =0.0178*50*133 = 118.37 cm?
Barras 24 # 8
4 filas de 6 # 8 c/u.

Se hace la verificacion del acero minimo, de acuerdo a lo establecido en el Articulo
5.7.3.3.2

1.33 veces el momento requerido por la combinacion de carga aplicable especificada
enla Tabla3.4.1-1;y

Se
M., =Y; [(Y1fr + Yafepe) V1S = Manc (S_ - 1>]

nc
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Modulo de rotura de acuerdo al articulo 5.4.2.6
F. = 0.62,/f.
F. = 0.62v/28 = 5.29MPa

Modulo de seccién

bh? bh?
se= (%), +(%5)
Viga Losa

0.50%1.30%  2.60%0.202
= . +

S, = 0.158 m®

Deben usarse valores apropiados para Manc Y Snc para secciones compuestas
indeterminadas. Cuando las vigas se disefian para que la seccion monolitica 0 no compuesta
resista todas las cargas, Snc debe sustituirse por Sc en las anteriores ecuaciones para el calculo
de M

Teniendo en cuenta la anterior consideracion, la formula queda de la siguiente manera
Snc=Scyque Y2=0
M, =12xf %S,
M, = 1.2 %5290 % 0.158
M., = 1002.98 kN m

1.33M,, = 1.33 ¥ 4728.00 = 6288.24 kN m

Calculo del espaciamiento del refuerzo de acero y la capa mas cercana a la cara

SR
Bs = 0.7(h —d,)
0.05
B, =1+

~ 7 0.7(1.50 — 0.05)

B, = 1.05
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123000Y,

S<———-2d
Bsfss ¢
123000 (1.00) 2 % (50
— 2 %
—  1.05=x 237 (50)
$<0.394m

Se recalcula la cuantia de acero a flexién con un momento 1.33M, = 6288.24

K=
bd

K = 2222* _ 7109.77 kN /m?
0.50%1.33

Cuantia del acero
_ |4 353K
p= 0.0567 <1 /1 37800)

_ [y _ 35371098\ _
p = 0.0567 (1 1 - ) =0.0239

Avrea del acero
As =0.0178*50*133 = 118.37 cm?
Barras 24 # 8
4 filas de 6 # 8 c/u.

Se realiza el calculo del acero a compresion, que se ubicaré en el extremo opuesto de

la viga con la cuantia minima requerida por la combinacion de materiales.
Area del acero Tension
As =0.003333*50*133 = 22.16 cm?
Barras 5#8

1 filas de 5#8
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Verificacion del eje neutro.

Asfy
0.85f:b

0.01632%420

= ——=12.00cm
0.85%28%2.40

Verificacién de la deformacion unitaria del acero a traccién 5.5.4.2

Profundidad del eje neutro

c= 2129 _1412em
B1 085

DISENO PARA MOMENTO NEGATIVO
-Mu (kKN m) = -4054.02

-M (KN m, sin factores de mayoracion) = -2665.57

4054.02

= %02 _ 4583.66 kN m
0.50%1.33

Cuantia del acero

p = 0.0567 <1 - /1 - 35'“)
37800
p = 0.0567 <1 - /1 - w) =0.0138
37800

Area del acero

As =0.0138*50*133 = 92.44 cm?

Barras 20#8

4 filas de 5#8 c/u.
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Se hace la verificacion del acero minimo, de acuerdo a lo establecido en el Articulo
5.7.3.3.2

1.33 veces el momento requerido por la combinacion de carga aplicable especificada
enlaTabla3.4.1-1;y

S
Mer =5 [(Vof + Yafope)¥aSe = Mane (5=~ 1))
nc

Y3=0.75

Mddulo de rotura de acuerdo al articulo 5.4.2.6
E. = 0.62\/f.

F. = 0.621/28 = 5.29MPa

Modulo de seccién

bh? bh?
=), + (%)
Viga Losa

0.50%1.30%2 = 2.60%0.20%
= +

= 0.158 m®
6

Se

Deben usarse valores apropiados para Manc Y Snc para secciones compuestas
indeterminadas. Cuando las vigas se disefian para que la seccion monolitica 0 no compuesta
resista todas las cargas, Snc debe sustituirse por Sc en las anteriores ecuaciones para el calculo
de Mcr

Teniendo en cuenta la anterior consideracion, la férmula queda de la siguiente manera

Snc=Scyque Y2=0
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M, =12%f.*S,
M. = 1.2 %5290 * 0.158
M. = 1002.98 kN m

1.33M,, = 1.33 x 4054.02 = 5391.85 kN m

Célculo del espaciamiento del refuerzo de acero y la capa mas cercana a la cara

dc

s =1t ath—ay

1 0.05
~ 7 0.7(1.50 — 0.05)

Bs

B, = 1.05
¢ o 123000Y,
— Bsfss ¢

_ 123000 (1.00)
=7 1.05 = 237

— 2% (50)

$<0.394m

Se recalcula la cuantia de acero a flexién con un momento 1.33M, =5391.85 kN m

539185
" 0.50%1.332

= 6096.27 kN /m?

Cuantia del acero

p = 0.0567 <1 - /1 - 353*“)
37800

35.3¥609.23
37800

p = 0.0567 <1 - 1 > = 0.0225

Area del acero
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As =0.0138*50*133 = 92.44 cm?
Barras 20#8
4 filas de 5#8 c/u.

Se realiza el célculo del acero a compresion, que se ubicara en el extremo opuesto de

la viga con la cuantia minima requerida por la combinacion de materiales.
Avrea del acero Tension
As = 0.003333*50*133 = 22.16 cm?
Barras 5#8
1 filas de 5#8

Verificacion del eje neutro.

_ _Asly
0.85f,b

0.01632x420
a= ———=12.00cm
0.85%28+2.40

Verificacion de la deformacion unitaria del acero a traccién 5.5.4.2
Profundidad del eje neutro

a 12.00
=——=14.12cm

=B, 085

Tabla resumen refuerzo a flexion en vigas externas

Momento Fuerza Cantidad

POSitivo tension 4 filas 6#8 c/u
compresion 1 filas 5#8

Negativo tensi()r_1 4 filz%s 5#8 c/u
compresion 1 filas 5#8

Fuente propia.

Nota: para ver la ubicacién del refuerzo detallado ver plano refuerzo vigas externas
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ARMADURA DE SUPERFICIE Art. 5.7.3.4

Si la distancia de un miembro no preesforzado o parcialmente preesforzado excede 1
m debe distribuirse uniformemente refuerzo superficial a lo largo de ambas caras del
elemento, en una distancia de/2 mas cercana al refuerzo de traccion por flexion. El area del

refuerzo sera;

Ay > 0.001(d, — 760) < st A
sk = " ( e ) - 1200
Ask = Armadura de superficie

de = Altura efectiva (mm)

As = Armadura del refuerzo a traccién (mm?)

Aps = Armadura del refuerzo a traccion (mm?2)

Para momento positivo

12240 + 2550

> 0. — <
Age 2 0.001(1330 - 760) < ——

Ag =057 < 12.33

El refuerzo de superficie no debe superar el 25% del refuerzo a traccion.
25%(122.40) = 30.60 cm?
espaciamiento maximo de de/6 o0 300 mm

de 1330 _
6 = 6 = . mm

espaciamiento maximo 22 cm
refuerzo de superficie: 3#5@20cm;

Para momento negativo
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10200 + 2550
1200

Age = 0.001(1330 — 760) <

Ag > 0.57 < 10.63

El refuerzo de superficie no debe superar el 25% del refuerzo a traccion.
25%(102.00) = 25.50 cm?

espaciamiento maximo de de/6 0 300 mm

d, 1330 _ ..
6 = 6 = . mm
espaciamiento maximo 22 cm
refuerzo de superficie: 3#5@20cm
Tanto para el momento positivo como el momento negativo da la misma cuantia.

Esta armadura también cumple la funcion de retraccion del fraguado y temperatura.

Nota: para ver la ubicacién del refuerzo detallado ver plano refuerzo vigas externas

REVISION POR FATIGA
Factores de distribucién por fatiga
Para determinar los factores de distribucion para a verificacion por fatiga deben
tenerse en cuenta las siguientes consideraciones
e Articulo 3.6.1.4.1, la carga de fatiga corresponde a un camion de disefio (360
kN) con un espaciamiento constante entre los ejes de 160 kN de 9m.
e Tabla 3.6.2.1-1, la amplificacion dindmica para la carga de fatiga es 15%.
e Articulo 3.6.1.1.2, para las verificaciones por fatiga los factores de
distribucion para un carril cargado deben dividirse entre 1.2 y no se consideran
mas carriles cargados.

