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PRESENTACION

£l aspecto del puente queda determinado primeramente por ias iormas fundamentales ae /as estructuras portantes (a viga, & arce o /a

asiructura colgante En segundo lugar por 8l malerial madera, piedra- 0 aCero y Rormigon. que nos ha aportado 2/ siglo XIX. "

@ £l Triunfo de las Luces

Hans Wittfont

Uno de los aspectos mas problematicos del ejercicio vy de la ensenfanza de 1a Ingenieria es Ia relacién
entre el ingeniero civil y 1os codigos vigentes de diserio y construccion. Efectivamente, los cédigos
parecerian limitar las posibilidades expresivas de todo creador y coartar una cierta manera de pensar
sin convencionalismos, a la vaz expresiva y genercsa. Sin embargo los codigos tienen la misién de
salvaguardar las obras publicas de una nacidn y de garantizar que éstas cumplen con las
gspecificaciones minimas requendas. Por otra parte los codigos tienen el caracter de ley y en cuanto
ta.l son de obligatorio cumplimento. Asi por ejemplo l0s puentes ubicados en la Red Nacional de
Carreteras de Colombia deben disenarse para el camidn C40-95 de acuerdo con la ley 105 de
diciembre de 1993. Ademas los codigos de diseno y construccion reunen los resultados de la
experiencia y la investigacidn obtenidos en el ambito de una tradicion cientifica determinada.

Estas reflexiones preliminares no tienen otra justificacton que explicar el porqué a lo largo de esta
publicacion se cita continuamente al Cédigo Colombiano de Diseno Sismico de Puentes - 1995, del
gue hace un instrumento de trabajo y una guia oportuna en la solucion de algunos problemas tipicos
del diseno de puentes.

El texto comienza con un resumen de los.aspectos mas relevantes dei capitulo A.3 de la citada
norma. Acto seguido se presentan las cargas que actuan sobre los puentes, en especial las fuerzas
de origen sismico. De la mano de un ejemplo sencilio, se explica el procedimiento de analisis sismico
PAS-1, metodo espectral fundamental, para el calculo de las solicitaciones sismicas sobre un estribo de
un puente de dos luces.

El segundo capitulc presenta de manera detallada el disefio de un puente de placa maciza, ccn
armadura principal paralela al trafico y provisto de dos bordillos laterales. Se obtiene ademas la

armadura por retraccion de fraguado y se efectian las comprobaciones conienidas en el capitulo VI de



-
fa citada norma. Esto es: la revision del refuerzo minimo de 1a losa, la verificacion de los esfuerzos de
fatiga del acero, la revision del ancho de fisuras. E! ejemplo concluye ia iista de materiales y el
correspondiente plano constructivo.
El capitulo tercero presenta los fundamentos del calculo de 10s puentes con tablero conformado por
una losa maciza y vigas longitudinales. Se indican también {as ecuaciones para la determimacién de ia
armadura de acuerdo con el sentido del trafico. Se introduce la definicidn de Factor de Rueda y se
explica su empleo en fa determinacion de las maximas solicitaciones por flexion y por fuerza cortante.
En todos los casos se recurre at camion de disefio C 40-95 y para luces mayores de 28 m a la linea de
carga correspondiente al diserio a flexion. Mediante dos gjemplos numeéricos se exphca el método de
Courbon para la determinacion de las cargas que actuan sobre las vigas de un puente conformado por
losa maciza y vigas longitudinales. Este método permite mostrar de manera senciila las limitaciones
del concepto de Factor de Rueda. Al final de! capitulo se deduce el teorema que permite obtener la
posicron del tren de cargas moviles puntuales que produce el maximo momento en una viga
simplemente apoyada. Se incluye también el elemplo del diseno de una iosa sobre vigas metalicas asi
como el diseno del respectivo parapeto.
£l capitulo 1V presenta con toco detalle el diseno de ia losa, las vigas interiores y exteriores de un
puente de una luz con un tablero constituido por una losa maciza y vigas longitudinales Para la
determinacidn de las maximas solicitaciones sobre las secciones de las vigas se recurre a la definicion
de linea de influencia. Se efecttian ademas todas las comprobaciones incluidas en el capituio Vil del
CCDSP-1995 v se Indica el despiece, las cantidades de obra y el  plano constructivo de una viga
Interior.
El capitulo V muestra la determinacion de fa armadura en el centro de la luz de un puente de una luz
con una seccion transversal conformada por una viga cajon. £l disefio se lleva a cabo de acuerdo con
las recomendaciones de la AASHTO para este tipo de secciones. Se incluye ademas el calculo de la
armadura de la losa superior, de la losa inferior y de un nervio tipico, con sus correspondientes detalles
constructivos.
E! capitulo VI muestra el diseno de la viga postensada interior de un puente de una luz de 22 m. Se
determina la fuerza de preesfuerzo, el estado de esfuerzos sobre el concreto y sobre el acero de

preesfuerzo durante la transferencia (t = 0) y en etapa de servicio (t= = ) . Se indica ademas el caiculo




de la trayectoria de los cables de preesfuerzo, sus coordenadas cada metro de ia viga asi como el
diseno a cortante de la seccidn simple y de la seccidn compuesta. Por otra parte se ncluye el cuadro de
tensionamiento, el avalio de peérdidas y el correspondiente plano constructivo y una hsta parcial de
aceros.

El capitulo Vil muestra los fundamentos del calculo de los empujes de tierra de acusrdo con la teoria
de Coulomb y de Rankine. Mediante la aphcacion del circulo de &*ohr se deducen las expresiones de
los coeficientes de empuje activo y de empuje pasivo. Se indican ademas los fundamentos del
meétodo seudo estatico de Mononobe Okabe A manera de aplcacidon numeérca se disenan dos
estribos tipicos en la construccion de puentes: el primero apoyado directamente sobre el suelo y el
segundo apoyado sobre piiotes.

El capituio VIl muestra los fundamentos del caiculo de los esfuerzos sobre el suelo partiendo de dos
hipétesis diferentes. la primera supone gque la cimentacion es rigida y la segunda se vale de la definicion
de viga sobre fundacién elastica para tener en cuenta las deformactones del suelo Para complementar
ei capitulo se resueiven tres ejemplos tradicicnales en el diseno de las cimentaciones de l0s puentes.
una viga de longitud infinita sobre fundacion elastica, una zapata sometida a flexidn biaxial y una
zapata rectangular scbre piictes. El capitulo finaliza cen un gjemplo que esboza ¢l diseno de una zaoata
sobre pilotes embebidos en un meadio eigstico.

En la ultima parte del libro se deducen las scuaciones fundamentales para el calculo de las secciones
rectangulares mediante el método de los esfuerzos admisibles y mediante el metodo de resistencia
ultima. Es oportuno recordar que el disefio de puentes de acuerdo con el Codigo Colombiano de Disefo
Sismico de Puentes — 1995 exige la aplicacion simultanea de los dos métodos.

El autor agradece al ingeniero civil Lucas Pérez A. su invaluable concurso en la ejecucidn de este
texto.

Un libro es, entre tantas significaciones, el testimonio de 1as limitaciones de su autor. Estas limitaciones
se hacen mas evidentes cuanto mas amplio es el tema tratado. Por esta razon toda publicacion scbre
el disefio de puentes es necesariamente incompleta. Las notas que siguen no pretenden ser otra cosa

que la timida iniciacion a ta mas fascinante de las obras de Ingenieria: los puentes.
Carlos Ramiro Vallecilla B

Bogota, septiembre de 2004



Son 10 grupos de carga correspondientes al método de los esfuerzos admisibles y 10 grupos de cgrga

NOTACION PARA LAS CARGAS SOBRE LOS PUENTES

correspondientes al método de resistencia tltima

N
Y
B
D
L

r—

E
B
W

WL

EQ
SF.

= numero de grupo

= factor de carga

= coeficiente de carga

= carga muerta

= carga viva

= impacto

= empuje de ti_erréé

= flotacion

= fuerza del viento sobre la estructura
= fuerza del viento sobre la carga viva
= fuerza centrifuga

= fuerza longitudinal

= acortamiento de la estructura

= retraccién del fraguado

= temperatura

= 8ismo

= presion por flujo de la corriente



Capitulo |

CARGAS SOBRE PUENTES

“Conviene que los materiales por emplear sean de manufactura in-
dustrial; aqui la ventaja de la estandarizacion debe ser evidente para
todos. Es recomendable que las cargas de proyecto, los metodos de
analisis y los esfuerzos permisibles se adapten en lo posible a algu-
na norma, que para algunos tipos de trabajo esta circunscrita de una
manera estrecha, y para otros deja una considerable libertad al pro-
yectista. Es apropiado estandarizar la construccion y sus métodos,
asi como los materiales, los sistemas de fabricacidn y el criterio so-

bre la estabilidad.”

Hardy Cross
Ingenieros y las torres de marfil



CARGAS SOBRE PUENTES

* 1Y 'ntroduccion

_as cargas sobre los puentes se dividen en cargas que actuan sobre la superestructura y cargas que

actuan sobre la infraestructura.
o (Cargas sobre la superestructura:

1. Cargas gravitacionales : muertas, vivas e impacto

2. Fuerzas longitudinales; vanaciones de temperatura y fuerzas debidas a la carga viva

3. Fuerzas laterales: viento, sismo y fuerzas centrifugas.

Las cargas vivas pueden ser:

4. Cargas de los vehiculos camion C 40-95, camion C32-G5 o lineas de carga.

5. Cargas debidas a los peatones
» Cargas sobre subestructura

Las cargas que actuan sobre la subestructura de un puente son:

1 Cargas gravitacionales: muertas (peso propio), vivas (cargas provenientes de la superestructura

y cargas provenientes de la subestructura).

N

Cargas laterales: viento, fuerzas sismicas, fuerzas longitudinales provenientes de la

superestructura, empujes de tierra, flujo de la corriente, fuerzas de origen térmico

3. Otras cargas: flotacion
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1.2) Carga muerta.

La carga muerta referida a la superestructura estd compuesta por el peso del tablero (losa mas
vigas), del andén, de ias barandas, del bordillo y de todos aquellos elementos gue actien
permanentemente sobre el puente.

1.3) Carga viva

“A 3.4 21 l.- La carga viva para puentes de cafreteras esta conformada por camtones estandar o lineas de carga que son
equivalentes a trenes de camiones.”

1.3.1) Camiones estandar: Son de dos tipos: el camion C-40-95 y el camion C32-95 que equivale al
80 por ciento de la carga del camidn C40-95.

La figura siguiente muestra los valores de las cargas por eje correspondientes al camion C40-35

Camwn G40 35 Pianta del camign G40-95
— e e e —
1514 51 [ r—— 73 TS50 E:l ! _!_Oum
sa9q 1 in l Gamon |
1 G 40-95 ’ 13m
! Y y - e | = ey
Cargas gor eje - __ - gsm
1a9m ' 4m

1.3.2) Lineas de carga

“A31211- Cada linea de carga consiste de una carga uruforme por metro lineal de carril y una carga concentrada (o dos cargas
concentradas en el caso de luces continuas- ver numeral A 3.46 3) colocadas de manera tal que produzcan los maximos esfuerzos Se
supone que tanto la carga concentrada como la uruforme se distribuyen en un ancho de 3,05 m sobre una linea perpendicular al carri. Para
el cdlculo de momentos y cortantes deben usarse diferentes cargas concentradas, como se indica en la figura A.3.4B. La carga concentrada
mas liviana debe usarse cuando se calculen esfuerzos de flexion y la mas pesada cuando se calculen esfuerzos cortantes”

“A 3 4 6-Aplicacién de la carga viva

A 346 1-Camril unitario.- Para calcular los esfuerzos, cada linea de carga de 3,05 m o camuion senctllo debe considerarse como una unidad y
no se deben usar fracciones del ancho de la linea de carga o de los camiones

A 3462-Numero y posicién de las lineas de carga- El numero y posicton de las lineas de carga 0 camiones debe especificarse de acuerdo
con el numeral A 342 y cualquiera que sea el caso deben colocarse de tal forma que produzcan los maximos esfuerzos sujetos a las
reducciones especificadas en el numerai A3 47

A 3 4 8.1 3-Los puentes peatonales o para bicicletas deben diserarse para una carga viva de 400 kgt/m?*"

16 Curso de puentes en concreto



Cargas vy lineas de carga indicadas por el CCDSP.

P ]
T ;
} l wm) DT
y 131 | R A A
LUZ CARGA
()
-Momentc: L <280 Camion
e L=18
28 <L < 100 Carrii w=130-—70 P= 12,0t
L> 100 Carril w=lL14 ¢/m pP= 12,0t
Cortante- L <240 Camign
. L-4
24<L <134 Carnil w=1,50 - P=16,0t
300
L>134 Carril w=Ll14t/m P= 16,0t
C 40-95
P
i
L I ( N
wm) || o
1 1Y 11 vy
Luz CARGA
Momento. L <280 Camén
L-28
w=1720 =
28 <L <100 Carni w=120 -— P= 9,6t
L > 100 Carril w=09 12t/ m P= 9,5t
Cortante: L<240 Camion
o L-24
24 <L <134 Carrl w=120 - — P= 128t
300
L2134 Carrll w=0912'm P=12.8t
C 32-95

Carlos Ramiro Vallecilla 8
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1.3.3) Tabla de coeficientes para la aplicacion def método eldstico y del método de resistencia ultima.

Tabla A,3,12-1
Tabla de coeficientes
COLUMNA No (1121 3 Jalsisi7. 81 9 "ol 11 T2 13
GRUPO [ v FACTOR 8
D] L-l |CF|l E IBISF| W | WL [LF| R-S- | EQ |

| 143 o [ 167 [ 1 {Belt! 1] 0] 0o 0 o0l N
METODO 1A 1308 | 0 1 [ Be '] 1. 0] 0 0 0 0, 0

113 e | 0 [O0fBetit|ft[olof o [ao
DE | 1.3 ] Bo 1 1B l1l 103 1 |1 0 0!l A
W {13 ] Bo | 1 1 [Beitl1l 0] 00 i [o i P
RESISTENCIA iV 11.25] Bo 0 0 e 1t 0 1o 1 0 L
T VI 11.25] Bo 1 Bl 1103 1 11 1 0| 1
ULTIMA vil | 1.0180° ] 0O o gl ] ol oo 0 1] cC
Vit 1.3 ] Bo f 1110l o0 To 0 0ol a

X (128 | 0O 0 el tyr 1T olo 0 |0

X 113 1 167 ol lalol ol olo o o |

[ 1.0 1 1 ipeftitiololo 0 o | 100
METORO A 11011 R eltltl ol oo Q 04 -
nlwol 1] o0 ol it 11 0lo 0 0 | 125
DE LOS THEEEE 1 1 e (11103 1 T4 0 0 | 125
W 10l 1 i l1l1 o]l o0 o 1 [ o125
ESFUERZOS RN 0 ol + il vl oTo 1 ] 0o ! 140
vi o]t 1 1 e 11 1:03] 1 11 1 1o 140
ADMISIBLES TRERIE 0 ol t 111l ol ofo 0 111133
vilh [ 1.0 [ 1 HERREEEEEEE 0 1.0 ] 140
X 11000 0 ol r 11T 170 To 0 0o | 150
X 1100 1 ] 1 0B jojJoiol oo 0 0 | 100

‘Se puede usar 1,25 envez de ! 67 en el diseno de vigas exteriores de piSO. cuando !a combinacion de carga viva sotre
anden y la carga viva de trafico mas :mgacto rige el diseno, sin emoargo. la capacidad de !a seccion nG dege ser menor
que la requernida para la carga viva de trafico gcesado solamente, con un tactor rgual a 1.67

Se puede utihzar 1,0 en vez 1,67 para diserio de piacas de pISo con comeinacion de cargas descritas en la seccion A 4,2,

Be = 1.3 para presion lateral e lterras sobre muros de contencion y marcos ngidos, sin incluir alcantanilas rigrdas

Be = 0.5 para presion lateral de terras para momentos positivos en marcos ngidos, ver seccton A 3,11

Be = 1.0 para presion vertical de uerras

Be = 0,75 cuando se estudia elementos con Miima carga axial y maximo momento ¢ maxima excentricidag para
diseno de columnas

Bo = 1.0 cuando se estudian elementos con maxima carga axiai y mimmo momento para disefo de columna

Bo = 1,0 paraelementos a ilexion o traccicn

Bo = 1,0 para alcantanilas ngidas

Bo = 1,0 para alcantaniias flexibles

Para el grupo X de cargas (alcantarilas) el factor Be se dete aplicar para cargas honzontales y verticales.

+véase numerales A3,5,12,1y A3,512,2

18 Curso de puentes en concreto
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A 347 Reduccion de intensidad de las cargas
A 347 1- Cuando los esfuerzos maximos en cuaiquier muembro provienen de haber cargado un numero de carriles simuitineamente, los

siguientes porcentajes de carga viva deben usarse teruendo en cuenta la baja probabilidad de comncidencia de las cargas maximas

Numero de carriles Porcentaje
Uno o dos carriies 100
Tres carries 90
Cualro ¢ mas 75

1.3.4) Maximas solicitaciones producidas por et camion G 40-95

La tabla siguiente muestra el maximo momento flector producido por la linea de ruedas del camidn

C 40-95 para puentes de una luz con longitudes ( L) entre 12 y 28 m, sin impacto.

Cuando las tres ruedas se encuentran dentro del puente, supuesto de una luz, el momento maximo se

presenta bajo la rueda intermedia (B) a una distancia (/2 +0,25m )} medida a partir del apoyo izquierdo

de la viga -
751 R=20t 7.5t 50t
7 51 751 5ot X 35 lozs,iozsl 40 i
T | o] |
400 400 ¥ Y | ] !
Ay A [ 8 [SHVAN
4 4 ! ‘ I \
8 s - i U2 ! u2 |
Carga gor rugda Cam.on € 30-95 t i i
iRy !
200 L <
R =—| —=+0.25 \'
L\2 )
L - - 20 L 2 - . .
Mmax =M, =R, (7 +0,25)~-735%4 = _L_(7+ 0,25)° -30] Ecuacién del momento maximo camién C40-95

Lm) | 12 13 14 15 16 | 17 1 18 1 19 | 20 | 21 22 23 24 25 26 27 28

M{tmy| 35 | 40 45 50 | 65 | 60 | 65 | 70 | 75 | 80 | 85 90 95 100 | 105 | 110 | 115

1.3.3) Caracteristicas del bus para calzadas del sistema Transmilenio

=l cuadro siguiente resume caracteristicas mas importantes del bus del Sistema Transmilenio de

acuerdo con el Instituto de Desarroilo Urbano —IDU- Bogota, D C.

Carlos Ramiro Vallecilia 8B, 19



Ty

DBerges

Distribucion de cargas por eje Longitudes del bus
Eje delantero 75t Maxima | 18.5m
Eje mtermedio 12,5t Minima 175 m
Eje trasero 12,5t Ancho méaximo | 2.6m
Capacidad del bus - !
160 pasajeros Alturamaxma | 4.1 m

[sd

1.4) Impacto
En el diseno de puentes, la carga de impacto esta asociada a la interaccion de las cargas moviles con

la superestructura del puente Esta interaccion produce vibraciones y aumenta los esfuerzos en los
materiales Para simplificar la complejidad del problema que representa la obtencion de la amplificacion
dinamica que introducen las cargas moviles, el CCDSP-95 define el impacto como un coeficiente por el
que se debe mayorar las solicitaciones estaticas, de manera que:

[Respuesta dindmica = Factor de impacto(}) por Ja maxima respuesta estatica)

O también: Respuesta total = (++I) maxima respuesta esiatica.
El CCDSP-95 incluye los efectos dinamicos de las cargas moviles sobre los puentes como una fraccion

de la carga viva de acuerdo con la siguiente férmula:

![ = 16 <0.30

40+ L

“A.34321- El incremento permunido por efecto del umpacto se expresa como un porcentaje del esfuerzo de la carga viva y debe
determinarse de acuerdo con la sigutente tormula. [ =16/( 40 ~L) Endonde

{ = porcentaje de npacto {maxumno 30 %)

L=longitud en metros de la parte de la iuz que estd cargada para producir los esfuerzos maximos en el elemento estructural

A 34322-Para unuformidad en la aplicacion de la formula anterior, la longitud cargada, L, debe ser la siguiente

a) para los elementos de las calzadas la luz de disefo

b) para los elementos transversales, tales como vigas de piso la longitud del elemento centro a centro de los apoyos

c) Para el calculo de tos momentos debidos al carmudn ta longitud de la luz, o para voladizos la distancia desde el punto de evaluacion hasta
el eje mas alejado.

d) Para el calculo del cortante debido al camuén la longitud de la parte cargada de la luz , desde el punto en consideracion hasta et apoyo’
mas lejano, excepto para voladizos en donde debe utilizarse un factor de umpacto del 30%

e) Para momentos positivos en luces continuas. La longitud de la luz bajo consideracion. Para momentos negahvos en luces continuas la

longitud promedio de dos luces consecutivas cargadas

e Partes dei puente en las que se debe inciuir el impacto

20 Curso de puentes en concreto



“A.534.5.1.1. Grupo A- Elementos estructurales sobre los que se aplica el impacto
1) Superestructura, inciuvendo brazos de marcos rigidos
2) Pias (con 0 sin apoyos de cuaiquer tipo) excluyendo los cimientos y las partes enterradas

3) Las partes de los piiotes de concreto o acero que estdn por encima del terreno y que soportan la superestructura

o Partes del puente en las que no se debe incluir ef impacto.
A 343 12-Grupo B- Elementos estructurales sobre los que no se aplica el impacto
1) Estribos, muros de contencion y pilotes, excepto lo especificado en el numeral A3 431 1{3)
2) Esfuerzos en las cimentaciones v zapatas
3) Estructuras de madera

4) Cargas de los andenes

3} Alcantanilas y estructuras sobre las que existe relleno de mds de 1,0 m de altura.”

1.5) Fuerzas longitudinales

Las fuerzas longitudinales se refieren a todas aquellas fuerzas que actuan en la direccién longitudinal
de! puente, especificamente, en la direccion del trafico. Estas fuerzas se generan por el frenado
repentino de los vehiculos o una desaceleracion subita de los mismos. En los dos casbs la fuerza
inercial dal vehiculo se transmite a la losa del puente a través de la friccion entre ésta v las ruedas. La
magnitud de la fuerza longitudinal ses obtiene empleando la segunda ley de Newton

p
2—\: :ﬂtd—vj donde g es la aceleracidn debida a
g

Fuerza = masa (m) por aceleracién (@): F=ma=m p

la gravedad (9,8 m/seg?).

El ejemplo siguiente ilustra al aplicacion de la segunda ley de Newton en el calculo de las fuerzas de
frenado. Supdngase que un camion C40-95 cruza un puente de un carrit y de 20 m de fuz a una
velocidad de 80 km/hora. Al frenar repentinamente, el camion demora 9 seg en detener la marcha.
cCuanto vale la fuerza de frenado que actia sobre el puente si se supone una desaceleracion
constante?

Velocidad: 80 km / hora = 22,22 m/seg, tiempo: 9 =seg ; g = 9.8 m/seg® :W =40 t = 40.000 kg

):10077kg=10 ¢

Vi

9,8
A3 3 4 4- Fuerzas longitudinales- Debe considerarse 2l efecto de una tuerza longstudinal equivalente al 5 % de la:carga viva en todos los

-arriles que tengan trafico en la misma direcaon. Todos los carriles deben incluirse para 2l caso de puentes que puedan convertirse en
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puentes uruchmensionales 2n el futuro La carga de disenio, st umpacto, debe ser la linea de carga mds la carga concentrada sspecificada en
el numeral A3 42 con la reduccion por carniles mulaples tal como se especifica en el nuneral A347 &l centro de gravedad {punto de

aphcacion) de la fuerza longitudinal debe localizarse a 1,8 m sobre la calzada y esta fuerza debe transmutirse a la infraestructura a través de

la superestructura”.

Es de interés comparar el resultado obtenido en el ejemplo anterior con el valor calculado de acuerdo

con el CCDSP
Camion C 40-95: Fuerza longlctoudinal: 0,05"40 = 2 t, valor notablemente menor que el obtenido

mediante el calculo analitico.

1.6) Cargas de viento
£t viento es una carga lateral sobre los puentes. Su magnitud depende entre otros factores de la

velocidad del viento, del dngulo de ataque del mismo y de 1a forma del puente

"A 3 6~ Cargas de viento.

Las cargas de viento deben consistir en cargas mdviles uruformente distribwidas aplicadas al drea expuesta de la estructura El area
expuesta debe ser la suma de las areas de todos los elementos, incluyendo el sistema de piso y las barandas, tal como se vean en un alzado
a 90 grados con el eje longitudinal de la estructura.

A 36 1-Diseno de la superestructura

A3611~-Cargas paralos grupos lly V

A361.11- Una carga de viento de la siguiente intensidad debe ser aplicada horizontalmente a un angulo de 90 grados con el eje _.
longitudinal de la estructura

Para cerchas y arcos 370 kgf/m?

Para vigas 250 kgf/m?

A.36.112. La carga total no debe ser menor que 450 kgf/m en el plano de barlovento y de 225 kgf/m en &l plano de sotavento para cerchas
y no menos de 450 kgf/m para vigas

A 3612- Cargas para los grupos Il v VI-

Las cargas para los grupos 1l y V1 deben comprender las cargas usadas para los grupos Il y V reduadas al 70 % y una carga adicional de
130 kgf/m aphcada con un dngulo de 90 grados con el gje longitudmal de la estructura y a 1,8 m sobre la calzada como una carga viva
movil Cuando una placa de concreto reforzado o una losacero sea mtegrada o conectada a sus elementos de soporte, se puede asumir que
la placa resiste en su plano el cortante resultante de las fuerzas de viento sobre la carga mévil

A 362- Disefio de la superestructura- Las fuerzas trasmutidas a la mfraestructura a través de la superestructura y las fuerzas aplicadas
directamente a la infraestructura provenuente de fuerzas de viento deben ser las siguientes.

A.3062 - Fuerzas proveruentes de la superestructura

A3621.1-Las fuerzas longitudinales y transversales transmutidas por la superestructura a la infraestructura para varios angulos de

direccién del viento deben ser tal y como se wndican en la sizutente tabla. El angulo de inclinacion se mude de la perpendicular al eje
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longitudinal y la direccion del viento se debe asumur de al torma que cause los mavores esfuerzos en la wnfraestructura. Las fuerzas

longitudinales y transversales deben aplicarse sumultdneamente en el centro de gravedad del area expuesta de la superestructura.

Cerchas Vigas
Angulo Fuerza | Fuerza Fuerza Fuerza
inclinacion | lateral longrtudinal lateral longitudinal

grados | kgf/m® kgt/m? kgt/m® kgf/m?

0 367 0 245 0

15 342 59 215 29

30 318 137 200 59

45 230 200 161 78

60 117 245 83 | 93

Las fuerzas que se indican en la tabla deben usarse para las Goupos v V y de acuerdo con el numeral A ,3-12.

A 362.12-Para los grupos [l y VI, las cargas se deben reducirse { sic) a1 70 % y se debe afadir una carga lineal como una carga de viento

sobre una carga viva movil tal como se indica en la siguiente tabla

f Angulo de | Fuerza Fuerza
inchinacion | lateral longitudinal
i | Grados IL kghm Kgf/m
Q } 149 0
15 ! 131 18
30 122 36
45 98 48 |
60 [ 51 57 i

A3 62.1.3-Para los puentes comunes de vigas y placas que tengan luces maxumo de 40 m se pueden utihzar las sigutentes cargas en lugar

ie las mas precisas que se especxhcaron antertormente.

w (Carga de viento sobre la estructura)
Sentido transversal 230 kgt/m?
Sentido longitudinal 60 kgf/m?

Las dos fuerzas se aplican simultaneamente

WL  (Cargade viento sobre la carga viva)
Senhdo transversal 150 kgt/m?
Sentido longitudinal 60 kgf/m?

Las dos fuerzas se deben aplicar sunultdneamente

1 7) Fuerzas de origen térmico
Seccion A 37 Se deben tomar las medidas para los sstuerzos 0 movimientos causados por vibraciones de temperatyra. Se deben fjar las

2mperaturas Maxima y muuma para 2! 510 de la construccion v deben ser calculadas para una temperatura asurmida para el momento de
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uuciacion de la construccién Particular atencron se debe prestar a la diferencia de temperatura ambiente y la del interior de elementos
masivos de concreto

El rango de temperaturas debe ser en general ast

Estructuras metalicas

Clima moderado, de 0° a48°C Clima frio - 5% 48°

Estructuras de | Subida de temperatura | Caida de temperatura
concreto
Clima moderado 179C 22°C
Clima frio 192C 25°C

1 8) Fuerzas centrifugas (A.3.4.5)
Las estructuras curvas deben disenarse para una fuerza honzontal radial equivalente a un porcentaje de la carga viva, sin impacto,

considerando los carries llenos

2 |
| = 0,79 S o,oooaszypjl

R

C= fuerza centrifuga como un porcentaje de la carga v1va, sin impacto

S= velocidad de diseno en kuometros por hora

D= El grado de la curva

R= El radio de la curva en metros

Debe considerarse los efectos de peralte La fuerza centrifuga debe aplicarse a 1.8 m sobre la superficie de la calzada, medidos desde el

.

centro de la calzada. La velocidad de disefio debe determumnarse teruendo en cuenta ef peralte.

1.9) Presidn de la corriente
El efecto del flujo del agua sobre las pias y la acumulacion de sedimentos , asumiendo una distribucion parabdlica de segundo grado para

la velocidad y de ésta forma una distribucton tmangular de presién, debe calcularse de acuerdo con la siguiente forma:

|Pavg =53KV *avg]|

Pavg = presion promedio de la corriente, expresada en kg/m?

Vavg = veloaidad promed.o del agua en m/seg, calculada dividiendo la rata de flujo del area.
K = una constante, siendo (SIC) 1,4 para todas las pilas sometidas a acumulacion de sedimentos y con bordes cuadrados. 0.7 para pilas

arculares y 0,5 para pilas con bordes angulares donde el angulo es de 30 ° o menos “ .
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1.10) Fuerzas de ongen sismico
Ei CCDSP-95 define las caracteristicas del diseno sismico para los puentes de la siguente manera:

o Vida util del puente. 50 arios ( A.3.5.1.1)

* Los movimientos sismicos de disefo se basan en una probabilidad de 10 % de gue sean
excedidos en un lapso de 50 anos

* Los requisitos de disefio sismico se aplican a puentes convencionales de acero y de concreto
reforzado y preesforzado, cuya tuz no exceda 150 m

1.10.1) Clasificaciéon por importancia de los puentes

Grupo | Todos los puentes rurales y urbanos pertenecientes a carreteras troncales, a vias
Puentes urbanas artenas y puentes que permitan el acceso a proyectos importantes como
esenciales centrales hidroeléctncas
Grupo Il Todos los puentes rurales de vias principales al igual que todos lo puentes de vias
Puentes secundanas que sean las unicas en dar acceso a regiones de mas de
importantes 50 000 habitantes
Grupo Los puentes no comprendidos en tas dos grupos anteriores
Otros puentes ’

1.10.2) Efectos de sitio. Los efectos de sitio tienen en cuanta las caracteristicas sismicas del suelo

sobre el que esta cimentado ef puente. De acuerdo con el perfil del suelo, El CCDSP distingue cuatro

coeficientes de sitio.

Tipo de pertil de

suelo S, Sg SJ SA
Coeficiente de sitio,

S 1 1,2 1.5 2

1.10.3) Espectro de diseno

“A 335 2.5-El espectro de diserio suavizado, expresado como una fracadn de la gravedad esta dado por la siguente ecuacién

1,248

S

am

3
T3

Sam = Mdxima aceleracion de la gravedad, expresada como una fraccion de la aceleracién de la gravedad, a que se ve sometido un sistema
de un grado de Libertad con un periodo de vibracién Tm.

A = Coeficiente de aceleracion, expresada como una fracaidn de la gravedad

5= Coetictente adimensional que representa las caracteristicas del pertil del suelo

T = Pertodo correspondiente al modo m. an segundos
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Para perfiles de suelo 53 y 5y en zonas donde A 2 0,30, el 2spectro esta detirudo como

124 N
Fam = — }/S <2,0 /\4
Tm”3 |

Para perfiles de suelo Sy y S para modos de vibracion diferentes del fundamental cuyo periodo de vibracion es menor que 0,30 seg, el valor

de S;m puede obtenerse de:

Bam= A (0,80-4,0 Tm)]

Para estructuras en las cuales cualquier periodo de vibracion Tm excede 4,0 segundos, el valor de Sam puede obtenerse de

o

34S A4S
Sam = ——-2 —
Tm/! J

1.10.4) Categorias de comportamiento sismico
“A 35 3-Tedos los puentes deben asignarse a una categoria de comportamiento sismico de acuerdo con l0s sigutentes requisitos

Las categorias de comportamiento sismico, las cuales van de A a D, se definen con base en el coeficiente de aceleracion A , y el grupo de

importancia al que pertenezca Los requsitos mimimos de andlisis y diseno estan gobernados por la correspondiente caregoria de

comportamiento sismico

A 35 3 2- Defimicion de las categorias de comportamiento sismuco-( CCS) - Las categorias de comportarniento sismico (CCS) se definen de

acuerdo con la tabla A.35.2:

Tabla A 3 3-2

Categorias de comportammiento sismico (CCS)
Coeficiente de Clasiftcacton por e
aceleracidn importancia
A I 1 I
A< 0,09 CCS-B CCS-A CCS-A
0,09<A<0,19 CCS-C CCS-B CCS-B
0,19<A<0.29 CCS-C CCS-C CCS-C
0,29 <A CCS-D CCS-C CCS-C

*3533- Coefictentes de moadificacion de respuesta- Las fuerzas sismucas de disefio para cada elemento estructural individual y sus

conexiones se determunan dividiendo 11s fuerzas eldsticas por el coeficiente de modificacidon de respuesta R, apropiado El coeficiente de

modificacion de respuesta R, debe utilizarse en las dos direcciones horizontales ortogonales de la subestructura Los coeficientes de

modificacton de respuesta R estan defirudos en la tabla A.35-3"

Tabla A.3,5-3

Coeficlentes de modificacion de respuesta
Subestructura
Pila tipo muro'" 2
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‘ V/1iga cabezal de concreto reforzado sobre priotas |
; (8) Sovre piiotes verticales umcament2 3
: (b) Con uno o mas pilotes inciinados [ 2
i Columnas s0las | 3
| Viga cabezal de acero o acero compuesto con concreto I
r (a) Sopre pilotes verticalgs unicamente 5
| {b) Con uno o mas piiotes nchinados 3
’ Portico con dos mas columnas 5
r M Una pda ipo muro puede clseﬁ;rse coma una columna 2n fa direccion de la menar nercia
! de la pla siempra v cuando se cumplan icdos 10S requisHos S1mMicos e columna, en 2se !
L caso puede uuhizarse 2l coehciente R de colu}mnas solas
S ————
— - = —
! Conexiones 1R
-‘ Superestructura al estribo LO,B
i Juntas de expansidn de la de una iuz de la superestructura 1 0.8
Coiumnas. pilas o viga cabezal sobre pilotes, al dado 0 la |
! superestructura ¥ 1,0
f Columnas o pias 2 la fundacion 1.0 i
\' c@ Para puentes da ias cateqoras de comportamiento sismice C v O se recamenda que ‘as ]
}’ conexiones sa diIsensn nara 'as tuerzas mawmas que puadar dasarralfarse por olasuiicacién
i de 'a columna ¢ las cciumnas dsl partice como se ssoecifica 3n el Numeral A3513 En |
l muchos casos ssias fuerzas seran supstancialmenie mancres que las gue 3e oblendnan |r
: utiizando un coeficiente R gual a 1.0 l

1.10.5) Requisitos del andlisis sismico

1.10.5.1) Clasificacion de los puentes de acuerdo con la reguiaridad del puente.

a) Puentes regulares- Son aquellos que No “uenen cambios abruptus =n su masa, ngidez o geometria dentro de las luces v

no tienen varitaciones grandes de estos paridmetros entre apoyos sucesivos, excluyendo los estribos. “Son tambien puentes

regulares aquellos “puentes rectos o curvos que describan un sector de arco que no exceda 20 ?, y que tienen apoyos, de columna o

de portico, cuva nigidez ante cargas horizontales no difiera en mdas de un 25 % de la del apoyo que tenga la menor nigidez !

b) Puentes irregulares son aquellos que no cumpien con las especificaciones anteriores.

1.10.5.2) Procedimientos de analisis sismico.

Se distinguen cuatro procedimientos para el andlisis sismico de puentes.

1. Procedimiento de analisis sismico simplificado (PAS-S). Este procedimiento se emplea para
puentes de una luz o para puenies de categoria de comportamiento sismico A (CCS-A)

2. Procedimiento de analisis sismico 1{ PAS-1)— Método de raspuesta espectral de un solo modo
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3. Procedimiento de anablisis sismico 2 ( PAS-2) - Método de respuesta espectral con

varios modos
4, Procedmiento de analisis sismico 3 (PAS-3) - Metodo de respuesta integrando

contra el tiempo las ecuaciones de movimiento y utilizando familias de

acelerogramas.
El procecimiento de analisis sismico que debe emplearse en cada ouente en particular depende del maymero de uces , de su
compiepdad geometnca( reguiandad e rregulandad) y de su clasificacion dentro de las categorias de comportamiento sismico ( CCS)
Como minimo debe emplearse el procedimiento de anafisis dado en la tatla A3 5.4 Puede empiearse un procedimiento mas
nguroso, de aceptacior general, en vez cel minimo recomendado
A 354 4. Direcciones principales del analisis- En los puentes de categcrias de comportamientc sismico 8.C D | CCS-8.CCS-C y
CCS-D) . 1as fuerzas elasticas y ios desplazamientos Que ellas causen Jeben ceterrminarse en dos direcciones hornzontales
ortogonaies utlizando el procedimienio de analisis sisimco (PAS) especificado en af numeral A.354 3 Las dos direcciones
nonzontales ortogonales, en general, corresponden a la direccion longitudinal y transversal del puente, pero su eleccidon esta apterta al
disenador La direccion longitudinal de un puente curvo puede ser 1a cuerda que conec'a '0s dos estrioos
A 354 5- Compinaciones de las fuerzas sismicas en planta La comomnacion de jas fuerzas sismicas en planta se Ltihza para tener en
cuenta e! hecho de que existe incertidumbre acerca de la direcciory de aplicac:on de 'cs movimIenias SiSMICCSS y SODre la ccurrencia
simultaneamente de movimientos en 1as dos direcciones horizontales orincipales del ouenie Las ifuerzas sismicas norizentales
provenientas del anahsis en las dos direccicnes onncipales. como ‘o establece st numerai A 3544 , deocen combinarse para
conformar dos casos de carga ast,

« Caso de carga |- Las fuerzas y los momentos causadcos por el siSmo en cada uno de Ics gjes pnncipales del elemento se
obtienen sumando el 100 % del valor apsoluto de fas fuerzas sismicas elasticas provenmentes del anansis en la direccron
longitudinal del puente con el 30% del valor absoluto de las fuerza sismicas elasticas provenientas del analisis en (a direccton
transversal del puente. Se utihzan los valores absolutos dado que las tuerzas sismicas pueden ser positivas o negativas

o Caso de carga ll- Las fuerzas y momentos causados por 2l sismo en caca uno de Ics ejes principales del elemento. se
obtiene sumando el 100 % del valor absoluto de las fuerzas sismicas elasticas provenientes del analisis en ia direcc:on
transversal del puente con el 30 % del valor absoluto de las fuerzas sismicas elasticas provenientes det analisis en la

direccion longitudinai del puente

TablaA 354
Procedimiento mimimo de anakisis sismico { PAS)
Categoria de | Puentes dc una luz Puentes regulares Puentes irregulares

comportamiento | { regulares e wregulares) |con dos 0 mas luces con dos ¢ mas luces
sismico (CCS)

CCS-A PAS-S PAS-S PAS-S

cCsB PAS-S PAS-1 PAS-1

CCS-C PAS-S PAS-1 PAS-2

CCS-D PAS-S PAS-1 PAS-2 .
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1.10 5.3) Procedimiento de analisis sismico simplificado

El procedimiento de anadlisis sismico simplificado permite obtener las fuerzas sismicas hornzontales

provenientes de la superestructura como el producto del peso de las cargas muertas onginadas por la

superestructura multiplicado por el coeficiente sismico A, obtenido de la figura A.3.5-1

las fuerzas simicas de disefio obtenidas con este procedimiento no se dividen por R

o~

"

A355-

Es de notar que

Las fuerzas

sisrmucas eldsticas ast obterudas no se dividen por ei coeficiente de modificacion de respuesta R para obtener las fuerzas de diseno |

Procedimiento de andlisis sismico simplificado (PAS-S)

o CATEGORIA DE COEFICIENTE
! TIPO DE PUENTE | COMPORTAMIENTO SISMICO

f SISMICO

| CCS-A

! UNA ccs-8 A

| Luz CCSs-C

: CCS-D

[DOS O MAS LUCES CCS-A 0.2

111)

Ejemplo del calculo de solicitaciones sismicas método espectral del modo fundamental (PAS-1)

Encontrar la fuerza sismica que actua en la direccion honzontal del puente indicado y que debe ser

resistida por el estribo de la abscisa K5+040.

A) Datos numéricos

a) Materiales

- Concreto; Losa vy estribos: t". = 210 kg/cm?® Vigas postensadas: f¢ = 350 kg/cm? .

- Acero: fy = 4200 kg/cm? — Refuerzo no tensionado

3) Seccion longitudinal

YIS

~.230
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C) Seccion transversal
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D) Parametros sismicos

1) Puente esencial: Grupo i. (A.3.5.1.3)

i) Perfii del suelo: Tipo S;. Coeficiente de sitio = 1,2 |, Tabla A.3.5-1

i) Ubicacidn del puente: Cali — A =0,25 . Figura A.3.5-1

v) Categoria de comportamiento sismico (0,19<A<0,29) Grupo | — CCS-C - Tabla A.3.5-2

v) Procedimiento minimo de analisis sismico (PAS), para puentes regulares con dos o mas luces:PAS-1

vi) Combinacion de fuerzas sismicas en planta '

Casode cargal: |100% de las fuerzas sismicas en la direccion hornzontal |+ |{30% de las fuerzas
sismicas en la direccion transversalj.

Caso de carga ll:  [100% de las fuerzas sismicas en la direccion transversal |+ |30% de la fuerzas
sismicas en la direccion longitudinalf.

vii) Coeficientes de modificacién de respuesta

R=2 - Para el vastago del estribo considerade como una pila tipo muro.

R=1- Para ia zapata (igual a la mitad del coeficiente empleado para el vastago)

Para el grupo VIl de carga, el CCDSP-1995 (A.3.5.12.1) divide las fuerzas sismicas que deben ser

consideradas en el disefio de los elementos que componen un puente de la siguiente manera:

- Diseno de la superestructura, juntas de expansion, conexiones, la subestructura hasta la base de
las pilas y columnas, pero sin incluir las zapatas. En este caso se debe tomar EQM = fuerza
sismica elastica proveniente del caso de carga | o del caso de carga !l del numeral A.3.5.4.5,
modificada por el valor apropiado de R

| Grupo de carga VIl = 1,0 (D+ B + E + EQM)|
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» Diseno de la cimentacion, incluyendo zapatas, dados vy pilotes: En este caso se debe tomar: EQF
= fuerza sismica proveniente del caso | 0 del caso de carga 1 del numeral A.3 5.4.5 modificada
dividiéndola por la mitad del valor apropiado de R para la subestructura (columna ¢ pila) a ta cual
esté unida. En el caso de vigas cabezal sobre pilotes, se debe utilizar el vaior total de R.

(Grupo de carga VIl = 1,0( D+B+SF+EQF)|

Es oportuno anotar que las fuerzas sismicas provenientes de la superestructura obtenidas

mediante el procedimiento de andlisis sismico simplificado ( PAS-S) , no se dividen por R,de
acuerdo con A.3.5.5

viii) Tipos de apoyos: pila: maévil, estribo: fijo
A 55.3 - Cuando la fuerza sismica longitudinal del puente es resistida parciaimenie por gilas y columnas, es necesano determinar 1a
ngidez del estnba en la direccion longitudinal del puente, can et fin de establecer la parcién de la fuerzas (sic) sismica longitudinal que se

transfiere al estrivo.”

D) DIMENSIONES DEL ESTRIBO
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PROCEDIMIENTO

1) AVALUO DEL PESO DEL TABLERO

- Losa: 2,470,2°9,90= 4,75 t/m

- Carpeta asfaltica: 2,2°0,05"7,3= 0,8 tUm

-Vigas: 4*2 4*0,4*1,2= 4,61 t/m

- Barandas: 270,15=0,30tm

- Andenes: 27035=0.70¥m
11,16 Ym

2) CALCULO DE LOS DESPLAZAMIENTOS HORIZONTALES

ESTATICOS us (X)

2-1) Obtencion de la rigidez del estribo

Rigidez: Accidn que produce una deformacién unitaria.

Para el célculo de la rigidez al desplazamiento del estribo deben sumarse a las deformaciones por

flexidn, las deformaciones por cortante. e

1—‘ 8 Sewr
4 £
B R e |
{ / /
46 i rrfl I
i I’
— - e — = — o
I Sistema Estnbo an
elasnco voladizo |
19 10 3.0
3
6E5T= SFLE)(lON+ SCORTANTEz PH +-—'———l'2PH ',H =4,6 m Se SUpOHe una errZa P=1 t
3E. 1. G4,
1
2 2 ’ 4 2
E, = 125009710 = 181142 kg/cm® =1811.420 t/m’; G, = —e = 18120 ogirge 1)
20+ ) 2(1+0,20) -
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99*’ . ‘ . 2
=0.825 m -Area del estribo: A=9,9"1t =99 m

- Momento de inercia del estrnbo: [ =

. 1*4,6° L2*1%4.,6 s
= =27245*10" m Rigidez del estribo K = % =44344 (/m

L7 q % 2 + z
3*1494422 7472104

2-2) Obtencion del despiazamiento estatico

! 5m | 25m . ()
' - - —F— Vv\/‘:ﬂ/“é
42 4 P) E: J— K7
S ARy
{ f [ [
] K ; .
|.' / ' .
2 i ;
Nyl
1 g Sistema
edastico

| $ 5t
p: U (Supiesto)

Esquema idealizado del desplazamiento us(x) del puente

F=p,L=25p,, Ydelequilibrodelsistemaelastico:25p, = Ku,/x)

25 25
20 . BT _56134410% m

F=u;(x)K - u{x)= =
4 (‘:) 5\‘:) K 44544

3) OBTENCION DE LOS COEFICIENTES SISMICOS
3-1) Obtencién de a = J: Ly (x)dx

a=[56124%107dx =0,014031 m*

3-2) Obtencién f = ﬂ W) (e

8= fa1,26)(5,6124*10“)¢v=o,157939 mt

Donde w(x) =11,26 t/m - peso de la superestructura

33) Obtencién 7= g w(x)[ i, (x)] d

]

v = L‘ (11,26)[5,6124 %107 ) dx =8,867 *107°t m’

Carlos Ramiro Vallecilfa 8.
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Nota- EL CCDSP-1995 indica en A.3.5.6: “ ...y uene unidades de longitud por fuerza al axadradoA(LFz) “ Sin
embargo el anadlisis dimens.onal de la ecuacion del penodo de wvibracion fundamental del puente T

indica que el factor y debe tener unidades de fuerza por unidades longitud al cuadrado ( FL?)

’ m

T = 21\/——— = [seg]

4) OBTENCION DEL PERICDO FUNDAMENTAL DEL PUENTE
Toar T ogp | 88677107 5o e
V pogex 1%9,8%0,014031

5) OBTENCION DE LA ACELERACION ESPECTRAL

De todas las ecuaciones indicadas en A.3.5.2.5 se toma la ecuacion (A.3.3) para el calculo del la

maxima aceleracion horizontal.

1,245 [,2*0,25*1,2 N . -
S, = = = S50 =123>2354=0.625 {A.3.3) Setoma S,=0,625(g)

}

8) OBTENCION DE LA FUERZA SISMICA ESTATICA EQUIVALENTE

0,157989*0,625
8.867*107°

a

ﬁ‘; w(x) g (x) = p,(x) “11,26%5,6124%107 =7.03 t/m

ps(x) =

71 OBTENCION DE LA FUERZA SISMICA TOTAL GUE ACTUA SOBRE
EL ESTRIBO EN LA DIRECCION LONGITUDINAL

F=p (x)L=25*%7,03=17575 ¢

Fuerza sismica para disefic del vastago

De la tabla A.3.5-3 se obtiene un valor del coeficiente se modificacion de respuesta R igual a 2 para
elementos de la subestructura y en particular para las pilas tipo muro. Por consiguiente:

75.75
= l—?—’ 87,88 (A.35.12.2)

F

DISENO
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Fuerza sismica de disefio del vastago por m de estribo
~ 8788 \

F istzotn TS =8.87 ¢/ m (Aplicada en el centro de gravedad del tablero)

Carlos Ramiro Vallecilla 8.
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1.12) Mapa de Colombia para diferentes coeficientes de aceleracion

-3Q
|,,|

12l

PROVICENCIA |
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Capitulo Il

PUENTES DE LOSA MACIZA

“Para el trabajo conjunto del concreto y del acero es también impor-
tante el hecho de que ambos materiales tienen coeficientes de dila-
tacion térmica casi iguales. De no ser asi se consumiria parte de la
adherencia para evitar las diversas variaciones de longitud de am-
bos materiales con los cambios de temperatura. Como las fuerzas
de traccién del acero aumentan con el area de la seccién y en cam-
bio las superficies de adherencia lo hacen sdlo con el perimetro, los
aceros de mayor diametro exigen longitudes de adherencia
correspondientemente mayores”

El triunfo de las luces
Hans Mithtfoht

.-.
T
1




LOSA CON REFUERZO PRINCIPAL PARALELO AL TRAFICO

Disenar la losa maciza con refuerzo principal paralelc al trafico para el puente con las caracteristicas

indicadas a continuacion

e Datos numericos

Concreto: f'c = 210 kg/om?
Acero: fy = 4200 kg/cm?
Camion: C 40-95

Bordillos laterales: 0,35m de anchoy 0,25 de altura

» Alzado del puente

T
o '
18 &
* *  (ABSCISA)
5 SORCILLO y
* SARANDA wosa_ | ¢
I 1 I I I
! [ { { { L A1
4 B VAR

N +2553 (CM)

1 . "' '
PLACADE |
APROXIMACION | .
S 5.00m
v 5,40m ,
B A
S -

o]

CM = Cota det maximo
mvel del agua (100 afos)

N= Nivef

* Seccidn transversal del puente ( no se indica la baranda)

0.3 415 © /
L

CAPA DE RODADURA

0.35

ey = 7 s A

N_ORENAJE G10 cm

Carlos Ramirc Vallecilla 8.
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¢« Luz de calculo

“TABLEROS DE LOSA. En luces simples la luz de disefio S es la distancia entre centros de soportes sin exceder la luz libre mas el espesor
delalosa” A4211

¢ Caracteristicas sismicas del puente
Puente regular, de una luz
Ubicacion del puente: San José del Gaviare: A = 0,10 o
Grupo Il de puentes (permite el acceso a una region de mas de 50.000 habitantes)
Tipo del perfil de suelo: Sy - 5=10
Categoria de comportamiento sismico: CCS-B (0,09< A > 0,19)

Procedimiento minimo de analisis sismico: puentes de una luz y CCS-8: (PAS-S)
PROCEDIMIENTO

1) PREDIMENSIONAMIENTO:

“Tabla A.7-1- Alturas mirumas para miembros prismaticos (alturas minimas en metros). Placas de puentes con refuerzo principal paralelo

al trafico:

H ma = 1L,2(S+3,05) /30 >0,163|

Sustituyendo S por 5.4 m , se obtiene:
5,4 +3,05

S0 g e 2 54,

H losa
30 - 30

=1.2%(

Losa

Nota: la luz de diseno S = 5,4 m excede ligeramente el valor de la luz libre mas el espesor de laiosa ( 5
+0,34= 5,34 m)

2.) AVALUO DE CARGAS

2.1) Carga muerta (por m? de losa)

» Peso propio de la placa: 0,34 x 2,4 = 0,82 t/m?
o Pesodelacapaderodadura 0,05x22=0,11tm?
% 0,93 t/m?
2.2) Carga Viva: camion de diseno C40-95
75t . 7.5t 5t
Linea de ruedas an un

40 CARGA POR RUEDA Curso de puentes en concreto



6 16

Factor de Impacto: / = = .
40+ L 40+54

=0,35<0,30.Se toma /= 0,30 = 30%

Carga de rueda trasera mas impacto: (L+1) =7,5x 1,3 =9,75t
Ancho de distribucion de la carga de rueda.
“A.42.2.2 - Losas con refuerzo principal paralelo al trifico. Para cargas de ruedas se debe tomar un ancho de distribucion

E=(1.2+0.065).” Por consiguiente:

E=120+0,065=120+0,06x540=152m

Nel

7
32

w

Rueda trasera mas impacto por metro de placa =641t/ m

3) FUERZAS INTEANAS

3.1) Momentos flectores

Nota: los calculos siguientes se llevan a cabo para una franja de losa de 1 m de ancho

3.1.1) Momento flector por carga muerta

3.1.2) Momento flector por carga viva

Calculo del momento flector por carga viva de acuerdo con {a seccion A.4.2- tableros de losa.

A.4.2.2.2-Losas con refuerzo principal paralelo al trafico. Momentos flectores:-Para luces simples, el maximo momento flector por metrote

.ncho sin impacto para el camién C40-95 se puede calcular con suficiente aproximacién por las siguientes f¢rmulas:

‘ara luces hasta de 15 m

sustituyendo S = 5,4 m, se obtiene: M = 1,454 = 7,56 t m /m , por consiguiente:

i (Leh) = 1,3"7,56=9,82tm /m . i
PL_641%54

I calculo analitico de M (L. es: M, ;, =— = ———"=8,65im/m
‘ 4 4

Carlos Ramirc Vallecilla B.
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3.1.3) Momento ultimo en e centro de la luz

My=1.3[Mp +1,67"M (.1, ] —Grupo de carga | — Tabla A.3.12-1 del Adendo No1
My =1.3[3,39 +1,67"8,65] =23,18 t* m/m

4.) DISENG DE LA ARMADURA DE LA [LOSA

4.1) Diseno a flexién

4.1.1) Armadura paralela al trafico

M,=23,18tem/m; h=034m ; d = 0,34-0,05 =0,29m
23,18
=== =276, =0,0080
K=o /n‘:p o8
A, =0,0080%100%29 =234 cm’ Enbarras 46 (As=2,84cm?)
273 4 . B c : - - ' o
;38:' =823 146 ¢/0.12_Abajo. en el sentido paralelo al tréfico

4.1.2) Armadura de distribucion (A.D)

“A.4.2.224 - Refuerzo de distribucidn- Para garannizar la distnibucion lateral de cargas concentradas, se debe colocar transversalmente, en

la cara inferior de la losa, un porcentaje del refuerzo requenido para momente positivo dado por la sigutente formuia:”

Porcentaje: >3 <50%; 2> =24%
Js

J5.

w

562
A.D =0,24"23,4 = 5,62 cm®. Enbarras No.4 (As=1,29cm?) : —i’)—“ =435

4

1 #4 ¢/0.22 Abajo, transversal al sentido del tréfico .

4.1.3) Armadura de retraccion vy fraguado

“ A.7.11 1- Debe colocarse refuerzo para retraccion y temperatura cerca a las superficies expuestas de muros y placas en ambas direcciones.
El drea total de refuerzo colocado debe ser de por lo menos 3.0 cm? /m en cada direccion. 7

A.711.2 - E] espaciamiento del refuerzo para retraccidn y temperatura no debe ser mayor de tres veces el espesor de la placa 0 muro, ni de

45 cm”

Se escogen barras No.3 (As = 0,71cm?) , con lo que se obtiene:

=422

1#3 C/0.25  Arriba, en-ambas direcciones.
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4.2) Revision de los esfuerzos cortantes

Las losas disefiadas con el procedimiento aqui descritc no necesitan revisién por esfuerzo cortante.
“A.422.12 —Cortante y adherencia- las losas disefiadas para momenio flector de acuerdo con el numeral anterior se consideran

satisfactorias para cortante y torsion”

5.) DISENO DE LA VIGA DE BORDE (SECCION 0.35m /0.59 m ]

~

5.1) Avallo de cargas

“ A.422.23 -Vigas de borde longitudinales - Todas las losas que tengan refuerzo principal paralelo al trafico deben tener vigas de borde
Esta viga puede consistir en una seccion de losa con refuerzo adicional o una viga mds profunda que puede reemplazar el guarda rueda o
astar integrada con el andén.” .

Nota: se supone que la viga de borde longitudinal es rectangular de seccion 0.35/0.59
¢ Peso propio de la viga : 0,3570,59"2,4= 0,50 tm
¢ Pesodelabaranda: 0,15 t/m ( supuesto)
¢ Peso total ‘ ¥ 0,65 ¥m
o (Carga viva = rueda trasera mas impacto( 30% ) = 9,75t

5.2) Momentos flectores

=l momento flector Uitimo en el centro de la luz es el resultado de sumar el momento flecter por carga

muerta méas el momento flector por carga viva, combinados de acuerdo con el grupo | de cargas por el

metodo de la resistencia ultima

5.2.1) Por carga muerta
W[ 0,65%5,47

B

3.2.2) Por carga viva

M

=2,37t*m

" A.4.2.2.2.3 - Para luces simples la viga de borde debe disefarse para resistir un momento de carga viva M= 0.10PS “
2or consiguiente, el momento por carga viva para la viga de borde equivale a:

My =0,10P*L =0,109,75 5,40 =527 t'm

3.2.3) Momento uitimo

A=13[Mp+1,67"M(L.pn] — Grupo de carga | - Resistencia ultima :

1,=1,3[2,37 + 1,67°527} =14,52 t'm
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5.3) Diseno de la armadura (b=0,35m ,h=0,59m ,d = 0,58 -0,05= 0,54 m )

52
L L 142 ¢/ = p=00038 As = 0,0038%35%54 = 7,18 em?
035%0,54° m

(En barras No 7 . As = 3,87 cm?)
2#7 Abajo en la viga de bordé:

Armadura constructiva: 2 # 4 Arriba en Ia viga de borde

5.4) Carga lateral sobre el bordillo

“A3.4.8.21 - Los bordillos deben disefiarse para resistir un fuerza laterali de no menos de 730 kg aplicada en el extremo superior del

bordillo 0 a una altura de mas de 25cn arriba de la calzada si el bordilio tiene mds de 25c¢m de alto ”

Nota: la carga del bordillo se asocia en los calculos siguientes a una carga viva. Se emplea el grupo de

carga |, método de la resistencia uitima

750 vV, =1,30*1,67*0,75 = 1,62
22| ! \___]l' = 1820 _ 454 kgrem
v = ———={,54 ~xg/
“100*30 ©

I————j ove = 0,85%0,53v210 = 6,53 kg/cm’

My=1,627025=0,41tm=K=0,41/(10,30% =4,55t/cm® ~ Armadura minima
Un estribo_#3/0.30 m a lo Jargo de la viga de borde |

6.) REVISAR EL REFUERZO M/N/MG DE LA LOSA

A.7.91 ~ Refuerzo mirumo

A.7.9.1.1-En cualquier secaadn de un elemento sometido a flexién donde debido al andlisis se requiera refuerzo por traccion , el refuerzo
surmurusiradc debe ser el necesario para desarrollar un momento de por lo menos 1.2 veces el momento de agrietamiento calculado con

base en el médulo de rotura para concreto de peso normal, como se define en el numeral A.7.6.103

q) M n=— 1 2 Mcr
Los requisitos del numeral A.7.9.1.1 pueden omitirse si el drea de refuerzo suministrada es por lo menos un tercto mayor que la que se

necesita por analisis basado en las combinaciones de carga establecidas en la seccién A.3.12”

Por otra parte, en A. 7. 6.10.3 se define el momento M ¢, como:
Mc,=fgl;/Yﬂ Donde:
f A =mddulo de rotura del concreto e igual a 1.98 V¢ (f’ en kg/cm?) para cencreto de peso normal

[ g =momento de inercia de la seccion total.
Y. = distancia en c¢m del eje centroidal de la seccién bruta despreciando el refuerzo hasta la fibra

extrema a traccion
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Nota: los calculos siguientes se llevan a cabo por m de losa

s 3,275x107 m* Y, = 054 _ 0,17m
12 2
i b » 2 N 3 2 -1 -
5= 1,98V210 = 28,69 kg/cm® =287 1/m*  Sustituyendo en M a7, = 2502207 oo,

0,17
oM, = 1,2Mcr = 1,2'5,52= 6,62 tm/m , por consiguiente: K = 6,62/(1 *0,292)= 78,71t!m’

Para resistir el momento de 6,62 tm/m es necesario una cuantia de acero igual a:

ImK 2%23353% B
pmm=i b~ l—"m[\) - [~ l———la—ﬂ =0,0021. Donde: (m= % — )
m o | 2353 0,9* 42000 085/,

EL valor de pmin @5 menor gue la cuantia de disefio p = 0,0080. El diserto es satisfactorio

Armadura minima en cualquier seccion de la losa: asma = 0,0021100729 = 6,19 cm?m
7)1 VERIFICAR LOS ESFUERZOS Ok FATIGA DEL ACERO OE LA LAOSA

“ A7 8.16.3 - Limite os esfuerzos de tatiga - El rango entre los maxumos ¢ minus estu e traccion en el retuerzo recto, causados
A7 8.163 - Limite de | fu de fat El rango entre | y mos erzos de traccion en el refue t d

sor la carga viva mas el impacto de las cargas de servicio no sera mayor que
1= 1470033 fqua ~0.56 (£/h)

Nota : la ecuacion para el calculo de f; indicada por la AASHTO (ecuacion 8.60 ) es :

fr =21 -0,33 fmn +8(r/h) , expresidn en la que los esfuerzos estan dados en ksi ( kilolibras por pulgada
suadrada) .Si los esfuerzos se indican en kg/em? (1 ksi = 70 kg /cm?) la ecuacién se convierte en

[f= 1470 -0,33fmin +560(r/h) )

ft= Rango de esfuerzos en kg /cm?

Zn los calculos que siguen se empleara esta Uitima ecuacion

i min = Nivel de esfuerzo minimo , positivo si es de traccién y negativo si es de compresién en kgf /cm?
¢//h = Relacion entre el radio basico y la altura’de los resaites de la seccidn; cuando no se conozca el
/alor real se puede usar r/h = 0,30

Calculo de p= 23,4/(100729} = 0,0080— |=0,8854 (para el valor de j ver tabla pag. 276)

‘As= 23,4 cm?d=29 cm)

Célculo de f i : El esfuerzo f min €5 causado por la carga muerta

A5 =3,39 tm = 339000 kg-cm

fmin— = 564kg fem
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Esfuerzos en el acero producido por la carga muerta mas viva El maximo momento producido por fa
carga muerta mas la carga viva e impacto es W =3,39+8,65=12,0d:-m/m (cargas de sewvicio).

M, 1204000

= ——— =2003kg/cm® . Y la variacion de esfuerzos sobre el acero es:
dgjd  23,4*%0,8854%29

fmax -

2003-3564'=143%kg/cm® < f, =1470-033* 564 +3560(0,3) = 1451 kg/cm’

El disefio cumple con los esfuerzos de fatiga en ef acero
8.1 REVISAR LA DISTRIBUCION BEL REFUERZO A FLEXION
“A.78.16.4- Para controlar las grietas de flexion en el concreto, el refuerzo de traccion debe estar bien distribuido dentro de las zonas de
maxima flexién. Cuando la resistencia a la fluencia del refuerzo { , exceda de 2800 kg/cm?, el tamafio y separacidn de las barras en las
zonas de maximo momento positivo y negativo, se deben determinar de tal manera que el _estuerzo ( Adendo) calculado en el refuerzo
para las cargas de servicio fs, no sea mayor que el valor calculado por
f z
5 =
yd 4

A = drea efectiva de concreto en tension (en em?) alrededor del refuerzo a flexién que tiere el mismo centroide de refuerzo, dividida por el

<0,607,

niimero de varillas o cables. Cuando el refuerzo a flexion consista en vanas vanilas o cables de diferente ramafio, el nimero de varillas o
cables para el calculo del drea A debe tomarse como el area total de refuerzo dividida por el drea de la vanila o el cable mds grande.
¢« = espesor del recubrimiento de concreto medido desde la fibra extrema sometida a tensidn y el centro de la varilla o cable mas cercano.
Para efectos de calculo, el espesor del recubrimiento no debe ser tomado mayor a 5 cm. . o
e

El valor de z de la antenor expresion no debe exceder 30.5 kgf /cm para miembros en condiciones moderadas de exposicion y 23 kgt /cm

en condiciones severas. ”

Nota: El valor de z dado porla AASHTO (articulo 1.5.38) para condiciones severas de exposicion es
z=130kin". Este valor en kg /cm es : z = 130.000%0.454/2.54= 23.236 kgf /cm = 23 ton /cm . -
El calculo siguiente se llevara a cabo con este Gltimo valor de z /

Armadura a traccion: 1 # 6 ¢/0,17 (espaciamiento simétrico)

46¢/0,12

| <y % T <

Oistancias en m \———— Area atectiva de

cancrelo an tension
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“Seccion A.7 17 - recubrimiento del refuerzo:

Recubrnimiente minimo concreto del tablero en climas normales- barras superiores. 30 mm . barras infericres = 25 mm Concreto no

expuesto a la intemperie ny en contacto <on la tierra. Barras principales. 38 mm.”

de =38+0,95=475cm
de = 5em
Ancho de la losa: 8,30m

co
)
S

Numero de barras # 6 (espaciadas regularmente cada 0.12 m): 2 =69

Area efectiva de concreto en tensidn: 2-dc-830 = 8300cm*

2“[ b 'l b - 2
= B o 1t em® =2T20kg em’ < 0,6-4200 = 2.520kg/m’

Js [ 3300
)).__
=S

Se toma como limite f; =2520 kg/cm?,

&)

Nota: el procedimiento siguiente difiere de aquel indicado en la bibliografia sobre el tema que s& limita a

z

comparar el menor valor de la ecuacion f,; = <0,60f,
id,. A

¢ Esfuerzo en el acero de refuerzo producido por las cargas de servicio
Momento maximo bajo cargas de servicio
Mp=339tm ,M,y=865tm
Grupo de carga | - Método de los esfuerzos admisibles.
M max= 1(3,39+8,65) =12,04tm
Cuantia de acero para As = 23, 4 cm? : p = 23,4/(100729)= 0,0080
Coeficiente k: k =+/(pn)’ +2pn) —pn , Paran = 11,26 se obtiene: k = 0,344
Coeficiente j:j=1-k/3 =0,885
=sfuerzo actuante en el acero para cargas de servicio
Mmax = Asfsid = pfsjbd?, por consiguiente:
fs = Mmax /{pjbd?) = 12,04/(0,0080,885*1*0,29%) = 20220 t/m? = 2022 kg/cm? < 2520 kg/cm?
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S) CANTIDADES DE OBRA

TIPO DE long. peso
REFUERZO DESPIECE No |Long(m)|Cantidad| Total{m) (kq)
Q.3 Q.5
0.4 . 0.4
RT-1 6 6.20 35 217 486
025 5.7 025 “
RT-2 8 5,90 35 207 483
8,9 '
RT-3 4 1 .890 24 214 214
89
RT-4 3 8,90 23 205 115
RT-5 3 3 | 570 36 205 115
0,
Q.29 0,25
020 3.20
RT-6 ; 3 1,40 24 33,6 19
RB-1 3 7 | 570 2 11,4 35
RB-2 2 4 | 570 2 11,4 11
a5
0.3 0.2 . . -
RB-3 l::os ] : 3 1,60 38 61 34
0,60
RO % s | 1,20 25 30 47
acero: fy=4.200kg/cm® 1256 | Kg
acero fy=2.400 kg/cm® : 283 | Kg
Lconcreto {inciuye bordillo)} 188 m*
710) RPLANCO CONSTRUCTIVO - SECCION L.ONGITUDOINAL Y
THRHANSVERSAL
Convencion para la armadura
RT = Refuerzo tablero
RB = Refuerzo bordillo
RD= Refuerzo dovela
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19#5(RB-3

& 030 N

287(RB-1
=2

SECC:ON LONGITUDINAL

2383 (AT-41C.25 L=3 .50m
f 3843AT. 50,25

”a

DQVELAS SCBRE UN APQYO

RS S s s OETALLE
\\Zau(m-axco.zz N\_3545(AT- 11c/0.24 145 6/0,35
L=3.96m L=3.20m
1546(RT-2)c'0.24 l —a————
24 distanciacazes [#3){(RTB) 1fTm | — a.80 _l 0.1}4
0.80 b
0.25 0.25 |
ISHB(AT-1)ci0.24 L= 6.20m 1 :
570 _
0.50 0.50 v \ Caveta sismica
T
0.40 . 2.40 026 ~
3536(AT-2)c/0.24 L=5.30m ‘, 050 . 1%
9 25 24:3AT 5 A0 25¢ §¢/0.35
I6HI(AT-5) 40,25 L= 5.70m esof
G20 028
Aefuerza cel bordillo
297/RB-1) L=5.70m
2#4(AB-2) L=5.70m
. “_
SECCION TRANSVERSAL F»
#3(RT-5)ci0.25 L=35.70 |1
r‘\ 2343 {(AT-4)/0.25 L=3.90m /G—GJM ) 3
| A | —} 1943¢/0.30

1
.-r........-..rr#[m_

=4 6

3546 (AT-1)c0.24

3546 (RT-2)c/0.24

2343 (AT-4)¢/0.25

\2444 (RT-Nc/0.22

L=8.9Cm

.20
0.05

L=8,80m

2444 (RT-31¢/0.22

g #3AB-3
0.50

L=8.90m
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Capitulo 1l

PUENTES EN CONCRETO REFORZADO
DE LOSAY VIGAS

El primer puente en concreto reforzado se construyd en el parque
del palacio del Marqués Tiliere de Chazelet, en 1869. Se trataba de
un puente para peatones de boveda aplanada con 16,5 m de luz y
s0lo 4 m de ancho. Excediéndose en la novedad, se ejecutaron‘tam-
bién las barandillas de concreto con armadura en acero, imitando
toscos troncos de arbol. Por primera vez encontraba aplicacién en
los puentes el material que el jardinero francés Joseph Monier habia
presentado ante El Registro Francés de Patentes, dos afos antes,
el 16 de julio de 1867.




TABLEROS DE LOSA Y VIGAS

Jn tablero de losa y vigas consiste en un numero de vigas igualmente espaciadas (entre 1,8 my 3,5 m
2prox.) , apoyadas en los extremos del puente y que soportan una losa que se extiende
ransversalmente a lo ancho del puente .La losa tiene la doble funcion: soportar las cargas vivas y
servir de aleta= a las vigas longitudinales , formando asi vigas T. Ademas, se deben proyectar
diafragmas (riostras) transversales en los extremos de fas vigas y , dependiendo de la luz de las vigas,
an el centro de éstas o en otras posiciones.
=t Codigo Colombiano de Diseno Sismico de Puentes -1995 divide el diseno de los tableros tipo losa
/igas en el disefo de la losa propiamente dicha vy el disefio de las vigas sobre las que ésta se apoya.
3.1) Diseno de la losa.
Definiciones:
Luz S de la losa: la luz de calculo de la losa depende del tipo de vigas sobre las que ésta se
apovya.
a) Losa apoyada sobre vigas de concreto reforzado: En este caso la losa se funde monoliticamente
con las vigas, formando una viga T. La luz S equivale a la luz libre entre éstas.
b) Losa apoyada sobre vigas metalicas. En este caso la luz S de calculo de la losa equivale a la

distancia libre entre vigas mas la mitad del patin de la viga metélica.

B li ' h e Ancha Je calzada
S S ————— - [ — ] |

Momentos de diseno.
a) Debidos a la carga muerta. El momento de disefo de la losa, debido a carga muerta

depende del esquema estructural de la losa {simplemente apoyada, continua)

b) Debidos a la carga viva. Es necesario distinguir:
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3,1.1) Losas con refuerzo principal perpendicular al trafico.

«  Momentos flectores
El momento flector, por metro de ancho, sin impacto equivale a :
M_ =P (5+0,6)/98

En losas sobre tres o mas scportes el momento se  debe multiplicar por un factor de

continuidad de 0,8 tanto para momentos positivos como negativos.

o Refuerzo de distribucion.
Se debe colocar en la cara inferior de la losa un refuerzo de distribucion un porcentaje del
refuerzo requerido para momento positivo igual a:
Porcentaje: 121/f’'c, maximo el 67 %
Esta cantidad de refuerzo debe empiearse en la franja media de la luz de la losa y por |0 menos
un 50 % debe colocarse en los cuartos exteriores de la misma.

¢ Refuerzo de distribucion.

Refuerzo
121 / pnnapal
fc /
(T———1
f v Y /
4[ o 9 90990909009 3 9 'V %
! Cuarto Franja Cuarto
L extenor media exterior

Armadura pnncipal perpendicular al trafico
3.1.2) Losas con refuerzo principal paralelo al trafico.
+  Momentos flectores. '
Para las cargas de rueda se debe tomar un ancho de distribucién E igual a
IE = (1,2+0,06S)|

sin exceder 2,0 m. Las cargas de via se distribuyen sobre un ancho igual a 2E .

Para fuces simpies, et maximo momento flector por metro de ancho, sin impacto, producide por el

camion C40-95 se calcula de acuerdo con las siguientes formulas aproximadas.

Para luces hasta 15 m: M = 1,45
Para luces de 15a 30 m M. =1,55(1,35-6,0)
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a debe colocar transversalmente, en la cara infericr de ia losa, un porcentaje del refuerzo requerido
ara momento positivo de acuerdo con [a siguiente ecuacion:
‘orcentaje: 55/Vf'c. Maximo 50 %

+ Refuerzo de distribucion. Resumen
35

Reluerzo ==
121 pnncical Ve
Ve /
 e—— <
J 7 7 / 1 Y
, s B _qoeneeRROR o 9 {‘ . s . : . g ?
Refuerzo
Cuarto Franja Cuarto principal
extenot media gxtenor
i i Armadura pnncipal paraiela af tratico
|

Armadura gnncpal perpendicuiar al tratico

3.2) Diseno de las vigas longitudinales
.as vigas longitudinales reciben fas cargas de la losa, a la que dan soporte. A su vez, las vigas
angitudihales se dividen en vigas exteriores y vigas interiores. La grafica siguiente indica algunos

slementos de un tablero compuesto por una losa y vigas longitudinales.

Sorciiio
Ancho de caizaca

N np

Viga axienur
\wa snlenor Viga mterior

—arga muerta: La carga musrta se distribuye en cada una de las vigas de acuerdo con el drea tributaria.

'figa 2x1enar

Si las vigas se encuentran igualmente espacidadas, como sucede en la mayoria de los casos, el area
aributaria es la misma. En general la carga muerta esta compuesta por el peso propio de la viga y por &l
oeso de la placa. A ias cargas producidas por la capa de rodadura, las barandas, los bordillos vy los
andenes se la ilama carga muerta sobreimpuesta y se la supone igualmente repartida entre el ndmero
de vigas que conforman el tablero. Las vigas exteriores, en general con area tributaria mas pequena
jue la correspondiente a las vigas interiores, son disefiadas suponiendo que la Josa esta simplemente

apoyada sobre la viga axterior v la primera viga interior.
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Carga viva:r La determinacidn de las solicitaciones producidas por la carga viva sobre las vigas
fongitudinales es un problema altamente indeterminado dada fa naturaleza moévil de la carga viva.
Ademas, las cargas vivas no se aplican directamente sobre las vigas sino sobre la losa. Es necesario
entonces efectuar algunas simplificaciones.

Para resclver este problema el CCDSP-95 permite una simplificacion para determinar ia distribucion
lateral de las cargas en vigas interiores y exteriores. De acuerdo con esta simplificacion los momentos y
las fuerzas cortantes en las vigas- se calculan suponiendo que éstas reciben directamente las cargas
de eje (0 de rueda). Los momentos y fuerzas cortantes, asi obtenidos, se muttiplican luego por el
Factor de Rueda ( F.R.) apropiado y por el factor de impacto (| ) para obtener los momentos y fuerzas,
cortantes de diseno de las vigas.

Lineas de carga. Las lineas de carga suponen una carga uniformemente distribuida en un ancho de
3,05 m. Esta suposicion rige también para la carga concentrada asociada a la linea de carga. Asi por
ejemplo la linea de carga que rige para el diseno a cortante en un puente de 30 m de’luz es:

w = 1,50 -(30-24)/300 = 1,48 t/m. lgualmente, la carga puntual asociada a la fuerza cortante es 16 t ,
supuesta distribuida sobre un ancho de 3,05 m, hipdtesis que da como resultado una carga

uniformemente repartida de 16/3,05 = 5,245 t/m.

Dwweoon 308

g movimsnio 3.5 0m
Q\ T >\§ LT el - _
j | ) i

\L\}\ % stm [l 1 ! T

uaumu{‘y\{ \\\ ] ][
\% N\ ] |
i |
i |

\‘ {
T 0T T i | _J

‘ow 3 bw K 2w

Linea de carga para disefio a cortante. Puente de 30 m de fuz
Consideraciones adicionales para puentes de una luz.
s En el caso de puentes de una sola luz, para juces menores de 28m, se supone que en el sentido
fongitudinal actia tan sélo un camion de disenc por carrii.
» En el caso de la linea de cargas, se supone que ésta cubre toda la luz del puente de una sola
fuz. La carga puntual asociada a la linea de carga debe colocarse de manera tal que produzca

las maximas solicitaciones.
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3.3) Distribucién de la carga viva en vigas paralelas al trafico.

=s necesario recordar que el CCDSP-95 distingue dos tipos de factores de rueda: los primeros se

aplican a las vigas que forman parte de un tablero tipo losa- vigas y los segundos se aptican a las vigas

cajon .Las definiciones que siguen se refieren al primer tipo de factores de rueda

3.3.1) Vigas interiores.

ara el disefio de las vigas interiores es necesario distinguir si estan solicitadas a flexién o a cortante

» Vigas interiores. Disefio a flexion. Los factores de rueda para el diseno a flexion de las vigas
~interiores se encuentran indicados'en fa seccion A.4.3 del CCDSP-95. v dependen de la clase de

piso y de la separacion entre vigas.
" A4.3.4.1.-Vigas mnteriores- Los momentos {lectores debidos a la carga viva para cada viga mrerior se determinan apiicando a cada una de

:las la Carga de Ruedas multiplicada por los Factores de Rueda ( F.R.) de la siguiente tabla, donde S es la distancia promedia entre vigas “

CLASE DE PISO Puentes de una calzada | Puentes de dos 0 mas calzadas
F.|. S F.R. S
Concreto sobre vigas
de acerooen| o de S/21 <30 S/1,7 <40
concreto preesforzado
Concreto sobra vigas §/2,0 <2 S8 <3,0
en T de concreto
Parrillas de acero con S/1,4 <18 S/1,2 <32
gspesor menor de 10 cm
Parnllas de acero con S/1.8 <18 S/1,5 <32
espesor de 10 cm o mas -
Placas de acsro S/17 S/1,4
corrugado espesor minimo de 5 ¢cm

Nota: En opinidn del autor de esta publicacién en el cuadro anterior y tratandose de fa clase de piso
deberia decirse: puentes de un carril o puentes de dos o mas carriles
‘Cuando § exceda los valores anotados para cada uno de los casos, el Factor de Rueda se Jdetermuna suporuendo que la losa actia como

viga simple, apoyada entre vigas longltudmales"

3.3.2) Vigas exteriores

A.4.3 2-Vigas exteriores- La carga muerta soportada por las vigas exteriores es igual al peso de la losa que carga directamente sobre ella. El
ceso de guardarruedas, barandas, carpeta asfdltica v demas elementos colocados después de que la losa haya fraguado, puede repartirse
sor igual entre todas las wigas de la calzada Los momentos debidos a carga viva se depen zalcular con un factor de rueda obtemido
-uponiendo que la losa actua como viga simple, apovada enre las vigas longitudinales , excepto en al caso de una iosa de concreto que 2sté

-oportada por 4 ¢ mas vigas de acero, En este caso F R=5/1,7 para 5<1,8 y 5/(1.2+0,255) para 1.8 <S>4.3 *
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En ningun caso, una viga exterior puede tener una capacidad de carga menor que la de una viga mterior.”
De acuerdo con el CCDSP se deben emplear factores de rueda diferentes dependiendo de si la rueda
lrasera se encuentra sobre el apoyo de la viga o si se encuentra en otras posiciones dentro de la luz.