Factor de distribucion a flexion  1.29
1.2 1.2

= 1.075
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Se toma un factor Mg de 1.075 para la carga viva.
e Estado limite de Fatiga |

Mp = 1-5M(LL+1M)

Siendo esta la férmula de mayoracion para el estado limite de fatiga I, se realizo la
correspondiente combinacion en el software SAP2000, el cual permite una mejor

visualizacion de los valores en el siguiente gréfico.

— cnananaann IRl [HHHHHH IR EER e e

Gréafico SAP2000 combinacidn de carga fatiga i, fuente propia.

Resultant Moment

Moment M3

1555 4508 KN-m
at 7.92814 m

=-1710.1845 KN-m
at18.5m

Momento positivo sobre la luz 1 de la seccidn de disefio, fuente propia.

Rezultant Moment

Moment M3

191 8275 KMN-m
-1452 883 KN-m
at 17.5m

Momento negativo sobre la luz 1 de la seccion de disefio, fuente propia.

DISENO PARA MOMENTO POSITIVO POR FATIGA
Carga de Fatiga CCP-14 3 Art. .6.1.4

Momento por Carga muerta DC = 875.61 kN m
Momento por capa de rodadura DW = 111.89 KN m
Momento por fatiga Carga viva LL+IM = 1959.49 kN m
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Secciodn fisurada Art. 5.5.3.1

Los efectos de fatiga deben satisfacer, Af < AFry

Las propiedades de la seccion para investigaciones de fatiga deben basarse en secciones
fisuradas cuando la suma de los esfuerzos, debidas a las cargas permanentes y re esfuerzo no

mayorados y la combinacion de carga de Fatiga I, es a traccion y excede 0.25 Raiz (f’c) en

MPa.
Art.553 Fat = 0.25\/f,
Fat = 0.25V28 = 1322.88%"

M’fat = MDC + MDW + Mfat = 2946.99 kN m

_ M 2946.99

F,..= = = 18651.84*Y
trac = g¢ 0.158 m

Fiyoc > Fat

Se analiza el estado de esfuerzos sobre el acero de refuerzo.

Esfuerzo minimo, por cargas permanentes:

_ Mpc + Mpy  875.61+ 111.89
fmin ==4537d = 0.0102 + 1.237

= 71066.151%

Umbral de fatiga de amplitud constante, Art. 5.5.3.2-1:
(AF) 7y = 166 — 0.33fnin = 166 — 0.33(71.07) = 142.55MPa

Esfuerzo maximo, por cargas permanentes mas camion de fatiga:

Mpc + Mpy + Mpge  2946.99
As * jd 7 0.0102 * 1.237

= 134329.58%"

_ﬁnax::

Rango de esfuerzo: Af=f,ax-fmin = 134329.58 — 71066.15 = 63263.43fn"z’
se satisface, Af < AFry

63.26MPa < 142.55 MPa CUMLPE
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DISENO PARA MOMENTO NEGATIVO POR FATIGA
Carga de Fatiga CCP-14 3 Art. 6.1.4

Carga muerta DC = 1147.74 KN m
Carga por carpeta de rodadura DW = 147.38 kN m
Momento por fatiga Carga viva LL+IM = 1452.88 kN m

Seccion fisurada Art. 5.5.3.1

Los efectos de fatiga deben satisfacer, Af < AFry

Las propiedades de la seccion para investigaciones de fatiga deben basarse en secciones
fisuradas cuando la suma de los esfuerzos, debidas a las cargas permanentes y re esfuerzo no
mayorados y la combinacién de carga de Fatiga I, es a traccion y excede 0.25 Raiz (f'’c) en
MPa.

Art.5.5.3 Fat = 0.25./f’,

Fat = 0.25V28 = 1322.88%"

M’fat = MDC + MDW + Mfat =2748.00 kN m

o M'rqe  2748.00
trac = g¢ 0.158

= 17392.41%%

Fiyac > Fat

Se analiza el estado de esfuerzos sobre el acero de refuerzo.

Esfuerzo minimo, por cargas permanentes:

 Mpg+ Mpy, 114774 + 147.38
fmin = =453jd = 0.00918 = 1237

= 103496.41%"

Umbral de fatiga de amplitud constante, Art. 5.5.3.2-1:
(AF)ry = 166 — 0.33f,,;, = 166 — 0.33(103.50) = 131.85 MPa

106/151



Esfuerzo maximo, por cargas permanentes mas camion de fatiga:

Mpc + Mpw + Myqe 1767.09
fmax = ; =
As * jd 0.00918 = 1.237

= 155613.15"%

Rango de esfuerzo: Af=fax-fmin = 155615.15 — 103496.41 = 52116.74fn"2’
se satisface, Af < AFry
52.12 MPa < 131.85 MPa CUMPLE

DISENO POR CORTANTE (ART. 5.8)

Factor de distribucion para fuerza cortante por carga viva para fuerza cortante en vigas
exteriores.

Al suponer rigida la seccion transversal del puente, los factores de distribucién de las
vigas exteriores para las solicitaciones por cortante coinciden con los factores de distribucion
para momento. Por consiguiente:

e Para 1l carril cargado

1 5.2 * 5.4)

Re = s et +520

0.59

M, =12%059 =071

e Para 2 carriles cargados

1 5.2 % 5.4)
R = — %
¢ 5 2% (2.62+5.22)

= 0.765

My = 1%0.765 = 0.765

Rige 0.765 como factor Mg para carga viva
e Se calcula el estado limite de Resistencia |
MU = 125MDC + 15MDW + 1'75M(LL+IM)
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De acuerdo con el Articulo 5.8.3.2 cuando las fuerzas externas producen compresion en
el concreto sobre los apoyos, la seccidn critica a cortante se presenta una distancia dv de la
cara interna del apoyo.

Viga Art. 5.8.3.4.1 Proceso simplificado para secciones no preesforzado

Luz del puente =185m
H = altura de la viga =150m
De =133m

Art. 5.8.2.9 dv = peralte de corte efectivo
.90de =090 *1.33 =1.20m

0.72h = 0.72 * 1.50 = 1.08 m

Dv=1.20m OK

La seccion critica se ubica desde el eje del apoyo de:
Dv + apoyo/2 = 1.20 + 0.75/2 = 1.58m
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B3 Diagrams for Frame Object 3 (FSEC1)

End Length Offzet Dizplay Options
Case |Resistencia 1, Cortante WVE e Leosr ] Jt 4 @ Seroll for Values
ltems Major (W2 and M3} - || Max/Min Enwy (I}El-m ) ID Show Max
.m
dt: 5

I]-..m Location
ssm .

Shear V2

Resultant Shear

-203.816 KN
822 996 KN
at1.58 m

Re=ultant Moment

Moment M3

1253.0357 KN-m
384 451 KN-m
at1.58 m

| Resetto Initial Units | | Done | Units

Interfaz SAP2000 para graficos de cortante y momento, resistencia i, fuente propia.
Vu =823.00 kN
Mu = 1293.06 kN m

Obtencidn de la separacion de los flejes en la zona critica a cortante.
Esfuerzo cortante Art. 5.8.2.1-2

V= oVy

O®=09 Art. 5.54.2
Vn es el menor entre:
e Art.5833-1

e Art. 58.3.3-2

Vy = 0.25f bady + V,

Vy =0.25%28%0.50%1.20+0
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Vy = 4.20 MN = 4200%Y

e [Esfuerzo de cortante Art. 5.8.2.9
v_J%—¢WI
u ®b,d,

B 1823.00|
T 0.9%0.50 x1.20

v, = 1524.07"%

Célculo de la deformacién unitaria Art. 5.8.3.4.2-3

M
(l df,ll + 0.5N, + |V, — Vp| — A,,S/;,O)

EsAs cortante T EpAps

& =

Momento estado limite de resistencia |, Mu = 1293.04 kN/m?

Maddulo de elasticidad del acero, Eg = 200 GPa

11293.04] + 1823.00]
= 1.20 = 0.0011
T 7200106001224
Por consiguiente:
Art. 5.8.3.4.2-3 6 =29 + 3500¢;

6 = 29 + 3500 x 0.0011 = 31.80°

a8
T (14750&)

Art. 5.8.3.4.2-1 B

4.8

'B - (14+750%0.00011) = 3.00

Fuerza cortante resistida por el concreto Art. 5.8.3.3-3

V. = 0.083B+/f.b,d,
V, = 0.083 % 3.00 * V28 * 0.50 * 1.20

V. =0.7906 MN = 790.55 kN

V=Vt
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. 823.00
ST 0.9

—790.55 = 123.89 kN

Separacion de los estribos en la zona critica Art. 5.8.3.3-4

G fydyAc(cotd + cota)sena
- Vs

a=90°
0 =31.80°
Av =27*0.000129 = 0.000258 m?

__ 420%1.20%0.000258(cotcot (31.80) +cotcot (90) )sen(90)
- 0.1239 -

S 1.69m

Maximo espaciamiento (Smax) del refuerzo transversal Art. 5.8.2.7
V, = 1071.76 kN

0.125f; = 0.125 * 28000 = 3500 kN
Como: 1, < 0.125f;
Se la formula 5.8.2.7-2
Smax = 0.8d, < 600mm
Smax = 0.8 ¥ 1290 = 1032 mm
Por tanto, ;4 = 600mm

Se hara los calculos correspondientes de la separacion de los estribos #4 a lo largo de la

luz de la viga, en secciones tomadas arbitrariamente cada 3 metros
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DISENO A CORTANTE, SECCIONES CADA 3m, VIGAS EXTERIORES

X (m) 1.58 3 6 9 12 15 175
Vu (kN) 823.00 | 679.41 | 390.47 | 418.19 | 703.03 | 1008.22 | 1277.59
Mu (kN m) 1293.06 | 2266.59 | 3323.86 | 3299.63 | 2324.16 | 1519.18 | 3440.89
vu (kN) 1524.07 | 1258.17 | 723.09 | 774.43 | 1301.91 | 1867.07 | 2365.91
As flexion (cm?) | 1224 | 1224 | 1224 | 1224 | 1224 | 102.00 | 102.00
&s (m) 0.0008 | 0.0011 | 0.0013 | 0.0013 | 0.0011 | 0.0012 | 0.0021

0 31.80 | 3285 | 3355 | 3355 | 32.85 33.20 36.35

B 3.00 2.63 2.43 2.43 2.63 253 1.86
ve (kN) 790.55 | 693.09 | 640.45 | 64045 | 693.09 | 66573 | 491.22
Vs (kN) 123.89 | 61.81 |-206.59 | -175.79 | 88.06 | 45452 | 928.33

s (cm) 60 60 60 60 60 44 19

Tabla cuantia de refuerzo a cortante en vigas externas, fuente propia.

Debido a que las luces del puente son simétricas, la segunda luz tendra el mismo

refuerzo a cortante.

Refuerzo transversal minimo Art. 5.8.2.5-1

B,S
Ay = 0.083 fL\/E

y
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500 * 600
Ay > 0.083T«/ﬁ = 198.11mm?

258mm? = 57.51mm? Cumple

VERIFICACION DEL ACERO LONGITUDINAL
Verificacion del acero longitudinal en el centro de la luz Art. 5.8.3.5
Se debe satisfacer

V.
Apsf‘pg-I'Ayfy_I |+050_+< V‘_050V>C0t0

d,® P,

Disefio en concreto reforzado, por tanto:
Aps =0
fps =0

0.01224 %« 420000 >

13299.63]| |418.19

t33.55
1207090 1| 09 |C°

5140.80 = 3755.90CUMPLE

DEFLEXION Art. 5.7.3.6.2
Deflexion y contra flecha Articulo 5.7.3.6.2

M
I, = ( CR)
M,

3

M 3
Ig+l1—(Ma) lITSIg 5.7.3.6.2—1
En la cual,
I
Meg = f, 2
CR ryt

Ig = Momento de inercia de la seccion bruta del concreto.
Ma = Momento maximo en el elemento de concreto en la etapa para la cual se calcula la
deformacion.

Fr = Mddulo de rotura del concreto especificado en Art. 5.4.2.6
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Yt = Distancia desde el eje neutro a la fibra extrema a traccion.
Mcr = Momento de fisuracion.

Icr = momento de inercia de la seccion fisurada del concreto.

Madulo de elasticidad del concreto
E¢ = 4800 = /f'c = 25399.21%}
Maodulo de roturo del concreto Art. 5.4.2.6
f. = 0.62 % /f'c = 3280.73%

Ma = 3260 KN m
Mcr = 1002.98 KN m

, _(1002.98)300933+ ) (1002.98)3 0.091 < . Art.5.73.62 1
o= (e . 2760 ) <I, Art.5.7.3.6.

0.0911 < 0.0933 cumple
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Paso 4: Subestructura
ESTRIBOS

Para el disefio de los estribos se realizo de acuerdo a las normas CCP-14 y NSR-10.
Este disefio se realizd con informacion limitada del terreno, por lo cual mediante

correlaciones se definieron propiedades del suelo necesarias para el analisis y pre - disefio.

Metodo/Suelo/Condicion Factor de resistencia
Método tedrico (Munfakh et al., 2001), en arcilla 0.50
Método tedrico (Munfakh et al., 2001), en arena, usando
CPT 0.50
Capacidad de o gﬂs%_ndo teérico (Munfakh et al., 2001), en arena, usando 0.45
carga Métodos Semi-empiricos (Meyerhof, 1957), todos los 0.45
suelos ’
739“3% et 0.45
Pruebas de carga con placa 0.55
Concreto prefabricado colocado sobre arena 0.90
- Concreto fundido in situ sobre arena 0.80
i . ! Concreto fundido in situ o prefabricado sobre arcilla 0.85
Deslizamiento Suelo sobre suelo 0.90
Presion pasiva del suelo, componente de la resistencia al
P i - 0.50
deslizamiento

Tabla 10.5.5.2.2-1 — Factores de resistencia para la resistencia geotécnica de cimentaciones

superficiales, fuente CCP-14

@, _Factor de resistencia especificado en el Articulo 10.5.5.2. Se toma el valor

¢,, indicado para los métodos semi - empiricos en todos los suelos gg— 45

En consecuencia, la capacidad portante mayorada del suelo de fundacion para el

estado limite de resistencia | es:

dR=0.45+1=0.45 MPa=45.9t/m?
- Estado limite de servicio

De acuerdo con el articulo 11.5.7 los factores de resistencia para el estado limite de
servicio deben tomarse como 1 excepto para estabilidad global para la que debe tomar un
valor de ¢ = 0.65 si la informacion geotécnica es limitada (Articulo 11.6.2.3). Si bien este
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factor de resistencia se debe emplear para la verificacion por estabilidad global, se supone

que también gobierna el disefio para el estado limite de servicio:

Piloto

Tabla 11.5.7-1 — Factores de resistencia para muros de contencién permanentes

Ingenlerla
Civil

Facultad de
Ingenierias

TIPO DE MURO Y CONDICION

FACTOR DE
RESISTENCIA

Muros en voladizo y muros anclados

Resistencia axial a compresion de los elementos verticales

Aplica el Articulo 10.5

Resistencia de los elementos verticales a la compresion axial 0.75
Resistencia al arrancamiento | gue:os no cohesivos (granulares) 8‘65 ::
de los anclajes (1) . uelos cohesivos .70“
+  Roca 0.50 "
Resistencia al arrancamiento |+ Cuando se realizan pruebas de 1.0@
de los anclajes (2) verificacion )
+ Acero dulce (por ejemplo barras 0.90 @
Resistencia a la tension de los ASTM A615) i
tendones de anclaje + Acero de alta resistencia (por ejemplo 0.80 @
barras ASTM A722) 2
Capacidad a flexiéon de los elementos verticales 0.90
Muros de suelo estabilizado mecanicamente, Muros de gravedad, y
Muros
* Muros de gravedad y semigravedad 0.55

Capacidad de carga » Muros de suelo estabilizado 0.65
mecanicamente )
[} .

Resistencia a la tension de los

Refuerzos en franja

; » Fuerza estatica 0.75

g::ctrzgfes metalicos y SUS | pefyerzos en malla
+ Fuerza estatica 0.65
Resistencia a la tension de los
refuerzos geosintéticos y sus |+ Carga estatica 0.90
conectores
Resistencia al arrancamiento
de los + Carga estatica 0.90
refuerzos a tension.
Muros prefabricados

Capacidad Se aplica el articulo 10.5
Deslizamiento Se aplica el articulo 10.5
Resistencia pasiva Se aplica el articulo 10.5

"‘SeapliaalosesfwzosuumdemaemmhmamoosmddmﬂoprummmmemuMicuoCn942

"Seaphuwandosereal«za(n)prueba(s)devenﬁcaaénencadamc!a]edeptoduem)ﬂhastaunaﬁmzanguela100masveceslafuerzade

disefio mayorada en el anclaje.