Graficamente.

. _ractor de rueda
rgual para momanta

Faclor da rueda

lasa simplamante
apaoyada

Camidn 240-95

* Posiciones de dos camiones para la maxima reaccion en las vigas
“A.4.3 3-Cortante- Para calcular el cortante en los extremos de las vigas, la distribucion lateral de las cargas de ruedas debe ser la que
resulte de suponer la losa actuando como viga sumple entre las vigas portantes Para otras posiciones de la carga en la luz, la distribucién

lateral de las cargas para cortante se determina den la misma forma que para momento. No debe hacerse distribucidn de las cargas
concentradas a lo largo del eje.”
A su vez, la distribucion transversal de las ruedas sobre apoyo se obtiene encontrando la maxima

reaccion producida en la viga central por las dos posiciones de las cargas de rueda mostradas.

P P P p [

S S S<1.8 S<1.8 $>18 3»18
| [ | . | |
, . N B - .
[_asa Y LN BT S | ' a0 | Lasa L 1 a0 o | [T 1 Lasa
Y L Y v r /
l s { s 3 { S s L] [ 3 ]
B - - e
e [ —
‘;’ s _} s [ s 4{ Acuiacien
viqa viga tiga LT
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EL METODO DE COURBON PARA LA DISTRIBUCION LATERAL DE CARGAS

3.4} Introduccion

Zl método empirico para distribuir las cargas laterales que se aplican a las vigas longitudkmates fue
propuesto por la AASHTO en 1931 y representa una enorme simplificacion del verdadero problema de
la distribucién lateral de cargas sobre una placa apoyada sobre vigas. Este método, inicialmente
planteado para puentes de una luz y para una familia especifica de camiones,c;no tiene en cuenta, entre
otros factores, el esviaje del puente, la longitud del mismo, el numero de lineas cargadas, la rigidez v el
espaciamiento de los diafragmas. Ademas, el método de distribucion de cargas laterales, mediante la
definicion de factor de rueda, supone que las vigas son estructuras bidimensionales, cuando en realidad
la losa y éstas forman una estructura tridimensional, altamente indeterminada. Por estas razones se
han propuesto otros métodos para la distribucion lateral de las cargas sobre un tablero compuesto por
una losa apoyada sobre vigas longitudinales. Uno de estos métodos es el procedimiento propuesto por
Courbon, cuyos fundamentos se explican a conlinuacion.

Como se sabe, la rigidez transversal de un puente, compuesto por una losa y vigas longitudinales, varia
entre dos extremos: Puede ser nula si las vigas se colocan una al lado de la otra, sin que exista n\inguna
unidn entre eflas. En cambio la rigidez transversal puede ser infinita, si las vigas estan unidas mediante
una losa de gran rigidez. Para el primer caso, la carga externa es resistida por la viga sobre la que
actua. Para el segundo caso la deformada def tablero rota, pera permanece recta bajo la accion de las

cargas.

Rigidez transversal nula Rigidez transversal infinita
Para facilitar la deduccién de las ecuaciones de distribucion de cargas laterales, se supone que el
tablero es simétrico y que [; es el momento de inercia de la viga { i ). Todo tren de . cargas gue actue

sobre la losa se puede descomponer en dos casos. Uno, en el cual ia resultante de cargas verticales R
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se aplica en el centro de cortante del puente {(punto en el que se debe aplicar la resultante de fuerzas
para que todas las vigas experimenten la misma deformacidn) vy un segundo caso en el que la carga
excéntrica se reemplaza por un par. En la primera situacion, las cargas se reparten proporcionalmente
a lainercia de las vigas. Asi, la carga que resiste la viga (i) equivale a:

Pi=R(1;/=1;)

La aplicacion del momento produce un giro del tablero, de manera que la carga que resiste la viga
genérica (1) se obtiene como sigue:

Del equilibric de la seccion transversal:

R
¢ <! |

X1 e KD Re
|
I

T 0 U T

|
a' ¢
LPi -

]

i

I -
F=F'+P" | B'=R_——. Sea K una constante elastica, de manera que:

=1,

Pi"=K] X, : Delasumade momentos: Re=ZP"X

X1 : .
R =X(KI, X)X, = K=————, porconsiguiente: P":E—X’Z—‘Re y sustituyendo en Pi:

’ ‘ [

[ eX I ]
P =P+P"= Rl —+——
oo [21, XL

Definiendo el coeficiente de reparticion transversal (C.R.) de carga como:

Signo de X
© R
- X [ +X
cr=to L A
I XL

o | |
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Distribucion transversal de las cargas entre vigas

Hipotesis: Tablero rigido

3.5) Ejemplo numérico de la distribucion transversal de cargas entre las vigas del tablero

Encontrar la carga que resiste cada una de las 6 vigas del tablero mostrado en la figura siguiente

sometido a fas cargas indicadas.

(&)

¢ P P P P
| 130 | 180 | 120 180 | 1525,
l’\mp ’ J ! Y '
|
e : M % e
.50 245 245 1225 1225 245 2.45 150

Fuerza resultante R: R= 4P
Momento resultante MR = P (1,3+3,1+4,3+6,1) = 14 8P MR = 3,7R
48P

=xcentricidad resultante: ¢ = =37 m

Inercia relativa de las vigas [ = 1, N= ndmero de vigas, X,= distancia entre la viga i y el eje de simetria

del tablero.

= L, ] eX N
Fraccion de carga: —| | + ——
N XX

eX,NJ

ZXZ

:

. R
Carga por viga: P :W(l +

[
Suma X7 =2(1,225" +3,675° +6,125%) =105

=1

Carga resistida por cada viga :

. 37%]205% *| 223 %
Pl:£ l+fi_l'_—36 :084P R':fﬁ [-}_171_’_3_6 :O)49P
6 105 6 103
-~ * < ok 2 * 7 NEWA
p = L[ BT36T576) _ (gp it A C TR 6J=0,ISP
T s 17 105
17 * 75 % * 25 %
03:4_‘[’ [+3_’7__6_’_1“5_6 =153P [{'=4_P_ 1_3’7—6’1;3_6):—0,20P
6 105 N 105
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Comprobacion: X P, = (0,84+1,18+1,53+0,49+0,15-0,20) P = 4P

0.20P

A

N |

15P 049F’ 0,84 P 1,18 P 1,53 P

L

J
2.45 245 | 245 2.45 1.50
Comparacién de resultados para las vigas 1,2,3 -

Distribucion transversal de cargas

Factor de rueda:% =1,36 (flexion), S=2,45m

»

P,=1,36P > 0,84P

P,=1,36P > 1,18p

Ps= 1,53p > (1+0,265) P = 1,265P

3.6) Ejemplo del célculo de la linea de influencia de la seccién transversal
Construir la linea de influencia de la reaccion de la viga 1 y de la viga 2 para el tablero rigido indicado.

Las vigas tienen el mismo momento de- inercia.

0,7

\\OK‘ Linea de influencia
\ wiga (O
0.2
4
0. — _j03
F——— |02
e

0.1 Unea de influencia

wga D
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Linea de nfluencia - Viga(®)

¢
.
[:]
o oz sxt =2((0,55) +(1,55)*)
LX} =5S"
. Inercia de las vigas = |
@ @ ©) @
—— SR | —r —_—_—
F S sz sm 3

t
1P
» Construccion de la linea de influencia de la viga 1
-a carga unitaria se encuentra sobre la viga 1

*]1SCk
CR),=~1-+1'SS 1,55 *1

 —=0,70
4 1*55?

.a carga unitaria se encuentra sobre la viga 2
/2)* * )
I N (S/2)*1,55*1

CR), 7 g
58

=0,40

.a carga unitaria se encuentra sobre la viga 3

Ik
LGN

CR
) 4 1*5S8°

=0,10

.a carga unitaria se encuentra sobre la viga 4
L3S *(-1,55)*1
1 L3S*(=155)

CR), =
) 4 1*55°?

=-0,20
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EJEMPLOS DEL CALCULO DE LAS MAXIMAS SOLICITACIONES
3.7) Ejemplo del calculo de maximas solicitaciones

Calcular el maximo momento {lectar.y la maxima fuerza cortante producida por el camion C 40-95 y por
la linea de carga correspondiente al actuar sobre un puente de una fuz de 30 m de longitud y con dos
carriles de disefno. Se desea comparar {os dos resultados.

3.7.1) Camidn C-40-95

[a)

Ancho de calzada

3,65 ‘ 3.65
T \\
7.5t 7.51 50t == . p—
’ | |
: N

1 } I ] N
— .00m ' 4.00m \—d-—-c,zre',','ode

Carga por rueda

Camion C 40Q-95 - .

150 3.00 3.00 150

Seccién transversal del tablero
Distancias en m

“A.3.2.3- Cuando se requiera presentar memonas de calculo se debe indicar un diagrama de cargas supuestas indicando por separado los

diagrama de esfuerzos producidos por cada una de las diferentes condiciones de carga”

3.7.1.1) Maximo momento flector en la viga

2[0! 20
75t | 7St ||
s |§E§. o SOt 751 s 501
[ 3.0 = 4.00
4
2 A . L d A
15,00 | 15.00
10,17 983 Camn C 40-95
Magnitud y posicén de [a resutante
Camas por rweda
Mg=1017*1525-7,5%4=125t-m
Factor de impacto: I = 16 = 16 =0,228
40+ L 40+30
S 30
Factor de rueda para momento: FR=—=="-=1,667

> y

Momento maximo sobre la viga = 1,228*1,667*125 = 225,88 tm
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3.7.1.2) Maxima fuerza cortante en la viga
“A.3.4.2.1 1- La carga viva para puentes de carreteras esta conformada por camiones estandar o lineas de cargas que son equivalentes a

irenes de camiones”.

7.5t 751 5.0t
’ 400 - 4.00 —» Direccion del movimieeto
] , ,
A AN
T T Factor de rueda:
Factor de rueda trasera: iqual a flexion =1% =T% = 16867 ; S<3

Losa simptemente apoyada
(Lever Rule Method)

Posiciones de la rueda trasera que producen la méaxima reaccion scbre la viga central para el diseno a

.
cortante. .
Poscion s Ponon 2
2 P P P a 2 3 a
950l 1 80 fosa. 050l 1 80 | 0.60, SRR 1 30 | ta 130 .
[N T D I 1 i i K
Y Y A \ ! Y B
Amculacian .~ ' ’ l ] S Articyilacian
! 1.00 1.00 ! 3.00 \ 3.00 !
Ra2f Ra20

Para las dos posiciones del eje trasero de los dos camiones C 40-95 la reaccion en la viga central es
maxima y equivale (sin impacto) a 2P =2*7,5=15t (Factor‘de rueda: 2)

Rueda intermedia (sin impacto): 7,5*1,667= 12,50t

Rueda delantera (sin impacto): 51,667 =8,34 t

15t 12,51 341

s 00 400 | 22,00

+—

4 A Y
(AN AN Cargas porrueda
‘ ‘ MAximatuarza zortania 3002 apoyo
P 3o g0 1
! 1
951 34391 A

Zortante maximo sobre apoyo: Carga de rueda por factor de rueda y por factor de impacto.
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Viey=31,9571,228= 39,24 t

Secaidn A.3.4-CARGA VIVA

"La carga viva es el peso de las cargas méviles aplicadas de los vehiculos y los peatones

A.3.4.1- Carriles

A.3.4.1.1 - Se supone que el camion de disefo o la linea de carga equivalente ocupa un anc.ho de3,05m

A.3.4.1.2- Las cargas deben colocarse en un carril de disefio de 3,65 m de ancho, espaciados a través de toda la calzadla , la cual se mude

entre bordillos. -

A.3.4.1 3- No deben considerarse fracciones de carril, si embargo las calzadas con anchos entre 6,10 m v 7,30 m se consideran de dos

carriles, cada uno con un ancho igual a la mutad de la calzada”

3.7.2) Linea de carga. L=30m

tm
12t
! 3.0
-—T1
DN .
HENSRERNNRENNEN
w .
Linea da carga para momento {28 ¢ L ¢ 100} kLinea Qe carga para cotama (24 ¢ L 2 134)
L-28 . L-24
W=5-———=149 t/m W=15- =148 t/m
200 30

3.7.2.1) Maximo momento flector en la viga

Posiciéon de la carga para maximo momento

Factor de impacto: [= 0,228
Momento maximo

M = 1,22871,6677128,81 = 264tm > 225,28 t-m. La linea de carga gobiema el disefio a flexion.
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3.7.2.2) Maxima fuerza cortante en la viga

2osicidn de la carga puntual para producir la maxima fuerza cortante sobre apoyo

8t Carga sobre la viga

G.745 tm

< 30m 1
ractor de rueda para la carga puntual

. 1.525 N 1,525 . q=32:=5245Vm
; ! ' q=5.245¢/m 5.245 Ym 3,05
i [T T T T T I T l (I 11
5965t 1595 T 1475 1203t
1.5 3.0 3,0 15
q=-59651
L !

Cortante maximao sobre apoyo en la viga

5,9651 Factor de rueda = 1,667
. 0,745 Ym Factor de impacto = 1,228
; 30m T

17,14 11,181t

/= 5,965+ 1570,745=17,14 t
Sy = 1,228 ©1,667717,14 = 35,08 t < 39,24 t. El camidn C40-95 gobierna el disefo a cortante.

3obre las lineas de carga
« Cada linea de carga consiste de una carga uniforme por metro lineal y una carga concentrada , o
dos cargas concentrada's en el caso de luces continuas
» Tanto la carga concentrada comoe la carga uniforme se distribuyen en un ancho de carril de 3,05

m sobre una linea perpendicular al carril
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e lLas cargas concentradas para diseno por momento flector y diseno por fuerza cortante tienen
magnitudes diferentes.
3.8) Ejemplo de la determinacion del factor de rueda
Determinar el factor de rueda para el momento flector v la fuerza cortante en la viga metalica izquierda

del puente con la geccion transversal indicada.

Ancho da fa via = Ancho de calzada

3,85 3.65
Carnl de disedo Carri de disedio
P P’ P P

osa de

concreia

Distancras en m

.

Viga metalica

2,00 ’ 500 2,00
Factor rueda: Diseno a flexién. Clase piso: concreto sobre viga de acero, dos carriles. Puesto que S>4,

el factor de rueda para momentos se determina suponiendo que la losa actia como viga simple

apoyada en las vigas metalicas longitudinales.

1.20

|« —[-— 0

/ \
R, =p’4_-2.il'_2_)= 1,4P

[ \ Ve

Ry=1,4P R,=1,6P

Factor de rueda: FR =24

iP En este ejemplo el factor de rueda para momento y para
1,8P

— fuerza cortante es el mismo y es igual a 2,4

A\ A\

Viga metdlica

A

|

v

1 2,4P
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CARGAS MOVILES

3.9) Introduccion al concepto de carga movi

Las cargas moviles se presentan cuando un camién, un vagon de ferrocarril u otros vehiculos se
desplazan sobre una estructura, constituyendo un sistema de cargas concentradas separadas entre si
distancias fijas. De la estétiqg‘se conoce que el maximo momento flector en vigas sometidas a cargas
ountuales tienen fugar bajo el punto de aplicacion de una de estas cargas. En el caso de un tren de
cargas moviles el problema consiste en la obtencion del maximo momento flector para una
determinada posiqidn el tren de cargas y mads importante aun: de todas las pcsiciones, cudl es aquella
jue produce el maximo momento flector posible.

_a figura siguiente representa un tren de carga 2, 7,,#, y P, separadas entre si distancias fijas 4, b y c.

Sl tren de carga se desplaza sobre la viga simplemente apoyada de longitud L.

Sea R la resultante de fuerzas que actuan enlaluzy dsu distancia a P,. Del equilibrio se tiene:

R
P, P, L P, P,
: | :
P, P, P, P, —8 b, : - i
| J } i/ Y v Y _
i | i 4 X "od 4
1 1 1 7 I i
| L |
R = Py+P+P3+P, R, R,
> M, =0=RL-R(L-x-d). Despejando: R, = %(L -x~d)
- . . Rx
I momento flector bajo Pz es: M, =R x-FPa= T(L —x~d)-Pa

Jara determinar el valor de X que hace maximo a M,, basta con derivar el momento flector con respecto

'R
1 X e igualar a cero. Es decir: |

P P, ! P P

v ! 2 3 K

IIZZ_L{&(L__X._d)_I)IaI-]:O ! - i Yb ! - —_;
a¥  dM | L | ‘ 4 ; | i .

&

L d ' == -4 2 5 e

sfectuando: | X =——-— i 1 .

== Posicion de P, para la cual
elmomento es maximo
(bajo la carga P, )
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Este valor X es independieate del numero de cargas a la izquierda de P,, puesto que las derivadas de
términos de la forma Pa, son cero.

La ecuacién anterior puede formularse como sigue:

El momento flector bajo una carga puntual determinada es el maximo cuando el punto medio entre la
carga y la resultante de las cargas actuantes en la luz, coinciden con el punto medio de la luz.

Una vez obtenida la posicion de cada carga para que el momento flector sea maximo, es posible repetir
el proceso para establecer de todas las posiciones de tren de cargas, cual produce el maximo momento
flector.

La figura siguiente ilustra la posicion de las cargas que produce el maximo momento bajo la carga P;

R
P, P, P P, .
| a I A - |
h 4 h 4 vy h 4
=== 2 @ T A,
‘ A
L/2 L/2

La fuerza cortante maxima se presenta en el apoyo y es igual, del equilibrio del mismo, a la maxima
reaccion. A su vez, la maxima reaccidn en un apoyo se presenta en aguella posicion del tren de cargas
para la cual la resultante de cargas R queda mas prdxima a este apoyo.

3.10) Teorema de Barré:

La posicion del tren de cargas que produce el maximo momento es aquella en la cual la carga mas

pesada y la resultante de todas las cargas aplicadas equidistan del centro de la luz.

3.10.1) Ejemplo No 1 de [a aplicacion del teorema de Barre
¢ Cual es el maximo momento flector y la maxima fuerza cortante que produce el tren de cargas moviles

indicado en una viga simplemente apoyada de 20 metros?

20 &M 430 kN 60‘ <N

m 10 m

|
L3m | ]
-.\-!, BL |yC

! 2

el

Q
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PROCEDIMIENTO
1) Obtener el valor y la posicidn de la resultante de cargas.

20 kN 40 kKN R 60 kN
i
’ | 45m 5.5m
1 7 1
l 3m. 5 |, ' ™~
1 } LT
A\ 4 \4 v v
A B 120 c

2) Obtener el maximo momento flector bajo A

20 kN 40 kN R=120 kKN 80 kKN
| | '
i !
;6,25 i 3.0 ‘4,5 _ 5.5 0.75
[ 7 R
| 1
AY By Y cY
._%,_ 3.75 3.7% ”,%,,
V 10 : 10 i
R (Distancias en m) R,

>M,=0=20 R, -120(5,5 +0.75) = R, =37.5kN

DM, =0=M,-625 R =M, =23438 kN*m

3) Obtener et maximo momento flector bajo B.

20 kN 40 kN 120 kN s'o kN
i
i
| 475 3.0 2,225, 55 | 2.5
! i
A N \ 4 v
/\ A 8 (o] c .
A ; A
M 10 ’ 10 i
R/, A

D M, =0=20R —120x7.75= R, =46.5kV
M, =46.5x7.75-20x3 =300 kN *m

4) Obtener el maximo momento flector bajo C.

20 kN 40 kN 100 &N 60 kN
i | :
L 30 | 45 20,20 8.0 .
1 k! ’ ] ‘
v_ _ ;Ya v v -
A / c
i 10 ' 10 |
R, R

Carlos Ramiro Vallecilla B

D F,=0=R-20~40-60

R =120kN

IM, =0=40*3+60*13-120x
x=7,5m (a partir de A)
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-

> M, =0=20R, -100x8 = R, =40kN* 7 M, =8R, =320kN *m.
Observacion:

Puesto que la carga P, =20 KN queda fuera de la viga, la resultante de carga es
R =60+40 = 100 KN y se encuentra situada a 4 m de la carga Pc = 60 KN.

Graficamente 40 kN 60 &N

5) Obtener el maximo momento flector sisélo actdan las cargas Ay B.

R =Pa+ Psg=60kN

20kN BOKN  40kN
Posicion de la resultante : : I |
l H
: : . ’ id !
( i A
_ ’ . : I
20kN R=60kN  40kN e y Voo . -
| e - I
2 m. .1 m. 5 ‘

L | l 10 ' 0 |
v R, R,

D M, =0=20R —60x9= R =27ikN ; M, =9R =243kN*m.

Momento Maximo bajo B ( sdlo actuan las cargas B y C- No se indica el dibujo) :

Ry =60 k N . Por consiguiente: Mg = 60"12- 40*10= 320 kN m

6) Obtener el maximo momento flector si sdlo actua Pg.

20kN  40kN Pc=R=B0KN
: M, =30x10 = 300kV * m.
v _ /Y i 4
x L A
| 10 L 10 i
70 30
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Comparando todas las posiciones del tren de cargas se concluye que el maximo momento flector es:

M. =320kN*m (Solo By C actian e la luz)

7) Maxima fuerza cortante.

- Si las tres cargas actuan se presentan las siguientes posiciones de la carga.

¢ ParaRq:
20KN FOKN 120K SolkN
30 as | 55 | 7 |
7] — ]
3 v v ; > M, =0=120x12.5-20R,
'II x R, =75kN
2, R, (R, = 43kN)
o ParaRs:
Z20OkN 40".<N R=120 Sor;\z
, 7 3 s 5 |
i 1 ) 1
¥ -~ X. DM, =0=20R, -120x14.5
| 4 )
z. - R, =8TkN
Cortante maximo = Vmpax = 87 kN. (R, =334N)
3.10.2) Ejemplo numeérico No 2 de aplicacion del teorema de Barré .

¢ Cual es el maximo momento flector y la maxima fuerza cortante que produce el tren de cargas

moviles indicado sobre una viga simplemente apoyada de 5 m de luz?

900kN B C0OKN
l 3 !
i 4 h 4
N A 8 N\
5 j

1) Resultantes de cargas y su posicion.

R =900+ 600 = 1500kV
_600x3
1500

ol

1,20m

Carlos Aamiro Vallecilla B
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2) Momento maximo bajo A.

J00KN  1S00KN  60OKN S M, =0= 5, ~15001.9
180 Vvo.so ) o.so.' 1.8 ‘0;‘0 R, = ST0kN
T * s M, =19% R, = 1083k * m
A 25 ' 25 A

' 2
@ -

3) Momento maximo bajo B.
: ’ S M, =0=5R,x1500 x1.6

900KN 1500KN 600KN
(04 120 ' 090 090] 160 . R, =480 kN
| — {
h 4 h 4 X

AN 8 AN M, =16R,=768kN *m
ra K3 2

i = —

?, 2,3 2.5 R,

4) Momento maximo cuando sélo actua la carga de 600 KN.

300kN 600KN TR =R, = 4504V,
3 ] M, =25R, =1125kN *m
i
4 A = M, =M, =1125kN *m
=2 2.5 2.5 2,

Por inspeccién: momento méximo cuando sélo actia la carga B: M, = —6%)- 2.5 =750KN.

5) Maxima fuerza cortante.

900kN  1500kN 600N
f2m . 1.8m 2.0m | > M,=0=5R -1500%38
| :
X A A ) - R, = 11404N.
!
Rj R2

900kN 1500kN 600kN
' ‘ > M, =0=5R, ~1500x3.20

| 2.0m 1 2m : 1 8m
' ¥ : _/E_ R, =9604iN.

%' M K Ve = R =1140kV
y 2.5 2,5 22 ‘

Ri
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DISENO DE LA LOSA DE UN PUENTE APOYADA SOBRE VIGAS METALICAS

3.11) Disefiar la armadura de la losa de concreto del puente de una luz para los datos indicados a
Continuacion.

a) Seccion transversal

1.0m 2.5m 2.5m 2.5m 2.5m 1.0m

b) Datos numéricos: 335

Zoncreto: fc=315 Kg/cm?

Zapa de rodadura: 0,05m

|

1

!
Acero;  fy= 4200 Kg/cm? 195 —4— 800

|

!

Serfil metalico:W80 x 310
1

Camion de diseno; C40-95 SN R

—~— 400 —

VIGA METALICA

PROCEDIMIENTO
1JOBTENER LA LUZ DE DISENO

A.4.2.1.1 En luces continuas sobre mas de dos soportes para losas sobre vigas metdlicas, S es la distancia enire los bordes de las aletas

ras la mitad del ancho de las mismas”

010 4+——— § ———4+1 0,10
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Por consiguiente:
S =2,5-0,4+2(0,10)=230m (Luz de célculo)
2IPREDIMENSIONAMIENTO DE LA LOSA

De acuerdo con la recomendacion de la AASHTO:
Hiosa = 0,10+£ >locm
30

R
2.3

[{/ua‘u = 0,10 +
30

=0,18m

SJOBTENER LOS MOMENTOS FLECTORES

3.1) Momento flector por carga muerta

Peso de la losa (Ym?) = 0,18-2,4=0,43t/m’
Peso de la capa de rodadura = 0,05-2,2=0,11¢/m*
Carga muerta 20,54t/ m’

El CCDSP-1995 no especifica una ecuacion para el calculo de los momentos por carga muerta en la

losa. Una aproximacion comunmente aceptada es:

_D-S* 05423

M =0,28¢-mim
10 10 /
3.2) Obtener los momentos por carga viva mas impacto.
16 .
Impacto = =0,38 > 0,30

40+S  40+23

Se toma | =0,30
Momento flector por carga viva para losa con refuerzo principal perpendicular al trafico de acuerdo
con (A.4.2.2). Factor de continuidad igual a 0,80

(92

M, =M~0,80=M-0,80=1,77t-m/m
9.8 9,8

M(L+[) = 1,3 ' 1,77 = 2,30[ - m/m

3.3) Momento flector de disefo
Método de resistencia dltima
Grupo de carga | 1,3(D+1,67(L +1))

M, =13(0,28+1,67-2,30)=536¢ -m/m
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A4)DISENAR LA ARMADURA DE LA LOSA.
4.1) Amadura principal { f'c= 315 kg fem? y f, = 4200 kg jem?)
M, 5,36

K= = =317t/m" 5P =0,0095
b-d® 1.013° / £

2

A =p-b-d=00095-100-13 =12,35cm’

2 2
Porcentaje = Ll = 2] =0,79 - 79% > 67% Se toma 0,67
VS 23
[«
12,35

Numero de barras No5 = =6,17 Lo que equivale a:

1 #5c/0.17 Arriba v abajo- normal al sentido de! trafico

4.2) Armadura de distribucion (A.D)
AD=1235.0,67=8,27cm’

5 T i s izt el
En barras # 4 ( As= 1,27 cm?) N = 8,27 =6,51— T#4 c/O.~16‘aba[o~‘en_'i-/aﬂfrania ‘medid

1

[§]

bl

1#4.¢/0.32 abaio én el cuarto exterior

“A.4.2.2.1.3-La cantidad de refuerzo especificada se deber usar en la franja media de la luz de la losa y por lo menos un 30% de esa

cantidad debe colocarse en los cuartos exteriores de dicha luz. *

SIDISENQO DEL VOLADIZO

5.1) Momento debido a la carga muerta

Nota: las dimensiones indicadas en la figura siguiente corresponden a una adaptacion de un tipo de
parapeto llamado New Jersey ( Ref. 14)

Dimensiones de la baranda

———No se indica

5 5
— 130 __'_‘__20_’ la armadura — 30 ———20—
T T
(em)
85 8|5
! i
i
1 ] :
! -
1‘8 P 18
i3 N 1
i —
a a
; 100 — - 100 ]
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ELEMENTO PESO (tm) D (Um) | Xa(m) (t.'r\r/b?n)

D, 0,3x0,85x2,4 = 0,612 | 085 0,52

D, 0,1x0,25x2.4 =| 0,060 | 0575 { 0,03

D, 1/2x0,2x0,25x2.4 =| 0,060 | 0583 | 0,03

D. 0,05%0,25x2.4 =| 0.030 | 0675 | 002

Ds 1/2x0,05%0,5x2,4 =| 0,030 | 0,683 | 0,02

Ds 0,18x1,00x2,4 =| 0,430 | 0.5 0,22
SUMA 1,22 0,845

+ Momento debido a la carga muerta M, =0,845¢-m/m

5.2) Momento flector debido a la carga viva
“A.4.24 - Losas en voladizo - Cargas de camidn - la distribucion de cargas que se da a continuacion incluye el efecto de fas ruedas
sobre elementos paralelos. No debe tenerse en cuenta el efecto de soporte proporcionade por cualquier borde a lo largo del extremo del

voladizo.”

Refuerzo perpendicular al trafico: cada rueda en el elemento perpendicular al trafico debe

distribuirse sobre un ancho:

E=08X+11
X = Distancia desde la carga hasta ef punto de soporte
~—— 0,55 —
| Impacto: “A.3.4322 En voladizos, L es la distancia desde el punto de
X evaluacidon hasta el eje mds alejado ”
! 9,75t
: JLL - =0,40 Se toma:
! 40+L 40+0]15
0.15
oz ™50
, ;
12 By = 751329750
—
a
1,00 —t
o - 5,75 - tn
* Ancho de distribucion:  £=08-015+1=1,22m ; M,,, =—=-015=120 /
o122 m

“A.4.2.1.2 - Distancia de la carga de ruedas al borde de la losa - para el diserio de las losas la linea de ruedas debe colocarse a 0,30 m de
la carga del guarda ruedas o del anden”

5.3) Momento ultimo del voladizo

Grupo de carga | — Método de resistencia dltima ~ 1,3(D+ L,67(L + 1))

M, =13(0,845+1,67 1,20)=3,71¢r-m/m
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Armadura para el voladizo ( f’c =315 kg/em?, f, = 4200 kg/cm®)
Teniendo en cuenta que en climas normales el recubrimiento minimo para las barras superiores de
la losa es de 50 mm en los tableros (seccion A.7.13), se adopta una altura estatica igual a: d=0,18 -

0,06 =0,12 m (Suponiendo barras de radio 1 cm)

K=+ )07117, =257 t/im* — p=0,0075— A; =0,0075 100 12 =9,0cm*,
(A #5=1,99cm?); 20 450 190 _ o 1# 5 ¢/0,22
1,99 4,52
Distribucion que equivale aproximadamente a la armadura obtenida en el paso. Se toma por «
facilidad de construccién: 1#5¢/0.17 Arriba

5) ARMADURA POR RETRACCION Y TEMPERATURA

A7.11 - "Debe colocarse refuerzo para rewacaion v temperatura cerca de las superficies expuestas de muros y placas en ambas

direcciones, el area de refuerzo colocado debe ser de por lo menos 3 cm?/m en cada direccién

En barras #3 (As= 0,71 cm?)
No Barras =220 _ 4 14#3¢/0.25 arriba- ambas direcciones
0,71 . .

/) DETALLE CONSTRUCTIVO

,—No se indica

T /' armadura del parapelo
0 |
! g 144 2 P
| // V\ #4¢/C.3 145c/0,17
!
0.85m 145c/0.34
! 1#3¢/0,25 (Retraceidon y Temp ) /
| / Vo |
i | / / L |
'i“ 3 Iy ra e y an— T 1
casm [y TSN e 7 =
/ 1#4¢i0,16 \
124¢/0,32 / i  _145¢/0.34
Armadura de distribucion — 0.625m 1.25m 0,625m ——;
Cuartoe Franja media Cuarto |
axlanof 2xtenor |
—— RS S
_ 145¢/0.17 (Armiba)
oo |
— 1
a0 1 145¢i0.34 (Abajo) i
- —
!
<
2:0 | 3.10 SN 145¢/0.34 (Abaio) i
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8) DISENO DEL PARARPETO
Materiales: fc =210 kg/m?, fy = 4200 kg/cm?
Cargas:

La carga vehicular de diserio equivale a 4540 kg (Figura A.11.48)

“Ancho de distripucion

"AL11.13 6 - La carga transversal sobre los parapetos de concreto y muros de barrera debe extenderse en luz continua de 1,50m’
E =1,50m.

Diseno a flexion y cortante

Nota: la baranda se disefia en las seccionesa—-ayb-b.
Yol
O

Seccion a—a
= 3.0s5um i) Flexion

M, =3,05-0,5=153 mim

M, =13-167-1,53=332t-m/m
- ’7’) |
K=—22_=5314t/m" - p=0,0018
1.0,25
0‘55—‘——-—1 4 _ E S
As=0,0018100"25 =4 ,5cm?  En barras #4 —2 =349 1#4 ¢/0.28

<

iiy Cortante )
V, =1,3-1,67-3,05=06,62t (Se toma la carga vehicular de diserio como una carga viva).

Esfuerzo cortante resistido por el concreto

v, d
Ve =0,5047 ¢ +1,67p L= <095/ ¢ . (A739)
M,
: 2.0.25 ,
Ve =0,504210 +1,67-0,0018- 6’63“ 33’-3 =7,25kg | cm’

L 6620
Y 100-25

Seccion b -b

=2,65kg/cm® <0,85-7,25 = 6,16kg/cm? Cumple

i}y Flexion
M, =3,05-0,85=2,59-m/m

M, =13-1,67-259=5,62t-m/m
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5,62.

K= =22,48t/m* — 0,0006 — 4, =1,33x0,0006x100x30 = dcm’

1-0,5°
Setoma: TH4TCIG28

i) Cortante vy, =

6620
100-50

=132kg/cm* < 0,534 f'¢c

o Detalle constructivo de la baranda

2#3

—

\ 1#4c/0,28

14#4c/0,28 0,22

3+3#3
O"
©
o]

0,20

Carlos Ramiro Vallecilla B.

#4c/0,28
L=1,15m

Cumple.

0,22

0,95

1 N° 4
c/0,28
L=2,56m

8t



Capituio IV

DISENO DE UN PUENTE DE UNA LUZ

TABLERO DE LOSAY VIGAS EN CONCRETO
REFORZADO

Elingeniero berlinés Matthias Koenen presentd por primera vez una
formulacion sistematica del comportamiento del concreto reforzado.
En una publicacidn suya de 1886 escribid: “Para la determinacion
del espesor de una losa tipo “Monier “(el inventor del concrétb) refor-
zada con barras de acero es posible desarrollar un procedimiento
aproximado que consiste en determinar ef par interno de {a seccidn
de manera tal que se desprecie la resistencia a la traccion del con-
creto, que el acero resista las fuerzas de traccion, suponiendo siem-
pre una perfecta adherencia entre el acero y el concreto.




PUENTE DE LOSA Y VIGAS

o

Disenar la losa, la viga interior y las vigas exteriores de un puente simplemente apoyado, con una
longitud total de 18,40 m y con un ancho de calzada de 7,50 m

e (Corte Transversal

(o] LQSA
3 3
0,35 . A
pit 75 S, S, BORDILLO
02s5] [} 2 A (7
DIAFRAGMA CENTRAL LA~ . Hwga
' | N [025
L ) \—— VIGA CENTRAL 3
0,925 0,35 2,65 0,35 2,685 0,35 0,925
+ Datos numéricos.
Resistencia del concreto de las vigas y de la losa f.=210 kg/cm®
Esfuerzo de fluencia dei acero f, =4200 kg/cm’
» Caracteristicas sismicas del puente \
Camidn de diseno: C 40-95. Puente esencial; grupo |. Puente de una luz. Tipo de suelo: S1; S =1, .i

Ubicacion del puente: Ibagué: A = 0,20.Categoria de comportamiento sismico (0,19 < A £0,29): CCS-C.

Procedimiento minimo de analisis sismico: PAS-S

. Corte longitudinal
Losa
BIAFRAGMA SOBAE APOYQ
QIAFRAGMA CENTRAL

7 " )
// \ YU
/// 328 028 ////
/ . .
///' / 225t = 035 /; |
4T // 1

Lut de cticyio =

VIGA AEFOAZADA 18,00

Jistanciss sn m

”A.4.3 2 Diafragmas o arrostram:ento wnterior- En los extremos de las luces deben colocarse diafragmas para trasmutir las cargas laterales a

la subestructura. En luces mayores de 15 m se debe colocar un diafragma en el punto de momento maxumo positivo para uruformuzar las

s . . . - "
deformaciones de las vigas y para unpedir la distorsion de la seccion del puente

Carlos Ramiro Vallecilla B. 85
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. 6 piiotes

[
I

0,40

APQYQ DE NEOPRENOQ (TIPICQ)

Carlos Ramiro Vallecilla B.

Q70 cm
L=20m
e@(q\)/g“\e
Neopreno e= 4,0 cm £
S @
\ )
V7
- iy
; Y 0,04
035 e +
re
re
re
Y7z %:
~

CONECTCRA SISMICO
{ALTEANATIVA})
8 Topa de neoprano
3 4 i adinbo 92570
050 Tom / 2chanda al edinbo (0 257 92570 GS)

98 con

1LMCas 3n N\
los gargmos \

o025 |

ol
Ol ey
& Carpeta asfiltica
Losa da :’ N+1504,75 i
aproximacian d 0.05
s E E Edu 4 -
Py - T 0,19
g i - E i P * t
L—_é 1,06 |
Conector sismico ( j
\PZ7Z 2
7,04
& ] & @
oo <
g 050 2.50| yer detalle junta de
o ° construccion
/ N+1501
e
“a o
N N
o 0.35 0,35 1,10 035 035 o N+1500
— == |

ADAPTADQ OE
LA REFERENCIA 1

N+1501

DETALLE
JUNTA DE CONSTRUCCION

4" x4t x V8

Losade _ |
2p10uMacion

Asfaito

)

9 1/22a0,30

- \ Clnta P.V C.

soldar a las anguios

JUNTA DE OILATACION

ADAPTADQ OE LA REFERENGIA !

Tablero
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PROCEDIMIENTO
1.1 PREDIMENSIONAMIENTO

1.1) Altura de lalosa
> Losa con refuerzo principai normal al sentido del trafico.
Se emplea la férmula propuesta por la AASHTO para la estimacion de la altura de la losa:

H minglaca = 0,10 + S /30) Sustituyendo ( S=2,65m)

%

H e =(0,10+2,65/30)=0,19m.

placa

1.2) Altura de las vigas

"

“Tabla A.7 1- Alturas minumas recomendadas para miembros prismaticos ( alturas minimas en metros)

Vigas T - luces sumples: 0,070 S, S= 18 m , luz de calculo de las vigas
Es decir: H = 0,070*18 = 1,26 m. Se toma una altura de disefio de la viga igual a 1,25 m
2.) AVALUO DE CARGAS POR MF PARA EL DISENO DE LA LOSA

2.1) Carga muerta debida a la losa ~
* Peso propio de la losa; 0,19%2,4=0,46t/m
¢ Peso de la capa de rodadura (espesor: 0,05m) 0,05*2,2=0,11¢t/m
20,57 Ym
Nota: El peso de la baranda se tiene en cuenta en el calculo del voladizo

2.2) Carga viva mas impacto. Camién C 40 — 95- Linea de ruedas

7.5¢ 7.5t 5.0t

4.00 4.00

Y y Y
Carga porlinea de ruedas

“ A.4.2.1.1 -LUZ DE DISENO - En luces continuas sobre més de dos soportes para losas monoliticas con vigas 0 muros sin cartelas S es la

luz tibre”
Factor de Impacto para el disefic de la losa: [ = 16
40+ L
L = luz libre entre vigas = 2,65 m. [= 40;6265 =0,38>0,30 Setoma /=0,30

Carga de rueda trasera mas impacto: 1,3*7,5=9,75¢

38 ' Curso de puentes en concreto



3.] OISENO OFE (LA LOSA [OFEL PUENTE

Se distinguen dos zonas en el calculo de la losa del puente: la zona definida por las vigas interiores y

aquella definida por el voladizo.

3.1) Momentos flectores en la losa (por m de losa).

3.1.1) Por carga muerta en las luces interiores

0.57 t/m
LI LI ILLI L LI L)
Lo =
2.65 m.

Formula simplificada
M, =0,10DL?
M, =0,10%0,57*2,65* =0,40 - m/m

7 (t.m/m)
//’ / Se toma Mp = 0,50 tm/m

Q.50

3.1.2) Momento flector en el voladizo.