I Se aplica a la maxima fuerza de prueba de verificacion del anclaje. Para el acero dulce aplicar el factor de resistencia para F_‘.AParaelnoetode

aita resistencia aplicar el factor de resistencia a |a resistencia ltima a la tension garantizada

“! Se aplica a la seccién transversal bruta menos el drea sacrificable. En el caso de las secciones con orificios reducir el area bruta de acuerdo con

dlebssayWausmmmmdanmlm

"Semalosmﬁmmmmcmmmnun

nto de r

refuerzos en malla conectados a un
refuerzos en frana.

0 que son conti con el re

wo

AR=0.65%1=0.65 MPa=66.3 t/m>

lento rlpdo por ejemplo, un panel o bloque de concreto. Para los
iento, utilizar el factor de resistencia correspondiente a

Estado limite de evento extremo | de acuerdo con el Articulo 11.5.8
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De acuerdo con el articulo 11.5.8 los factores de resistencia deben tomarse iguales a 1.0,
cuando se investigue el estado limite de evento extremo. Para la estabilidad global debe
emplearse un factor de resistencia ¢ = 0.9 Para la capacidad de carga debe usarse un factor
de carga igual a 0.80, para muros de semigravedad y gravedad. Es posible considerar el
estribo bajo estudio como de semi gravedad, por lo tanto, la capacidad portante mayorada del

suelo de fundacion para el estado limite de evento extremo es:

dR=0.80+1=0.80 MPa=81.6 t/m?

MURO RIGIDO DE GRAVEDAD MURO RIGIDO DE GRAVEDAD
DE CONCRETO SIMPLE DE CONCRETO REFORZADO

MURO DE SEMIGRAVEDAD MURO DE SEMIGRAVEDAD EN
CON CONTRAFUERTES DE VOLADIZO DE CONCRETO
CONCRETO REFORZADO REFORZADO

Figura C11.6.1.1-1 — Muros tipicos rigidos de gravedad y
semigravedad

Clasificacion sismica del puente.

Ubicacion: Pasca, Cundinamarca

Coeficiente de aceleracion pico del terreno PGA. Region 5. PGA=0.25
Coeficiente de aceleracion espectral horizontal, periodo de 1 s. Regién 6 S1=0.30
Tipo de perfil de suelo: C

Clasificacion operacional. A3.10.5: Otros puentes

Zona de desempefio sismico A3.10.6. Zona 3
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rw A w w " ‘n " ® " tw AW “n

MAPA DE VALORES PGA

Figura 3.10.2.1-1 — Aceleraciéon Pico Horizontal del Terreno (/°G4) con 7% de probabilidad de excedencia en

75 afos (aproximadamente 1000 afos de periodo promedio de retorno) expresada en la aceleracion de la
gravedad (g ).

PGA = coeficiente de aceleracién pico del terreno en roca (Perfil de Suelo Tipo B)
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Ingenieria
Civil
Facultad de
Ingenierias

MW ¥ rw w w W ow

ow

MAPA

DE VALORES S1

Figura 3.10.2.1-3 — Coeficiente de Aceleracion Espectral Horizontal para un periodo de vibraciéon de 1.0
segundos ( S, ) para 5% del amortiguamiento critico y con 7% de probabilidad de excedencia en 75 afios

(aproximadamente 1000 afios de periodo promedio de retorno) expresada en la aceleracién de la gravedad (g ).
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Tabla 3.10.3.1-1 — Definicion de los Tipos de Perfil de Suelo

Tipo de
Perfil de Caracteristicas del perfil
Suelo

A Roca competente con velocidad medida de onda de cortante, v, >1500 m/s.

B Perfil de roca de rigidez media con v, en el intervalo 1500 m/s >v_>760 m/s.
Perfiles de suelo muy densos o roca blanda con velocidad medida de onda de cortante,
v, en el intervalo 760 m/s > v, =360 m/s, 0

¢ perfiles que cumplan con cualquiera de los dos criterios siguientes: N >50 golpes/pie, 0
5, >100 kPa (= 1 kgflcm?).
Perfiles de suelos rigidos con velocidad medida de onda de cortante v, en el intervalo
360 mfs >v, =180 m/s, o

D perfiles que cumplan con cualquiera de los dos criterios siguientes: N en el intervalo 50
golpes/pie > N =15 golpes/pie, o 5, en el intervalo 100 kPa (= 1 kgffcmz) >5, 250 kPa
(=05 kgflcm?).

E Perfil de suelo con velocidad medida de onda de cortante, v, <180 m/s, o
perfiles que cumplan con cualquiera de los dos criterios siguientes:
N <15 golpes/pie, 0 5, <50 kPa (=05 kgficm?), o
cualquier perfil con // >3 m de arcilla blanda, definida como un suelo con
IP>20, w>40% y 5, <25 kPa (=0.25 kgficm?) (véase 12 Notaalfinal de la Tabla)
Suelos gue requieren evaluacion particular de sitio, tales como:

« Suelos susceptibles a la falla o colapso causado por la excitacion sismica, tales
como: suelos licuables, arcillas sensitivas, suelos dispersivos o débilmente
cementados, etc.

F « Turbas o arcillas altamente organicas (H >3 m de turba o arcillas altamente
organicas donde H = espesor del suelo)

» Arcillas de alta plasticidad ( / >7.5 mcon IP>75)

» [Estratos de arcillas con rigidez de media a blanda de gran espesor ( /{ >36 m)

Ecuacion 3.10.4.2-6 Sp1 = F,S;

S, = coeficiente de aceleracion espectral de respuesta horizontal para un periodo de vibracion

de 1.0 segundos en roca (Perfil de Suelo Tipo B)

E, = Factor de sitio. Tipo de perfil del suelo: C. S1=0.30

Sp1 = coeficiente de aceleracion de respuesta espectral horizontal para un periodo de

1.0s modificado por un factor de sitio de periodos largos
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Tabla 3.10.3.2-3 — Valores del factor de Sitio, 7, ,enel
intervalo de periodos de vibracion largos del Espectro de Aceleraciones

Tipo de Coeficiente de aceleracion espectral Npara periodo de vibracion de 1.0s
Perfil (Véase la Nota 1)
5,<0.10 5,=020 5, =030 S, =040 S, 20.50
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 | 13
D 24 20 1.8 1.6 5 _l
E 3.5 3.2 2.8 24 24
F véase nota 2 | véase nota2 | véase nota2 | véase nota2 | véase nota 2
Notas:

1. Se debe usar una interpolacion lineal para valores intermedios de S,

2. Para el perfil tipo F debe realizarse un estudio de sitio particular para el lugar
especifico y debe llevarse a cabo un analisis de amplificacién de onda.

E,=15
Coeficiente de aceleracion espectral S, = E,S;

Spy = 1.5 % 3.0 = 0.45

Zona de desempefio sismico

Tabla 3.10.6-1 — Zonas de Desempefio Sismico

Coeficiente de aceleracion | :;':pd:ﬁu
espectral 5, Siamico
Sy <0.15 7
0.15<5,, <030 2
030 <5, <0.50 3
0350 <5, Z

De acuerdo con los parametros de aceleracion espectral, se establece la Zona 3,

Carga de viento WS. La fuerza horizontal debida a la accion del viento es minima,

por lo que se ignora su efecto.

Para los puentes usuales de vigas y de losa maciza que tienen una sola luz no mayor que

38000 mm y una altura maxima de 10000 mm sobre el nivel del terreno o del agua puede

usarse la siguiente carga de viento:

- 0.58 kPa, longitudinal
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En estas condiciones y para un area del puente, en alzado igual a: 18.5
(1.50 + 0.5 + 1.2) = 59.2m?

WS = 59.2 % 0.58 = 3.5t

Dimensionamiento del estribo:

| 2,20 ;0.30|—o.75—i 1.60

0.[5 0.76

2.50 0.76———1.20——

Fuente propia.

1. Cargas y momentos respecto del punto A de la zapata, provenientes de la

superestructura.

*Los célculos se llevan a cabo por m de estribo
1.1 Carga sobre el estribo, debida al peso de la losa de area 2.52 m?

DClpsq = 2.52 % 24 % 9.25 = 559.44Kn

1.2 Carga sobre el estribo debido al peso de las vigas.

122/151



DCyhigas = 5 0.5 % 1.30 * 24 % 9.25 = 721.5Kn

1.3 Carga sobre el estribo debido al peso del bordillo, andén y barandas.
Barandas=4.9Kn/m

Area Andén= 0.26 m?