M,,=2,4(0,19%0,925*0,462+0,3%0,25%0,775+0,5%0,06%0,925*0,333*0,925+

0,5%0,25%0,05*0,60)+0,15%0,775=0,47 t-m/m

Voladizo de la losa

0,15t (Baranda)

0.30 0.05 0.15]
| it [
| |
! (m) —_ ’
—
0,25 | 2.25 :\
1 o
i
0.19 § 0.25 0.19 4 f
| —= 035 —
| 0,925 ——
a : !
; -

! 0,925

Peso de la baranda = 0.15:/m (supuesto)

3.2) Momento flector por carga viva

3.2.1) Momento flector por carga viva en las luces interiores de la losa

Para losas con refuerzo principal perpendicular al trafico se toma la férmula simplificada dada en A.

42211
M, =0,8% M
9,8

Carlos Ramiro Vallecilla B.
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En fuces continuas la ecuacion anterior se multiplica por un factor de continuidad iguala 0,8 ( A.422)

7,5(2,63 +0,6)

M, =0,8* =199 -m/m

]

Factor de impacto: | = 16/(40 +3) =0,37  Setoma =030
S=3m, longitud de la losa centro a centro de los apoyos {(A3432)

3.2.2) Momento flector por carga viva en el voladizo

Caso: refuerzo perpendicular al trafico:

Ancho de distribucion de cargas E = 08.¥ +1.1 (A424)

@

X = Distancia desde la carga hasta el punto de soporte;
“A.4.2.1.2- Para el disefio de las losas la linea de rueda debe localizarse a 0.30 m de la cara del guarda rueda o del andén

A.3.432 B) Factor de unpacto: para el calculo de momentos debidos al caruon (el valor de L es) la longitud de la luz o para voladizos
la distancia desde el punto de evaluacidn hasta el eje més alejado

Es decir; | =16/(40+0,275)=0,39 , Setoma: | =0,30

\

(Ad212)

| Carga de rueda sobre i voladizo
, .
i (m)

!
7.5t

,0.35 | 0.30
1

0,925

Sustituyendo en E:
E=08x0,275+1,1=132m.-
+  Momento por metro de losa (A.4.2.4)

M= £X; Sustituyendo los valores numéricos: M, =I—%x0,275 =1,36t—m/m
)0

3.3) Momentos flectores ultimos.

Grupo de carga | — Resistencia ultima | M, =13(Mp+1,6TM 1)

3.3.1) En las luces interiores y el apoyo central.
My =050m/m:M, =1.99m/m M, =130350+1.67*1,3*1,99) ; M, =627t -m/m
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2.3.2) En el voladizo.
VL =04Tt—m/m: M, =156t ~m/m M, =13(047+1,67*1.3%1,56) ; M, =50lt—m/m

1) OBTENCION DE LA ARMADURA PARA LA LOSA DEL PUENTE

+.1) Armadura positiva y negativa en las luces interiores y apoyo central

M, =262Tt—-m/m; b=lm. y h=019m.; d =0,19 -0,05 =0,l4m

=220 2320-L 5 2=0,0096 4 =0,0096x 100x 14 = 13,44cm’

1 #5 C/0.15Arriba v abajo perpendicular al sentido de trafico

1.1)  Armadura en el voladizo de Jalosa (b= 100cm ,d=19-6cm =13 cm Recubrimiento minimo

de barras superiores en tableros : 5 cm)
M, =047t -m/m; M, =156t~m/m M, =50lt-m/m
3,01
INENYER
A, =0,0087x100x13 =11,3em.* Qlo que es igual: 14 5 cada 0,17. Distribucion similar a la obtenida para

=296t -m/m — p =0,0087

las luces centrales. Se adopta:
1 #£5:¢/0.15 Arriba . perpendicular al.sentido de trdfico

4:2) Armadura de reparticion { A.R)

Refuerzo principal perpendicular al trafico.  (Luces entre 0.6y 7.3 m)

121 121 -
—= =74%>67%  Se toma el 67 % del refuerzo principal

IS V265

AR =0,67x13,44=9,00 cm®/m T4 C/O 14"‘Aba;o enel sent/do paralelo al traf/co

NPT B Y- TP s § e g

“A.4.2.2.1.3 La cantidad de retuerzo especificada (refuerzo de dnsrnbuc)on) se debe usar en la kran;a ‘media de la luz de'la losa § y por lo
menos un 50% debe colocarse en los cuartos exteriores de dicha luz”
4.3) Armadura de retraccion y fraguado.
“ A.7.11. Dcbe colocarse refuerzo para retracaion y temperatura cerca de las superficies expuestas de muros y placas en ambas direcciones.
El drea total del refuerzo colocado debe ser de por lo menos 3 cm* /m encada direccién.”

-~

Se escogen barras N° 3 (4, =0,71cm.2) =4,22 barras No 3, o lo que es igual:

)

1# 3 ¢/0.24 Arriba en ambas direcciones
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4.5} Armadura de la losa ~ Detalle constructivo.

{OJQ

Mo s2ndica 1a
armadura de 1a viga

1#3 c/0 24
— - o —
r ! i I 11 I T
145 ¢/0 15 ; 144c/0 23 f Ld4p/0 14 T 184¢/0.23
CUAATO Faanda CUARTQ
SXTEAIQOA MEDIA EXTERIOR ;
0,66 1,33 0.63 T |
43 2,35

- 0.35 2.43

5.) DISENQO DE LA VIGA INTERIOR

5.1) Avaluo de cargas

tongnud

5.1.1) Carga muerta. ferinte = am

P !
’
0,

! !

. —

a a
3 3
a

265

j |
| P

Viga nor
1ga axtarno (

* Pesodelalosa:
*» (Capa de rodadura : - 0,05%3%2,2=0,33¢/m
» Pesopropiodelaviga 0,35x1,06%2,4=08%/m

|

3%0,19%2,4 =137 t/in

£2,59¢/ m

Viga axterior

* Peso del diafragma central (ancho =0,25m.) 0,25%2,65%2,4x (1,06 -0,25) = 1,29%,1
El peso del parapeto y de fa baranda se aplica alas vigas exteriores. Es también posible dividir el peso

de las barandas, andenes y parapetos en el niumero de vigas del puente

Diafragma
central (detalle)

0.13

7T

106

b

035 265 0.35

92
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5.1.2) Carga viva- Linea de ruedas

= 460 7?‘ 400 5.0t
{
T 1 y
Factor de impacto: [ = 6 Carga por rueda - Camion C-40-95
40+ L
= -—I—6~ =0,28=28% L =18m. (Luz de calculo de la viga)
40418 o

» Carga de la rueda trasera e intermedia mas impacto: 1,28x7,5 = 9,6¢

» Carga de la rueda delantera mas impacto: 1,28x 3,0 = 6,40t ¢ -
5.1.2.1) Determinacion del factor de rueda para la viga interior.
Para la determinacién de las solicitaciones por carga viva se distingue el factor de rueda (F.R.) para ia
fuerza cortante de aquel correspondiente al momento flector.

a) Factor de rueda para la fuerza cortante

"A.43.3 Cortante - Para calcular el cortante en los extremes de las vigas , la distribucion lateral de las cargas de ruedas debe ser la que

resulte de suponer la losa actuando como viga simple entre las vigas portantes. Para otras posiciones de 1a carga en a luz | la distribucion

iateral de las cargas para cortante se determmna de la musma forma que para momento . No debe hacerse distnbucidn de las cargas
concentradas a lo largo del eje de la viga.” (Subrayado nuestro).

Al procedimiento para calcular el factor de rueda a cortante, suponiendo la losa como simpiemente
apoyada entre las vigas, se o conoce con el nombre del método del brazo de palanca (Lever Rule
Method).

Posiciones criticas de la rueda trasera en la seccion transversal que producen la maxima reaccioén en el

extremo de la viga central:

Posicién 1.
P - P P P
1.2 I{ 18 { 1.2 fr 18 1
4 X v X
| N—
L Articuiacién
N LL0s3

Viga central

P T B 3 P

L 13 = =] 12

; : [ —
i ¢ . ' .
Q&P 0.4P 29 0.5P 0 4P
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Posicion 2

P P P
) | ;
'iSLSL 18 '!ros {08 ] 1.3 106!
| ! H | i
b T i ™
] [ ; N Articulacidn
l |_Lasa —_—
| :
\\ Viga central
—ee
P P P P
1) 13 935 A P ] ra | as
~ | | :
;l iR T
P P 2P P P

* Factor de rueda para la fuerza cortante en el extremo de la viga interior =2

Factor de rueda para la fuerza cortante para otras posiciones de la carga diferentes del
extremo de la viga = S/1,8 = 1,67

b) Factor de rueda ( F.R) para el calculo del momento flector
El factor de rueda para puentes de dos o méas calzadas construidos con placa de concreto sobre
vigas T en concreto equivale a:
FR=S/1.8 Para S <3m. { Tabla A£3.41)
Por consi{;uiente: FR.= ﬁz 1.67 ; S = Luz promedio entre vigas (A4.21.1)

5.2) Determinacion de la fuerza cortante y el momento flector en la viga interior
5.2.1) Momentos flectores

.29 t
5.2.1.1) Por carga muerta
v 259 t/m
'ZE 9 m. 9 m. jk'

23.95 0.65
23.96 t.
(tm)

110.7
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5.2.1.2) Momento flector maximo por carga viva.
Rueda trasera e intermedia mas impacto y por el factor de rueda = 7,5x1.28x1,67 =16t
Queda delantera mds impacto vy por el factor de rueda = 5x1.28x1.67 =10.6%¢

Posicion del tren de cargas que produce el maximo momento flector

42881
16 ¢ AL 10391
} o
a5 . 03 10 .
4 y Y y
A a <
! i |
i | |
im +m
42.59¢
!
181 * | 8t 10.89 ¢
ba g
F 528 15 170_ i 3 475 J[
{
Y.y A
/ T -
o A 3 C /
i ! N
: 3 1 9 ;
21941 2075

Distancias sn m

My =2194%925-16%x4 =13%m
Determmacion de la armadura a fiexion en {a viga interior.

Momentos maximos
i) Por carga viva (X = 9.25 m.)
M, =13%m ; M, =110,4tm ; My = 1,3( 110,4+1,677139) = 445 t-m
in.) Por carga muerta (X=9m.)
M, =138,73tm ; M5 =110,7tm , My=1,3(110,7 +1,67*138,73) = 445 t-m

El momento maximo ultimo equivale a 445 t-m.

5.3.1) Determinacion de las dimensiones de la viga T.
“A7671VIGAST
A.7.6.7.1.1- El ancho de placa, efectivo como ala de una viga , no debe exceder ' de la luz de la viga. El ala efectiva que se proyecta hacia
cada lado del alma no debe exceder de:

L) 6 veces el espesor de la losa: 6*0.19=1.14 m.

2,65
1) La mitad de la distancia hasta la viga sigwente . —— = 1,33

Por consiguiente:

br= 2x1,14+0,35=2,63m = 2,65m.
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Dimensiones de laviga T:

265m
i
1 1
N N
I J \ig,IQm
| ] |
d=1,10m | i i
| 1,06 m
As !
) !
—_—
—_—

As=221%3

Nota; algunos autores no incluyen el ancho del alma en el célculo del ancho efectivo de la aleta

(bf=2"1,14=2,28m)
Se supone que el eje neutro se localiza en el ala de la seccién T y por consiguiente se la disena como
viga rectangular. Posteriormente se verifica que:

a < 0,19 m. (a = altura del bloque de compresiones)

Datos para e! disefio de la seccion.
br=2,65m. d= 1,10 m. (Supuesto, requiere comprobacion posterior) , h = 1,25 m

5.3.2) Ecuacidn del momento flector debido a la carga muerta en la viga interiar.

—Xx 7
2,59 Vs _ 2.59%"
gmm% M y(x) =23.96x ~ == d
o = — ] V,(x)=23.96-259x = (0<x<9)
23,96 t 23,96 1

5.3.3) Momento flector debido a la carga viva en diferentes secciones de la viga interior
Para encontrar el maximo momento flector en una seccion determinada producido por un tren de cargas

moviles se recurre a la definicion de lineas de influencia. Se toman secciones cada 1.5 m y se calcula

el maximo momento flector en cada seccién.

1) Linea de influencia del momento flector en x =1.5 m.

16t 16t 10.69t

’LS‘ 4 i 4 8.5 )

—1 I ] M =16(1.375 +1.042) + 10.69x 0.708

\\\ | ; M =4624t-m
\/0.705

_ 1042 '
1.373
—> X
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i) Linea de influencia del momento flectoren x=3 m.

161 REL 10.69t
3 4 4 7
M =16(2,5+1,833)+10,69x1,167
1167 M =81,80t.m
T
2.5 ;

iii.) Linea de influencia x =4.5 m.

M =16(3,375+2,375) +10.69x1,375

\ / M =106,70t = m
. —7.375
/ h

3.375

iv.) Linea de influencia del momento-flector en x = 6 m.

161 16t 10.09t
. s . . M =16(4+2,667)+10,69% 1,333
|1 J M =120,92t —m
. 'j I 1.333
2.667
4.0 .
v.) Linea de influencia del momento flectoren x=7,5m.
16t 16t 10.69t
7.5 ] 4 4 2.5,
] ] ]
! 1.042 M =16(4375+2,708) +10,69x 1,042
2.04 2.708 M =124.47tm
4.375
16t 16t 10.69¢
55 |4 ‘| 65 M =16(2,041+4,375) +10,69%2,708
: ‘ M =131,60t.m
1 1
2.047 ‘ 5708
4.375
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vi.) Linea de influencia del momento flectoren x =9 m.

(@)
[o)]
w0

161

(9]}

e

-
wl

e

M =16(4,5+2,5)+10,69%2,5

M =13872r-m

SR
e e |

[\
!\’"
w

B
w
@

La tabla siguiente muestra la variacion del momento flector y de la armadura en la viga interior en

secciones tomadas arbitrariamente cada 1,5 m.

My =13(Mp +1,67M (L)) - Grupo de carga I-Método de la resistencia uitima

X (M) 1.5 3.0 4.5 6.0 7.5 9.0 9.25 unidad
ltem

M, 33,02 | 60,22 | 81,59 | 97,14 | 106,85 110,74 | 110,4 t m
A/[(u/) 46,24 81,80 106,7 | 120,92 | 131,60 | 138,72 139 t.m
M, 143 256 | 338 | 389 | 425 | 445 [ 445 t.m

0 0,0012 [ 0,0017 | 0,0028 | 0,0034 | 0,0037 | 0,0038 | 0,0038 1

A 34,98 | 49,56 | 81,62 | 99,11 | 107,86 ] 110,77 | 110,77 em?

Refuerzo 7 10 16 20 21 22 22 barras #8
L N8 L {

Ecuaciones para el cdlculo de la armadura.
My = 4o f,(d~2) = gof (1 - ow’%wz
' ¢

a__H4,
d 085f¢c

Sustituyendo por valores numéricos { M = t-m):

5 .
M, =09xpx 42000(! - O,S9%%%£—}bdl =37800p(1-11,8p)bd*

M, =37800p(1 -1 1,8p)bd* =121205,7p(1~11,8p)
b=2,65m d=1lm.
Armadura: 4 = pbd =110%265p =29150p (¢m*) . En barras # 8 ( As= 5,10 cm?)

o Verificacion de la posicion del eje neutro.
Para p =0,0038 = % =8,94*107 = a=9,83cm < 19cm

Por consiguiente la viga se comporta como rectangular.
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5.3) Diseno a cortante en diferentes secciones de la viga interior.

5.4.1) Variacién de la fuerza cortante debido a la carga muerta en la viga interior

1,29t
2,59 Vm ‘L
}L!JL\L\M LIl el
""_ Vp (x) =23,96-2,59X (0<X<9)
—— X . 23,96 t -
23,96 t )

5.4.2) Variacion de la fuerza cortante debida a la carga viva en la viga interior

Para determinar la posicion del tren de cargas que produce la maxima fuerza cortante en una
seccion se recurre a la definicion de linea de influencia. .

+ Linea de influencia de la fuerza cortante en ef punto P
!

T
1.

AL T —=23
1 a . . b ]
' 'L. =
, .

: 1(]/l_ ] \
s |
e
. A 1 L ; ;
b/l

Rueda trasera sobre apovo + impacto + factor de rueda para la fuerza cortante: 7,5% 1,28%x 2 =19,2¢

Rueda intermedia +impacto + factor de rueda para la fuerza cortante =7,5% 1,28%x 1,67 =16 ¢

Rueda detantera +Impacto + factor de rueda para la fuerza cortante =3,0x 1,28 x 1,67 = 10,69 ¢

i) Linea de influencia de la fuerza cortante para X = 0
]9‘,2( 16t 10.59¢
i ! g
f\{\! Vg = 19,271+1670,777+10,6970,555 = 37,56 t
= 4 o 4 o 10
g 3 &

i.) Linea de influencia de la fuerza cortante en x=1,5m.

16t

| 161 10.69 =

o _
Ldryt—o 1 ¥ =16(0,917 +0,695) + 10,69% 0,472
N ¥ =3084 ¢ '
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vi.)

w

Linea de influencia del momento flectoren x = 9 m.

D

-~

/
i

I
w

La tabla siguiente muestra la variacion del momento flector y de la armadura enla viga interior en
secciones tomadas arbitrariamente cada 1,5 m.
My =1,3(Mp + 1,67M (L

R T P

et e — @y

aQ

M =

16(4,5 +
M =13872~m

2,5)+10,69%2,3

- Grupo de carga [-Método de la resistencia ultima

1.5

3.0

X @\/D 4.5 6.0 7.5 3.0 9.25 unidad
ftem

M,) 33,02 60,22 81,59 | 97,14 | 106,85 110,74 | 110,4 t.m
A/[(M) 46,24 81,80 106,7 | 120,92 | 131,80 138,72 139 t.m
M, 143 | 256 | 338 | 389 | 425 | 445 | 445 L m

2 0,0012 1 0,0017 | 0,0028 | 0,0034 | 0,0037 | 0,0038 | 0,0038 1

A 34,98 | 49,56 | 81,62 | 99,11 | 107,86 | 110,77 | 110,77 om?

Refuerzo 7 10 16 20 21 22 22 barras #8

N2 8

Ecuaciones para el calculo de la armadura.

f,
My =pds f,(d=-$) =¢of,(1-0. f
2= 7, Sustituyendo por valores numéricos ( M = t-m):
d 085fc

42 OOOp

M, =O.9><px42000( -0,59——+ )b{ —37800p(l—118p)bd‘

M, =37800p(1-118p)hd* =1212 5,7,0([—-!(,8,0)

b=2,65m. d=1lm

Armadura: A, = pbd =110%265p =29150p (cm®) . En barras # 8 ( As= 5,10 cm?)

o Verificacion de la posicion del eje neutro.

Para p =0,0038 = % 8,94%107° = a=9_83cm < 19cm

Por consiguiente fa viga se comporta como rectangutar.
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5.3) Diserio a cortante en diferentes secciones de la viga interior.

5.4.1) Variacion de la fuerza cortante debido a la carga muerta en la viga interior
1,29t

2,59 ¥Vm

K3 Vo (x) =23,96-2,59X (0<X<9)

|
[___> X 23,96 t

23,96t

2

5.4.2) Variacion de la fuerza cortante debida a la carga viva en la viga interior

Para determinar la posicion del tren de cargas que produce la maxima fuerza cortante en una
seccion se recurre a la definicion de linea de influencia.

» Linea de influencia de la fuerza cortante en el punto P R

XT3 P

ALS T 23
- q———— b )
t — L -4
: s
| L _ia/L :
e 011 |

{
b/L

Rueda trasera sobre apavo + impacto + factor de rueda para la fuerza cortante: 7,5 x 1,28%x 2 = 19,2¢
Rueda intermedia +impacto + factor de rueda para la fuerza cortante = 7,5x 1,28%x 1,67 =16 ¢
Rueda delantera +Impacto + factor de rueda para la fuerza cortante =3,0% 1,28 x 1,67 = 10,69 ¢

i) Linea de influencia de la fuerza cortante para X =0

19,21

! ‘5]‘ 10,39

i _ !

f\F\J:\ Vg = 19,271+1670,777+10,6970,555 = 37,56 t
= 4 o 4 o 10 —

g 3 &

i1.) Linea de influencia de la fuerza cortante en x=1,5m.

| 16t 10.59

; | |
Yyt ¥ =16(0,917+0,695) +10,69%0,472
N e ¥ =30,84 ¢ :
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vi.) Linea de influencia del momento flectoren x =9 m.

M =16(4,5+2,5) +10,69%2,5

Z‘S\J' 23 M =1387% —m

La tabla siguiente muestra la variacion del momento flector y de la armadura enta viga interior en

g
w
[}

secciones tomadas arbitrariamente cada 1,5 m.

My =13 (Mo + 1,67M (L) - Grupo de carga I-Método de la resistencia ultima

X (M) 15 3.0 45 6.0 75 3.0 9.25 unidad
item
M, 33,02 | 60,22 | 81,59 | 97,14 | 106,85 110,74 | 1104 t'm
A/[(/ " 46,24 | 81,80 | 106,7 | 120,92 | 131,60 | 138,72 139 t.m
M, 143 256 338 389 425 445 445 t.m
P 0,0012 [ 0,0017 | 0,0028 | 0,0034 | 0,0037 | 0,0038 | 0,0038 1
Aq 34,98 | 49,56 | 81,62 | 99,11 | 107,86 110,77 | 110,77 cm?
Refuerzo 7 10 16 20 21 22 22 | barras #8
N2 8 1
Ecuaciones para el caiculo de la armadura.
. 2
M, :¢Asfy(d"?>=¢pfy(1_ . ,,y
f'c
a o, . - i
—=—— Sustituyendo por valores numéricos ( M ;= t-m):
d 085f¢

42 OOOp

M, =O.9><px42000( ~0,59—— )/;r _37800p(1—118p)b

M, =37800p(1-11,8p)bd> =121 _o>,7p( I-11,8p)
b=2,65m d= l;l/n
Armadura: 4; = pbd =110%265p =29150p (¢m*) . En barras # 8 ( As=5,10 cm?)
o Verificacion de la posicién del eje neutro.
Para p=0,0038= % =8,94*107 = a =9,83cm < 19cm

Por consiguiente la viga se comporta como rectangular.
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5.3) Diserio a cortante en diferentes sacciones de la viga interior.

5.4.1) Variacion de la fuerza cortante debido a la carga muerta en la viga interior
1,29t

2,59 /m

l 1 Vo (x) =23,96-2,59X (0<X<9)
23,96 t
23,96t

<
2

5.4.2) Variacion de la fuerza cortante debida a la carga viva en la viga interior

Para determinar a posicion del tren de cargas que produce la maxima fuerza cortante en una
seccion se recurre a la definicion de linea de influencia.

+ Linea de influencia de la fuerza cortante en el punto P

w

r
@]
o
[N S N [

Rueda trasera sobre apovg + impacto + factor de rueda para la fuerza cortante: 7,5 1,28x2 =19,2¢

Rueda intermedia +impacto + factor de rueda para la fuerza cortante =7,5%x 1,28% 1,67 =16 ¢

Rueda delantera +Impacto + factor de rueda para la juerza cortante =3,0x [,28x 1,67 = 10,69 ¢

i) Linea de influencia de la fuerza cortante para X =0
19',2( 16t 10,89 t
| |
%HJ" Vi = 19,271+1670,777+10,6970,555 = 37,56 t
-~ 4 2 4 o 10
§ :“ «

i.) Linea de influencia de la fuerza cortante en x = 1,5 m.

¥ =16(0,917 +0,695) +10,69x 0,472
¥V =3084 ¢

w
[e]
©
~

c90'04/ {
-
IN
@
(9]}
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iti.) Linea de influencia de la fuerza cortante en x = 3 m.

16 t 10,69 ¢

vV =16(0,833+0,611)+10,69x0,389
V =27.26¢

"
L
M

1190
68¢°

a

) Linea de influencia de la fuerza cortante en x = 4.5 m.

16 t 10,89 ¢

V =16(0,75+0,528) + 10,69% 0,30
V =23,63¢
(Errata: 0,25 en vez de 0,[5)

0
90¢

~
v
SL O
X~ —

84

16 ¢ 10.69 t

¥V =16(0,667 + 0,444) + 10,69 % 0,222
V =20,14¢

\ ~
1424°]
zee o

235

: ¥ =16(0,583+0,361) +10,69% 0,139
7.5 (=]
2 .V =16,5%

e Solucidn a partir del equilibrio de la viga. Valida para (0 < X >10)

16 t 16 t 10,69 t

X . s 10-x 18V = 16(18 - x) + 16(14 — x)+ 10,69(10 ~ x)
] ] J ¥ =0389<18—x>+0889 < (d—x>+0.594 <10~x>

AN m/%”

100 Curso de puentes en concreto



Seccidn efectiva que resiste la accidn de los esfuerzos cortantes

285m

T I T

|
d=1,10m
1.25m
| :
!
____________ ~ L
S44

As =2x1,27 t:mz
{Estribo de dos Ramas)

“A 7 8.9- Resistencia a cortante

A.7 89.1.1. El disero a cortante de las secciones transversales sometidas a esfuerzos cortantes y traccién diagonal debe basarse en

Uu= 9Un

Donde Du es el esfuerzo mayorado en la seccién bajo consideracion y Un el esfuerzo resistente nomumnal que se calcula como

Ua = Uc+Us

Donde vc es el esfuerzo resistente nominal del concreto y Us es el esfuerzo resistente nomunal del acero de refuerzo a cortante.”
a) Fuerza cortante resistida por el concreto V ¢

V.=vb d=053J210x35%110

C ¢
V. =29.569%g = 29,571

3

b) Fuerza cortante resistida por el acero Vis:

Ve=(Vy =Vo)=V,1¢-V, $= 0,85 (Cortante y torsidn)
¢) Separacion entre estribos (S)

A A, f.d
S= —Vb—fv = _}L Notese: v (esfuerzo ) # V;( fuerza )

Vs w S

d) Separacidén S de los estribos para X=0

2

A, =2x1,27x10™ =2,54%x 107 m?

_2,54%107* x42.000% 1,10
(132,57 -29,57)
Expresion para el calculode S : S=11,73/ V

=0,1t4m

Expresion parael calculoda Vs : Vs=Vu/o-Ve

Y, =1.3(VD +l.671/;,h,',,) Grupo de carga I. Resistencia ultima

La tabla siguiente resume el célculo de {as solicitaciones por cortante en la viga interior cada 1,5 m
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X(My |0 15 |30 |45 |60 |75 |90 | Unidad

ltem

v, 23,96 |20,08116,19 12,31 {842 |454 {0 t
Vier) 37,56 130,84 |2726)23,65]20,14 (16,591 13,04 t
|14 108,76 | 93,06 | 80,22 | 67,35 | 54,67 | 41,92 | 28,31 t

Vs 98,98 79,91 (64,80 49,67 34,75 19,75 | 20,27 1

Separacion | 0,114 | 0,147 ] 0,181 | 0,236 | 0,338 | 0,594 | 0,579 | _m

6. DISENO DE LA VIGA EXTERIOR

" A4.34.2-Vigas exteriores- La carga muerta soportada por las vigas exteriores es igual al peso de la losa que carga directamente
sobre ella. El peso de guardarruedas, barandas, carpeta astiltica y demds elementos colocados después de que la losa haya
fraguado, puede repartirse por 1gual entre todas las vigas de la calzada.Los momentos debidos a la carga viva se deben calcular con
un factor de rueda obterudo suponiendo que la losa actiia como viga sunple, apoyada entre las vigas longitudinales, excepto en el
caso de una losa de concreto que esté soportada por 4 0 mas vigas de acero. En este caso el factor de rueda es igual a $/1,7, cuando S
sea menor 0 igual a 1,8 ¢ igual a S/(1,2+0,255) cuando S esté entre 1,8 v 4,3 m. En munguin caso, una viga exterior puede fener una
capacidad de carga menor que la de una viga intenor.La capacidad de carga combinada de todas ias vigas de un tramo no debe ser

menor que la requerida para soportar la totalidad de las cargas muerta ¥ viva que actuian en ese tramo.”

6.1) Avaluo de cargas

8.1.1) Carga muerta (longitud aferente de la viga: 0,925+0,175+3/2= 2,60 m.)

e Pesodela losa:(pisz—oig-xoms + 1,67S><0,19}< 2,4=1,25t/m N
¢ Peso de la capa de rodadura: 0,05%2,6%x2,2=029 ¢/m
¢ Peso del bordillo: 0,25%x0,33x2,4 =021 ¢t/m
¢ Peso de la baranda: 0,5 ¢/m (supuesto)
* Peso del alma de la viga: 1,06x0,35x2,4=0,89
£=2,79 t/m

6.1.2) Carga viva
Posicion de las ruedas en la seccion transversal-Viga exterior

I I
—1.8 1.2 1.3
T ] 1 /|
' | 1
!_._0.75 _J,_L., 135 __|____ 12 __[_0‘45 L f—Wga 1ntenor |
i A !
0925 f 3 : 3 t 110
Viga 2xienor ! 1 !
LL L

0,175 —v—
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Factor de rueda para la viga exterior

P P P
a 3.79
058 3,45 1 i [ ] 9,45
| I | |
P i 0.7 1.3p
b
1.7P

Factor de rueda para fuerza cortante y momento flector =1,7

065
6.2) Momento ultimo. i
' 5 2,79 Um
/; 3m m -
2543 7 03
W 25,43

Wr 7
« 0 //
G

16

6.2.1) Momento maximo debido a la carga muerta.

o) 2
Mo(x) = 25,43x—“—’7%'-— (0<x<9)

Vo ixy=2343-2,79¢ (0<x<9)
6.2.2) Momento maximo por carga viva
+ Factor de impacto = 16/( 40+18)=0,28

¢ Factorderueda: 1,7
+ Rueda trasera e intermedia mds impactoy factor de rueda:1,2871,7*7,5=16,32 t

+ Rueda delantera mas impacto y factor de rueda: 1,28*1,7°5=10,88 t

18321 10,381

16,32t 43,52t 15,321 10,881 e

3.5 : 0,5% L
! !

[——- 5,25 .78 —-‘
B c ; ; A a c f §
!
22,36t

321 452
1
18
s

- 4
|
I

025

4

A
! | |
— I {

Im Im *
1
tE 1

k3
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6.2.3) Obtencion del momento ultimo.
M, =116tm M, =11455: M, =1,3(M, +167M,,.,,)

My, =13(116+1,67x141,55) = 458~t.m
6.3) Diseno a flexion de la viga exterior.

Ancho del patin: 2x6x0,19+0,35=2,63m = 2,65m.

2,65m

L v

1 1
N\

I ] } 0,19 m

d=1,10m
1,06 m

I As i
\L_——_——l—..

As = 22 barras 4 8

Altura efectiva de la viga: d = 1,10 m (Supuesto)
Se disena la seccion como rectangular y posteriormente se verifica la posicion del eje neutro y se
revisa la altura efectiva supuesta “d” de la viga.

458
T 2,65%1.10°
. p=0,00395
Ag =0,00395x265%x 110 =115,14cm’

=143 t/m® .

% =0,094 = a =10,34cm

a <0,19m = Viga rectangular.

Ecuacidon del momento flector en funcidn de la carga viva.

Nota: el maximo momento flector por carga viva se presenta bajo la rueda B.

16.32 ¢ 18,32 1 10 38 ¢t

X 4m 4m 10-%
4 Y Y
:E A B [+
I -
i e ] ’
: v

v
ety

Momentos por carga viva — Lineas de influencia para algunas secciones.
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i.) Linea de influencia para el momentc flectoren x =6 m.

16.32 ¢t 16.321¢ 10,38t
'

I

M =

3t.m

c=6

v.) Linea de influencia para ef momento Tiectoren x = 7.5 m.

18,32 ¢ 14321 [LXTH

| !

e M, =1632(4,375+2,708) +10,88x 1,042 = 127t.m

i | M. =134 tm

vi.)  Linea de influencia para el momento flector en X =9 m.

6,32(4 + 2,666) + 10,88 % 1,333
2

M .5 =16,32(2,042 +4,375) +10,88(2,708)

16,32 ¢ 16,32t 10,88t
5.0 4 ' 4 ‘ 50
T { i . . .
Y ‘7 Y M, =1632(25+4,5+10,88%x2,5 =141 tm
!/

2'5\\‘/2.5

4.5

£l cuadro siguiente indica la variacién del momento Gltimo y 1a armadura correspondiente para la

viga exterior en secciones tomadas arbitrariamente cada 1,5 m

X (M) 1.5 3.0 4.5 6.0 7.5 9.0 9.25 | Unidad
'f\jT 35,00 63,74 86,19 | 102,36 | 112,25 | 115,88 | 115,86 t.m
M., 47,14 83,41 108,8 123 134 141 141 t.m
M, 148 264 348 400 437 457 457 t.m
P 0,00124 | 0,00224 | 0,00297 | 0,00344 | 0,00377 | 0,00395 | 0,00395 1
A 36,12 65,30 86,57 | 100,27 | 109,9 | 11514 | 115,14 cm?
Rersiearzo 7 13 17 20 22 22 22 1
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Ejemplo del célculo de los valores de la tabla anterior. X=4,5m. Mu=348tm, K=348/(2,65x1,1%) =
108t/m2. p=0,00297, As=0,00297x265x210 = 86,57cm>
6.4) Diseno a cortante de la viga exterior.
Cortante por carga muerta: ¥, =27.55-3,02x
Cortante por carga viva: Vi =0,907 <18-x>+0,907 < 14— x > +0,604 < 10— x >
Ef cuadro siguiente indica la variacion de la fuerza cortante y la separacion de los es{ribos (#4)
en secciones escogidas arbitrariamente cada 1,5 m N

Fuerza cortante dltima: Vu = 1,3 ( Vo+V(L+)) — Grupo de cargas |-Resistencia Ultima

X (M) 0 1.5 3.0 4.5 6.0 7.5 9.0 | Unidad
item
v, 2543|21,25(17,06 12,88 8,69 | 4,51 1 0.33 t
Vi) 41.24137.00|32.71 2845|2418 19.90 | 15.64 t
v, 123 | 108 93 79 64 49 34 t
V. 115 97 80 63 46 28 10 t
Separacion | 0,10.| 0,12 | 0,15 | 0,19 LO’ZG 0,55 | 0,55 m
2,65m
| -

{ % ] T
%,
125m {/” d=1,10m

Z !
g als| U N
AN Estnbo 4 4 da 2 amas

__{,__{.._

0,35 m

Calculo de la separacion (S) entre estribos- Viga exterior.

Estribos de dos ramas N2 4
A, =2x127x10™ =2,54x107 m*

Fuerza cortante resistida por el concreto.
V,=053f, b,d;

V. =0,53v210x35x110x107 =29,57¢
Fuerza cortante resistida por el acero.
Vo=V, lp-V.=V,/$-2957
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Separacion entre estribos:

A f, A f,d  2x127x107 x42.000x 1.1 11,73
N, Ve v, 2
Seccion en_el centro de la luz

S =

No se wndica amadura

343N (RVT) y de la iosa
/
/
—_ f 7 ] Estnbo R
019 J‘7 0.075 -
- 1
|
i» 1
|
e 4 N4
1086 | (Avey 119
Ned |
(AVE)
1
i 9i70.06
» L
£ e
g o i
A 22 N°
(AVIAV) ] 029

Los disefios de la viga exterior e interior son practicamente idénticos. Se escoge el disefio de la

viga central como representativo.

7.) VERIFICACION DE LA ALTURA EFECTIVA d

il - 0,19 . e .
————%——— m e_5*5,1(7+13+19+25)+2*5,l*31
€ o 4 22x5,1
o
~ e=1736m
'éIJ ° 1 @ sup uesto = O,ISm
1,06 m 445
3 JTo.cs : Ko =73 — =145 tim?
332 %8582 2,65(1,25 - 0,1736)
el Eood 1‘3%‘3 p =0,0040 > 4, =~ 22#3
) 0,3551 »

Valor que coincide con el caiculado al suponerd=1.10m

8.) VERIFICACION DE LA LONGITUD MINIMA DE APQYO DE LAS
VIGAS

Categeria dal comportamiento sismico A (CCS-A)

[N =20,3+0,167L+0,6667 | (A-3-12)
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L=18,40m
H=0 (puente de unaluz)
N =203 +0,167 18,40 = 24cm < 50cm Cumple |

@
o

Neopreno e= 4 J cm PRe

— -

-\-r"

7
(i %
Ve

ApDOYo de Neoprenc

' 0,40
APOYQ OE NEOPRENQ (TIPICO}

9) CALCULQO DE LA CONTRAFLECHA DE LA VIGA CENTRAL

La contraflecha se calcula para la viga central sometida a carga muerta en etapa de servicio.

Dimensiones de la seccidén

Ay =22%5,1=1122¢m?
2,85
F , L E. =120004210 =173.896 Kg/cm®
= ) ?"‘9 E, =2'040.000 Kg/cm®
d=1,10 E.
1,06 n=—>=]2
| b | Ee
Ay =22 barras  No 8 )
- 5
0,35

Seccién transformada

265m

e L
T K
T % 7 7 [0,19 m
Y
Posicion del eje neutro
1,104 (seccign no fisuraday
|7 27771 nAs
0,35 m

Se toma n = 10 ( El médulo de elasticidad del concreto aumenta con el tiempo) , por consiguiente :
n As=10"22"5,1=1122 cm® = 0,1122m?

2,65%0,19(Y ~0,095)+ 0,1 75(Y = 0,19)* =0,1 [22(1.1 - 1)
Y=0,276=0,28m '
I., =Momento de inercia de la seccion transformada.
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= . 3 a2z NG3S
Iep = gé)?)ﬂ+2,65x0,19x0,1851 +W——0.09x0.35x0,045" +0,1122x0,82°
I =9,43x107 m*

Momento de inercia /. de la seccion bruta de concreto

2,65x0,19%1,155+0,35x1,06x0,53

v = = 0,89”1
Y 0,8745
- 3 = 3
I = —2’6’;‘20’19 +2,65%0,19%0,265" +—0’3’T71'06 +0,35%1,06%0,36
I, =0,119m*

Céleulo de M, (Momento de agrietamiento de la seccion)

! )
My, =2 UL fu=198 S =1,98v210 =28,69 Kg/icm®

28,69%0,119%10*

89
Célculo del momento de inercia efectivo /,

3 J_l
[ = My [+l 1= My
flwm, ) C M, )]

“M, = momento méaximo en el miembro para el nivel de carga para el cual se calcula la deflexion.”

Moy = =38,36x10° Kg.cm =38,361.m.

[Cll s [C

Ma = 2.5918 %/8 = 104.9
Nota: 2,59 t/m = peso de la carga sobre la viga interior (No incluye la riostra central)
Sustituyendo los valores numeéricos:

PR
= 3836 o119+ 3836 9,43><1o-2 =9,55%1072m*
104,9 I

Calculo de la deflexion maxima (centro de la luz)

Y = 3
_SWL 2%2.59x18 =0,0213m =213 cm

384E] 384x1.738.960x0,0955

§=0.0213m=2,13cm (Deflexién inmediata)

Calculo de la deflexidén a largo plazo.

Factor de multtiplicacion: |3 -1 7[ ;S} 1.6
5

A's = Armadura a compresion (cero en este ejemplo) N
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Deformacion a largo plazo.

0, =[3—1.2( 0 )1213=6,39cm

= 1122

Ecuacién de la deflexién de la viga (¥ = f(x))

Vs 2.59 tm
i 18 m !

Método de la doble integracién: Ecuacién del momento flector M = 23,31X -1,295%2
E.1,Y =3.885X° -0.107916X" -62937X, Ademas:

Ec e =120.000Vf c x0.0955= 166.071 t-m?

Y =2,33936x107 X’ —0,649818x107°.¥* -=3,78976x 10~ X Ecuacion de la eldstica.

X(m 0] 15 3 4,5 6 7.5 9 tiempo

Y{cm) |0} -0561(-108] -152 | -185] -2,06 | -2,13 t=0

Y{cm) [ 0| -1,68 | -3.24 | -4.56 | -5,56 | -6.18 | -6,40 t=:

10) CALCULO DEL REFUERZO MINIMO A FLEXION.