Lo que conlleva, la carga sobre el estribo proveniente de la carga sobre impuesta es:

DCopreimpuestas = (0.25) * 9.25 * 24 + 4.9 ¥ 9.25 = 100.83Kn

1.4 Carga sobre el estribo debida a la carpeta asfaltica (8cm):

DW,apq = 9.92  22.5 % 0.08 * 9.25 = 165.17Kn

1.5 Resumen de las cargas y momentos provenientes de las superestructuras para un
ancho del estribo de 12.60m

e Momento de estabilizacion con respecto al punto A debido a las cargas permanentes

provenientes de la superestructura

o 559.44 + 721.5 + 100.83 _ 109,66 kN
N 12.60 N T m

kN m
X,-1.20+4+ 0.375 =1.575m - M,_-109.66 * 1.575 = 172.717

e Momento de estabilizacion con respecto al A debido a la carpeta asfaltica

165.17 13 11kN M, = 13.11 * 1.575 = 20.65 ki
= =13.11—- =13.11 = 1. = 20.65——
12.60 m A m
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1.6 Cargas provenientes de la superestructura debidas a la carga vehicular de disefio

CC-14

Cargas producidas sobre el estribo:

e Carga producida por el camion de disefio sobre el estribo

160.
1
5150
40

Fuente propia
Concentrated Torsions in KN-m)

Equivalent Loads - Free Body Diagram (Concentrated Forces in KN,
Dist Load (1-dir)
31274 312 .41
p— | e 0.33 KNVm
att.m
Positive in -1 direction

Carga axial, fuente propia.

e Carga producida por el tandem de disefio sobre el estribo

| m

[ A

125 }
6125

fuente propia.
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Equivalent Loads - Free Body Diagram (Concentrated Forces in KN, Concentrated Torsions in KN-m)

Dist Load (1-dir)
24774 247 .41
J— i 0.33 KN/m
ati.m

Positive in -1 direction

Carga axial, fuente propia.

e Carga producida por el carril de disefio

fuente propia.

Equivalent Loads - Free Body Diagram (Concentrated Forces in KN, Concentrated Torsions in KN-m)

Dist Load (1-dir)
95 39 85.07
— | e 0.33 KN/m
ati.m

Positive in -1 direction

Carga axial, fuente propia.
Carga sobre el estribo debida a la carga vehicular de disefio CCP-14, incluyendo un
factor de carga dinamica del 33% para todos los estados limites, excepto fatiga y para un

factor de presencia multiple para dos carriles cargados m=1.
Racc—14. uncarrii=1.33 * 312.74 + 95.39 = 511.33 kN

En estas condiciones la carga vehicular de disefio que actia sobre el estribo

correspondiente a dos carriles cargados

RA(LL+IM),CC—14 DOS CARRILES=2 *511.33kN = 1022.66 kN
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La reaccion por m producida por la carga viva vehicular de disefio CC-14 sobre el

estribo de 12.60 m de ancho es:

1022.66
Rawrsin="1560 = 81163 7

Momento de estabilizacion con respecto al punto A debido a la carga vehicular de
disefio:
kN m
RA(LL+IM)= 81.163 * 1575 =127.83 T

2. Fuerza de Frenado (BR)

De acuerdo con el Articulo 3.64 BR debe ser la mayor entre:

e 25% del peso de los ejes del camidn o tandem de disefio. Es decir:

BR = 0.25 %360 * 2 x 1 = 180 kN (m=1= factor de presencia multiple)

BR =0.25%250* 21 =125 kN
e 5% del camidn o tindem de disefio més la carga de carril. (Se toma una luz del puente)

BR = 0.05 % 2 * 1 (250 + 10.3 + 18.5) = 44.05 kN
BR = 0.05 % 2+ 1 (360 + 10.3 + 18.5) = 55.05kN

La fuerza de frenado, BR, de magnitud 18.3 t, se aplica 1.8 m por encima de la losa

del tablero.

44.05

Fuerza de frenado por m de estribo: BR = —— = 3.49 kN
12.60 m
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Momento de desestabilizacion con respecto al punto A debido a la fuerza de frenado:

kN m
M, gr = 3.49 % (12.60 + 1.8) = 50267

3. Cargas y momentos debidos al peso de la subestructura.

3.1 Peso del estribo

PESO DEL CONCRETO DEL ESTRIBO (t/m)

AREA (m2) |DC X4 Yy DCX, DCY,
Zapata 10.6 2.45 0.45 25.9 4.76
Vaéstago 11.2 1.65 3.5 18.53 39.31
Espaldar 1.51 2.25 6.65 6.40 10.05
Topes 0.5 1.65 6.65 0.80 3.24
Aletas 5.6 3.65 4.3 20.44 24.07
Suma 29.4 69.1 81.5

Fuente propia.

Posicion de la resultante de cargas debida al peso propio del estribo.

69.1 ) _ 792 _
Xy =52=235m, Yy =2==269m

4. Sobrecarga LS por carga viva sobre el relleno

De acuerdo con el Articulo 3.11.6.4 el incremento en la presion horizontal debida a la

sobrecarga por carga viva vehicular puede estimarse como:

127/151



Ap= kysheq * 107°

Donde:

A, = Presion constante horizontal de suelo debida a la sobrecarga por carga viva (MPa).
¥, = Peso unitario total del suelo (kN /m?) = 20.40 kN /m?

k = Coeficiente de presion lateral del suelo = 0.333

h.q= Altura equivalente de suelo para carga vehicular (mm) = 600 mm

Tabla 3.11.6.4-1 — Alturas equivalentes de suelo para
carga vehicular sobre estribos perpendiculares al

trafico
Altura del Estribo (mm) h,,
(mm)
1500 1200
3000 900
> 6000 600

Interpolando con una altura del estribo de 5000 mm, el h., = 700mm

Sustituyendo todos los valores numéricos se tiene que
Ap,=0.333 ¥ 20.40 = 700 * 107° = 4.755x10"°MPa
Este resultado tiene sentido fisico:

4,76kN

Ap,=0.333 % 20.40 x 0.7 =

La norma deja a eleccion del disefiador reducir la sobrecarga por carga viva sobre el

estribo cuando se proyectan losas de aproximacion. Efectivamente en el Articulo 3.11.6.5 se

estipula que “Si la carga vehicular se transmite a través de una losa estructural, la cual esta

apoyada por medios diferentes que el suelo, puede permitirse una reduccién correspondiente

en la sobrecarga’’. En este ejemplo no se redujo la sobrecarga.
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4.1 Componente horizontal y momento de desestabilizacion en A para una altura total del

estribo de 7.7 m:

44.03kN 44.03 x 9.25 kN m
LSy = 4.76 x9.25 = T; MA,LS,x = f = 203647

4.755 kN /m

INEEREEN

220

4,755 kN /m

A A A A A

44.03 kN

2.50

Fuente propia.

Sobrecarga por carga viva LS.
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5. Acciones verticales por m de estribo

ACCIONES VERTICALES SOBRE EL ESTRIBO (m)

CARGA | ORIGEN PESO (t/m) X, M,
DC ESTRIBO 29.4 2.35 69.1

DC SUPERESTRUCTURA |14 1.65 23.1
DW ASLFALTICA 1.86 1.65 3.1

EV PESO DEL TERRENO | 36.4 3.65 132.9
LL+IM CC-14 13.85 1.65 22.9

LS CARGA VIVA 1 3.65 3.7
SUMA 97 255

Fuente propia
CARGA VERTICALES POR M SOBRE EL ESTRIBO
6. Empuje horizontal del suelo EH

6.1 Empuje activo del terreno

1-sinsin® __ 1-sinsin 27

Coeficiente de presion activa K, = = 0.375

1+sinsin @ " 1-sinsin 27

Empuje activo estéatico del terreno EH:

__ y*Ka¥H? _ 20.40%0.375%5%
o2 2

EH

= 9563
m
Ademas: Y, = g =1m
Momento de desestabilizacion producido por el empuje activo EH del terreno.
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kN m
MA,EH = 9563 *1 = 9563 T

6.2 Empuje debido a la sobrecarga por carga viva LSx.

44.03kN y MA — 44.(;3*5 = 110.07 k];lnm

Del numeral 2.3: LS, =

7. Fuerzas sismicas Pg.;s v Hpy,

De acuerdo con la Tabla 4.7.4.3.1-1 para puentes de una sola luz no se requiere analisis
sismico. Sin embargo para el estado de evento extremo I, que incluye el sismo m es necesario
calcular las fuerzas sismicas que actuan sobre el estribo. Estas fuerzas tiene su origen en el
empuje dinamico del suelo (Mononobe Okabe) y en el peso de la superestructura, definido

en la Norma como la fuerza Hy, (Art. 14.6.3.1-1).

El modelo de célculo que se emplee para la determinacion de las fuerzas sismicas que
acttian sobre un estribo tiene un impacto significativo en la magnitud de las fuerzas obtenidas.
Si se supone que el estribo es infinitamente rigido y se emplean los coeficientes del método
de Mononobe Okabe (A11.3) se obtienen fuerzas sismicas inferiores a aquellas que resultan
de suponer que el estribo es un sistema elastico con una rigidez al desplazamiento y que se

comporta como un oscilador simple.

Los calculos que siguen suponen que el estribo es infinitamente rigido.

7.1 Fuerza sismica proveniente del peso del estribo, del peso y del empuje del material de

relleno detras del estribo.

7.1.1 Calculo de la fuerza sismica Ps,;

131/151



De acuerdo con el articulo 11.6.5.1 la fuerza lateral total aplicada al estribo debida al sismo
mas la presion de tierra Pg,;; debe determinarse considerando el efecto combinado Pz, y Pig

donde:

[%em
= Fuerza lateral total aplicada al muro debida al sismo y a la presion de la tierra.

Pig = kpn(W,, + W)

Pg4 = Fuerza dindmica debida al empuje de tierras; Pgy
= 0.50yH?K,5; (Art.11.6.5.3 — 2.)

Prg
= Fuerza horizontal debida a la fuerza sismica de la masa del muro; (Art 11.6.5.1
—-1)

ky = Coeficiente de aceleracion sismica horizontal
W,, = Peso del muro

Ws
= Peso del suelo que esta inmediatamente encima del muro incluyendo el taléon del muro.

Para investigar la estabilidad del estribo debe incluirse el efecto combinado de Pyg y Pir

considerando que estos no son concurrentes. De acuerdo con la Normaen el Articulo 11.6.5.1

se debe:

- Combinar el 100% del empuje sismico de tierras P,z con el 50% de la fuerza inercial
del muro Py
- Combinar el 50% de P,z pero no menos que el empuje activo estatico EH, con el

100% de la fuerza inercial del muro P,
De acuerdo con el Articulo 11.6.5.3 la fuerza sismica activa P, €s:

K,z= Coeficiente de empuje activo sismico del suelo.
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El coeficiente de empuje sismico K,zpuede ser calculado de acuerdo con la teoria de

Mononobe Okabe, tal como se indica en el apéndice A.11.3, Ecuacion A11.3.1-1.

T

N ok )
= . $ A { ) T+ P Y Upmo) LS }
K" COSUnCOSTPLUS \C g ”-( \ l

Fuente, Fundamento de disefio de puentes, Carlos Vallecilla.
7.1.2 Valor de ky:

De acuerdo con el Articulo 11.6.5.2.2 donde el muro pueda desplazarse de 25 mm a
50 mm durante un sismo, puede suponerse que kj; = 0.50k,,donde kj.es el
coeficiente sismico de aceleracion horizontal que se obtiene suponiendo que el estribo

no puede desplazarse.

As = F,gaPGA = kno(Art. 3.10.4.2-2)

Sustituyendo los valores numéricos en la ecuacion 3.10.4.2-2 se obtiene:
De la tabla 3.10.2.1-1 se tiene para Pasca, Region 5; PGA=0.25

De la tabla 3.10.3.2-1 para un perfil de suelo tipo C y PGA = 0.25 el factor de sitio es F,,, =
1.15

Es decir:

ko = Fyga PGA = 115 % 0.25 = A; = 0.2875

Por consiguiente: k,, = 0.50k,,, = 0.50 * 0.2875 = 0.14375
Nota: para k,, = 0.50k,,, ver Articulo 11.6.5.2.2

7.1.3 Célculo de P,
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Se supone que k,, = 0, (Articulo 11.6.5.2.1) por lo que:

0143751 _ o oo
fwo =70 1%

Angulo de friccion del suelo de relleno: @ = 272

De acuerdo con la geometria del estribo: i = § = § = 0, por consiguiente:

(27 — 8.18 — 0)

Kup = 1
4E ™ cos cos 8.18 * cos20 cos (0 + 0 + 8.18)

N sin sin (27 + 0) sin sin (27 — 8.18 — 0)
cos cos (0 + 0 + 8.18) cos cos (0 — 0)

Kaz = 0.47695
Fuerzo sismica P,z debida al empuje del terreno, por m de estribo:

kN
Pyr = 0.5 % 0.47695 * 20.40 * 52 = 121.622 oo

Diferencia entre el empuje activo estatico y el empuje del terreno debido al sismo:

kN
APyp = 121.622 — 95.63 = 25.992—

Esta fuerza AP, sismica se aplicaa 0.4H = 0.4 %5 = 2m

Y produce un momento respecto al punto al punto A igual a:

kKN m

MAP,; = 25.992 x 2 = 51.984 ™

7.1.4 Calculo de la fuerza Py,

Peso del suelo detras del estribo:
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kN
Ws = EV =9.827 x 20.40 = 200.47?

kN
W,, = Peso del concreto del estribo = 288.31 g

Por lo que:

kN
Pir = kn (W, + W) = 0.14375(288.31 + 200.47) = 70.26 —
7.1.5 Combinacién mas desfavorable de fuerza debidas al sismo

- 100% del empuje activo sismico AP,z =25.992 kN mas el 50% de la fuerza sismica P,z =

70.26 kN, debida al peso del suelo de relleno

- 50% del empuje activo sismico AP,z =25.992 kN (pero no menos que el empuje estatico
EH=95.63kN del terreno), mas el 100% de la fuerza sismica P;z = 70.26kN, debida al peso
del suelo de relleno

Psois = 25.992 + 0.5 * 70.26 = 61.122 kN

Psois = 0.5 % 95.63 + 70.26 = 118.075 kN

Debido a que la combinacion del estado limite de evento extremo |, Tabla 3.4.1-1,
Incluye el empuje estatico EH, se emplea la diferencia de empujes AP, para la valoracion

de la fuerza sismica sobre el estribo

Punto de aplicacion de la fuerza sismica P,z debida al empuje dinamico (Mononobe
Okabe): de acuerdo con Al11.3.1 puede suponerse que la resultante de fuerzas sismicas
debidas al empuje del terreno se aplica una altura entre 0.4H stripo ¥V 0.5Hogtrino » S€ SUPONE

que la fuerza sismo P;zse aplica a una altura igual a: 0.4H.gtripo = 0.4 %5 =2m

Momento producido por la fuerza sismica horizontal EQ estribo = 118.075kN

kN m
Mp,SEIS,A == 118075 * 2 == 236157

7.2 Fuerza sismica Hy,, proveniente de la superestructura (C.11.6.5.1)
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La fuerza de friccion por desplazamiento Hy,, es:

Hyy, = uPy

H,, = Carga lateral transmitida a la superestructura y a la infraestructura por los apoyos,
obtenida a partir de las combinaciones de carga de resistencia, aplicables y de evento extremo
de la tabla 3.4.1-1.

P, = Fuerza de compresion, obtenida a partir de las combinaciones de carga de resistencia

aplicables y evento extremo de la tabla 3.4.1-1
u = Coeficiente de friccion

El valor del coeficiente de friccion depende del esfuerzo aplicado al apoyo
elastomérico y de la temperatura del medio ambiente. se supone de manera simplificada que
u = 0.20, Valor promedio empleado para dispositivos elastoméricos apoyados sobre acero o

concreto

De los calculos precedentes se tiene las siguientes fuerzas provenientes de la superestructura:

kN k kN
DC =109.66 —;DW =13.11—;LL + IM = 81.163 —
m m m

En consecuencia, la fuerza horizontal, proveniente del estado limite de evento extremo | es:

kN
Hpy = HP, = 0.20 (1.25 109.66 + 1.5+ 13.11 + 0.5+ 81.163) = 39.46—

La fuerza horizontal se aplica a la altura del apoyo de la viga. De las geometrias del

estribo se concluye que la altura entre el punto del estribo Ay el apoyo de las vigas es:

0.75+2.7=345m

Momento de desestabilizacion de la fuerza horizontal de la fuerza horizontal H,,con

respecto al punto A:

kN m
MH,,, = 39.46 « 3.45 = 136.137 —
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RESUMEN DE LAS ACCIONES SISMICAS SOBRE EL ESTRIBO

FUERZAS HORIZONTALES

Peois 110.075 kN/m
Hy, 39.46 kN/m
SUMA 150.21 kN/m

MOMENTOS DE DESESTABILIZACION RESPECTO AL PUNTO A

MPqy;s 236.15 kN m/m
MHy, 136.137 kN m/m
SUMA 372.29 kN m/m

Acciones sismicas sobre el estribo, fuente propia.