A.7.9 1 - Refuerzo minimo

A.7.9.1.1-En cualquier seccidon de un elemento sometido a flexién donde debido al analisis se requuera refuerzo por traccion , el
refuerzo suministrado debe ser el necesario para desarrollar un momento de por lo menos 1.2 veces el momento de agrietamuento

calculado con base en el médulo de rotura para concreto de peso normal , como se define en el numeral A.7 6.10.3

(D NI n= 12 Mcr
Los requisitos del numeral A.7 9.1 1 pueden omutirse si el drea de refuerzo sumnistrada es por lo menos un tercio mayor que la que

se necesita por andlisis basado en las combinaciones de carga establecidas en la secadén A.3.12"

oM, =12M ., = M, =12M, Sustituyendo M, =3836t.m
M, =1,2%3836 = 46t.m
Calculo de la cuantia de acero

M, = ¢Asfv(d - %j: Q)p}ﬁz(l - 0,59%%-

Definiendo K = Mf’——,—
bd *

N
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YK )
Se obtiene: p:—l - =21 bonde: m= ﬁ”
m 9 0.85/7¢
2 .
m =—%“—00—:23 33 Y por otra parte: K=~_316~—,= 1434 ¢/ m?
0,85x210 2,65%1,10°
AY
2% 23353x1434
P = o] 1= 1 - 222D 055
23,53 0,9 x 42000

Refuerzo minimo a flexion: p,. =0,000381<0,00124 (Ver tabla de armadura)

o

11) REVISION DE LA DISTRIBUCION DEL REFUERZO A FLEXION

“A.78 16 4- Para controlar las grietas de flexidn en el concreto, el refuerzo de traccion debe estar bien distribuido dentro de las
zonas de maxima flexion Cuando la resistencia a la tluencia del refuerzo [, exceda de 2800 kg/cm?, el tamaiio y separacion de las
barras en las zonas de mdximo momento positivo v negativo , se deben determunar de tal manera que el_esfuerzo ( Adendo)
calculado en el refuerzo para las cargas de servicio fs , no sea mayor que el valor calculado por

" El valor de z de [a anterior expresién no debe exceder 30.5 kgf /cm para miembros en condiciones moderadas de exposicién y 23

< 0,60 f,

kgt /cm en condiciones severas. *

Y A = Area efectiva del concreto alrededor del refuerzo a
flexion que tiene el mismo centroide de refuerzo dividida

_por el numero de varillas.

=17,36 ¢cm

ST+ +19+25) +(2%3])
Y= 2

Z = 30,5 Ycm - condiciones moderadas de exposicion.

A, = 35%17,36"2/22 = 55,23 cm?

2248

Nota: El valor de z dado por la AASHTO (articulo 1.5.39) para condiciones moderadas de
exposicion es z = 170.k in'. Este valor en kg /cm es: z = 170.000*0,54/2,54= 30386 kgf /cm = 30,5

ton /cm . Los calculos siguientes se llevan a cabo con este valor.
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/. :—io—’——=4,68 t/em® =4680 kgiem® <06 fy=2.520 kg/cm’
Ci5%55,23

Wl

Se toma el menor valor de f; maxmo igual @ 2520 kg/cm?

Nota: el procedimiento siguiente se aparta de aquel indicado en la bibliografia consultada sobre

esta verificacion y que se limita a comparar el menor valor de la ecuacion s, =

< 0,60 f, -
H 4 f

s Esfuerzo actuante fs {calculado) en el acero bajo cargas de servicio
Momento maximo bajo cargas de servicio = 110,4 + 139 =249 tm
Armadura: 22 barras #8: A= 22*5,1= 112,2 cm®
A 112,2

Cuantia de acero: p = —=—""—=0,0038>
bd  265*110

Coeficiente k: k=./(p n)> +2p n—p n ;paran= 11,73 ( relacion modular) ; k= 0,259

Coeficiente ;: j=l—§=0,914
2

Esfuerzo actuante en el acero fg: M = f 4 jd

2 M
M = pbdf, jd = pf, jbd~ ,entonces  f, =———[,—
' » b pibd”
249 ) ) o
[ = — =22068 t/m” =2207 kg/cm” <2560 kgiem™ Cumple
© 0,00385%0,914%2,65*11"
E; 2040 g '
n="%= 2020000 _ 11,73 =Relacion modular
£-  12.000¥210

12) VERIFICACION DEL LIMITE DE LOS ESFUERZQOS DE FATIGA
“A.7.8.16.3- Limite de los esfuerzos de fatiga-El rango entre los mdximos y minimos esfuerzos de traccidn en el refuerzo recto ,
causados por la carga viva mds impacto de las cargas de-servicio no serd mayor que

fr = 1470-0,33tmn+0,56(r/ h)

Donde: fr = rango de esfuerzos en kgf/cm? , fn, = uvel de esfuerzo mimimo , positivo si es de traccién y negativo s1 es de
compresion en kgf/cm?, r/h= relacion entre el radio basico y la altura de los resaltes de la secci6n; cuando no se conozca el valor
real se puede usar r/h=0,30 "

Nota : la ecuacién para el calculo de f; indicada por la AASHTO (ecuacion 8.60 ) es
fi = 21 -0,33 fmn +8(r/h) , en la que los esfuerzos se indican en ksi ( kilolibras por pulgada
cuadrada) .Silos esfuerzos se indican en kg/cm?( 1 ksi =70 kg /cm?)la ecuacién es:

lf= 1470 -0,33fmin +560(r/h)|

En los calculos que siguen se empleara esta (ltima acuacion
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f ¢ = Rango de esfuerzos en kg /cm? . Seccién de la viga: b=265 cm, d= 110 cm
Calculo de p= 112,2/(265"110) = 0,0038— j=0.914 (A= 22481 12,2 cm?)
Calculo de f mn. El esfuerzo f mn es causado por la carga muerta M 5 =110,74 tm

11074000

= =982kg/cm’
112,2%0,914*110

min

Esfuerzos en el acero producido por la carga muerta mas viva

El maximo momento producido por la«carga muerta (Mp= 110,4 tm) mas la carga viva e impacto
Mpe)=139 tm es M =110,4+13% -m=2494m (cargas de servicio). Por consiguiente fnax
equivale a:

M 2494 )
fmax=—L= 940000 _ 221 Lkg/em®
Agjd  H2,2%0914 %110

Y la variacion de esfuerzos sobre el acero es:
2211-982 =1229%kg/cm™ < f, =1470~0,33-925+560(0,3) = 1333kg/cm* >1229 kg/cm?

.El disefio cumple con los esfuerzos de fatiga en el acero
13) CANTIDADES DE MATERIALES

[ | Viga Reforzada son 3 |

Tipo Despiece Ne | Long | Cantidad | Long. Peso

Refuerzo (m) Total(m (Kg.)

(por viga) : DR N
RV-1 —_tem 8 12 10 12 478
RV-2 — 9m 8 9 10 90 357
RV-3 Oaf__at 8 4,5 10 45 179
RV-4 0d4(_56 8 6.0 4 24 95
RV-5 -6 8 6 2 12 48
RV-6 119 4 3.11 100 311 311

l0.29 119 047571 0.29
RV-7 - 4| 36 12 43 43
3.8

RV-8 — 4 12 ] 24 24
RV-9 0.05(__0.30 )0.05 3 1040 54 22 12
A = K 1545k
cero S, =4200%/ Skg

Concreto | fro= 310"*’-%”': 6.83m"
viga H

Notacion:

RV= Refuerzo de la viga
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15) DETALLES CONSTRUCTIVOS
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17 CANTIDADES DE OBRA DE LA RIOSTRA SOBRE APOYO

[ CANTIDADES DE OBRA - RIOSTRAS SOBRE APOYO
RIOSTRA SOBRE APOYO | SON 2
TIPO DE REFUERZO DESPIECE o LN f o A NTIDAD |-20ng Total | Peso
{m) (m) (kg)
RR-1 2.65 3| 2,63 20 53 53
RR-2 M{ " 41110 20 22 22
RR-3 1.35 411,53 8 2 12
RR-4 0.30 155 30 6 | 2,13 2 4,3 10
RR-3 0.2 s Xeorg 4128 22 [ 62 62
Acera: fy= 4200 kg/em® 159
Concreto (m;) 1.4
i f
REFUERZO DEL BORDILLO SON2
RB-1 13 3] 18.00 12 216 121
2.3
RB-2 0.36! o0 0].0 025 4] 1,30 144 202 202
: At
Acero; fy= 4200 kg/cm? : 202
Acero: fy= 2400 kg/cm® 11z
Concreto (m®) 2,93
NOTACION

RR = REFUERZO RIOSTRA

RB= REFUERZO BORDILLO

NO SE INCLUYEN LAS CANTIDADES DEOBRA DE LAS BARANDAS
NUMERO DE CONECTORES SISMICOS 4 (DOS POR RIOSTRA SOBRE APOYO)
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PUElNTE DE UNA LUZ EN VIGA CAJON

“La belleza de los puentes tiene que ser la finalidad del ingeniero
civil quien, por encima de sus ansias de progreso técnico, es cons-
ciente de su responsabilidad con la humanidad y quien sélo podra
llevar una vida digna si consigue configurar un ambiente urbanizado
humano, es decir amable y bello, donde los hombres puedan sentir-

'se a gusto”

Fritz Leonhardt



PUENTE DE VIGA CAJON
Encontrar la armadura en el centro de la iuz del puente en viga cajén indicado

» Datos numéricos: ‘
Una luz de 28 m. Ancho del tabiero: 8,25m. Materiales, concreto: f'c= 210 kg/ecm*
Acero fy= 4200 kg/cm® Seccion transversal: viga cajén de tres celdas

¢ Caracteristicas sismicas.
Ubicacion del puente: Neiva; A= 0,30 .Puente regular. Puente esencial: Grupo I.
Coeficiente de sitio: S, g= 1,2. Categoria de comportamiento sismico (0,29 < A): CCS-D. Procedimiento
minimo de analisis sismico: PAS-S

PROCEDIMIENTO

1) PREDIMENSIONAMIENTO DE LAS VIGAS (NERVIOS)
Altura; (Tabia A.7.1). Vigas cajdn: puente de una fuz: 0,068 = 0,06"28= 1,68 m
-Altura (AASHTO): Hyin= 0,055"S =0,055"28 = 1,54 m

2
Otro criterio: H = O,l7+f% = O,l7+ll:— =172 m .Se adopta H= 1,60 m

. ) dncho tablero 825
-Separacion entre nervios: Sy: Sy, = , =- ’4

2 m

mn

2

Longitud del voladizo S, =~—~===1m

- Ancho de los nervios = 0,25 m .Altura de la losa de fondo = 0,15 m

o, 0,05 005,
’ET_ 7,55 134

\ / l Jo025
_ Jo19
: - 0,19
1,41
0,15
L ‘ ! | ' | 1 ' |
T 100 o 1,75 ToT 1,75 o 1,75 o™ 100
[\ N N [\
a a (43} (3]
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2) DISENO DE LA LOSA SURPERIOR
2-1) Predimensionamiento
De acuerdo con la recomendacion de ta AASHTO

HMM,=O,10+%=0,10+l;£=0,16 m Se adopta H=0,19m
2

2
2-2) Avaltio de cargas por m? de losa

2-2-1) Carga muenta

Peso de la losa =0,19 * 2,4 = 0,46 t/m?
Peso de la capa de rodadura= 0,05%2,2 = 0,11 tm?
20,57 t/m?
2-2-2) Carga viva- Linea de ruedas"
75t 751 50t
!r im ! 4m ——{
Camién C40-95 L L —

Carqa por ueda
16 16

= =0,38 setoma [= 0,30
40+ L 40+4L75

Impacto:; [ =

2-3) Momentos maximos en la luz de la losa
2-3-1) Por carga muerta
Férmula simplificada: M, =0,10DL =0,1%0,57*1,75* =0,17 t-m/m

2.3.2) Por carga viva

P(S+0,6) _ 1 o 7:3(L75+0,6)

=1,4dim/m  (A422)
9,3 9.8

ML =08

2-4) Momentos flectores en el voladizo

2-4-1) Por carga muerta

0.181 Peso de la baranda =0,15t (supuesto)
203
Sloa 088 12 1
°f 08 - .
M, =24019*—+0,25*0,3*0,85+—=*0,25%0,05*0,68
0.25T \ a “ [ ' 2 2 ’ J
o‘xgj[ F 1 +0,05%085=0,52 t-m/m
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2-4-2) Por carga viva
“A.4.2.4- losas en voladizo - Caso A. Refuerzo perpendicular al trdfico. Cada rueda en el elemento perpendicular al trafico,debe distribuirse
sobre un ancho E=0,8X + 1,17

Factor de impacto-Voladizo {A.3.43.2.2)

[=L=O,4O Se toma [=0,30

\ a 40+0,35 .
Ancho de distribucion-Voladizo ((a.12.4)

E=0,8X+1,1=08035+1,1=1,38

wm, =L y=T12
"TET 138

*035=1,90 t- m/m

2-5) Obtencion de la armadura de la losa

2-5-1) Momento ultimo en la luz de losa
M,=017t-mim M,_,=13*1,44=187 tm

Grupo de carga | — Resistencia ultima

M, =13(M, +1,67M,,,,,)=13(0,177+1,67%1,87)=4,28 t-m/m
2-5-2) Momento uitimo en el voladizo
M,=052tmim M., =1,3*1,90=2,47 t-m/m

M, =13(0,52+1,67*2,47)=6,04 t-m/m

2-5-3) Armadura en la luz de ia losa

M, =428t m ; b=100cm d=0,19-0,05=0,14 m"

2
(o428

= _=218 t/m* - p=0,00625
1*0,14°

1 # 5 G022 Arribar kabajo-perpendicular ak. sentido def rafico

Ak TR AR S R i e B et A B e B e = ST V= P

As =0,00625*%100*14 =8,75 cm® —

2-5-4) Armadura en el voladizo

M, =6,04 t/m> b=100 cm ; d=019-0,05=0,14 m

=604

= -=308 ¢t/m* = p=0,009 ;45s=0,009*100%14=12,6 cm*
1*0,14°

1#6°C/022 Arriba
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2-6) Armadura de reparticion (A.R)
“A.4.2.2..1 Losas con refuerzo principal perpendicular al trafico -(luces entre 0,6 y 73 m)
A.4.2.2.1.3- Refuerzo de distribucién- Para garantizar la distribucion laterai de las cargas concentradas , se debe colecar longitudinalmente
,en la cara inferior de la losa, un porcentaje del refuerzo requerido para momento positivo , dado por la siguiente férmula:
121 121

Vs

Se toma el 67% de la armadura principal

AR = 0.67°8,75 = 5.86 cm? — 144 5/0-22 ~abaio franja media

=91% > 67%:

1#4 ¢/0.44 —abajo cuartos exteriores

2-7) Armadura de retraccion y fraguado

=422 barras 1#3’-070;25—2}4”%5

-

2

As = 3 cm?/m, en barras #3:

3) DISENDO DE LA LOSA INFERIOR

3-1) Armadura minima paralela a los nervios

! A7.9.23.1-Porlo m.enos el 0, por ciento al;t area de la aleta debe colocarse en la piaca>mferior paralelo a la luz de la viga. El refuerzo
puede colocarse en una sola fila v la separacion no debe exceder 45 cm.”

La AASHTO ( 8.17.2.3.1) recomienda una armadura minima paralela a los nervios igual a 0,4 por ciento
del area de la losa inferior. Es decir: Ag,mn= 0,004 Ay: Ay = area de la losa inferior

Ay = 15*625=9375 cm? , As min= 0,004%9375 = 37,5 cm?

] _ .
En barra #4 (Ag= 1,29 cm?) : ﬂﬁ=29,06 barras -2
9 29,06

= =

=21

1#4 ¢/0.21-paralela a los nervios

3-2) Armadura minima normat a {os nervios _

“A.7.9.2.3.2- Por lo mernios el 0,5 por ciento de la seccién transversal de la placa, calculado con base en el menor espesor debe colocarse en la
placa inferior , perpendicular a la luz de la viga. Este refuerzo debe repartirse en las dos caras de la placa con separacion maxima de 45 cm.
Todo el refuerzo transversal de la placa inferior debe llevarse hasta la cara exterior de las vigas laterales del cajon y anclarse mediante un

gancho estandar de 90 grados”

Asmin= 0,005 A0 Ay =areade la losa inferior
g
As min= 0,00579375=46,88 cm? , en barras # 4 46,88 =37 barrasé:7—J =17 cm
2 3

1#4 cJofi 7 hormal-a los nervios alternada arriba v'abajo
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REFUERZO DE LA LOSA SUPERIOR

g 145 ¢/0,22
&T (RT-1)
2x0,325 0,25 750,25 (AT-4 0,25 7x0,25 (RT-4 0,25 7x0.25 (RT-4 . 0,25 2x0,325 (AT-3)
m L =+ T
3 343 /0325 244 (RT-3) B3 /025 244 (RT-3) 8H3 /0,25 244 {RT-3) B#3 /0,25 244 (RT-3)  3¥3 ¢/0.325
3 Ry r-v!\ '
S ) d)l b : ! . .
§ Y5 A A7 i e WP PN PPN WP PPN Y
% . \ N /
9 146 ¢/0,22, Lr L%
S =
o at “
’ 1,00 0,25 0,44 0,87 0,44 025 0,44 0,87 0,44 0,25 0,44 0,87 0,44 0725 1,00
3x0,25 4X0,22 4X0,22 4X0,22 . 3x0,25
4#3 144 5it4 144 1H4 5#4 144 1#4 544 1H4 4#3
(RT-4) (RT-3)  (RT-3) (RT-3) (RT-3) (RT-3) (RT-3) (RT-3) (RT-3) (RT-3) (RT-4)
“1#8 /0,22
L=1.60m 350 # 5 (AT-1) L= 7,95 m
#3 (RT-4) 1#5¢/0,22
REFUERZO BORDILLO (RT-1) i
02 NOTA: En los cuarios
24 g 56 C % VAR T
14 C/0 25 extarlorgs se coloca 144 ,44

34343
{RT-3}

o
w
o

0,07 0.36 L=139m

030 [LXGIE)
UNION VIGA-LOSA
C/0,25
DETALLE DE LA LOSA SUPERIOR
#3 ¢/0,25 (RT-4) 2#4 (RT-3) 145 /0,22
T —— (RT-1)
A}
¥ L} ] ' [ ¥ l
/ ‘/ 0,19
[} 2 2 [
4x0,22 ),44 |
S#4 (RT-3) 1#4 (RT-3)

szl

UNION VIGA-LOSA

MATERIALES

te= 210 kglenf

ly= 1200 kglem*

ly= 2400 ky/ent (#3)
Camion C 40-95

+
g T

o~



3-3) Despiece de la losa inferior
El detalle constructivo de la losa inferior, indicado a continuacion, incluye la armadura por traccion

calculada en el paso 4-3.

i
Aecubrimigntos
minimos {¢m)

| 025 1,75 L 025, 1,75 | 0,25 1,75 025,
I 1 f [ T 1
(5
P rewos e T e
134 60,22 (RI°2) I ]‘ ] ’ K I 144 10,34 (A-3)
1 vl
. I {alternadas)
L N S =
L] K] ¥ + ’ L & Ll L] v L L) /
S B S Y A BRSO U ! S PO A
r
| 182 ¢/0,42 (R1-2) I

148 /0,07 (RI-1) ’
Armadura a llexicn

DETALLE-DESPIECE LOSA INFERIOR 144 1/0.34 (RI-3)

/latemadas)
14 00,42 (RI-2) ',/ {anemadas]
A

{
|
| .
| T
— . . —=z 3T
/ 1!5 cm
0020 900000 S00000 000D 0k a4 |
lm v v L T 1
] L 134 /0,42 (R1-2) | ‘
! 148 ¢/0,07 (A1) ';

Ammadura a ilexion

O = Barras #3
e = Barras 54

3-4)

Riostras
"A.7.6.9.1- Deben usarse riostras 2n los extremos de las vigas T y de las vigas cajon a no ser que se utilicen otros medios para resistir las

fuerzas laterales v mantener la geometria de la seccion. Las riostras pueden omitirse cuando ensayos o con el andlisis estructural se

demuestre que la resistencia es adecuada.
A.7.6.9.3- Los puentes rectos o en viga cajon y los curvos tambjén en viga cajon, con radio interior de 240 m o mayor, no necesitan riostras
intermedins. Para puentes en viga cajon con radio interior menor que 240 m , deben colocarse diafragmas intermedios, a no ser que se

demuestre con ensayos o con el analisis de la estructura que no son necesarias. Las riostras de los puentes curvos deben colocarse con una

separacién maxima de 12 m para ayudar a la resistencia a la torsion.”

4) DISENQ DE LA VIGA CAJON
El disefio de la viga cajon se lleva a cabo sobre toda la seccidn. Algunos autores aprovechan la simetria

de la misma y efectian el disefo de la mitad de la seccién.

Curso de puentes en concreto
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El diseno indicado a continuacion aparta del CCDSP-QS y se rige por la AASHTO — tabla 3.23.1- que
estipula para puentes en viga cajén con dos o mas carriles un factor de rueda iguél a 3/7, (S en ples),
ecuacion el la gque S es el ancho de la losa superior del puente (Se toma en aste ejmplo un ancho
promedio de la losa superior igual a 8 m = 8*3,28= 26,24 pies)

, . . { 3§*3,28
Factor de rueda por numero de lineas de rueda: S(‘l;les) = Z =374

. , . 3,74
Numero de lineas de carga (son dos carriles) = —=1,87

2

Lineas de carga para L = 28 m de acuerdo con la figura A.3.4B del CCDSP-95

’ . 28-28 i
W ominro = 13— 0 =1,5t/m P=12 ¢
28-24
Weonram =15 ——= =1486 t/m P=161¢
J .

- 16 .

Factor de impacto: [ = =023
40+28

4-1) Momento maximo por carga muerta. Se considera la viga cajon en su totalidad

1 . 0,30+0,3 / 5
Area de la seccion= 0_15*5,25+g,25*0,19+4(1,25*0_‘25)+2(_’:{9¥-§.}),25+14{%0,12*0,[2)= 4 m

- Peso de la viga cajon: 40"2,4=9,6Ym
- Peso de la capa de rodadura (5 cm de espesor) : 7,55*0,0572,2= 0,83 t/m
- Peso de instalaciones adicionales (dato del proyecto): 0,35 t/m
- Peso de 2 barandas (supuesto) : =0,30 ¥m

o ——— :fTT‘1‘1.o'-87ml T T I T T 1] . 211,08 t/m

g 28 m =
155121 - 155,121 Carga muerta correspondiente al peso del toda la seccién
M, =!ig§*—28-i=1.086 t—m

8
4-2) Momento maximo por carga viva para toda la seccion .
M, =[x,5"‘8282 N 12:28 }1,87 =43é f—m N S 1s‘r/r‘n - Iporcam'
A 2
; tam ; 14 m i
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=1,23%432=531 t~m

Grupodecargal: M, =13(M, +1,67M ) M,=13(1086+1,67%531)=2564 (~m

.‘z\/j(l‘r/.

4-3) Determinacion de la armadura en el centro de la luz- Resistencia tltima
Se disefia la viga cajén como rectangular y posteriormente se verifica la posicidn del eje neutro.

d=260-0,10=15m

2564 ) ;
K=—2% g0 i s p=00051: L= o012
6,25 * 1,5 d 085fc

a=012d =018 m< 0,19 m Cumple

Profundidad del eje neutro: ¢ = £ :O,_Iff: 0,21 m
G, 085

Seccion efectiva para diseno a flexion -centro de la luz

0,85 f'c
— = c
T J % % 7 ra = ; Eie
1= | neutro
Q |
B2l {
= Hew)
4 o
i As i |
3 0 0 0 ) 0 0 D D » 0 — T
6,25m '

As =0,0051*625*150 =478 cm?

La armadura minima paralela a los nervios, obtenida en el paso 3-1, e igual a 36 cm? puede ser
empleéda para resistir el momento flector. Por consiguiente el area suplementaria de acero, para el
centro de fa luz es igual a:

As suplementaria = 478-37,5 =440,5 cm?

En barras # 8 (As= 5,10 cm?) :4,4—10’D=86 barras

2, :

95 _ e _‘.'-'-'-_.".f"'. _":
Espaciamiento de las barras: %—D— =7,26cm _1#870/&, 07 m-Abajo

Nota: de acuerdo con la seccion A.7.6.7 :

“A.7.6.7.2-VIGAS CAJON- Todo el ancho de la placa se puede tomar como efectivo para compresion”.
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La inclusion de los voladizos en el célculo de la armadura a traccidon conduce a resultados similares a
ios obtenidos empleando solamente la seccion conformada por las celdas, tal como se muestra a

continuacion.

? ki
b=825m ,d=1,50m, M, =2564tm K =%:138um- — p=0,00382
237150
As= 0,0038278257150=473 cm? = 478 cm? <
5) DISENO A CORTANTE
) o L=24 '

Linea de carga por carril: ¥ =13— 300 ; P=161 (Figura A3 4B)

2

_ 28-24
W=15-— 5 =1,486 t/m ; P=161¢

2
Carga de diseno a cortante para toda la seccién incluyendo el factor de impacto

W,

(L1}

=1,486*1,87*1,23 =342 t/m . F, ,, =16*187*1,23=3680 ¢

- Fuerza cortante maxima sobre toda la seccién debida a la carga viva

36,801t

L T e e

LI

{
!
84,881t 47,88t

et V.. =84.68 ¢
’% (iet)
|
|

Fuerza cortante uitima
V, =13V, + V,M,)) =1,3(153,12+1,67*84,68) =385,5 ¢

i

Fuerza cortante maxima resistida por cada nervio.
3855

Se supone que cada nervio resiste la cuarta parte de la fuerza cortante total:V, o0 = ’ 96,37 t
Fuerza cortante resistida por el concreto
V.=0,53yf'chb,d=0,53*104210*%0,25*1,5=28,80 ¢
- 96,37
Fuerza cortante resistida por el acero Vs = 555 ~28,8=84,57 ¢
.85
Separacion sobre apoyo de los estribos #4 de dos ramas (As=2"1,27 cm?)
A S, A fd 2%127%107 *42. *1L3
S= S AL d_2%127*10 _4 000*1,5 ~019 m
v.b, v 34,57
129
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8) DESFIECE DE UN NERVIO - SECCION EN EL CENTRO DE LUZ

“A.7.9.2.1.3-Si la altura de la cara de un elemento es mayor que 90 cm , debe colocarse refuerzo superficial uniformemente distribuido en
ambas caras del elemento hasta una distancia de d/2 medida a,partir de la ubicacidn del refuerzo de traccion vor tlexidn. El drea de
refuerzo superficial Asx por metro de altura en cada cara debe ser mayor o igual a 0,012(d-76) . La separacion maxima del refuerzo no debe

exceder d/6 ni 30 cm. El refuerzo superficial debe incluirse en los célculos de resistencia si mediante un analisis de compatibilidad de

I

deformaciones se calcula e esfuerzo en cada barra o alambre. El drea total de refuerzo superticial en ambas caras no debe exceder de la
mitad del que se necesita para flexion .
Nota: la ecuacion indicada por la AASHTQO ( 8.17.2.1.3) para el refuerzo superficial es:
Ask = 0,012( d-30) , d en pulgadas, 30 en pulgédas y Asx en pulgadas al cuadrado por pie de altura.
Esta ecuacién en cm? por metro de altura es: Ag ( pul?/pie) = 2,54%0,305 ( cm?m) A= 21,15278Ask
(cm¥ m). Dividiendo y multiplicando Ag por 2,54 ( 1 pulg= 2,54 cm), se obtiene:

24211527
Agk = 9-()]‘—7‘_25—)—‘&(2,5%—76): 0.10 (d'-76) , donde d” se indica en cm.

2,3

Ag = 0,10(d’-76) _ _
Sustituyendo los valores numéricos: Ag = 0,7( 15O~76):7,4cm2

En barras # 5{armadura RN-2 en el despiece) : 7,4/1,99 = 3,71 = 1#5c/0.25m

Desplece de un nervio — seccion en &l centro de luz-detalle

143 ¢/0,25 (RT-4) 254 (RT-3) 1#3¢/0.25
1 ! Pl I ;
— T |
L] L4 5 R 2
Y RN
C \ < |
i N 145 2
144 e i v 145 /0,22
— — (RT-1)
- - 0
- o
ad
g 3
1#4 /AN-1) ~ I~
o - z
. <
CONVENCION o
RT= Reiuerzo de la losa superior =
Rl = Refuerzo de la losa inferior E
RN= Refuerza def nervio P w0
O = Armadura a traccion (1#8 ¢/0,07)
; |
134 /0,42 (RI-2) r 184 ¢/0.42 (RI-2)
7
l i // /
h T 7 : 1
R ~ " /n RS
L ¥ 3 k] T 1
148 /0,07 (RI-1)
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5 DESRIECE OE UN NERVIO - SECCION EN EL CENTRO DE LUZ
“A.7.9.2.1.3-5i la altura de la cara de un elemento es mayor que 90 cm , debe colocarse refuerzo superficial uniformemente distribuido en
ambas caras del elemento hasta una di;stzmcm de d/2 medida a, partir de la ubicacion del refuerzo de traccion por tlexion. El drea de
refuerzo superficial As, por metro de altura en cada cara debe ser mayor o igual a 0,012(d-76) . La separacion maxima del refuerzo no debe
exceder d/6 ni 30 cm. El refuerzo superficial debe incluirse en los cdlcuios de resistencia si mediante un arahbsis de compatibilidad de
deformaciones se calcula el esfuerzo en cada barra o alambre. El drea total de refuerzo superficial en ambas ;\ras no debe exceder de ia
mitad del que se necesita para flexion .

Nota: la ecuacion indicada por la AASHTO (8.17.2.1.3) para el refuerzo superficial es:

Ag = 0,012( d-30) , d en pulgadas, 30 en pulgédas y Ask en pulgadas al cuadrado por pie de altura.
Esta ecuacion en cm?® por metro de altura es: Ag ( pul’/pie) = 2,54%0,305 ( cm?m) Ag= 21,15278Ask
(cm?/ m). Dividiendo y multiplicando A por 2,54 { 1 pulg= 2,54 cm), se obtiene:

0,012%21,13278 _ _ . . P
Agg = —————"——"—(2,54d -76)= 0,10 (d'-76) , donde d” se indica en cm.

2,54
[Ag = 0,10(d -76)
Sustituyenco los valores numéricos: As = 0,1( 150-76)=7 4cm?

En barras # 5(armadura RN-2 en el despiecev) 17,4199 =371= 1#5¢/0.25m

t

Despiece de un nervio — seccion en el centro de luz-detalle

143 /0,25 {RT-4) 284 (RT-3) 143 c/0,25
| T P 1
= ' — =
b X RN
C i ; \~\ )}
| N -
" b ha ~1#5 /0,22
Ll — (RT-1)
d L e
N
=3
%4 [¥]
144 /AN-1) ~ &
b >
. x
CONVENCION =
RT= Reifuerzo de la losa superior =
Rt = Refuerzo de 1a losa inferior @
AN= Refuerzo def nervio * @
O = Armadura a traccion {148 ¢/0.07)
1#4 ¢/0,42 (RI-2) * 144 /0,42 (RI-2)
| ; / /"/
; : 7 5 |
ZAa o A a'h bod n A /o o NS
Is ; ¥ 3 3 ¥ )

148 ¢/0,07 (Ri-1)
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7) C)BTIENCIC'JN DEL REFUERZO MINIMO - SECCION A. 7.9

“A.79.1 Refuerzo minimo
A.7.9.1.1- En cualquier seccion de un elemento sometido 2 flexién donde debido al andlisis se requiera refuerzo a traccion, el refuerzo
suministrado debe ser el necesario para desarrollar n momento’dé-por lo' menes-1,2 veces el momento de agrietamiento calculado con base

en el modulo de rotura para el concreto de peso normat , como se define en el numeral A.7.6.10.3

Jrls : :
== :

{

cD My =12M.,, M.,

Los requisitos del numeral A.7.9.1.1 pueden omitirse si el drea de refuerzo suministrada es por lo menos un tercio mayor que la que se-

necesita por andlisis basado en las combinaciones de carga establecidas en la seccién A.3.12”

Seccion homogenea

T

N 7 77777777 777 Toiam
" - /] AT
0,76 y // / ’ E
1 4 Eje Vs P
centroidal } 1.26m
] 0.25 ] 025 ] 0.25 1
9,84 — E— |
1 _4;:0.15rn
]
' 6,25 m

Propiedades geomeétricas de la seccidn
Area de la secciéon: A= 3,385 m? |
Localizacion del eje centroidal de la seccién
_0,15%6,25%0,075+6,25%0,19%1,505+4*0,25%,26%0,78
3,385
Momento centroidal de inercia de la seccidn
4%0,25%1,26°

25 5)° a ) 7 .
= 6"3(0’119;“0’“) +0,9375 0,765 +1,1875%0,663 + ——1> =0 315 40,067 =1,262 '

=084 m

g

Is

Médulo de rotura del concreto: fr=1,98 f'c =28,69 kg/cm’

fris  28,69%1262%10°

=431*%10° kg—cm =431 t—m
84

Momento de agrietamiento: M., =

Momento minimo: ¢ &, =1.2%431=517 (-m

Momento Ultimo calculado: 2.564 t-m > 517 t-m, Cumple
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[ 2 -
Armadura minima: p :—l—»(l - = 2&m W .om __/y_
Ve ) 0.85f'c

m\
42
=36,76 t/m', m=—
0,85*210

M 317
bd®  6,23%13°

1 (I_d\/1_2*36,76*23,53

) =0,00098 <0,0051 CUMPLE

Fu = 9553 0,9 * 42000 !

23,53
8] VERIFICAR EL ANCHO DE LAS‘ FISURAS

“A78.16.4- Para controlar las grietas de flexidn en = concreto, el refuerzo de traccion debe estar bien distribuido dentro de las zonas de

)

maxima flexion. Cuando la resistencia a la fluencia del refuerzo { , exceda de 2800 kg/cm? . el tamadio y separacion de las barras en las
zonas de maximo momento positivo y negativo , se deben determinar de tal manera que el esfuerzo ( Adendo) calculado en el refuerzo

para las cargas de servicio fs, no sea mayor que el valor calculado por

fs= Jid

" El valor de z de la anterior expresion no debe excader 30.5 kgf /cm para miembros en condiciones moderadas de exposicion y 23 kgf /cm

<0,60 f,

2n condiciones severas. "

de=5cm ; Aconcreto= 2°5°625 =6250 cm®

Nota: £l valor de z dado por la AASHTO (articulo 1.5.39) para condiciones severas de exposicion es z
=130k in"'. Este valor en kg /cm es : z = 130.000*0.454/2.54= 23.236 kgf /cm = 23 fon /om . '
En los calculos siguientes se adopta este valor

Se toman 87 barras #8 (148 ¢/0,07) y se ignora la contribucion de las barras #4

6250 5 ’ 0,19“' ;77/ ~ - i " —' .
A=y TS PN e T T
Sustituyendo en fs: ( Z= 23 tcm ) 158 c/0.07

23 t/cm

fsz-—*__
10%71 84

Nota: El procedimiento siguiente se aparta de aquel propuestc en la bibliografia sobre esta

,568 t/cm? =2568 kglcm® > 0,6y =2520 kg/cm®.Se toma fs= 2.520 kg/cm?

1D

comprobacion ( ver por ejemplo ref. 14) En opinién del autor es necesario obtener el esfuerzo actuante

f; sobre el acero para compararlo con el menor de los dos valores de fs indicados en A.7.8.16.4
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Esfuerzo en el acero producido por las cargas de servicio:

My,=1086 t-m ; M, ,,=3531t=m ; Mgy =1086+-531=1617 1 -m
[6[7 - 2 = . 2
Kz————="=1151t/m" - p=0,00075— j=0888 , As=478 cm”
6,25*1,5°
‘/[ 7 ) 2 2
Js - 1617 =25397 t/m” =2540 kg/em™ = 2520 kg/cm”  CUMPLE

T4 jd 4787107 *0,888%15 -
39) VERIFICAR EL LIMITE DE LOS ESFUERZOS DE FATIGA
fi =1470-0,33,,, +560(r/h) ; 1/h=0,30; f, =rango de esfuerzos en kg/cm?®

fun =nivel de esfuerzo minimo, positivo a_traccién y negativo a compresion

Nota : la ecuacién para el célculo de f indicada por la AASHTO (ecuacién 8.60) es fi =21 -0,33 fmin

+8(r/h) , en la que los esfuerzos se indican en ksi ( kilolibras por pulgada cuadrada) .Si los esfuerzos se

convierten a kg/cm® ( 1 ksi = 70 kg /cm?) la ecuacion precedente es: | fi= 1470 -0,33fmin +560(r/h) |
ecuacion que difiere de la indicada por el CCDSP-1995. ;' fr = 1470-0,33fmin+0,56(r/h)
El maximo esfuerzo sobre el acero es causado por la carga muerta mas carga viva, sin mayorar, es:

Muix= 1086 + 531 = 1617 t-m
El minimo esfuerzo es causado por la accion de la carga muerta: Mg= 1086 t-m

Célculo de fuin (tracciones positivas). Para el calculo de'jver tabla pag. 276.

As 478 M

= —_— = 0,005 - =O)9054! S, =
P d T 6255150 ’ S Agjd
1086
ﬁ:,wnv =

0 rog0san s 0720 H/m =16T3 kg Lo
) )

Calculo del maximo esfuerzo sobre el acero
1617

- =24908 t/m® =249 kg/cm®
478%107 *0,9054 1,5

S =

Variacion de los esfuerzos: Af =2491-1673=818 kg/cm’
Maxima variacion admisible de los esfuerzos
fr=1470-033f,,, +360(/ k) = 1470 -0,33*1673 +560(0,3) = 1086 %g/cm’

f; =1086 kg/cm® >818 kg/cm® CUMPLE
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Capitulo VI

DISENO DE UN PUENTE DE UNA LUZ
TABLERO DE LOSA Y VIGAS
POSTENSADAS

El mérito de Eugene Fresssinet consiste en haber seguido cen aten-
cion los “misteriosos” fenomenos de la contraccion vy fluencia del
hormigon y también en haberios penetrado a fondo. Fressinet en-
tendié que la fluencia del concreto es tanto mas pequena cuanto
mas compacto y resistente es este a la compresion y que la tension
en los cables de preesfuerzo puede verse completamente compen-
sada por las fuerzas de deformacion del concreto (retraccion de fra-
guado y fluencia), Efectivamente, se trata en el concreto preesforzado
de tensar el acero de forma tal que a pesar de la pérdida por efectos
diferidos del concreto, se conserve una tension remanente en el
acero que ejerza una suficiente compresion sobre el concreto.



DISENO DE UNA VIGA POSTENSADA

Disenar la viga postensada interior del puente de 22 luz indicado en |a figura siguiente:

pozse3 ~
05108 N

-

soye pgL va enfe
180 oLuxpLu
19AIN =D

/p..me_suu_:_mm_oo

Bp vinp

001IsIS

./~ Io198ti67)
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Seceidn transversal

0.55m 9,80m 0.55m
A=0,30m?

E M M jj E G
1,0m 2.2m 2.2m 2.2m 2.2m 1.0m

Datos numéricos

+ Concreto de las vigas: f'c =3350kg/cm”
e Concreto de lalcsa: f'c =210kg/cm’
« Resistencia del concreto de las vigas para el primer tensionamiento: f'ci =280kg/cm’

» Camion C40-95
+ Categoria de comportamiento sismico A.(CCS-A)

* Acerqg no tensionado: f» = 4200kg/cm’
* Acero preesforzado: fou = 18900kg/ cm?
f,, = 16000kg/cm’

Caracteristicas sismicas del puente:
e Ubicacion del puente de una luz: Puerto Carrefio. A= 0,05
+ Clasificacion por importancia; grupo |i ’
» Categoria de comportamiento sismico A, (CCS: A) . ( Tabla 3.5-2).