8. Longitud del apoyo
De acuerdo con 4.7.4.4 la longitud minima de apoyo es:

N = (200 + 0.0017L + 0.0067H)(1 + 0.00012552) (Art.4.7.4.4+ 1)

N=Longitud minima de apoyo en mm, medida perpendicularmente al eje del apoyo,
L=Longitud del puente (mm)

H= Altura promedio de las columnas que soportan el tablero del puente. En puente de una
luz, H=0

S=Angulo de sesgo del puente. En este caso S=0

Sustituyendo:
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N = (200 + 0.0017 * 18500 + 0.0067 * 2700)(1) = 249.55mm

Mayoracion, zona sismica 3 al 150%
N = 1.50 % 0.25 = 0.375m < 0.75 Cumple
9. verificacion de la estabilidad y calculo de los esfuerzos sobre el suelo

9.1 verificacion por estabilidad al volcamiento y al deslizamiento

Nota: Emplear los maximos factores para cargas permanentes (Tabla 3.4.1-2) para las
acciones que producen inestabilidad y los minimos para las acciones que producen
estabilidad.

Se analizaron los siguientes estados limites: Resistencia I, evento extremo |y servicio |

para el caso de carga estribo mas superestructura, y de acuerdo con la tabla 3.4.1-1

ACCIONES HORIZONTALES SOBRE EL ESTRIBO (m)
ORIGEN PESO (’ﬂ) Y, (m) (kN m
m A4A
m

EH 95.63 1 95.63

Poois 110.075 2 22015

Hy, 39.46 3.45 136.137
BR 3.49 14.4 50.256
LS 44.03 4.63 203.86
SUMA 292.69 706.032

Cargas horizontales por m sobre el estribo, fuente propia
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RESUMEN DE FUERZAS (kN/m) Y MOMENTOS (kN m /m) CON RESPECTO AL PUNTO A

ORIGEN FUERZ | DIRECCIO | MOMENT | SENTIDO
A N 0

DC, SUPERESTRUCTURA 109.66 | Vertical 172.71 ESTABILIZACION

DW, SUPERESTRUCTURA 13.11 Vertical 20.65 ESTABILIZACION

CARGA VEHICULAR CC-14 (LL+IM) | 81.16 Vertical 127.83 ESTABILIZACION

FUERZA DE FRENADO (BR) 3.49 Horizontal | 50.26 DESESTABILIZACI
ON

DC, PESO DEL CONCRETO DEL | 294 Vertical 691 ESTABILIZACION

ESTRIBO

EV, PESO DEL RELLENO DEL |200.47 | Vertical 731.94 ESTABILIZACION

ESTRIBO

LS x, SOBRECARGA POR CARGA | 44.03 Horizontal | 110.07 DESESTABILIZACI

VIVA ON

LS Y, SOBRECARGA POR CARGA | 9.87 Vertical 36.5 ESTABILIZACION

VIVA

EH, EMPUJE ACTIVO 95.63 Horizontal | 95.63 DESESTABILIZACI
ON

Pyois 110.08 | Horizontal | 220.15 DESESTABILIZACI
ON
Hy, 39.65 Horizontal | 136.137 DESESTABILIZACI

ON

Resumen de fuerzas y momentos con respecto al punto A por m de estribo, fuente propia.
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ACCIONES VERTICALES

VALORES EXTREMOS DE Yp

Yp Maximo Minimo

DC 1.25 0.9
DW 1.5 0.65
EH 1.5 0.9

EV 1 N/A
EV 1.35 1

ES 1.5 0.75
LS 1.75 N/A

Resumen de coeficientes de y, fuente propia

FUERZAS VERTICALES (kN) CASO CARGA: ESTRIBO MAS SUPERESTRUCTURA
DC,
Ik W N Al L N
ORIGEN | perestructura | LLAM | DC, estrbo | E L3y SUMA  |ESTADO LIMITE
fy 109.66 13.11 8116 20400 | 20047 0.87
S 125 1.50 1.75 125 135 1 75 o518
137,08 19,67 14203 | 36750 | 27063 1727 RESISTENCIA I
Caso minino 0,90 0,65 0.00 0,90 1,00 1,75 5956
: 98.69 852 0.00 460 | 20047 17.27 -
] .25 1.50 0.50 1.25 .35 0,50
Caso maximo 840.39 !
soma 137.08 19.67 40,58 367.50 | 270.63 4.94 EVENTO
oo 0.90 0.65 0.00 0,90 1.00 0,00 oo | EXTREMOI
- 0860 852 (.00 26460 2047 0,000
] 1,00 1.00 1,00 1,00 1,00 1,00 ]
g = . 5 VI
Factores = 1 109.66 311 8116 20400 | 20047 0.87 827 | sERVICIOL

Combinacién de fuerzas verticales sobre el estribo. Estados limites de resistencia I, evento

extremo | y de servicio. Casos maximo y minimo, fuente propia.
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MOMENTOS DE ESTABILIZACION (Kn m) CASO CARGA: ESTRIBO MAS SUPERESTRUCTURA
DC,
s W N A 5 .
OKIGEN | sugerestoocora| ™~ LLAM | DC, estribo | E LS SUMA  |ESTADO LIMITE
May 17271 .65 12783 | L0 | 73194 36,50
R 125 1.50 1.75 125 135 1.75 05413
137,08 19,67 14203 | 36750 | 27063 1727 RESISTENCIA
Caso maimo 0,90 0.65 0.00 0,90 1,00 1,75 .56
98.60 8.52 0.00 6460 | 200.47 17.27 -
] 1.25 1.50 0.50 1.25 1.35 0,50
Caso maxmo 137.08 19.67 40 58 6750 | 27063 494 0.3 EVENTO
oo 0.90 0.65 0.00 0.90 1.00 0,00 e | EXTREMOI
= 98,69 852 0.00 6460 | 200.47 0.00
] 1.00 1,00 1,00 1,00 1,00 1,00 i
B = u V -
Factores = 1 109.66 13.11 8116 20400 | 20047 9,87 827 | SERVICIOL

Combinacién de momentos de estabilizacion sobre el estribo con respecto al punto A.

Estados limites de resistencia I, evento extremo | y de servicio. Casos maximo y minimo,

fuente propia.

FUERZAS HORIZONTALES (kN3 CASO CARGA: ESTRIBO MAS SUPERESTRUCTURA
ORIGEN BR L.Sx EH Pseis Hbu sUma | ESTADO
Fx 3.49 44,03 95.63 110.08 39.65 LIMITE
_ 125 175 1.75 0.00 0,00
C 74127
480 MExImo 367.50 2 04 350.8 0.00 0.00 RESISTEN
B 0.90 175 0.00 0.00 0,00 CIAT
Caso minimc 264.60 294 0.00 0.00 0.00 287.34
Caso mayine 4‘:'15';[] :i l”mﬂm EI{T; ;g‘; 63882 | EVENTO
Caco i 0.90 0.00 0.00 1.00 1.00 w56 F‘HF:F‘MG
me 264.60 0.00 0,00 81.16 9.87 :
i 1.00 1,00 1.00 0.00 0.00 SERVICIO
Factores = 1 204.00 1311 200,47 0.00 0.00 307.58 I

Combinacién de fuerzas horizontales sobre el estribo. Estados limites de resistencia I, evento

extremo | y de servicio Casos maximo y minimo, fuente propia.
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MOMENTOS DE DESETABILIZACION DEBIDO A FUERZAS HORIZONTALES (Kn m) CASO CARGA:
ORIGEN BR LSx EH Pseis Hbu SUMA | ESTADO
M ax 50,26 110,07 95,63 220.15 136.14 LIMITE
L 125 175 175 0,00 0.00
(caso maximo 367.50 22,94 350,82 0,00 0.00 TAL2T | CESISTEN
Caso minimo 0,90 1.75 0,00 0.00 0,00 87 54 CIA T
264.60 22.94 0,00 0,00 0,00
Caso maximo 4:”530 222 133534 Ellclr; ;$ (63882 EVENTO
- : ' : : EXTREMO
Caso miime 0.90 0.00 040 1.00 L% 355.63 I
264.60 0.00 0,00 81.16 9.87 '
o 1,00 1.00 1,00 0,00 0.00 SERVICIO
Factores — 1 294,00 13.11 20047 0,00 0,00 20738 I

Combinacion de momentos de desestabilizacion sobre el estribo con respecto al punto A.
Estados limites de resistencia I, evento extremo | y de servicio. Casos maximo y minimo,

fuente propia

Debido al alcance del proyecto se dejan todas la cargas y factores de seguridad y

sismo para el disefio de la cimentacion, de acuerdo a un estudio de suelo mas detallado

DISENO DE PILA CENTRAL

e Pcr =Carga Critica a Pandeo

e Pnmax = Resistencia Axial Nominal (maximo valor permitido)
e PU =Carga Axial Mayorada

e Ag= AreaBruta

e Ast= Area total de acero

e E=Moddulo de elasticidad

e I=lnercia

e k=Constante de deformacion

e oLp = Esfuerzo Limite de Proporcionalidad
e ocr = Esfuerzo critico

e |=Longitud miembro vertical

e r=Radio de giro
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e [ 1 =Relacion de esbeltez

Segun las especificaciones de los materiales empleados a lo largo del presente
documento se realiza una tabla resumen la cual permite una mejor trabajabilidad y

explicacion en el proceso de disefio. Tabla que se presenta a continuacion:

Pila

fy (Kn/m? 420000
fy (Mpa) 420
fic (Knim? | 28000
E (Mpa) 24870

k 40
#ileje(1/2") 4.00

fleje(cm) 1,27

Fuente propia.

En donde el modulo de elasticidad se ha definido como:

E = 4700  [f'c = 24870.1

Y K como la constante segun la deformacion en columnas determinada por sus apoyos:

175 i

{ 19
! I == I
\\ " - - '_I \
Py
Fer i

k=1.0 k=1/4

! FPer Por
ili Per -lu
fan Lid )
:ﬁ iFrlgg :2"1 l ! } 171
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Fuente (Disefio basico de concreto reforzado. 2014)
Sigueindo la anterior ilustracion se toma K = 4.0 por si apoyo en la zona inferior de la pila.
Refuerzos longitudinales

La ecuacion C.10.6.3.2 de la NSR-10 define la resistencia axial nominal (valor maximo
permitido) como:
@Pnmax = 0.75¢[0.85f'c(Ag — Ast)] + fy Ast

en donde Pu se define como:
PU=1.2PD + 1.6PL

conociendo el valor mayorado producto del apoyo central de la super estructura del
puente se obtiene a Pu= 7529,24 kN; al optar por el disefio de tres pilas centrales como se
muestra en la siguiente fotografia, se tiene la divisidn de esta carga como Pu= 2509,75 kN

para cada una.

Fuente: https://es.slideshare.net/FelixGuanto/pilas-teoria-y-diseo

Y la resistencia axial nominal maxima es el resultado de la la aplicacion del factor

de reduccion ¢ = 0.7 a la carga mayorada que soporta la columna.

2509,75
0.7

pPnmax =%u ePnmax =

@Pnmax = 3585.35 kN
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El punto de inicial para asignar los refuerzos longitudinales de una columna es la
definicién de la seccidn trasversal (Ag), la cual después de definida se le da un 2% de
refuerzo que se traduce en una cuantia p = 0.02. Con lo anterior se reescribe la resistencia

axial nominal maxima como:
¢ Pnmax = 0,75+ 0,7 « (0,85 « f'c « (Ag — 0,0249)) + (fy  0,024g)) ; Ast

= 0,024g
358535 = 0,75 « 0,7 « ((0,85 * 28000 * (Ag — 0,0249)) + (420000 * 0,0247))

Ag requerida = 0.2460m?

Con el area bruta obtenida se procede a dar un dimensionamiento que cumpla con

los parametros establecidos.

g = Agxa g = 0.246 * 4 G = 056md = Ag=4

T Vs

Dado este diametro requerido, por cuestiones de seguridad y elementos ajenos al
disefio estructural y tomando la magnitud e importancia de la estructura se desea tomar uno

superior, optando por un valor diametral 3=0.75 m y un Ag de disefio = 0.4418 m?

Ya realizado el célculo del area bruta de la seccién transversal, se procede por
realizar el célculo del area del acero nuevamente con la ecuacion C.10.6.3.2 de la NSR-10.

pPnmax = 0.75¢[0.85fc(Ag — Ast)]|+ fy Ast
3585.35 = 0.75 * 0.75 [0.85 * 28000 (0.2460 — Ast)] + 420000 * Ast

Ast = 24.60 cm? Ast escogida = 34.08cm? =12 #6

Y se distribuyen como se muestra en la siguiente ilustracion.
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@ 0,75m

Fuente propia. Ver plano subestructura.

Ya con los aceros asignados y una seccion trasversal definida, solo resta definir los

refuerzos trasversales, no obstante, es importante identificar si esta se clasifica como una

columna corta o larga mediante su relacidn de esbeltez por tipo de materiales y geometria.

I [n%+E

- = ke Relacion de esbeltez por tipo de materiales

[ |m?%24870000 1681
B 4 %28000

Relacion de esbeltez por geometria de la seccion transversal

m*xr*  mx0.375%

2 2 0,0155m
_ [t |oo155 o187
"= a7 |oaasT
L 645 _ 24,492
r 0187 =

La relacién de esbeltez por tipo de geometria es mayor que la esbeltez por

geometria, por ende, esta se clasifica como una columna corta.
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En la asignacion de refuerzos trasversales se ha tenido como Unica opcion el acero
namero 4 como refuerzo trasversal se procede a hacer el célculo de las tres opciones de

separacion entre estribos.
Opcidn A (mitad de la menor longitud de la seccion transversal)

<long.seccion _ 0.56m

= =0.279 =27
> > 0 8m cm

S =
Opcion B (16 veces el diametro de la barra asignada para el refuerzo longitudinal)

s=16xdb Long = 1.91* 16 = 30.56 cm = 30 cm

Opcion C (48 veces el diametro del estribo

s =48 x db Estribo = 48 x 1.27 = 60.96 cm = 60 cm

Ya planteadas las tres opciones, se procede a escoger menor longitud entre las todas

las opciones, la cual para este caso es la opcion A.
S=27cm

La asignacion de los estribos se desarrolla dividiendo en tres partes iguales la

longitud de la pila, de tal manera que:

L _ 6.45 — 215
3 = 3 = 4. m

Esta longitud es redistribuida donde el tercio inicial y el tercio final de la columna
es considerado como la longitud refuerzo maximo (LMX) dando una separacion de estribos

igual a la mitad de la separacién elegida.

S 27 cm
S(lmx) = 5= >

=135 =13 cm

Por lo tanto:

Lmx=2.15m

m
+1=17.53 =18 und

No.Flejes (lmx) = 013 m
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18#4 @ 13 cm

El tercio central de la columna es denominado longitud refuerzo medio (LMD)

donde los estribos son asignados a la separacion elegida desde el inicio.

S(md)=27cm; Lmd=2.15m

Por lo tanto:
No. Flejes (Imd) = 2™ — 796 = 8 und
o.Flejes (Im = 027m = 796 = un
8#4 @ 27 cm

Nota: para ver la ubicacion del refuerzo detallado ver plano subestructuras

Disefio del apoyo de neopreno
Datos Generales
Estado limite de servicio |
Neopreno tipo 1, dureza (shore A) 50+/- 5

Método de disefio: Art. 14.7.6 Método A

Para la region del puente, Pasca Cundinamarca, temperatura maxima 25 °C, temperatura

minima 5 °C
Durante la instalacion la temperatura promedio es 15 °C

Coeficiente de dilatacion térmica del concreto Art. 5.4.2.2
a =1.08-10"5.

Deformacion unitaria debido al flujo plastico, Art. 5.4.2.3.1 se toma un valor promedio

&, = 0.30
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Se suponen espesores de las capas de apoyo del neopreno

Espesor capa externa hrs 10 mm
Espesor capa interna hri 15 mm
Espesor lamina de acero | hs 3 mm

Tabla espesores elementos del apoyo de neopreno, fuente propia,
Deformacion por cortante del apoyo de neopreno
Art. 14.7.6.3.4-1h,, = 2A;
Por tanto, la deformacion horizontal
As= aLAT + &,L

As= 1.08 1075 % 37000 = (25 — 10) + 0.0003 * 38000 = 17.56 mm

Espesor minimo requerido
De acuerdo a la tabla 3.4.1-1
yu=1.20

Art. 14.7.6.3.4-1

hre = 2yry g
hy =2%12%1756 =42.13 mm

Se estimé hyi = 15 mm

Por tanto, el espesor requerido por la capa superior, Art. 14.7.6.1

h,.s = 0.70 * h,; = 10.5 = 10 mm

Determinacion del numero de capas internas
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— hrt,min - Zhrs
hri
42.13 -2+ 10

n= 15 ~ 2 capas

Altura total de las capas (2 internas y 2 externas)

hy.y =2h.s +2h,; =210+ 2 %15 =50 mm
Altura total del apoyo de neopreno con ld&minas de acero intermedias
H=h,;+h(n+1)=50+3(2+1) =59mm

Detalle de apoyo de neopreno, medidas en milimetros

L

U

—a—

Detalle apoyo de neopreno, fuente propia.
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