¢ Procedimiento de andlisis sismico simplificado (PAS-S). { Tabla A.3.5-4)

PROCEDIMIENTO
TIPREDIMENSICNAMIENTO DE LA LOSA

2 3.05
Hopaca = 1~(5—+;)3(>>) >0,165m TABLA A.7.1
2
S =Distancia entre centros de vigas
[,2(2,2+3,05
Horaca = —g—%oj) =0,21m
J
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D) PREDIMENSIONAMIENTO DE LAS VIGAS PREESFORZADAS
i Altura de la viga preesforzada — formula de la AASHTO

22
Myiga :(;Lg+O,10mj:;—;+0,10:0,98m.8e toma H, g, =1,10m

ii) Espesor del alma : criterio de predimensionamiento de Guyon
.. L0 =

Para h > 0,8 m el espesor minimo del alma es: 0,09+ —=0,09+—=0.12m

. 40 40
Setoma b, =0,18m
fii) Ancho efectivo de la aleta
"A.7.6.7 - El ancho del ala efective como ala de una viga T no debe exceder % de la {uz de la viga (22/4=3,5m).
El ala efectiva que se proyecta hacia cada lado del alma no debe exceder de: '
a) 6 veces el espesor de la losa; 6-0,21=126m
1
—-22=110m,
2 .
Por consiguiente el ancho de la aleta equivale a: 2*1,1 = 2.2 m (en concreto de 210 kg/cm?)

b} La mitad de la distancia hasta el alma siguiente:

Nota: no se considerd el ancho del alma de la viga en el calculo del ancho efectivo by de la seccion
compuesta.
iv) Predimensionamiento de las secciones

Ancho efectivo de la aleta de la seccion transversal (relacion modular)

Ecyy, 173004350 5 2,2
n= =— =1,29 benvo = 750 L70m
Ecyy  17.5004/210 L2
0,2 02 f L {
02, 02, | .
0.18 i 0,21
o'”: ‘ Q,18 1
~on
0,52 ' {
052 Q,18 '
011]
0 15“ T o
' J- _O'H 0.1BJ_ d Io.n
0.28 028
028 028 0.56
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Seccidn simple S Seccidn compuesta

A=0339m’ A =0,696m"
Yaue = 0,60m Yaue =045m
Y. = 0,50m Yur = 0,86m
| = 0,046m* I=01337m*

» La seccion compuesta es de concreto de resistencia f'c= 350kg/cm?
e Se supuso que &l agregado del concreto es de origen igneo. Por consiguiente
E. =17500/"¢ (Adendo- capitulo A.7)
3. DETERMINACION DE LAS FUERZAS INTERNAS
e Convencidn: son negativos los esfuerzos de compresion.
3.1) Peso propio de la viga (C) - seccion simple
¢ Peso de la seccion simple: 0,339 2,4 =081t/m

o oy
*  Momento flector: M, =9%“—=49t-m

o Esfuerzos en el concreto debidos al peso propio (D) de la viga

_ M- Yo 49060

Capp = = —-639t/m?
sup | 0,046
M- Y.. 49.05 )
T M 490,50 =532t/ m*
' / 0,046

3.2) Peso de lalosa de ancho 2,2m (Longitud aferente) - seccion simple

e Pesodelalosa: 22:021-24=110t/m

.92722
¢ Momenio ﬂeotor:iogi =66,55t-m

o Esfuerzos en el concreto

66,55-0,60 ,
Gayp = ‘_;_?)F = -868t/m’
Cing = '66—';;4%30 =725t/m?
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3.3) Riostra central de 0,92m de altura y 0,25 m de ancho- seccion simple

+ Peso de la riostra central resistido por la viga central 1 0,25%0,922,2"2 4= 1.21 t

/——mosm,x CENTRAL /
(e (T e )
0.92 / 0.92 © 092 0.92
| ld : Q | Q L
. 21.22
»  Momento flector : M= % = I’“: — =6,66t-m

» Esfuerzos en el concreto

__666:060 _ oo . 5y, = 586:030
0,046

Gsur Toac =72t/m?

3.4) Peso de la capa de rodadura y de los parapetos- seccion compuesta

+ (Capade rgdadura: 0,05-2,2-22=024t/m (longitud aferente: 2,2 'm)

» Peso de los parapetcs : —z%e—l?— =029t/ m (0,30 m* es el area de un parapeto)
20,53 t¢m

+ Momento flector: M:%?;—:th-m

» Esfuerzos en el concreto

32-0,45

Geap = — =-108t/m"*
sup 0,1337
One = 32086 _ 206t/m*
0,1337

3.5) Carga viva — Camidn C 40 — 95 ( La carga viva actda sobre la saccidn compuesta)

6 _ 16 _,
40422 40+22

Factor de impacto: | =

“actor de rueda (F.R.) para momento flector

Clase de piso: Concreto sobre vigas preesforzadas, puentes de 2 0 mas calzadas (carriles)
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F,R.=% ; S<4dm — F.R.:£=I,29. (Seccidn A.4.3)

'

Determinacion del momento flector maximo producido por el camion C40-95. Linea de ruedas

Teorema de Barré:

R=20t 5,0t
7.51 o w751 k
"—— 725 (= 35 215l 675
| e s
, 1 Lyl 1 & M, =1023-11,25-75 4
7/74777)77 A [ ° ¢ L M, =83t-m
‘ i
T 11m Pt \
1023t ' 9771t
Momento por carga viva mas impacto y por el factor de rueda
M., =126%1,29%85= 138 m
Esfuerzos sobre el concreto producidos por la carga viva
138-043 : 138- 0,86 :
Ggpp = - = 464t /m? Opp = ————" = 888t/m*
01337 ' 0,133

4)DETERMINACION DE LA FUERZA DE PREESFUERZO
Las vigas preesforzadas de un puente se encuentran sometidas a una variedad de estados de .
carga. Existen sin embargo existen dos condiciones limites de carga que es necesaﬁo investigar: la
condicion de la viga durante la transferencia de la fuerza de preesfuerzo (t = Q) y la condicidn final,
en etapa de servicio { {= =) .

La fuerza de preesfuerzo debe tener una magnitud tal que los esfuerzos a_ctuantes en el acero de
preesfuerzo y en el concreto no superen, b‘ajo ningun estado de carga , los esfuerzos admisibles de
estos materiales.

Una primera aproximacién al calculo de la fuerza de preesfuerzo consiste en suponer que todas las.

.cargas actian sobre la seccidn compuesta y gque el brazo de palanca dsl momento interno de la

142

seccion es 0,65 H, donde H es la altura de la seccién ( H = 1,31 m) . En estas condiciones la fuerza

de preesfuerzo es: Myora = (0,65h)P, entonces P= M+/0,65H

El momento My equivale a la suma de los momentos flectores provenientes de todas las acciones

sobre la viga
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M, =49+66,55+32+6,66=134211-m ( Cargamuerta) - M., =138 m(Carga viva)

M, =1542+138=292t-m Por consiguiente:

292 - m
T 0,65-131

I

.1
=2

3t Fuerza de preesfuerzo en el centro de la luz después de pérdidas

+ Método alternativo para ia estimacion de la fuerza de preesfuerzo
Criterio: esfuerzos en el fibra inferior de la seccidn simple para carga muerta mas 50 % de la carga viva
igual a cero .Para obtener el valor de P que anula los esfuerzos de traccidn se recurre a la férmula de
los esfuerzos combinados ( flexo-compresion)
Notacion:
P=fuerza de preesfuerzo
M= momento flector actuante en la seccion
A= area de la seccion
= momento centroidal de inercia de la seccidn
Y= distancias del eje centroidal a la fibra considerada.
2 = excentricidad del cable de preesfuerzo (distancia entre el punto de aplicacion de la fuerza de

oreesfuerzo vy el eje centroidal de la seccién )

Se supone ademas una distancia entre la fibra inferior de la viga y el centro de gravedad del acero de - =:

oreesfuerzo igual a 0,11 m. Por consiguiente la excentricidad del cable de preesfuerzo en el centro de
ialuzes: €=0,50-0,11=0,39m
Esfuerzo admisible en el concreto a compresion durante fa transferencia:
0,55 f's = -0,55*280=-154 kg/cm® = -1.540 m?® (compresiones negativas) — (A.8.7.2.1.2 )
O onoe= “PIA- PEYiil |+ MYl Gouparor = “PIA+PEYsup It =M Yo/l

A= 0,338 m?
4
W servicio 28 [=0,046m . .
T T T I_g_‘i/— 2 Pe Ysup -M Ysup ~
le\',],j L’ Ll ],1 ; L [ A 1 | G sup
i ;) DI _d — o
= o.so\iw " oso|Ysup T v el &7
| — { “
‘ — % +) 1% +)— ="
T~ Ll p e=°}§ osolvint g u & ™ A 14
Bl v oot St i 1 ol D sl ;
! o 2 Pe Yinf M Yini -
= o ma Y i l o=t
. S o
L/2 '
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G nr=0= -P/A-(PeYnr)/ 1+ M prosy Ve /1.
Hipdtesis: esfuerzo en 1a fibra inferior igual a cero para el 100% de la carga muerta mas el 50% de la
carga viva. _

Despejando P: P =( 154,2+0,50"138) *0,5070,339/(0,046+0,39"0,33970,50) = 337 t. Se toma P= 343t

4-1) Estimativo del area de acero de preesiuerzo

“A.8.7.2.1.1- Acero de preesfuerzo-miembros postensacos: esfuerzos bajo cargas de servicio después de pérdidas: 0,80f,,”

o admisbie = 0,80716.000 = 12.800 kg /cm? . El area de acero d’e preesfuerzo equivale a:
Asp= 343.000/12.800 = 26,80 cm?

En torones de 5/8 “ ( Asp= 1,46 cm?) | se obtiene:

N°. de torones = 26,80/1,46= 18,35 torones. Se escegen 20 torones de 5/8”

Area real de acero de preesfuerzo: 201,46 = 29,20 cm?

4.2) Determinacion de la fuerza en ol gato
“(Adendo) A.88.22 - ESTIMATIVO DE PERDIDAS . o siguiente estimativo de pérdidas puede usarse para miembros preesforzados o
estructuras de disefio usuai:
Postensionamiento-"( no incluye pérdidas por friccion) - alambre o tordn, {c=350 kg/cm? . Pérdidas totales : 2310 kg/cm?
A8.72.1.1- Acera de preestuerzo- estuerzos ( admisibles) bajo cargas de servicio despuds de pérdidas: 0.80 £, 7
e Fuerza de preesfuerzo equivalente a pérdidas de 2.310 kg/cm?
AP 2231072920 = 67.452 kg= 67,5t -~ ~ - s Rl

» Fuerza de preesfuerzo en el centrode laluzparat=0
Pro=Pu,+AP=343+675=4111
» Fuerzaen el gato.
A la fuerza en el centro de !a luz debe adicicnarse la fuerza ocasionada por las pérdidas por friccion y

curvatura involuntaria para obtener la fuerza ejercida en el gato.
Coeficientes de perdidas :u =0,30 y K=0.0066/m (Seccion A.8.8)

0,21

Trayectaria det
caple tearico

! ttm i 11m i
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Obtencién de la pendiente del cable parabdlico en X= 11 m

tanc = (8e/ L% X =8'0.39%11/22% = 0,0709 Porlo que : c= 0,07079
KL+ue = 0,0066"11+0,3070,07079= 0,093837 ‘
Poae =411 €997 =451t (e =Dbase de los logaritmos neperianos)

4.3) Fraccionamiento del tensionamiento

N

Esfuerzo en fibra inferior de la seccion simple, an e{ centro de la luz, sometida a.una fuerza de
preesfuerzo igual a 411 t, con una excentricidad e= 0,39 m vy a-un esfuerzo de traccién en la fibra
inferior debido al peso propio igual a 532 t/m?
Convencion: son negativos los esfuerzos de compresion.
G i = -411/0,339 — (41170,3970.50/0,046)+532= -2.423 t/m? >0,55 fci= -1.325kg/cm?
Es necesario fraccionar el tensionamiento en dos etapas. Se propone un primer tensionamiento
aplicando 80 % de la fuerza en el gato a la seccion simple para, una vez el concreto de la losa dei
ouente haya alcanzado la rasistencia especificada, efectuar un segundo tensionamianto equivalents al
40 % restante de la fuerza total en el gato.

e Fuerza en sl gato: primer fensionamiento: 0.60"451=2711

» [uerza en el gato: segundo tensionamiento:.0,40"451 = 180 t

4.4) Primer tensionamiento — seccion simple-t=0

o P ,,=060451=27 (enelgato)

Fuerza de preesfuerzo en el centro de la luz durante la transferencia:

o Piig=271e 20082 047 { & = base de los logaritmos neperianos)
Acero de preesfuerzo en el primer tensionamiento:0,60720 = 12 torones, correspendientes a:
dos cables de 6 torones de 5/8 “cada uno: Ag = 276"1,46 = 17,52 cm 2
o El esfuerzo maxirio admisibie en el acero de preesfuerzo durante €l tensionamiento equivale
a 0,90 f,, correspondiente a torones de baja relajacion,de acuerdo con el Adendo ndmero 1.
(Seccion A.S.S-Nomenclatura)
fos. acame = 2771.000/17,52 = 15,468 kg/cm? (12 torones de 5/8”, Asp= 1271,46 = 17,52 cm?)

o8, admisibie= 0,90°18.900= 17.010 kg/lem? > 15.468 kg/cm 2. Cumple
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A.3.7.2.1.1 -Estuerzos bajo cargas de servicio

sactuane. 206.000/17,52= 11.758 kglem? { Fuerzad

después de péndidas: 230fpy

=

<

5. agmisivle= 0,80716.000= 12.800 kg/cm? »11.758 kgicm® , Cumple

segundo tensionamiento para t = 0 Fuerza en s anclaje; P =451-271=180t

preesfuerzo para t==

egundo tensionamiento, t = 0. Fuerza en ef centro de la luz: P = 180 e @938 = 154

»agundo tensionamiento para t=

: P =343-206=137

iesumen del estimativo de fuerzas de preesfuerzo

PRIMER TENSIONAMIENTO

CABLE | Fgato | Fg{cantro) | Ft=w (centro)
1 1355t 1235t | 103 ¢
2 [1355¢t] 1235t | 103t

SEGUNDQO TENSIONAMIENTO

{CABLE |

Fggto TFtﬂ(centro) f Ft=s0: (Centro}

N

180t | g4t | 137 ¢

4.4.1) Esfuerzos en el coencreto, en el centrc de la luz, debidos al preesfuerzo y al peso propio de la

viga durante la transferencia. A,

Jistancia supuesta entre la fibra inferior de la viga y el centro de gravedad del acero de preesf‘u‘erzo =
).11 m. Por consiguiente la excentricidad dei cable de preesfuerzo es: e =0,50-0,11=0,39 m

= 247¢ - seccion simple

=stuerzo admisible en el concreto a compresidn durante la transferencia:
0,55 ' = -0,55"280=-154 kg/em? = -1.540 t/m?.

—-728

e Esfuerzos en el concreto-Primer tensionamiento- Seccidn simple. t= 0. P= 247 ¢

1258 —639 ~111 —154Q
‘
o.80 -
| | - —
=030 oko
. I

(t/m*) —~728 - —1047 532 —1243 —1540

Preesfarzado Paso propio Eafusrzos Esfuarzos
resultantes

-
BEN
[¢}]
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4.4.2) Esfuerzos en el concreto, en el centro de la luz, debidos al preesfuerzo, al peso de la-viga, al
peso de la losa y de la riostra central.
Py.1=,= 0,60343=206t - Seccién simple

o Esfuerzos en el concreto- Primer tensionamiento-Seccion simple. t=eo . P= 206t

1648 - -639 -955 -1154 2100

-608
[ --p — y h {0.6Cfc)
/. r —7 / l
720 Nl
y; __ /
V 2.60 ~— | —
L | = : =
l — | z | _— -~
roA ! [ ' | — o
! [ g | ma— ﬁ L
20,39 I - |
[ 0. 0.3 - /
]
N = = A
),H{_ 7/ — (‘-S\H‘_C‘)
! (V) 808 (Ve - 873 532 {¥m) 795 (Ve -154 300
Seccion . p N oo
simple \__._____/ U \_/ AN . S
Preesfcrzaco Peso Peso losa £shierzos Estuerzos
propio y riostria rasultantes admsibles

4.5) Segundo tensionamiento: cable 3- Estado de esfuerzos en el concreto, en el centro de la viga, en
etapa de servicio (t=infinito).
" AB872122-(ADENDO 1) Esfuerzos bajo cargas de servicio depuss de que ocurren las pérdidas dependientes del tiempo.
Compresion:
a) Los esfuerzos de compresién en todas las combinaciones de carga no deben exceder 0,60 t'c excepto como lo estabiece b) y c) .
b) Los esfuerzos de compresion debidos al preesfuerzo efectivo mds las cargas permanentes (muertas) no deben exceder 0.40 ¢
c) Elesfuerzo de compresién debido a cargas vivas mas un medio de la suma de los esfuerzos de compresion debidos al preesfuerzo

y a las cargas permanentes ( muertas) no debe exceder de0.40 f'c “

Se proyecta un cable de 8 torones de 5/8”". A 5 =8"1,46= 11,68 cm?

Fuerza dé preesfuerzo en el cable 3, el centro ae la luz, después de descontadas las pérdidas:
Pa,.,=0,407343= 137t

Fuerza en el gato para el segundo tensionamiento (40 % de la fuerza total) :

~

P 2,gato= 0,40*451 =180t
Esfuerzo efectivo en el acero de preesfuerzo del segundo tensionamiento:
f20s=137.000/ 11,68= 11.729kg/<3m2 <12.800 kg/cm2 =0,80 f,y. Cumple
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» Esfuerzos en el concreto-Segundo ensionamiento-Seccion compuesta .t= =0, P= 137 ¢

i -197 346 103 464 -423 2100
- 1
b 71 je2r -iise — = 185 53 : a7 7 a7 ’ 7
i ) VD ll ¥ — — — “ :7 ; 7 _ h 7
833 N 0.24 i I \'I I 7 ; 5 i ;
] A | T ‘1 7 7 T ; i
| e | — — 1 b4 — —
FoA ] = \ / G — —
L — . == A, A A — —
.: _— —— "-’\ + / — _I— i - I o ‘_‘/
o [ e i e e .
| FA 0.38 : Ty b //. 7 _]
: [ ; ; 1 il S/
oA / — , Pl 4 4
PN g O = 4= £ A -
1 | : H / |
ol A i — — [ /A yan
! (vm?) -134  {Var) 197 {Vm) 361 206 ) 288 {Um) 82 3ce
Saccién .
comouzsta \_/ N — \d 7 \_/ \_/
Estuerzos Prausforzado Rogadura y Carga Estuerzos Esfuerzos
rasultantas (seccion parapeta vva resuflantes admisicias
(seccion simple) compuesta) {seccion {seccico {seccidn
compuesta) cempuasta)

comguuesta)

5) DETERMINACION DE LOS CABLES DE PREESFUERZO

5.1) Area de los ductos

"A.8.5.2.4 - Tamano c_:ie fos ductos

A.85.24.1 - Para los cables conformados por varios alambres, barras o torones, ¢l drea del ducto debe ser por lo menos dos veces ¢l drea

neta del acero de preesfuerzo.”’

Cables 1y 2: drea neta (6 torones)=6*1.46=8.76cm*: 2 Areaneta =17,52cm’ = 4. D =didmetro interior. .

del ducto . 4= Ej— = D=472cm {(minimo), se toma D =5 ¢m ( cable de 6 torones)

Cable 3: area neta (8 torones)=8*1.46=11,68cm* 4= % = D=345cm=6cm (cable de 8 torones)

5.2) Espaciamiento minimo

'A.8.5.2.2.1 - Ductos de postensado - 3,8 cm 6 1,5 veces el tamaiio miximo del agregado del concreto, el que sea mayor.”

Se supone un tamafio maximo de agregado igual a %", por consiguiente: 1,5-0,5-2,54 = [.91cm < 3,8¢car .
Se toma como espaciamiento minimo 3,8 cm. '

5.3) Trayectoria de los cables

s Primer tensionamiento: Dos cables con 6 torones de 5/8" cada uno.

’ Segundo tensionamiento: Un cable con 8 torones de 5/8".
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Seccion en el centro de la luz Seccion sobre el apoyo

T 1 T
? T_iozx 0.21! !
| io.;a u.Lsr i —IZ:— ;
— . | L
_J.O'” ‘ ; B |
" o.aoi | |
) 10.32 < ; ! 1 ;
e i el g
< I s |
\ 3011 0,4;‘”!’ \1
i‘“ @ (?I ‘lo.la ;L_ . !
= . — e

5.4) Ecuacidn de los cables

Los cabies de preesfuerzo tienen un tramo recto y uno p_arabélico. El tramo recto tiene una longitud
aproximada de L/3 . L = luz de la viga.

La parabola tiene una ecuacién de la formay = K x%, expresién en la que K es una constante que se

determina a partir de los puntos conocidos de la trayectoria de la parabola

i w05 - fo,jl
o,go o ol 1
Lo M i
o-‘ 5I & ‘ |
! ,l 0.1t
o Tramo recto ‘Q‘
! ] LH:B |
L2 o
Geometria de los cables 1,2y 3
0,12 2.0m
] T T T T T T T T T Jha ;
0 g —— T 4 1"
| | | i I | | | | | I . i
039 }CD S~ ]
L e e L L |
0.45 @ | ' [ l | l | g
L IR f T 1 l D . f
| 1 1 | | | 1 r | i
0 1 2 3 4 3 6 7 8 9 10 1L |
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Trayectoria de los cables: los cables constan ds un tramo recto hacia el centro de la luz vy un tramo’
parabdlico hacia los apoyos. La ecuacion de la parabola es de la forma: Y= KX* + R, donde R= 0,11 m

y K es una constante que se determina a partir de la trayectoria de cada cable.

> Ecuacion del cable 1 > Ecuacion del cable 2
é ' ¥,
V=K X K =—L V=K. X K,=—
' Y_ - : /YH
95-0.1 A45-0.11
K, :0_2;9_1:0,014933 K, :u:0,006939
7.5% , ; :
¥, = 0014933 X~ 0.11] V.= 0.006939.C+0.1]]
> Ecuacion del cable 3
Yi= K. X5 K, = i Kk, =0 61
X~ 6.0"

V.=002611.C+0.11]

» las ordenadas de los cables sé miden a partir de la base de la viga y se indican en este ejemplo
cada metro de la viga.
s La exceéntricidad (e) de cada cable es la distancia entre el centro de gravedad del mismo vy el eje

centroidal de la seccion. Paralos cables 1y 2:e=050-Y . Para el cable 3: e =0,86 -Y_

" Eje cenwoidal "7 T -

. Z Y q
. L2 ? ]
: [ =] —
1 I 050
Y =KX+ 0,11 20— RS | i
(parabola) : - n ] ) .50 |
T b —_—T
] Q To11
- Tramo ’ . Tramo
! parabolico ! recto
(=L/85)
CABLE ORDENADAS DE LOS CABLES RESPECTO A LA BASE DE LA VIGA
Z 0 ] 2 3 4 516 ] 7 [8 [ 9 i 0] T
1 0.95010.74110.561 {0.412| 0.29 |0.20310.144{0.114 | TRAMO RECTO 3.5 m |
0.45010.359(0.28310.221]0.172/0.138|0.117 TRAMO RECTO 40 m
3 1,051 0,76 { 0,53 | 0,34 | 0,21 | 0,14 | TRAMO RECTO 3.0 m
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5.5) Angulo de salida de los cables.

i .
o+ Cable 1: tang, = I =0,029866.X ,para X=75m, ¢, = 12° 37" 72"

aX

e Cable 2: tana, = %j—;— =0,013878X , para X =7 m; «, = 5% 32' 52"

ar. '
+ Cable 3: tana, = —==0,0522X , para X=6m; o; = 17° 23" 26"

¢

EEETANY —?0‘2[
v~ T RS =F T
@ ’
— Angulo de salida de los cables
532'52" I ) |
|
1 | !
0.25m 2.0m |

5.6) Fuerza de preesfuerzo durante la transferencia.

“A8.8- PERDIDAS POR FRICCION ¥ CURVATURA INVOLUNTARIA

A.8.8.1- El cdiculo de las pérdidas por friccion en postensado deben basarse en valores determinados experimentalmente para los
coeficientes de desviacion y curvatura , y deben verificarse durante las operaciones de tensado. En los planos deben indicarse los valores de
los coeficientes supuestos en el disefio , v los valores aceptables para los rangos de las fuerzas en el gato v de lus alargamientos. Estaﬁ

pérdidas por friccion pueden calcularse como sigue:

[P, = P, e (KixsHS§

En los calculos siguientes se supone u=0,30y K =0,0066 /m
5.6.1) Fuerza de preesfuerzo en el cable 1.

El cable 1 consta de 6 torones de 5/8" y esta sametido a una fuerza en ei gato (duranté la transférehcia)

) 271 .- : -
igual a: P oo = —7—=l3),)t

Tramo recto : Anclaje

£ fijo

=3
w
33
3

U

7,

! N aribola
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PUNTO | ua | KX | e—(ua+ KXY FUERZA(::)FECTNA
A 0 0 . 135.5 Cdlculo de P,
B 0.066 | 0.0495 0.89 120.6 P, =15355¢
c 0 10.023i 0.977 117.8 P, =135,5 ¢ I =120 6 ¢
D 0 [0.023] <0977 115.1
E 0.066 | 0.0495 0.89 102.4
TRAMO AB Yy =0.014933 = 0,11
\ /__ ! Y, =0,029866.X
k Yy, =tane =0.224
X 8

\Z“ a=10,220 Rad
Yo=K X% K =—% uo=03%0,220=0,066
KX =0,0066%7,5=0,0493

5.6.2) Fuerza de preesfuerzo del cable 2.

El cable 2 consta de 6 torones de 5/8” y esta sometido a una fuerza durante la transferencia igual a
: 2 .

P =0 :il—z 135,5¢ o o e o

Anclaje
~mbvil..

.\nui:”u |
| o
) Al/
. Y
O.-tﬁm]. 0 o o //d o.30m
| L

7/% m W Parihola
oUNTO| wa | kx| o-woeen |FUERZAEFECTIVA i
®

A 0 0 1 135.5 ‘
8 0.0291 | 0.0462 0.927 125.6

cC 0 0.0264 0.974 122.3

b Q 0.0264 0.974 119.2
= 0.0291 | 0.0462 -:0.927 110.5
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Célculo de &

Y, 45 =
V.= K X% K =-2 &, =220 606039
e T
¥.=0,006939X°+ 0,11  1,=00i3878X I, ., =twana=0,097i

o= 0,097 Rad M =0,3%0,097 =0,0291; KX =0,0066*7 =0,046

Fuerza de preesfuerzo ~ Primer tensionamiento

Representacion grafica

e
40 -
133.3 ~ L 21333
~49 iR —
130 = } —
i~ 2 A I e ©
~ E 3 3
~432L L L AT s
120 =
T T — e -
g <] R S
A = ~ 4.2
L = = e
110.5 -] = - ]
T =t - {
' + - |
~
T
T35
00
7 x (m)
b} 3 1 15 29

5.6.3) Fuerza de preesfuerzo en el cable 3.
£l cable 3 consta de 8 torones de 5/8” y esta sometido a una fuerza durante la transferencia igual a 180

C
T iim
3.0m . 3.0m
Calculo de « -
. Y, 5 '
V=KXt K = K, =0 6y
X 6,07
Yy=10,0261 X*+ 0,1 r,=00522¢ ', =tana=0,3132
a=10,0303 Rad
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PUNTO! ua | KY [e“* *]FUERZA EFECTIVA (1)
0 0 1 180.0 '
ue=03*%0,3132=0,0939 B 0.093910.0396{ 0.877 157.9
fee = 0,0066 %6 = 0,0396 C 0 ]0.0198] 0.980 154.7
kx =0,0066%3=0,0198 D 0 |[0.0198] 0.980 151.6
£ 10.0939(0.0396{ Q877 132.9 i
Fuerza de preesfuerzo cable 3
P
180 180 _
L\
170 J= i
160 e 57
157.4 T it N 451.6
150 - -
(40 . e E :
f R X

130 f = ] ,
120 L J : . A . f L im)

b 2 5 10 (5 20

5.7) Verificacicn de los esfuerzos en el concreto
Estado real de esfuerzas actuantes sobre el concreto y sobre el acero de preesfierzo en

Secciones de laviga cada2m.

5.7.1) Esfuerzos en el concreto durante fa transferencia en secciones escogidas arbitrariamente
cada 2 m hasta el centro de la luz. Primer tensionamiento. Seccidn simple
o Las fuerzas en los cables fusron leidas del diagrama de tensionamiento
e La excentricidad de los cables se obtuvo a partir de la ecuacidn de [os mismos

¢ Zse mide del apoyo hacia el centro de la luz

* Los esfuerzos actuantes en las secciones consideradas scn menores que el esfuerzo admisible a
compresion en el concreto( t=0): -0,55f ; = -0,5572.800= -1.540 tm?

» Resistencia especificada del concreto para el primer tensionamiento: ' ci=280kg/cm?
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- Esfuerzos en el concreto durante la transferencia — Seccidn simple.

Z(m) 0 2 | 4 5 3 10 1
P, 135,5 132 128 125 120 119 117.8
P, 110,5 112 115 118 120 121 123,3
e -0,45 0,062 | 0207 | 0356 | 0.39 0.39 0,39
e 0,05 0,216 | 0,327 “| 0,383 0,39 0,39 0,39
P/A -726 -720 717 717 -708 -708 711
PeYyy/l | -723 209 836 1170 | ~1221 1221 1226
| PaYyl 603 174 | 897 975 | -1017 | 1017 | -1022
L Md 0,00 1620 | 2916 | 3888 | 4536 | 4860 | 49,01
| MaY.! 0,00 176 317 423 493 523 533
L Mgt 0 -211 -380 -507 -592 534 -639
- -123 -718 -1097 | 1269 | -1232 | -1197 | -1201
Oao | 1449 722 -261 -54 79 121 124

3.7.2) Esfuerzos en ef concreto en la seccion compuesta en etapa de servicio,

Z() 0 2 s s 8 10 11
ssuc(simple)| -1145 | 315 | -819 | 838 | -1018 | -1134 | -1154
cinf(simple) | -160 | -352 | -432 | 399 | 266 | -170 | -153

Py 0 137 137 l 137 | 137 | 137 137

8 o | 019 0332 | 0,846 | 0,75 | 075 | 075

PyA 0 197 | -197 | 197 | -197 | -197 | 197

Pae Y/ 0 -47 82 159 |- 184 | 184 184
PyeYu! 0 167 293 | -569 | -661 | -561 | -661
Md Y] 0 -19 -34 -46 -53 -57 -58
Md Yo/l 0 63 123 | 184 | 191 205 208

Mo 0 49 81 111 | 124 | 126 138
Mo,V suol! 0 -87 146 | -199 | -223 | -p25 | 048
Mo, Yint/) 0 314 522 | 713 | 798 | 808 889

S sup -1145 | <1265 | -1114 | -1141 | -1308 | -1429 | -1472

G i f -1680 } 0 276 | -289 | -134 | 15 | 85
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Esfuerzos admisibles en el concreta en etapa de servicio:

« Acompresion: -0,40 f'c=-0,40*3.500=-1.400 Ym® (as72122)

« Atraccidn (¥m?): 16vV350= 299 ¥m? (A872.122) ,
5.) ALARGAMIENTO DE LOS CABLES DE PREESFUERZO.
El alargamiento de los cables de preesfuerzo durante la transferencia es el resultado de sumar el
alargamiento del acero de preesfuerzo mas et acortamiento del Concrgto. Es necesario ademas tener en
cuenta la disminucion de fuerza de preesfuerzo durante el tensionamiento debida a la friccién y a la
curvatura involuntaria.
oW irea det

—diagrama de
. tensionamiento

ex= Deformacion unitaria

- AL= Acortamiento del elemento diferencial dx

dx= Longitud del elemento diferencial

4
|

|
5
-
|
|

AR

X dx )
L
£, :é—L—; — AL =& dx
ax N

' £ = Mddulo de elasticidad
E. (acero) =2.040.000 kg/em?,  E.{concret) = 17.500Vfc  (kg/em?) Agregado. grueso. Origen igneo
A =Area (4,, = area de preesfuerzo, 4. = area de concreto)

(o3 P

x <

Ley de Hooke: g, =—=—*%
’ E AE

Integrando:

: . Pdlx . . , ’ -
AL = J:E‘dx = E E * El mismo razonamiento vale para el acortamiento del’concreto. Por consiguiente

el alargamiento total del cable de preesfuerzo es igual a:

- P dx < P dx
=£ R L :
£ 4, L. A

[

P

f P dx = Area bajo el diagrama de tensionamiento
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Area diagrama tensionamiento

Alargamiento del acero: AL, =

‘ . . . . [ | '
AL, = AL, + AL, = Area diagrama tensionamiento + .
: £A . E.A

y s ¢ e

3.1) Alargamiento del cable 1.
Del diagrama de tensionamiento del cable 1 se tiene:

Area del diagrama de tensionamiento

71355 +12 2 5 5 2.

(13 ,>+1_0,6*715+1_0,6+113,1*7,0+113,1+lo_,4*7ysj=2600[*m

N 2 2 2 J

AL, =2.600 1 - -t 1 =0,148m
20.400.000*8,76 %107 [75.000v313 *0,339

5.2) Alargamiento del cable 2.

Area del diagrama de tensionamiento

(135541256, 1256+119,2
| 7,04 5 8,0

. 1192+110,5 *7]0}: 2697t ¥ m

AL, =2.697

! !
+ =0,153m
(20.400.000‘* 8,76*10™  175.000y315 *0,339}

5.3) Alargamiento del cable 3.

Area del diagrama de tensionamiento

/ 57, 57 51,6+132 \

180.0 41579 o 1ST9¢1SL6 () 1516+13 .,9*6’0}2_796[*/”

\ 2 2 2

AL, =2.796 : - : =019
20.400.000*11,68*10™  175.0004/350 *0,696

7] EFECTO DE LA PENETRACION DE CUNA

Nota: Los cdlculos siguientes estdn basados en la publicacion de la empresa suiza de preesforzado

_osinger : “Vorspannung VLS- Schweiz- 1982 *
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Durante el bloqueo de los cables de preesfuerzo, el efecto de penetracidn de cufa produce una fuerza

de rozamiento cuya magnitud disminuye hasta volverse cero a una distancia W del anciaje mavil. E!

valor de W as independiente del tipo de cable, del didmetro y de la calidad del torén empleado. Si se

admite una pérdida lineal de la fuerza de preesfuerzo debida al rozamiento, una hipdtesis valida en la
mayoria de los casos, el valor de W se calcula de acuerdo con la siguiente ecuacion:

L W= (AL EsAgs) ¥/ ap )

Donde:

W = Distancia desde el anclaje mdvil hasta el punto en el que la fuerza de rozamiento por

penatracion de cufia es cero.
AP =2 Ap W = pérdida de la fuerza de preesfuerzo entre dos puntos de la viga
Alc = Penetracion’de cuna Jigual a 6 mm para el sistema VSL)
Es = Modulo de elasticidad del acero = 2.040.000 kg/cm °
Aqs = Area del acero de preesfuerzo
Ap = Pérdida de fuerza expresada en términos de fuerza por unidad de longitud e igual a:
Ap= (Po-P)/L
P, = Fuerza de preesfuerzo en el gato
PL = Fuerza de preesfuerzo en un punto de la viga situado a la distancia L del anclaje movil.
La pérdida por penetracion de cufia no tiene influencia practica en la mayoria de los casos debido a
Jue la fuerza de preesfuerzo se obtiene para el momento maximo, el que par lo general, se presenta
3n un punto fuera de la influencia de W. Sin embargo puede tener alguna importancia en cables

cortos en los que conviene compensarla.
P

A
R 2

o 2 e
, DM

~ o _PL
\\\L\’\’

Anclaje liju
-
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7.1

) Efecto de penetracion de cuna — cable 1

+ Penetracion de cuna: 6 mm

» Sistema de anclaje: movil - fijo _

» Area de acerc de preesfuerzo: (6 torones de 5/8"): 671,46 =8,76 cm?

+ Diagrama de tensionamiento (paso 7) Peato = 135,5t, P =1206t(a7,5m deLanctaje movil)

(1355-120,6)

Ap =199 t/m , ,
7,5 Pendiente (m) del diagrama
E,.; =20.400.000 t/m’ : de tensionamiento
6107 *2,04%10° *8,76*¥10° _ . m=%2_ 976
W= =734 m 734
1,99 = ’
A, =20, =2%199%734 =129 ¢
P (1} .
0 - f T
130 ‘;\\\ = 5 L
\\ Q\ o 1 Y
120 | \‘\\\i\\\’i.zs ZJ':\\: \\\ ,\5\ L -
y ///;’// -—"“<~.___::’ i
L] /ﬁ . [~ S -
N%s TS -
woe5f 7.34 i N G-
100 |
5 1a 15 20 . % (m)

» Método alternativo para el calculo del efecto de penetracion de-cufia

p
4 Fuerza de presfuerzo durante
T 1d franslerencia ! i
p .
2 LA
</“/7_,Z Pw
N < = -~
2P DOy -
2 - !
L Fuerza de presfuerzo debida al
* . corrimiento en el anclaje
I

9]

W

Carlos Ramiro Vallecilla 8
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Deformacion unitaria en el acero durante la recuperacion de la pérdida debida al corrimiento en el
anclaje: €x

APx
Ley de Hooke: ¢, = :
EI‘SAI'S
v i F
Penetracion de cufia: AL. = [e,dx |
0 .
. APxdx l - |
iy Ty ]

0 EI’S AI'S EI‘S AI’)’

O también:

AL ,
( ,)( JAI’.\‘EI'S = (Area PaPHPH’)

E,., =2040.000 kg/cm® Area de acero de preesfuerzo:, 4,, =6*1,48=8,76 cm’
Lps 4, =17.870.400 kg =17870 ¢

(—4}4,.9 E _(0006\*17870—53 6l t-m o : ' T
2 STt -
;*1,976-21 =536l t- m=>Z=736 m
b S
A ‘
| 135.5 2
19762Y
s
—————— ////E/}ﬁ ~ 1206
- ( -
-7 i !
I |
! |
e - X '
7.36

« Verificacion de esfuerzos en el acero de preesfuerzo-durante la pérdida por penetracion de
cufa.
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Los calculos siguientes estan referidos al cable 1.( A g= 8,76cm?)

'A.8.7.2.1.1-Acero de preesfuerzo- Estuerzos en los anclajes después de anclar
Adendo 1).

Miembros postensados

Zstuerzos inmediatamente después de anclar: @
Zn el anclaje: 0,70 fpu
En el extremo de la zona de pérdidas del anclaje 0,83 fpy

Sustituyendo los valores numericos:

» Esfuerzo admisible después an el anclaje:0,70*18.900=13.280 kg/cm?

Esfuerzo efectivo fﬁespués de anclar: 106.500/8,76 =12.157 kg/em ?
» Esfuerzo admisible en el extremo de [a zona dgpérdidas del anclaje:
0,83716.000 = 13.280kg/cm?

Zsfur rzo efectivo en la zona de pérdidas del anclaje: 120.910/8,76= 13.802 kg/cm ? (4 % mayor que el
asfL..zo admisible por lo que se considera aceptable). k
3] REVISION DE LA CARPACIDAD ULTIMA DE LA VIGA

»  Momento ultimo actuante sobre fa seccidn:
Grupo de carga | — Método de la resistencia Ultima — seccion compuesta.

My, =13(M 1,670 ) My =1540m Mgy =138 m
W, =1,3(154 +1,67%138) = 500t - m

o Momento ultimo resistente de la seccién:

'A.8.7.3 - Método de la resistencia tltima - El momento de diserio a flexion para secciones rectangulares s:
Mu =6 My =& (Aps fos (dp — 3/2))] Donde : fa= Aggfee/(0.85°:0)
¢ ademas: llfos =fou (1- (% /B1) (po fnu/f’cl}l y ist = Aso/(bwdp)l
o ='O,28 — acero de baja relajacion- Seccion A.8.3.-Nomenclatura

34=0,85—(f'"c- 280) *0,05/70 = 0.85 —(350 - 280)*0,05/70= 0,80

3 1 = Coeficiente que relaciona la profundidad del eje neutro con la profundidad del bloque de
compresiones en sacciones en cohcreto reforzado |

\sp =20%1,46 = 29,2 cm 2 (Acero de preesfuerzo)

ps = 29,2/( 170°120) =0,00143 Donde:  do=1,31-0.11=1,20m
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Sustituyendo en f;:
fas= 18.900 ( 1 —{ 0,28/0.80) (0,00143718.900/350)) = 18.389 kg /cm?
Verificacion de la posicion del gje neutro
a=29,2"18.389/( 0,85"350*170) = 10,62 cm < 21 cm .
El eje neutro esta en la aleta y por lo tanto la seccion trabaja como rectangular.
Reemplazando {os valoras numéricos en fa ecuacion de My, se obtiene:
Mn = ((29,2718.389(120 -10,62/2))= 616*10° kg-cm . El momento Ultimo resistente es:
My = oM, = 0,90"616 = 554 t-m > 500 t-m , por consiguiente la seccidn es satisfactoria
o Método aproximado de verificacion del momento ultimo de la seccidn.
Este método consiste en expresar el acero de preesfuerzo en términos de una armadura pasiva
equivalente y calcular el momanto resistente de la seccion como si ésta fuera simp!erhente reforzada.
D ps, equivaiente - Pps ~ fyp/fy , ES decir: pops, squv.= 0,00143716.300/4.200=0,00544
De la tedria de secciones simplemente reforzadas: a/d = p f, /{ 0,85"f";) , Sustituyendo:
a/d = O‘,_OOS44’4.200/(0,85*350) =0,0768 . Despejando a:
a=0,07687120= 9.22cm < 21 ¢cm ,Por consiguiente el eje neutro se encuentra localizadd en la aleta de
la seccidn y ésta se disefa como rectangular:
Momento dltimo neminal de la seccion:
As= p bidy = 0,00544*1707120= 111 cm?
Es decir : 29,2 cm? de acero de preesfuerzo equivalen a 111 cm? de rafuerzo no tensionado
Ma= Asf,(d-a/2) =11174.200 ( 120-9,22/2)= 53810 °* kg-cm
M, =0,9" 538= 484 t-m = 500 t- m

S REVISAR LOS LIMITES DE DUCTILIDAD

“A.8.7.5- Maximo acero de preesfuerzo- Los elementos de concreto preesforzado deben disefiarse para que el concreto fluyan condiciones

de capacidad dltima. En general, el indice de refuerzo debe ser tal que para secciones rectangulares:

Op fps/ f'c no exceda 0.36 ;3‘"

fos = esfuerzo promedio en el refuerzo preesforzado bajo cargas Ultimas expresado en kg/cm?
En el paso'8 se mostrd que la seccion trabaja como rectangular, a= 10,62 cm <21 cm ,y que

fos = 18.389 kg/cm? . Se obtuvo ademas que la cuantia de acaro de preesfuerzo es:

162 Curso de puentes en concreto



2s = 0,00143 Por consiguiente:

:,00143*18.389 /350 = 0,075 < 0,36*0,80 = 0,288

.a seccion cumple con los requisitos de ductilidad.

0.) VERIFICACION DEL ACERO MININMO
A3

7.5.2 ~ La cantidad total de acero de preesforzado y no preesiorzado debe ser la adecuada para desarrollar un momento ultimo en la

L s N . . .
»ccion critica de por lo menos 1.2 veces el motento de agrietamiento M,

aMa2 1.2 M*CJ . Donde: ¢ M, =500 t-m ( del paso 7)

Ao = (fr +10e) So — Mane ( 5/S0 -1 -

A gme = Momento de carga muerta en la seccion simple

= mddulo de rotura del concreto en kg/cm?. Para concreto de peso normat: 1,98vf'c en kg/cm?

»s = esfuerzo de compresion en el concreto debido solamente a las fuerzas efectivas de preesfuerzo
‘después de ocurridas todas la pérdidas en la fibra extrema precomprimida

¢ = modulo de la saccion compuesta para la fibra precomprimida

} s = modulo de la seccion simple para la fibra extrema precomprimida

Je los célculos precedentes: f, = 1,98 V350= 37 kg/cm?
« Los esfuerzos se toman en valor absoluto y se reemplazarn con el signo con el que-aparecen en

las ecuaciones

e = 608+873+197+661=2.339 t/m® = 234 kg/cm?® (suma de los esfuerzos producidos por el preesfuarzo

:n el primer y segundo tensionamiento)

3o = 0.1337/0,86=0,155m> -Seccidn compuesta- fibra precomprimida (inferior)

3 = 0,046/0.50 = 0,092 m? — Seccién simple —fibra precomprimida ( inferior)

A wen =49 t-m  ( debido al peso propio de la seccion simple)

lota: algunos autores incluyen el peso de la losa en el calculo de Mesen

Justituyendo en Mcy: -

10155

A, = (37 +234)0,135%10° =49 %10’ -
R ( -’) [0097

5 Ea

1}: 38.649.556 kg —cm =386,5 t ~m —1,2Mcg = 463,8tm

Jomento Ultimo resistentd d8 la saccién: My = 554 tm
34 t-m > 1,2 M, = 463,8 t-m . La seccion cumple con los requisitos de acero minimo.
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11) LONGITUD MINIMA (N1 DE ARPOYO DE LA VIGA

La longitud minima de apdyo de la viga se calcula de acuerdo con la ecuacion (A.3-12) para puentes
con categoria de comportamiento sismice A { CCS-A)

N=20,3+0,167L+0,666H ; (cm) (A.3-12)

L= iongitud del tablero {m). Distancia entre la junta inicial y final del tablero.

H= Cero para puentes de una sola iuz (m) @
N=20,3+0,167"22= 24 cm
Se ha proyectado un ancho del apoyo igual a 0,40 m > 0,24 m. Cumple

120 0.80

s - T 7
0202 ; 075,
] |
1] 080
Placa de aoroximacton, B \ [
i

(detalle)

AR T Tupo de acero parazartaviga - 3.586

u $=10cm
X Cistancias en (m)

12) RESISTENCIA AL CORTE

a) El disefio se debe flevar a cabo para la seccién simple y para la seccién compuesta y sé toma la
menor separacion entre estribos.

b) Las cargas consideradas en ef analisis a cortante de la seccion simple corresponden al peso de
la seccion simple mas ¢l peso de la losa.

c) El anailisis de la viga preesforzada sometida a fuerzas cortantes debe llevarse a cabo para la
seccion simple y para la seccidn compuesta de acuerdo con la ecuacion V, < ¢(Ve + V) , en la
que ¢ =0.85. ‘

d) Para el céalculo de V. se debe escoger el menar valor entre Vg, {faila per flexion- cortante) y Vew

(falla por cortante en el aima). .

e) Para el primer tensionamienta se toma una resistencia del concreto igual a f'g= 280 Kg/cm2 En

etapa de sarvicio la resistencia del concreto es: {c= 350 kg/cm2
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fy En las ecuacicnes de diserio a cortante, los valores que contienen la raiz vf'; indicados en el
CCDSP en kg/cm? , han sido multiplicados por 10 para convertirlos en t/m? conservando f'. en

kg/cm? .
g) La fuerza de preesfuerzo en la seccion simple, una vez descontadas las pérdidas, es igual a
206t. La fuerza de preesfuerzo en el.cabie 1y en el cable 2 es 206/2 = 103 t.

h) La fuerza de preesfuerzo en el cable 3, después de descontadas las pérdidas es 137t.

“A.8.7 4 - Los miembros sujetos a corte deben disefarse para que:
NVau<o(Ve+ ng

Vu = Fuerza de corte mayorada en la seccion considerada

V.= Fuerza de corte proporcionada por el concreto

V, = Fuerza nominal resistente provista por ¢l refuerzo ent el zlma

V, = Fuerza de corte en la seccién debida a las cargas muertas sin mayorar

¥, = Fucrza de cotte mayorada en la seccion debida a las cargas aplicadas externamente v Gue ocurre simultdneamente con Mmax

Zuando la reaccion a las cargas aplicadas indtice una compresion en las regiones extremas del miembro, las secciones localizadas a una
Aistancia menor de h/2 desde la cara del apoyo, pueden disenarse para el mismo corte V u, localizado a la distancia h/2.La resistencia al
orte provista por el concreto Ve, debe ser ol menor de los valores de Veio Vew.

A.8.7.4.2.2 - La resistencia al vorte Vei debe calcularse como:

Ve = 0.16(VEC budy + Vi ViMa/ M ey

Pero no necesita ser menor que 0.45 ¥ f'ebud, |,y dp no necesita ser tomado menor que 0.80 h.

£l momento debido a las cargas aplicadas externamennte y que causa agrietamiento por flexidn en la seccion, debe calcularse comoe:

Mer = (1/ Y { 1.6 VE'C + fue ~Fa)

Los valores maximos de momento y corte mayorados en la seccion debidos a las cargas aplicadas uxternamente Maax ¥ Vi, deben

;alcularse con base en ia combinacién de carga que causa el momento miximo en la seccién.

A.8.7.2.3. La resistencia al corte Vv , debe calcularse como:

Vew = (0.93Y ¢ +03,c) bod, +V]

Pera d, no debe ser menor que 0.8h.

A8.7:4.5 Resistencia alf corte provista por el refucrzo del alma

La resistencia al corte provista por el refuerzo e ef alina debe calcularse como:
V=A R da/S

A, = area de refucrzo a cortante dentro de a distancia S

Vs= no debe tomarse mayor qic 2.1 Jre Uty y o, na necesita serimenor que .80 i+
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12-1 ) Diseno a cortante para la seccion simple

« Propiedades geométricas de la seccion simple: drea: A=0.339 m* Momento centroidal de inercia:
|= 0,046 m*, Y 550 =0,60 M, Yi= 0,50 m
Altura de lavigah=1,10m
Los céiculos siguientes se llevan a cabo en la seccién de la viga simple ubicada a 2 (1,1/2= 0,55 m)
de la cara del apoyo. N '
12.1.1) Calculo de V, a ia distancia h/2 de la cara del apoyo.
Contribuyen a ta fuerza cortante el peso propio de la seccion simple (0,81 t/m) v el peso de la losa de
2,2 m de longitud aferente y 0,21 m de espesor (1.1 t/m)}. Factor de mayoracion: 1.3, grupo de carga | —
resistencia ultima ,sin carga viva
W=0,81+1,1=191tm
Reaccion en el apoyo: 1,91"22/2=21,01t
Vy=13(2101-1,81°0,75) = 25,45t
12.1.2) Obtencidn de V¢ (falla por flexidn-esfuerzo cortante)
Todos los calcuios se llevan a cabo en una seccidn a h/2 =1,1/2 = 0,55 m de la cara del apoyc;

Se toma la resistencia del concreto a compresion igual a 350 kg/cm2

Ve = 1,6VEC budp +Vg +Vi Me/Mmay (Unidades ent)

i)‘Célculo de dp :dp=0,80h=0,80"1,10=0,88m
i) Calculo de 1,8Vf'c b,d, = 1,6V280%0,18%0,88=4,24 t ,
i) Calculo de V4 (fuerza cortante dehida a la carga muerta sin mayorar . Se toma el peso propic de la
seccion simple: 0,81 t/m)
Reaccion en el apoyo: 0,81722/2=8,91 t
Vg= 8,91-0.8170,75= 8,30 t
iv) Calculo de Vi Fuerza cortante mayorada debida a las cargas externas .-
Para la seccion simple la carga externa corresponde al peso de la losa.
Factor de mayoracion para carga muerta: 1,3 . Grupo de carga I. resistencia Ultima
Peso de lalosa = 1,10t/m
Carga mayorada: 1,3*1,1=1,43V/m
Reaccion en el apoyo: 1,371,1022/2= 15,73 t
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Vi= 15,73-1,430,75=14,66t

v) Calculo de Mg,

Mo = (1Y) (1,6 Vfc+efy)|  (unidades en t-m)

»  Momento de inercia de la seccién simple de concreto = 0,046 m *
« Distancia de! eje centroidal a |a fibra extrema en tensién Y, =0,50 m
o foe 1 esfuerzo de compresién en el concreto debido solamente a las fuerzas dectivas de preesfuerzo

después de ocurridas todas las pérdidas en la fibra extrema precomprimida.

Seccion critica

/ a cortante (h/2)

Anclaje movil

- - - - j 1
| by ; b
4 o )
t _or I \ ’ 10°37'32"
! =3 =~ - .0.80
i 1 1 N .
OSO 1 { ] i
F- o= L1 \1’/\ :
| s . ! i
i i i
l l = le, =0,12m — : :
1 | ° : it
\ ! [ -'\ —_— : i
S . 045 : , T 950 b
N : i
! ! . i
! € | _— - 1
! L ‘é\> \§\§\‘\‘ . Anciaje fijo ) B
| 1 . I
! ; ! ! .
! {020 020! o055 | 3
U N

foe= 206/0.339+ (103/0,046)7(-0.29*0,50 +0,12%0,50) =417 m?® _ ‘
+ Cdlculo de f o fy= M 4Ylue/ | ,Donde: M4 = 8,9170,75-0,405%0,75% = 6,45 t-m ( momento debido a la :
carga muerta sin mayorar) , Yne=0,50m , | = 0,046 m*. Por consiguiente:
f 4 =6,450,50/0.046 = 70,11 tm? . Sustituyendo en M,
M. = (0,046/0,50)(1,6V280+417 -70,11) = 34,38t-m
vi) Caiculo de M max;
M max =11,58%0,75-1,0570,752/2= 8,39 t-m (Momento mayorado debido al peso prepio de la viga (0,81 Um de

acuerdo con el grupo | de carga- resistencia dltima)
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Por consiguiente el valor de V, es:
Ve = 1,6(v280)70,1870,88+8,30+14,66°34,38/8,39 = 72,61 t (unidades enty m)
12.1.3) Obtencion de V., { falla por esfuerzo cortante en el aima)

Moy = (0,93VF ¢ +0,3 foe) DotV

foc = Esfuerzo de compresion en el concreto { después de todas las pérdidas de preesfuerzo en el centroide de la seccion transversal que
resiste las carga? aplicadas externamente ( centroide en 2l alma de la viga).

vV, = componente vertical de la fuerza de preesfuerzo efectivo en la seccion

i) Obtencion de V, =103 (0,2015 +0,0861) = 29,63t (componente vertical de la fuerza de
preesfuerzo en los cabies 1y 2 en la seccion a h/2 ( 0,55 m) de la cara del apoyo)
Obtencion del angulo de inclinacion de los cables 1y 2
Componente vertical del cable 1: ecuacion: Yy = 0,014933 X?+0,11 , por consiguiente:
dy/dx = 0,029866X. Para X = 7,5-0,75=6,75m, se obtiene dy/dx =tan oy=sen a;==0,2015.
Componente‘ vertical del cable 2: ecuacion: Y, =0,006939X% +0,11, por consiguienter

dy/dx = 0,01378X . Para X = 7-0,75= 6,25 m, se obtiene : dy/dx= sin oz = 0,0861

i) Obtencion del esfuerzo da compresion en el concreto {después. de todas. las perdidas de preesfuerzo)
en el centroide de la seccion transversal que resiste {as cargas aplicadas externamente: fi. =
206/0,339= 607,7 t/m?

Sustituyendo en Vey:

Vew =( 9,3v350 +0,3"607,7) 0,1370,88 +29,63 =86,07t (unidadesentym)

Se toma el menor valor, es decir Vg=61,83tt

Resumen de fuerzas cortantes:

Vo =72,61t

Vew = 86,07

V., =25451<0,85"72,61= 61,72 t. Estribos constructivos

« A.8.7.4.3.2- El cspaciamiento del refuerzo en el alma no debe exceder 0,75h 6 60 cm *
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Reemplazando los valores numéricos previamente obtenidos se tiene una separacion (S) de sstribos

para la seccién simple igual a :S = 0,7571,1=0,825m. Se debe verificar ahora el diseno a cortante para

la seccion compuesta.
12.2¥ Disefo a cortante para la seccion compuesta
12.2.1) Célculo de V, a la distancia Z { 0<Z>11) del apoyo de la viga

» Fuerza cortante en la seccion:

a) Por carga muerta: fa carga muerta astd compuesta por el peso de la seccién simple(0,81t/m), de

la losa (1,1Ym), de la capa de rodadura (0,24t/m) , de las barandas (0.29t¢/m) y por una carga

puntual ( 1,21 t) debida a Ia riostra central

D=0,81+1,10+0,24+0,29 = 2,44¢/m

2,44 Ym
S YV A A A T A A A A Y

o

Y N 11 m — }
2745t 7 ' [27,45t
Vp= 27,45-2,44 7 S (0<Z>11)
Mp =27,452Z-1,22 7% * (0<Z>11) - . o
4.00 I 4.00 )

b) Por carga viva: camion C 40-95 - ;
Impacto: | = 16/( 40+22) =0,26. A 8

(¢}

Factor de rueda para la rueda trasera apoyada en el extremo de la viga. Posiciones criticas del

camién C40-95 que producen la maxima reaccion en la viga central del puente
- . \
Posicion 1
e =] P

1.80

[ "'u
S

2.20 + 520 ‘ 220 1,00

T 1.00
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Posicion 2

! 1.20 1.80

l |
r all - i
>‘§ ‘-Q_O ; 1.0?( X

100

2.20

S 100 2.20

Factor de rueda para la rueda trasera sobre apoyo: 1,63

Rueda trasera sobre apoyo mas impacto y por factor de rueda para disefio a cortante:

7,5"1,26%1,63= 15,40 t

Factor de rueda { F.R.) parz vigas intericres preesforzadas —~ puentes de dos o mds calzadas (carriles) -
diseno a flexion: , S < 4.
FR.=8/17=22/17=129
Rueda trasera en la luz: 7,571,26%1,29 =12,19 t

(Seccion A 4.3)

Rueda intermedia enla luz: 7,571,26"1,29 = 12,19 ¢
Rueda delantera en laluz: 5,0°1,26"1,29= 8,12t -
Tren de cargas vivas sobre [a viga preesforzada. Camion C40-95
e [Ecuacion de la fuerza cortante debida a la carga muena
Vp= 27,45-2,44Z (0<Z>11)
» [Ecuacion de la fuerza cortante debida a la carga viva ( incluye impacto y factor de rueda)

Viey = 0,554 <22-7> +0,554<18-Z> +0,369<14-Z>  (0,75<Z> 14)
s Fuerza cortante ultima Vy = 1,3 ( Vg+1,67V.0)
Z (m) 0 0,75 2,5 5 7.5 1
Vo (1) 27.45 7 25,62 21,35 15,25 3,15 0,61
Vi (B 30,54 26,22 23,563 19,94 16,25 11.08
vV, (1 101,98 l 90 79,06 63,12 47,17 24,85

12.2.2) Obtencion de V; (falla por fiexicn-esfuerzo cortante)
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Vi = 1,6Vf'c budp +Va +ViMed/Mmay (Vg en ton)

i) Calculodedy 1 dp =0,80h =0,8"1,31 =1,05m

i) Calculo de 1,6 Ve by dp = 1,6 ¥35070,18%1,05=5,66 t

i) Calculo de V4 : fuerza cortante debida a la carga muerta sin mayorar .( Se toma el peso de la seccidén

compuesta Wp = 2,44 t/m)

Q

—>Z L1’21 t 2,44 t/m
NN
4 11 m 11m 3
27,45t 27,45 t
Vp= 27,45-2,447 (0<Z>11)

iv) Calculo de Vi (fuerza cortante debida a las cargas externas mayoradas).Son cargas externas el
peso de la capa de rodadura, de los parapetos y de la riostra central, ademas de la carga viva
proveniente del camién C.40-95.

W cargas exzernas: 0,29‘:'0,24 = 0,53 t/m. PeSO de la rlOStra 1,2‘1 t.

.21 1
—z i G.53 t'm
A A YR D Y Y VO 0 A AR S ‘N VU ' A Y N N R
11m itm

3
4

-

5.44t ; 6,441

M. carGas exTeRNAS = 6,44 Z -0,265Z°

v) Cdlculo de Mmax (momento maximo mayorado en la seccion debido a las cargas aplicadas
externamente). \ '

Linea de influencia del momento flector producido por la carga viva en secciones tomadas

arbitrariamente cada 2,5 m

12,19t 12,19t 3,12t

2Dy
-
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12,191 12191 3121 RPT Y 12,19 3121

i
0,75 4 ! [ 13.25 < n | 4 3
! i
T =
: 0431 ; 30
L 9.533 AN - r B
G724 1,864 .
! Z=075m M, =19.55tm z=5m i =33.72 e
z=0.75m
12,191 12191 3021 12,19 ¢ 12is a2
1
2.5 3 : J L3 13 LI [ 10.5
] 1]
f : . i .
///3 \ ) | =
\\J,’—”" 1307 2,307 1579
178 .
2,216 903
Z-25m M, 33,09 tm Za75m M =117436m
12,19 ¢ 12,090 321
t 4
LT
4 L ,
! I 1
m ! I -
i
13 15
5.5
Tstim:M 213813 1

M max = 1,3 (MD +1 ,67 M([,.L))

M ycargas externas = 6,442'0,26522 . )
Z (m) | 075 ] 25 5 7.5 11

Mcaraas e, (tm) 4,68T 14,44 25,58 33,39 38,78

My (t-m) | 19,65 | 59,09 | 99,72 | 117,44 | 138,13
Mpax (tbm) | 49 147 250 208 | 350 : -

e

vi } Calculo de Mepg
Mea =( I/Yy) ( 16V g +foe-fa) (ent-m)
Propiedades geométricas de la seccidn compuesta ,
A =0,696 m?, 1=0,1337 m*, Y, =0,86m ( Disténoia del centroide a la fibra extrema a traccion)
Fuerzas de preesfuerzo (t=:): cables 1y2=103t.Cable 3 =137t
foe= esfuerzo de.compresic’m en el concreto en la fibra extrema precomprimida debida al preesfuerzo
o Célculo de foe para 2=2,5 m ( A manera de ejemplo)
fre= 343/0,686 + (103/0,1337) {0,38+0,61)70,86 - 137°0,0470,86/0,13337= 1113¢/m?
Nota: un analisis mas riguroso implicarfa sumar los esfuerzos f,e del primer tensionamiento mas los esfuerzos fy
producidos por el segundo tensionamiento.

« CdlculodefaparaZ=25
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fa = Mg Yinil | Donde : Mg = 27,45%2,5-1,22"2 5%°= 61 t-m
fo = 61°0,86/0,1337= 392 t/m?

s Calculo de M para Z=2,5m
Mer = (0,1337/0,86) ( 16 V350+1113-392) = 159 t'm

Valcres de M, tomados arbitrariamente cada 2,5 m

Z(m) 0,75 2,5 5 7.5 11

[ (m") 0,1337 0,1337 0,1337 0,1337 0,1337
Y. (m) 0,86 0,86 0,86 0,86 0.86
e, (m) 0,07 0,38 0,66 0,75 0,75
2 (m) 0,48 0,61 0,72 0.75 0,75
e; (m) no existe -0,04 0,52 0,74 0.75
16Vi'ch,,d, 299 299 299 299 299
fpe (¥m?) 650 1113 1865 2139 2148
fa 128 | 392 685 883 | 992
M, | 129 1 159 230 242 | 208

viiy Calculo da Vi
dp=0,80"1,31 =1,05m
Ve = 1,6vFC budp +Va +ViMo/Mmax  (Unidades: t-m)
Vy= fuerza cortante sin mayocrar debida a las cargas muertas
{ peso de la seccion simple mas la losa: 2,44 t/m)
Céiculo de Vi
Vecargas, sxi= fuerza cdrtante debida a las cargas externas (Vcargas.ex= 5,83-0,532)
Vi= 1,3 (Vaex+1,87V{(iu))
El valor de V. se obtiene de la ecuacién de la fuerza cortante:
Viieyy = 0,554<22-7>+0,554<18-Z>+0,369<14-Z>
Caélculo de Vi

I Zim) 0,75 25 5 7.5 11
§ Va.ex(t) 543 4,51 3,18 1,86 0,00
| Ve () 2622 | 23,63 19.54 16,25 11,08
LoVt G4 57 47 38 24
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Calculo de V,,

Z(m) 0.75 { 2,5 5 7.5 i 11
1,6V chyd, (1) 5,65 5.65 5.65 5,65 5.65
Va( ) 25,62 21,35 15,25 g,15 0,61
Vi (B) 28,22 23,63 19,94 16,25 11,08
Vi) 64 | 57 47 38 o 24
M, (+-m) } 129 | 159 230 242 226
Mnget-m) | 49 147 250 298 350
V(D | 200 ‘ 89 64 - - 46 22 |

12.2.3) Calculo de Vew

Vew= (19,3VfC +0,3fpe) budy +V,

i) Calculo de foc (el centroide de la seccion esta en el alma)
foe= 343/0,696= 493 t/m?

iy Calculo de V,, (Componente vertical del cable de preesfuerzo)

Vp = Psina = P {dy/dx)

caBLE | zim) | o075 | 25 | s 750 11
1 sin, | 002015 | 0.14933 |0.074665| 0 0

1 Vp 20,75 15,38 7.69 0 0
2 sines | 0,867375 |0.062451|0,027756| 0 0
2 Vp 89,34 6.43 2,86 0 0
3 singd_ |- 0,2871 | 005222 | O 0
3 vV, 0 39.33 7,15 0 0
sumaVp | 11009 | 61,15 | 1770 '} 0 0

iii) Calculo de Veu

Z (m) 0.75 25 5 7.5 11
(9.3V 40,3, )bud, | 50,83 | 60,83 | 60,83 | 60,83 | 60,83
v, [0 110,09 | 61,15 | 177 | 0 0
Ve, y 417 122 | 79 61 61
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Comparando los valores de Vi vy Vi se observa que Vg < Ve, por lo que se toma Vg como la fuerza
cortante resistida por el concreto.
12.4) Determinacion de ia separacion de los estribos.

Se toman estribos # 4 (As= 1,27 cm?)

Vs = Vuw -Vci

L Z(m) 0.75 2,5 5 7.5 11

F Vu/p 119,97 105,88 93,01 55,49 29,23
Vel (t) 200 91 69 53 32
Vs(t) -80,03 14,88 24,01 2,49 -2,77

|_Refuerzo minimo minimo minimo minimo minimo

En todas ilas secciones se observa el efecto. benéfico del preesforzado en la resistencia de las
solicitaciones por cortante.

“A.8.7.4.3.2—E5paciamier\to maximo del refuerzo en el aima: 0,75h ¢ 60 cm

A.8.7 4.3.3-el drea minuma de refuerzo a cortante en el alma debe ser

Ay=3.5b,S/fy © »

Separacion maxima supuesta: 0,60 m , estribos # 4 { As=1,27 cm?). Por consiguiente:

S mawme= 420071,27/(3,5°18)=84 cm > 60 cm. Cumple

13) CALCULO DE LA LONGITUD DEL CABLE ENTRE ANCLAJES

13.1) Deduccién de la ecuacion de la fongitud de la pardbola

Th v Ko ;‘Y Longitud de una curva: L= J',/l +(Y’)z.dx
BN 0

ai , . Y a a . ., 2ax
] V=K' o>Kk=—=—==0=—x"=>V"=—
= S : : - ox7 b7 b* b*

Solucion de la integral:

o] bl [ b . . 2 C 2
J- L +u™du :%\/zr +1 -:’-:)—Lz\’(zz+x/u' +1)+C.Cambzo de variable: u = (fl = du =——$—dx
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S

Sustituyendo la nueva variable e integrando entre 0 y b, se tiene:

]

i ) ! x4 1,1 2ax . 3-2 1
L= [irutau =22 & 20 RNPNECR M

2a|6* N b 28 b i

/Jdo

]

Sustituyendo los limites:

’ 2 142 T
L=£— 3,} az +1 +1LN E+ fﬂ,—ﬂ Longitud de ia parabola (x=0 ; x=b)
2a1 6V b 2 b b° | :

[

13.2) Longitud de los cables de preesfuerzo entre anclajes

s Longitud del tramo parabdlico ij?l cable 1

T?‘\ ¥20,014988 X 1
S | L=756m
. . T — ]
m : 7e  Lrota=7+7,56"2=22,12m
. Longitud del tramo parabdlico del cable 2
T Ya= 0,006939 X t
\ h=
a=o,3,_4J | \\} L=7,01m
: ’ L rora= 8+7.0172=22,02m
! b=7 /
. Longitud del tramo parabdlico del cable 3

Y

-

Y= 0,02611 X°

/

L=6,10m
L rorac= 6+276,10 = 18,20 m

a=0,94

A

j b=6

NOTA: La longitud total de cable se mide de anclaje a anclaje
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14 ZONAS DE ANCLAJE

" . . . i -
A.8.7.7.1-Para vigas con tendones postensado deben usarse blogues extremos para distribuir las cargas concentradas de preesfuerzo en los

anclajes.

Para elementos pretensados con alambres o torones de siete hilos no se requiere el uso de bloques extremos. Los bloques extremos deben
tener un drea suficiente para permitir el espaciamiento del acero de preesfuerzo como se especifica en el numerai A.8.5.2. Preferiblemente
estos deben ser tan anchos como el ancho de la aleta mas angosta de la viga. Estos deben terer una longitud por lo menos igual % de la altura
de la viga 0 a 60 cm. En miembros postensados, debe colocarse una malla con espaciamientos pequetios de varillas verticales y horizontales
cerca de la cara extrema de los bloques de anclaje para resistir los esfuerzos de preesfuerzo. Las cantidades dé acero en {a ,;nalla extrema
deben cumplir con las recomendaciones del fabricante del anclaje. Cuando no se cuanta con estas recomendaciones la cantidad de acero en fa .

malla debe disenarse y deben consistir por lo menos de varillas No 3 separadas 7,5 vm en cada direccion, colocadas a una distancia no mayor
< . . . . "
de 3,5 cm de la cara interna det anclaje de la platina de apoyo

15) PERDIDAS APROXIMADAS DE LA FUERZA DE PREESFUERZO

A.8.8.2.1- Ceneralidades- Las pérdidas de preestuerzo debidas a todas las causas exceptuado friccion vy desplazamiento de la curia pueden
determinarse por el siguiente métedo. El método se basa en concreto de peso normal y uno de los siguientes tipos de acero de preesfuerzo:
G250ksi 0 G270 ks, torones de 7 hilos, tendones relevados de estuerzos o de baja relajacidn. Alambres relevados de esfucrzos G240ksi: 6
varillas corrugadas G145 6 G160 ksi. Es necesario referirse a ensayos documentados para los daios correspondientes a las propiedades y a los. _

efectos del concreto con agregados livianos sobre las pérdidas de preesfuerzo.”

La pérdida total del esfuerzo en los cables de preesfuerzo en la seccion simple es:

Afy= SH+ES+CRc+CRd
Afs = pérdida total excluyendo friccion en kg fem?

15.1) Calculo de la pérdida por retraccion de fraguado (SH)

Miembros postensados: [SH= 0,80 ( 1190-10,5RH) .

RH= Media anual para la humedad relativa del ambiente, en porcentaje.
Se supone que fa humedad relativa del ambiente en el sitio de construccion del puente es 75 %.

SH=0,80(1190-10,5"75) = 322 kg/lcm?

’
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15.2) Acortamiento elastico

ES - O")E\'ﬁ':r

Miembros postensados: ‘ Er
A

Es= médulo de elasticidad del tenddn de preesfuerzo. Se puede suponer 2.000.000 kg/cm?

E.= mddulo de elasticidad del concreto en el momento de |a transferencia, et cual se puede calcular asi:

Eci = 0,14(I-Vc)“5,/f'cz‘J W, = peso unitario del concreto en kg/m®

o = 0,14(2400)"° 280 =275438kg / cm’
far =esfuerzo en el concreto en el centro de gravedad del acero de preesfuerzo debido a la fuerza de
preesfuerzo y a la carga muera de la viga inmediatamente después de la transferencia ; f debe
calcularse en‘la seccion o sacciones de momento maximo.
Seccion simpie: | | "

247 247%0,392 B 49%0,39

for = — - ‘ = 1130/ m® = foi =1113ke/cm?|
“= 7033 0046 00146 fei =il i3kg fem]

_0,572.000.000*113

=410kg/cm’
275438

ES

15.3) Flujo plastico del concreto CRc¢

CRe= 12 feir7 fead .

foas = esfuerzo en el concreto en el centro de gravadad del acero de preesfuerzo debido a todas las
cargas muertas exceptuando la carga muerta presente en el momento en que se aplica la fuerza de

preesfuerzo

El esfuerzo fegs Se calcula en la seccidén simple y no se considera la carga muerta de la losa

206 206*039°  49%0,39

f T
0,339 0,046 0,046

icds=

=873t/ m* = 87kg/cm* I
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CRc = 12113 -7°87= 747 kg /cm?
15.4) Relajacion del acero de preesfuerzo CRs

Torones de baja relajacion G270 K

[CRs = 1400-0,3FR-0,4ES-0,2(SH+CRe)

o

FR= Reduccion en el esfuerio 'por la pérdida pdr friccion en kg/cm? por debajo del nivel de 0,7fou én el
punto bajo consideracion, calculado de acuerdo con el numeral A.8.8.1

Se toma como punto de referencia el centro de la viga ( f;, = 18900 kglem®)

Cable 1 Pgaw = 135,51 . Del diagrama de tensionamiento: Piuiim =117,8 m

Cable 2: : Pgaw= 135,5 t. Del diagrama de tensionamiento: P joyym = 122,3 ¢

Cable 3: Pgao: 180 t. Del diagrama de tensionamiento: Pi.iim = 154,7 t

Cables 1y 2: fy = 2220 1595060 /0m?, (0,807,
T 6*143 ’
186000
Cable 3 :f, = v 1?43 =15202kg rem” ,(0.80f,)
: 117800 | 2 122300 . 154700 2
(P = 57143 =13266 kg/em™: (fp)s;, = 5148 =13772 kg/cm ;(jp)s‘,;!l =m= 13066 kgtem

Valor de 0,7 f,, = 13200 kgicm?

Valor de FR .

Cable 1: 13226 kg/em? > 13230 kg/cm? — No hay reduccion

Cable 2: 13772 kg/lem? > 13230 kg/cm? — No hay reduccién

Cable 3: 13230 — 13066 =166 kg/cm?

CRs=1400-0,3"166 - 0,4*410 - 0,2(322+747) =972 kg/cm2

Pérdida total del esfuerzo en los cables de preesfuerzo: Afs= 322+410+580+972= 2284 kg/cm?
Pérdida supuesta: 2310 kg/em? = 2284 kglem? |
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Las pérdidas supuestas v las pérdidas calculadas son aproximadamente iguales por lo que el disefio se

considera satisfactorio.

18] LISTA PARCIAL DE REFUERZO NO TENSIONADO !
TIPO DE REFUERZO DESPIECE ne HEong: | o anTipap 1Eong. Total | Peso
(m) (m) (kq)
(&) .26
R-1 03 - 0.2 4 | 4,10 44 180 180
R-2 ' 4790 41 324 324
a,!'l__gﬁ_glu,n
Qg o
R-3 >< 4| 2,00 32 64 64
PRI .32 LAY
R-4 510 25 a.10 41282 32 90 90
1,26
R-5 : °-=2m 1 | Varia 9 31 31
| _
R-6 12 : 4 112,00 28 336 336
| _
i R-7 3 4 116,00 64 1024 | 1024
4.15
R-8 120 4T3 4155 24 132 132
Acero: [y= 4200 kg/cm? 2182
No se indica annadura de refuerzo suglementario en el anclaje
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CORTE 1-1

0,40
28T ] : AN
atr [l €« - ‘
L L 2e29aP3 :
0,04 ool b T T
e 4 b |
[ [ by !
! Pl | |
A E o
P r ' g @
N ! [ | S | 1561524 A}
5x0.12} ! o 508 34 A2 :, i 5«15 2
. N 1 - |
P L
P | ?
IS 1
EN S, T 4 S } -~
.11 (2R o J \7
| i 155 |
005t ! =% FNEY,V IV VIV, Retuerzo
— s qy , 84 92 _4x0,075 suplamentanc
' 0958 i 34534 Q17 20 1a zona da
anclaje. Cos
mallas szparadas 9,20 m
0.32
1o.20 —
9,14 %4 1015
2.32 "
i
F4R12 i
14 AN 20,80 :
L=130m . 0.3 ista postarcr
1,24 1.2 0.20 ‘ delaviga
10,85
|
U 220 { ) -
0.2 . .
e ARSAERCA R R
g Armaduta scbre apoya - Cetafle
ic2 . 310,10 9,15
T 1344 A1 +13 24 R2 j 944 A2 + 9IRS
1
H
|
i
i o
j [- 1 i 74 A3
13 L 1 !
z/¢ N ! |
=la : 4
olg ] T /!
3° : -
e ‘ L
! 3
i g , i
AR
I IR} ' 3R
i If =
‘ .
i
i G+6 24 A9 4ot 54 RB
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- CORTE 2-2

#4 A4

/

_’:Z 24 A3 0.1

: 0.4 0.15[
T aost ; z 1
0.1 | 0'“%_ ‘ L'\‘ [ Tazsams 24 34 it
i + (=310
o,n“r \ 0,15 K : i "
r | H
. | la } g g
0.52 i | !:m:ms
L !
0.t \ ]
0.18 1 { T2 54 me ||
4 | 0.10
' 0,56
CUADRO DE TENSIONAMIENTO
: ) e Qrden de
; . - Longitua Diamelro Alargamiento s
\ Caole l_fbr?:wses entre FUERZA (1) del ducto | tensicnamiento { tensnon?mnento
| 5/8" i a }
| i anclaies | zqatg Feu(t=0) | Fa(t=e<) (cm) en extremo | primero ésegundo
N 6 2212m} 1355 ! 1178 103 5 0148 m 1 13 |
L2 6 12202m] 1355 | 1223 | 103 5 0153m | 20 |
E 3 1820m | 180 | 1547 137 6 0,11¢m | N

NOTA: Los alargamientos calculados de los cables no incluyen penetracion de cuna
Refuerzo tensionado de {a viga: P = 103"22,12+103"22,02+137718,2= 7.040t-m
Para todo el puente el puente (5 vigas): P roraL = 7.04075 = 35.200 t-m

1 18 i

Ouctas en et
centro de ta luz

4l X%J
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Capitulo VII

DISENQ DE ESTRIBOS

‘Las ciencias son monumentios consagrados al bien comun. Cada
ciudadano debe contribuir a ellas de acuerdo con sus talentos.

C.A. Coulomb



'CALCULO DE EMPUJES SOBRE ESTRUCTURAS DE CONTENCION

7.1 Generalidades.

El empuje de la tierra sobre las estructuras de contencién depen.de de varios factores: las propiedades
fisicas del suelo, la interaccion entre ef suelo y la estructura de retencion, el comportamiento geoldgico
del suelo, las caracteristicas de deformacion def suelo y de la estructura, y ademas, de la carga sobre
impuesta (incluyendo las presiones del agua subterranea).

Se distinguen dos formas basicas de empujes de tierra. Si la masa de suelo empuja al muro de
contencidn vy tiende a desplazarlo se tiene un caso de empuje activo. Por el contrario, si el muro de
contencion empuja a la masa de suelo se tiene un caso de empuje pasivo. Es de tener en cuenta que
los dos empujes, activo y pasivo se indican, en general, en términos de fuerza por unidad de longitud de

la estructura de retencién. Graficamente:

T
[

S;elo o1 Vastago
.0 k5 /_D_Q_

Es = Empuje activo (¢/m)
Ep =

B Loy Empuije pasiva (¢//m)
b }/ M
: (r ! N = Fuerza normal (¢/m)
! Lo o . ] _
Tws Yi W, = Peso del muro de contencién (¥/m)
Zapata L F s = Fuerza de rozamiento (t/m)
capata i s :
- . )
N L £, Ws = Peso del suelo (¢/m)
i - _,""‘ i " :.-.i :::.ﬂ
R i‘N

Las dos teorias que sirven de base para la determinacion del empuje activo y pasivo, en el caso de
andlisis estatico, son la teoria de Coulomb (1776) y la teoria de Rankine (1857). La investigacion ha
mostrado que las dos teorias describen con mayor exactitud el comportamiento de lcs suelos no
cohesivos (¢ = 0). Fue Terzaghi el primero en reconocer la influencia de fa magnitud de fa fuerza lateral

sobre el movimiento de la estructura de contencion.
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La figura siguiente muestra la relacion que existe entre el empuje de tierra v el movimiento de la

estructura de contencion. Se define P, como el empuje de tierra que axiste cuando la estructura de

retencion no ha sufrido ningun desplazamiento.

A
é 2 C
=z >
< 88 |
|
B i
T ‘Pp
1 |
!
IPo 1
- [ Pa 1 J -
Lejos del suelo Rotacidn del Hacia el suelo
(Expansidn) muro {Y/H) (Contraccién)

P, = Empuje de tierras en reposo

P, = Valor maximo del empuje de tierra

P, = Valor minimo det empuje de tierra

Una simplificacion del problema del calcuio de los empujes consiste en suponer ciertas condiciones.

Direccion del mevimiento

estructura de contencion

s S SO
b iy ; [N 2N
N
P /
P /

. {
Hi \ /
! \ /
[
; i/
S Y

i) No existe friccidon entre la parte interior det muro de contencidn y el suelc.

ity £l muro de contencion es vertical v la superficie del suelo es horizontal.

iii.)  Elsuelo es un material granular homogéneo.

iv.)  Se supone que la superficie de falla es plana.

7.2) CQndiciones de equilibrio de una estructura de contencidén.

7.2.1) El muro se aleja del suelo (expansion). Generacion del empuje activo.

. Aﬁﬁ H cot
q 7> \T/,\ ENPNYNIN
™—Suelo
Granular
P_a‘b H
L . _
Direccién del —Plano de falla

" movimiento
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v=Peso especifico del suelo
o= Angulo de friccién interna del suelo

Del equilibrio de fuerzas {por unidad de longitud)

P, = Wian(8- §), pero: W = (yH)Hcot0=%H2co}6’

2] —

Sustituyendo: P, = g H? cot8tan(6 - 9)
El valor maximo de P, se obtiene derivando con respecto a & {la variable) e igualando a caro. Es decir:

P,
36

0= ;l”/HZ[CO[é’secz(Q ~ )+ tan(d - p)l- cosecze)]

cos 0 s5in 6 - sin(0 — ¢)cos(6 ~ 9)

2 = O
[c_os(é’ —p)sin6f

o lo que esigual:

cos(26 - @)sinp _

[005(6? —p)sin 6’]2 =0

Y efectuando el numerador se obtiene:

Puesto que sin ¢ = 0, la ecuacion se satisface para: cos (26- 8) = 0 6 lo que es igual (26 - ) = 90°, por lo

que 8, = 45° 1-—% y sustituyendo en 2, :%Hi cotBran(f - #) se tiene:

P =LHcor 45°+E)mn(45°—fﬂ y  recordando  que:  cod 45°+2 =tan(45°~——\y que
2 Y o A 2 2
( 1-seng ,
tan?| 45 —£)= _—280% e obtiene
2, 1+seng

= I -seny
{ +seng

: A | 2 . - .
Y sustituyendo en P, se obtiene; P = ;yH‘K[, Empuje estatico activo

O lo que es igual:

Ka =Coeficiente de presidn activa
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7.2.2) El muro se desplaza hacia el suelo {contraccion). Generacion del empuje pasive.

¢ Hocotd Equilibrio de fuerzas
PR ERE PNV NN AN
“/;1‘."_ !
[ :
E"[i.‘w'., Suelo
P ’. A ?‘ Granuiar
e, | [“ fey
I‘ i
@ ,![:rs'
J” 1}
&
IEAY
——

Direccién del
movimiento

Del equilibrio P, = W tan (@ + 8

I

e igualmente: ¥ = éﬂ/H(H cot 9) =%/H: cot@ porloque P, = % H* cotOtan(¢ + )

Y derivando con respecto a ¢ e igualando a cero {valor de fpara el cual P, es maximo).

. 881;, =0= g Hz[cozﬁsecz(gbﬁ- )+ (— coseczﬁ)lan@'—i—@ﬂ: 0

Como :;—Hz es diferente de cero: cot@sec’(+9)—cosec’Btan(p+6) =0

Efectuando: - singcos(p +26) =0 que se cumple cuando: cos{g +26)=0, 0 lo que es igual ¢ +26 =90°

SRR

B = 45° —g, por consiguiente: P, = %HZ cotftan(p+6)=LH* cot(45° —gjtan(cﬁf’ + gj

7

P =L cor0ran(p+9)=L 1 cot| 4502 Jtan 45°+2}
2 2 L2 2

(- ) e .
Pero cotk45°—§}ztan(45°+gj, por consiguiente: [Bz==4%) 2l Definiendo:
. [ +seng - . .
O lo que esigual : K,=— K =Coeficiente de empuje pasivo
il B O oy 1 - Sen¢ p
. . 1 3 . " .
Sustituyendo en P, se obtiene: P, = EyH'K,, Empuje estatico pasivo

Por otra parte se puede mostrar, de las expresiones para K, y K, que: Ko
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7.3) Lateoria de Rankine mediante el circulo. de Mohr.

7.3.1) Suelo granular y superficie horizontal

Los conceptos fundamentales de la teoria de empujes de tierra de Rankine se pueden mostrar
mediante la aplicacion del circulo de Mohr. Asi por ejemplo, el elemento de suelo indicado en ef muro
de contencidn de (a figura siguiente esta sometido a un esfuerzo vertical o, = yA. Si el murc se desplaza
Nacia la izquierda creando un caso de empuje activo el valor de ¢, se convierte en gl maximo esfuerzo
orincipal (circulo de Mohr 1). Si por el contrario el muro de contencion se desplaza hacia la derecha,
crsandoe un caso de empuje pasivo,o’y se convierte en el esfuerzo principal maximo (circuio de Mohr 2).

!

| 4.3° —;.‘\ 574
: Empuje % '/
activo g
(PRI AT AT i \ u:?vu; €
K 7 1‘ fea \L(?.lvo\ 3 —Scn Pasivo
| O'\'l h i 45° -—_‘ _' 45e -lih
11 2
b 3
|G A —, ' Py
ol il i (i ; -
i ! T i
i i |
I i
H L
T l
—
'1 Cu=QGup T T
\ i
Notesa:
, = Esfuerzo horizontal. Empuje activo o', = Empuje horizontal. Empuje pasivo
oy =Esfuerzo horizontal causado
Empuje activo Empuje pasivo por el empuje activo
(Del circulo de Mohr 1) (Del circulo de Mohr 2) o, = Esfuerzo vertical
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Planos de Falla

vl
| P
Pa l\ﬁ\«/

a.) Del circulo de Mohr para empuje activo (circulo 1)

Planos de falla; empuje activo Planos de falla; empuje pasivo

(o, —04) . Notese:
e
sing = ——2 =Zr ~% y efectuando: ov= 7h
(-O-‘" * O__H_) g, +0y )
2 /hran( 5° g)
G, =0, I~sing h]-w'in,@ ., , N -
e lw-am(,D o l+sing- » ; 2 oo 0
S i, =’ 45°- 2
Puesto que: N =/
| —sind 2( v | entonces: » _
— = 43—+ » - :
L +sing ZJ k=9 ' LT T
¢ a O_l
= t — .. ., . .
y htan (43 zj : K, = Coeficiente de empuje activo de tierras
b) Del circulo de Mohr para empuije pasivo (circulo 2)
) (O_IH —0y )
S‘fﬂ(b: 2 :O-IH-O-V»
(o, +0,) o', +0,
2

o', = =sfuerzo horizontal causado por el empuje pasivo .Y reagrupando términos:

I+sm¢ L Lrsing
l—-sm¢ [—-sing

[RSS

Oloqueesigual: o, = ymtmz(45° + ] _ Notese:

O"V;—- 7;1

18]
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/
oy =0, = 7h/anZL45° +

7 2
pf/, =tan [

S

)

. 0
45 +;J

Distribucion de Presiones

IR R R R R SRR R

O'Ma.\':‘/KH‘

7.3.2) Empuije lateral en suelos cohesivos

El circulo de Mohr puede aplicarse en la determinacion de los empujes laterales

sobre las estructuras de contencidn sobre las que actian suelos cohesivos. Como

O u

=K o,

2

se sabe el esfuerzo cortante rviene dado por la relacion: = ¢+ grand.

Empuje activo

Teoria de falla de Coulomb — Mohr para suelos cohesivos (c = 0).

AT

o = Esfuerzo normai de falla

Cailos Ramira Vallecilla 8.

. = Esfuerzo cortante de falla

Te=ct optang

o, +0, B

o= ——3 — Rcos(90° - ¢)
o, +o, O, -0, . -

Cp = ! 5 SR 5 1 sin @

o, = %(1 sin ¢)+%(1 +sing)
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el

1

ccotd gurgv

2
ou = Esfuerzo horizontal

o, Y oy Son esfuerzos principales
Oy > Oy
¢ = Cohesion
Del circulo de Mohr:
_ (GV —O*,_,)

2 0
(O'lv" + Gl/)

sing =
ccoto+

O lo que es igual:

Oy — 0y
2cecotp+o, +0,
oy (1 + sing) = o (1 - sin) — 2¢ singcot

sing = O también:

Dividiendo por (1 + sing)

N=sing Z2csingcotd “l-sing cos ¢ cos l-sing
Oy =0y - w =0y, -2c , DEero =

[ +sing 1+ sing l+sing | +sing l+sing l+sing
Por lo que:
Oy =0y l—S”w—zc |=sing Pero gy = ylry ademas |- sing =tan2[45°—£)

l+sing t+sing I +sing 2

Por consiguiente:

oy = yhtan1(45°—g]—260 tan(45°—gj Pero K, =zan2(45°—%’-), entonces: o, =yhK, -2 K,
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Integrando: £, = [ o,dh= [ y& hdn-20JK, [ an

o, es maximo cuando s = A, entonces el empuje activo se convierte en: £

b) Empuje pasivo: (o', >0, )
(hQ—IH _O—V)
sing = 2
' ceors \Tatoy) | | 5
ceolp+——r—" o', = Esfuerzo horizontal debido a la presion pasiva

o', = Esfuerzo horizontal debido a !a

presion pasiva

. s IV o o
e cos@ Pero. cosy _\/l-r-sm_a)

{—senp ) | —seng | —seng -

L+senp

Resolviendo: o', =0, [ p
- sen

|+ seng | +seng - c
o'y=0, ———+12 [——— o', =0, tan’ 430+£ +2ctan 45° +
I —seng l—senp 2

Pero_Kﬂ =tanz(4_5°+§j, entonces: o,=0,K,+2cJK, YOor=yh

[NSRRCH

)

o'y =7hK, +2c [K,  entonces 7, = [/ dh=[ yK hdn+2e [K, [ dn

Y la resultante de empuje pasivo se convierte en:

~
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Representacién gréfica de los empujes activo y pasivo

Empuje activo Empuje pasivo
‘ 2¢yv Ka 2C‘/K—P
A=A A
ST SR YRR S T T T T T T T T T T T T T D
% \_/ \_’1/~Tensi6n : )
c,b,v Y !
' T ™ o
| IE
H| 2 e
! Tu T4 ‘ p ;j
a
[ E\ a—
| av '»4—\ ‘ﬂ,_t
= p—
L Suelo Cohesive F_‘;\_________w",_.__‘ﬂ
'yHKd—QC\/K “/HKP'FZC\/T(;

e {; VNN AR NZASN 7577 S ~ -0 B
H C, P v Eﬂ \T\ : he
T M
i DR B
H e /- = = R
; on 1T OH IR ] DAY
| | — b puy
i 1 ; - —
i v b -—
: r—————
>y . \
Suelo Cohesivo M 2\ S o
- | i Iz V
OvKa —ZCYKa OvKa—2cYKa

P =yhK, 6 ~2c,/K, =0 =

a

7.4) El método de Mononcbe Ckabe

Uno de los metodos mas empleados para la determinacion de las fuerzas producidas en la masa del
suelo por el sismo vy que actlan sobre un estribo es el método seudo estatico de Mononobe Okabe
(19286). Este metodo representa una extension de la teoria de los empujes activos de Coulomb que
ademas tiene en cuenta las fuerzas inerciales horizontal y vertical del suelo

Las hipotesis del método de Mononobe Okabe son:
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1) El estribo se puede desplazar libremente y en cuanto tai estd en capacidad de generar un-
empuje activo (desplazamiento del terreno en la direccion del estribo).

2) El material de relleno detras del estribo es un suelo granuiar gue poses un angulo de
friccion internas.

3) No se presenta falla por liquefaccion.

“A5.5.3 -Categoria de comportamiento sismico B (CCS-B). Para estribos, oemuros de contencian . en voladizo que puedan -

desplazarse horizontalmente sin que exista algun tipo de restriccion a este desplazamiento , se recomienda el método scudo
estatico de Mononobe Okabe para la determinacion de los empujes activos horizontales que induce el sismo. Se recomienda el

uso de un coeficiente sismico squivalente a la mitad del coeliciente de aceleracion (ko= A/2). Se pueden despreciar los efectos

producidos por la aceleracion vertical del sismo”.

Notacion:
& = Angulo de friccién del suelo
) = Anguio de friccidn entre el suelo y el muro

i = Angulo del talud

B = Angulo del vastago

K, = Coeficiente sfsmico horizontal. K, = Coeficiente sismico vertical

Las axpresiones propuestas por el método de Mcnonobe Okabe por unidad de longitud dei estribo

son las siguientes:

. 2 . , L
E, = ;7([ - K,,.)K_”,H‘ Empuje activo dinamico. Donde:
05 (-6 — l o
K, = 0 E¢ g - 5) Coeficiante dinamico de empujes de tierras
" Wecoshcos® feos(d+ 5 +9)
Ademas: _ k

\P:[H\/csol:(m;)‘)( - '))ﬂz

De la teoria de empujes de Coulomb: ,
— ] H
E,=—yK ,H* Empuje activo estatico
ST
Z WA 22272
L
A
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Donde:

SN2 Coeficiente estatico de empuje de fierras( i=0)

J’KA =
{

P4+sing

K ]
Ademas: (9 =aqar [an( s \]
= K

N [

L

[e)

La altura del punto de aplicacion del empuje acti\}o estatico Ea, medida.desde la base del estribo, es V
igual a H/3 {H altura del estribo). Esta altura al igual que-el valor del empuje aumentan con la
introduccion de los efectos sismicos. A este respecto existen dos practicas aceptadas: la primera
supone que el empuje activo dinamico Eae equivale a una carga uniformente repartida y en.
consecuencia la resultante de fuerzas se aplica a H/2. Otro procedimiento consiste en dividir el efecto
del empuje activo dinamico Eagz en el efecto estatico, esto es, el empuje activo estatico Ex aplicado a
H/3 de la base del estribc mas el efecto dinamico adicional Aag= Eac-Ea que se aplica a una altura igual
a 0,60H de la base-del estribo. En esta publicacion se seguira el segundo criterio. La grafica siguiente

amplia estos conceptos relativos a la aplicacion del método de Mononobe Okabe:

;.__yf Suelo i 4 / Suelo P ‘
L Y [ I P i
T - e L
= ! | A — i '
| Lﬁf&, E % N
| A
| ! ’ ‘ :
| | |
1 H E. ]‘*
i 08H  —r= S
|
| sl .
— Ry |
] oL L_y} ]_L
YKaH

+ Procedimiento para la determinacion de la posicion de la resultante del empuje activo dinamico

1 ;
a) Obtener el empuje activo dinamico dado por la ecuacion:  |£,, = 57(1 ~K,)K, H?

. : . ’ . 1 .
b) Obtener el empuje activo estatico de acuerdo con la ecuacion: [£, = ;7KAH‘

¢) Obtener la diferencia de empujes: @EAF EAE-E;
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d) Aplicar ef empuje activo estatico a H/3 (H aitura del muro) de la base del muro

2) Aplicar AE,= a una altura 0,6 H de la base dei sstribo

i) Obtener la posicion de la resultante del empuje activo dinamico ubicada a la distancia medida desde
la base del estribo igual a:

—

AF . *(0,6H) + EA(g)
3

-
| E A

» Ejemplo-Calculo del empuje activo dinamico sobre un estribo

Determinar el momento con respecto al punto A producido por el empuje activo dinamicc obtenido de

acuerdo con la teoria de Mononobe Okabe

T , r//:///./////,:w////////"/// i) Empuje estatico Eax

] l Suelo | —sin @

L o= 35° K,=——"==027

‘ 5 ; ,\’/:1,7 Vma L +sSing .

i ‘ ! KV:O _ E{:l*F/KAH:

; KH:O,"!D ) 2

] | A=03 :

; 0.30 E‘4:l*1,7*0,27*3,5‘=2,8l t!m
3,5m N . o

1 ii) Empuje activo dinamico

::I i z

;‘ E,= ;7(1 - KK, H”

¢ - Cos'(9-6-p)

| W WCos6Cos? fCos(S + f+6)

’ 2

[, ¥ =] {4 sen(d+ O)sen(p—0—1) \‘

A "\ Cos(5+ f+ O)Cos(i=p) )

De acuerdo con la geometria del estribo (para el significado de los angulos ver pag. 197):

B=56=i=0 ademads: &=Artan Ky } 8 = Artan(0,13) =8,53°
. 1+K,

o ] p -
Sustituyendo en: ‘¥: ¥ =1+ M} =138
cos8,533cos0 y _
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cos*(26,47) 3
1,58 cos8,53cos” 0¢os8,33

Por consiguiente: XK, =
Empuije aclivo dinamico £, =E* L7*%0,518*3,5" =539 t/m

Diferencia de empujes: AE,, = £, - £, =539-281=258 t/m

2

Punto de apticacion del empuje activo dinamico

2,5 *354281%117 .
,98+0,6 _)';; S1FLIT =1,62 m (Con respecto a la base del estribo)
Dy

H=
Momento de volcamiento producide por el empuje activo dinamico con respecto al punto A.

/ N

M, =E‘4L£
2/

=281*%117+2,58*0,6*3,5=871 - m/m ; Oloqueesigual:M,. =539"1,62=8,73tm

!

+AE (0,6H)
‘\/[,4/-.'
Suponiendo que el empuje activo dinamico se puede remplazar por un empuje uniforme aplicado a H/2
de la base del estribo, se ottiene '

N )
M, =339

== 9,43 ¢ —m/m (Distribucién uniforme del empuije).
NOTA: Se recomienda separar el efecto del empuje estatico del efecto del empuje dinamico para
facilitar su inclusién en los grupos de carga. Téngase en cuenta por otra parte que tan sélo el grupo VIl

de cargas incluye el efecto de las fuerzas sismicas sobre el puente.
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DISENO DEL ESTRIBO DE UN PUENTE
Disenar el estribo izquierdo del puente de unatuz indicado en la figura.

a.) Alzado del puente

. 9.2 ~Placa de
4.00 - 9.20 : 0 " - il ) lpriaximic"én
\/ \/ ./\\\l:l — : u |
Y R KK __} i - /
2 /{\i///\@\\/\\\/ | : ! : &
NG <
>\\\//\\\7\\//Q//\\ \///\,;)\% i ——Riostra central {;\\ K
\\\\><\,\\>\\>\\§.33>\\? | kS'/\(r
SUEL! \//\\//\\'\ :,%f’—; 5 lOO N
“Huclo= lJ(/m:}’\/ a1 Vi
T Filtro de grava e=0.30m Filtra de grava e=0.J0m
i
’ Estrivo Estriba
0__0 [
< (m)
ub(.rm o=5"

b.) Perspectiva del estribo

No se indican 1as aletas del esinbo
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c) Detalle del apoyo

cg = centro de gravedad de la seccion transversal

-9,1*0,19 *(¥+ 1,06J+3* 1,06*0,35*0,53

Z= = =091m

9,1*0,19+3*1,06%0,35

No se incluyeron las barandas ni los bordillos y no se considera la influencia de las riostras en la

posicion del centro de gravedad de la seccién

202
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0.03
0.35
0.30 |
0.50 LOSA
|
2 —_ <
—QLT 0.10 } z vIGA <
{ 3 2 )
=4
.\mNsuu—/
0.70
=n F : \—APOYO DE NEOPRENO
0.50 0.350.40°0.05
DUREZA 60
(m)
| 0.60 |
o
d) Seccion transversal del puente
035 : 8.40 0.35
-L‘ T ] 1
0.15f |~ T ‘__J
T 1
0.09) | |- 5
7 1.06 ll
(m) ! ; l
L L
s ] 2.65 2.65 L 1ars
0.35 . ’o.as 10.35




‘ Qi

g Ej108)/EA OWEY SOUED

(204

" APOYO DE LAS VIGAS EEN EL ESTRIBO

DETALLE
Coneclor sismico * 0
“Taliemativa) Riosira
/thre apoyo
Riostra Carpela aslditica
/iT\lermedia 2% e e
l_lr S A~ S i ['] Toas _ s
/ / - Jo.19
5+5 #4 ¢/0,25 ( . 0,46
/ @l ' 0,40
T L/ / T ; .O
. _ _ N B I >
0,25 -/ 0.40 8 T
11 H4 /] A e et e ttetiton] [l ettt 1004 g
: b5 F— 040 | £ R =
- 0,3 0,35 ‘ g 0,35 0,40 P 10.05
Coneclor sismico o e
: H8 - 1=0,80 m g
Apoyo de, i3
naoprenc S
e \ 5,00
/ \
// lduntacon
Vasiago material de relleno
del estribo (poliuretano)
~ K
Zapata |/ L0,60 4
H J. U e ——— — - [ - -] e e
T as 6,35 t 1,376 -

Nota; Los detalles constructivos imostrados tienen un caracter
meramente didactico y deben ser ajustados. de acuerdo

con las condiciones de cada proyeclo.

oquise -sebia uoiury ~eyuend jep cAode [9p 8jeleg (8



fy Datos numeéricos

» Camidn de diseno: C40-93

) Materiales: Concreto f°, = 210 kg/em* (0S4, vigas y riostras;. Acero f, = 4200 kg/cm*

® Bajo la cimentacion se colocara un concreto de resistencia /. = 140 kg/em* y espesor de 0,05 m
o Nivel freatico: 0,5 m por encima de la base de la zapata 3

. Esfuerzo admisible del terreno : 2,8 kg/cm?

. Ubicacidn del puente: Ibagué: 4=0,20

. Clasificacion por importancia del puente: Grupo |

. Efectos de sitio: perfil del suelo §, (§= 1.2} (Tabla A.3.5-1)
. Categoria de comportamiento-sismico: C. (Tabla A.3.5-2)
° " Procedimiento minimo de andlisis sismico simplificado (PAS -S). (Tabla A.3.5-4 )

g) Verificacién del ancho del apoyo
“Enlos apoyos libres para expansién y contraccion de todas las vigas deben proveerse unas longitudes mirimas de apoyo de acuerdo con

los siguientes requisitos .“A.3.5.9 3-Categoria de comportamiento sismico C ( CCS-C). Despiazamientos de diseno”
| N=30,5+0,25L+1,00H] (m) (A.3-13)

L= Para puentes de una luz equivale a la longitud del tablero, en metros (L= 18,40 m)

H= Cero para puentes de una luz: S L e

N=30,5+0,25"18,4= 35,1cm < 0,60 m {ancho del asiento del estribo). Cumple
PROCEDIMIENTO
1) OBTENER LAS REACCIONES DE LA SURPERESTRUCTURA
1.1)  Reaccién debida a la carga muerta
> ' Peso de la superestructura
- Losa: 9,1 *0,19* 184 *24=761¢
- Bordillos 0,25%0,35°2718,4"2,4=7,7 t
- Baranda:0,15*2*18.4=5,5r
- Riostras: (2°0,2571,06+025*0,81)"2"265"24=91¢
- Vigas: 3*2,470,35°1,06*17,65 =47 t ( se descontd el ancho de las riostras)
- Carpeta asfaltica: 0,05 7,37 184*22=15¢
=160t

204 Curso de puentes en concreto -



-

> Reaccion debida a la carga muerta ( D) por m
=3 izol—d =880¢/m ‘ (Son 2 apoyos y 8,1 m ancho del puente)

1.2) Reaccion debida a la carga viva (L) sin impacto
Camion de diserio: C40-95

“ A34.3 - IMPACTO- La carga viva de los vehiculos debe incrementarse para aquellos slementos estructurales indicadss abajo en el
grupo A ,para tener en cuenta los afectos dindmicos , vibratorios y de impacto. Se permite que 2l impacto no se aplique a los elementos del
grupo B.

Grupo B- elementos estructurales sobre los que no se aplica el impacto: estribos, muros de contencion y pilotes”.

7.5L 7.5L 5t ,
}_____ﬁ.ﬂbm 4.90m 10.40m _]‘
r 1620 .
A .l R, =020 5 4
I ! 3
I .
aia2 w20 (3 m = Longitud aferente de la viga central)

2) OBTENER EL PESO PROPIO DEL ESTRIBO (D)

“Seccion A.5.7- Muros de contencién

El diseno de los inuros de centencion comprende dos aspectos: Uno que tiene que ver con ios suzlos v el otro es el disefio estructural del

muro propiarnente dicho.

Juntas: - Cada 10 m como mdximo {preferible 6 m) se deben dejar juntas de contraccion en las cuales el refuerzo horizontal no se.
. interrumpe. Cada 30 m se debe hacer una junta de dilatacién interrumpiendo el retuerzo horizontal.

A.5.62.5- Aletas — Para contener lateralmente el terraplén de aproximacién y para proporcionar proteccion contra la erosion , se debe

construir aletas de suficiente longitud a cada lado del estribo. Estos muros deben unirse al estribo mediante dovelas que desarrollen la

longitud de anclaje a ambos lados de la junta. En lugar de dovelas pueden usarse una junta de expansién con llave para unir los muros al

estribo”

»+ Los pesos de los volimenes en los que ha sido dividido el estribc se aplican en el centroide de
[os mismos. Se supcne que cada unc de estos pasas actua también en sentido horizontal para
poder incluir asi los efectos inerciales de! estribo. "

» Se ignora en los calculos siguientes el peso de los elementos del estribo que dan soporte
horizontal a las vigas.

+ Los calculos se llevan a cabo por m de estribo

Carlos Ramiro Vallecilla B. ] _ 205



{m) - WT.‘er
H J H . ,
[ ;‘“‘“""]? oL T » fara los calculos se supcne que la
! ¢ ; 1 0.20 )
L L | | 1.25 . .
130 s T i ménsula es un rectanguio de 0.30*0,25 m
;o I —— :
’i—r ““““““ = 3 « No se indica la llave de la zapata
: D7| I
| : f « Noseincluye el peso de la llave
| iy
| 0.9 L
| | | ,
4.’75 ! . ! a.g0 . Eies de coordenadas
; 78 Dy |
P i ;
P i | X
P " ’
N | 5 Y
. ;
I ] : g 2y
T | 1 7T os0
I 10z 4t
| 3.00 19,600 0.30_i"
| X [ M| Zy | Moz |
P.m) o | |
Peso (m) | (¢Fm) | (m) | (£*m)
D, 06524=7.2 120 | 8,64 | 3,10 | 22,32
D, 06%4,5 24=848 2,25 ! 14,58 | 0,30 | 1,94
D 035715 24=126 |1,675] 2,11 | 610 | 7,69

D, | 030%025"2,4=0,1837712001! 0,36 |625]| 113

D 265715719 =755 3,175} 23,97 | 6,10 | 46,06

D 4,7573,071,9=27,08 3,00 | 81,24 | 2,975 80,56

D, 0,5°0,35"05"24=021} 182} 0,34 | 518 | 1,09

XD, 49,96 - 131,24 160,79

3] OBTENER EL MOMENTO PRODUCIDO POR LAS CARGAS DE
LA SUPERESTRUCTURA CON RESPECTO AL PUNTO A
3.1) Por carga muerta (D)
Ry,=8,80¢ M,=8,80(0,90+0,30) = 10,56 r*m/m J
3.2) Porcarga viva (L)
"R, =340 M,=5,40(0,90+0,30)=6,48 r*m/m J:
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4) CARGA DEBIDA A LA LOSA DE APROXIMACION (D)

“Seccién A 4.9 Losas de aproximacion:

Para minimizar los efectos del asentamiento de los terraplenes en los extremos del puente, 52 pueden utilizar losas de aproximacidn con

una longitud de 3 a 5 m apoyadas en los estribos y en el suelo. Ef disefio se debe hacer de acuerdo con las recomendaciones del numeral

A.4.2:2.2. y colocando una viga de borde convenientemente reforzada en el extremo apoyado en 2l suelo.

3

Cundo se utilice losa de aproximacion, no es necesario considerar sobrecarga debida a carga viva en el disefio de tos estribos”
o =]

sl

» Calculo aproximado de L yin . LMIN
L, = 45-2) = |
= Htan 452 o .
min n ,7 J AN /l {ﬁ ,
2 N // 1 [——
A=6385m N/ w |
~ / H
. . . / {
6=730° Placa de * / 5 E
p “ aproximacidn _/\ i i
- 2 - : N, ! !
L., =685 tanLL‘rS -— 1=3,95m=4,0m : , , N | !
2 N E i
N |
Espesor supuesto de la placa de aproximacion = 0.30 m . \ ! |
4545 / N !
Reaccion de la placa de aproximacion sobre ta ménsula *'/ sbo {
N} ! .
L | | &
R, =—*03*4*24=144t/ml \_{ ot
v =5 :

M, =144%2=288 r*m/m

5] BETERMINAR EL EMPUJE DE TIERRAS SOBRE EL MURO (BE)

“A5.5.3 —Categoria de comportamiento sismico B (CCS-B) Para estribos, o muros de contencion , en voladizo que puedan

desplazarse horizontalmente sin que exista algin tipo de restriccion a este desplazamiento , se recamienda el método seudo

estatico de Mononobe Okabe para la deteriuinacion de los empujes activos horizontales que induce el sismo. Se rccomienda ¢l

uso de un coeficiente sismico equivalente a la mitad del coeficiente de aceleracion (kn= A/2). Se pueden despreciar los efectos

producidos por la aceleracién vertical del sismo”.
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Empuje aclivo dinamico de
acuerdo con la teoria de

mir Mononobe Okabe
Ea

———

l t/3l ] ' ; [
!_._L__J_E__._' _____ L h

|
o.sx—[i
i
1
|

Empuje activo dinamico por metro de estribo

! )
E,4 = 5'}/1{'4[‘[- .

— —q 30° 9
Slmsing 1=sind0%_pags g 2 Llepaszeigrsgst 14,83
I+sing l+sin30° )

Mag =14,83"6,85/3=33,86 tm/m
Empuije activo dinémico por metro de estribo (Mononobe Okabe)

I S
Ey =3 y(Il-K,)K , H* Donde K
= |
|
K = C052(¢)—9~IB) |
! " WeosBeos® feos(8+ f+6) ;
o = Angulo de friccién del suelo , -
, : ioA
J = Angulo de friccion entre el suelo y el muro I \/ii
i = Angulo del talud _ ' \ L e
g Ny 0

ot = Angulo def vastago ‘ |

Ademas: A

a sin(¢ + &)sin{p -8 ~i) T ~ K,
\P_{H—\/cos(5+,ﬁ’+9)cos(i—ﬂ)}_| ' !Q_Grmn(lq'-&,}

K, = Coeficiente sismico horizontal

K, = Coeficiente sismico vertical
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. 0,20
. Esdecir: K, =——=0,10

[\

Ky =

2 ] N
N

Para el calculo de K, se puede suponer que 0,3 &, < K, £0,5 K, (Es posible también suponer un
coeficiente de aceleracion vertical igual a cero de acuerdo con A.5.5.3)

En este ejemplo:0,3 * 0,10 £ K< 0,5 * 0,10. Se supone K ,= 0,04

Sustituyendo los valores numéricos en las ecuaciones previamente indicadas se obtiene: @
\ . N
koo
& =artanl —2— || > B =ar tan( 0,0 =5,94°
f—k, 1-0,04

. I =211
Y cos(0+0+594)cos(0-0) |

. cos* (30 -3,94-0) .
¥ reemplazando en K K, = 2,1 lcos3,94cos? Ocos(0+0+5.94) 0,399

|_ a7 w2 304 _]l
Sustituyendo en ¥ ¥ :; - [SH]()O‘#‘O)SIH(JQ 5.94-0)

*1,9%(1-0,04)*0399*685% =17,07¢

N | —

Y sustituyendo en £ E, =
AL =1707-1483 =224
Puesto que el factor Kag incluye ios efectos estatico y dinamico, es conveniente separar {a accion del
empuje total en el ampuje producidc por el empuje activo estatico mas 2l efecto de la diferancia antre el
empuje activo dindmico y el empuje activo estatico AEag . Se puede suponer que ef efecto dindmico
adicional actia a 0,6H de la hase del estribo. »

Por consiguiente el momento con respecto al punto 4, es (para H = 6,85 in)

M, =L, (£]+ AL, (0,6H)=1483%228 + 224% 411 = 43,02 tm/m
A 3 - )

My =43,02 Fm/m O (Efectos dindmico y estatico)
Mip= 14,83%6,85/3= 33,86 t/m O (Efecto estatico)

6) DETERMINACION DEL EMPUJE PRODUCIDO PCR LA FLOTACION
Del estudio de suelos se sabe que la altura del nivel fredtico con respecto a la base de la cimentaciones

iguala 0,5 m.
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— B=y7=1%45%05=225¢

bl

, B = Carga por flotacion
—

|

{

N

My=225%225 =506*m

"Seccion A.3.10- Flotacion

i o : ~ . -
La flotacion se debe considerar cuando puede afectar el disefio

JI de la infraestructura , incluyende la pila, o de la

= 1
0.30] ~ )
- (rr T T T r o E R superestructura
' IR ‘| oo
5 _l !
2.25 | 2.05
B

71 FUERZAS DEBIDAS AL VIENTO (W, WU

“Las cargas de viento deben consistir en cargas mdviles uniformemente distribuidas aplicadas al drea expuesta de la estructura. El drea
expuesta (para viento) debe ser la suma de ias dreas de todos los clementos, incluyen ¢l sistema de pisos y las barandas, tal como se ven en

un alzade a 90° con el 2je longitudinal de la estructura. Las fuerzas y-cargas que se espegcifican a continuacion son para una velocidad de
) 5 y-cargas g L

viento de 160 km/hora” —

- Daraanda

18.40
7 1
T i % i T
4"; b
.40 1,325 1 |
. —T— T T
w19 A . = 2.85
| 7 = — —
1.08 { . / 4 4 a2 . s . . [ {
K . . ‘. .
kR a 4 ey 4 = — 1
/ a.6u / 3.60 /
f / / I8 |
L’*Las& —— Centroide L—Vv’.ga —_

7.1)  Carga de viento sobre la estructura ().
Se toma la luz libre del puente (17,20 m) y se aplica la resultante de la fuerza de viento en el centroide

del rgcténgulo (de dimensiones 17,2 *2,65)

- Carga de viento: 60 kg/m* ( Valorindicado en A.3.6.2.1.3)
W=60%172%*265=2735kg -
- Carga de viento por metro de estribo (de ancho 9.1 m)
qans
W= 2735

=300kg/m=030t/m— —

3y

- Momento con respecto a A:
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M=030(3,60+1,325)=2,0"m/m U
7.2) Carga de viento sobre fa carga viva (¥ L)

'A.3.6.2.1.2- La carga {por carga viva) debe ser aplicada a una altura de 1.80 » sobre el nivel de la calzada”

9.20 . g9.20
i ! . ~—Baranda 5
— e /
t L T T y i 7 J Bl
L ! : 4
Lo | 180 1 T T ‘
s T . | | s
T . ' N A : : o
1.06 j / ¢ s / L 125
; . o |
I
/ / ; (
i
l ! / ; [
[ L Losa ——VYiga L

W,=60"*184*2,65=2926kg
W, = por ancho de muro de ancho 9,1 m

2926 ‘ , -
W= =32lkgim=032t/m~— M,;=032(6835+!180)=2,77 *m/m ©

T g
8] FUERZA LONGITUDINAL (LF)

"A3.4.4- Debe considerarse el efecto de una fuerza longitudinal equivalente al 5% de la carga viva de todos los carriles que tengan trafico

2n la misma direccién La carga de diseno. sin impacto debe ser la linea de carga mds la carga concentrada especificada en el numeral
A.3.4.2. El centro de gravedad (punto de aplicacidn) de la fuerza longitudinal debe iocalizarse a 1.80 m sobre {a calzada y esta fuerza debe
transmitirse a la infraestructura a través de la superestructura”

Para luces menores de 28 m y de acuerdo con la figura A.3.4.B del CCDSP-95 la carga de carril
equivale al camion C40-95. En este ejemplo se supone que el trafico del puente puede ser en un sdio

sentido. '
Numercde carriles =2: C=0,05*2*40=4

A

Fuerza fongitudinal por metro de muro de 9,1 m de ancho: C :g;—_‘:o,44z/m - _\
N1ohento con respecto al punto 4: M, = 0,44 (6,83 + 1,80) =381 t*m/m O

3] OETERMINACION DE LAS FUERZAS DE SISMO (EQ)

9.1) Fuerza sismica debida a efectos inerciales del muro

En el paso 2 del procedimiento de calculo se obtux)o:

> Peso del estribo: 49 96 ¢/m ( Incluye peso del terreno)
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> Momento producido por el peso del astribo tomado como fuerza inercial horizontal por metro de
estribo: M, = 160,79 t*m/m |
Por consiguiente el punto de aplicacion de la resultante de fuerzas horizontales inerciales es:
Zo =197 5 oom
49,96
> Coeficiente de aceleracion horizontal
Kn=0,20/2=0,10
Fuerza sismica inercial horizontal debida al peso del estribo
EQ=0,10*4996=31—
> Momento con respecto al punto .4 producido por la fuerza sismica inercial

My=3*%322=16,1 *mQ

9.2) Fuerza sismica inercial generada oor la superestructura
> Del numeral d: Z = 0,9tm

Peso de la superestructura sobre el estribo: 8,80 ¢ /m (ver paso 1)

A%

%

Fuerza sismica producida por la superestructura

“A.3.5.5- Procedimiento de andlisis sismico simplificado (PAS-S) -El procedimiento de analisis sismico simplificado -consiste en
determinar las fuerzas sismicas horizontales que trapsmite la superestructura a los apoyos y estribos, tanto longitudinal como
transversalmente , las cuales se obtienen multlplxcando la reaccién en el apoyo, o estribo, causada por las cargas muertas por el coeficiente
sismico dado en la tabla A.3.3-3. En este caso las fuerzas sismicas eldsticas asi obtenidas no se dividen por el coeficiente de modificacion de
respuesta R para obtener las fuerzas de disefio.

Tabla A.3.5.5-Coefciente para el procedimiento sistnico simplificado

CATEGORIA DE COEFICIENTE
TIPO DE PUENTE | COMPORTAMIENTO SiSMICO
' SISMICO
CCS-A
UNA CCs-8 A
LUz CCs-C
CCS-D
DOS O MAS LUCES CCS-A 0,2

El coeficiente sismico A para el lugar de construccion del puente es 0,20 (Ibagué) v el peso de la
superestructura por m de estribo es 8,8 t. Por con3|gu1ente la fuerza sismica horizontal provpmente de

la superestructura es |guan a:
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£0=884=8_8*%020=1,76¢— (aplicada en 2=O,9! m)

> Momento con respecto al punto A producido por la fuerza sismica proveniente de la
superestructura: M, = 1,76 (5,60 + 0,91) = 11,46 r*m/m O

10) OBTENCION DE LOS ESFUERZOS SOBRE EL TERRENO Y

REVISION DE LA ESTABILIDAD DEL ESTRIBO AL VOLCAMIENTO VY

AL DESLIZAMIENTO - S

“Seccion A5.7-Factores de seguridad- Se deben calcular sin tener en cuenta la resistencia pasiva del suelo en frente del muro y deben ser

como minimo 1,5 contra deslizamiento y 2,0 contra volcamiento *.

Resumen de las fuerzas y momentos sobre el estribo (por m)

a.) Peso del estribo (D) Miy=3060"m0
D=4996¢1 g.) Fuerzas debidas a la carga de viento
Mop=13124 *m O S ww - '

. . g.1)  Sobre la estructura (W)
b)) Peso de la superestructura (D)

D=3880¢4
M,=10360"m O g.2) _Sobre la carga viva (WL)_

W=030t— Mu=200mU

W,=032
c.)  Fuerza debida a la carga viva (L) =052

[=540¢1 Mo =2,77 m U

M =038 em o h)  Fuerza longitudinl (LF)
LF=0,44¢t>
D=144cl- M =381 *m U

Mo =2.88 tm O 9 i) Fuerzas sismicas (EQ) debidas al peso del

d.) Peso debido a la placa de aproximacion (D)

estribo y del tablero

e.)  Empuje dinamico de tierras (E) | i.1)  Fuerza inercial del estribo (EQ)
E=17,07t— ,  EQ=StsMug=1610mG
Mup=43,020m O ‘ i.2)  Fuerza inercial del tabléro (EQ)
f) Empuje producido por la rotacion(B) EQ=1761— Mu=11461"m O
B=225:"T ' B
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LLos calculos para obtener los ssfuerzos actuantes sobre el suelo se efectuan de acuerdo con los
coeficientes del Adendo |, tabla A.3.12.1, método de los esfuerzos admisibles.

El calculo de los ssfuerzos sobre el terreno se lleva a cabo empleando la ecuacion de los
esfuerzos combinadocs ¢ = P/A + MY/

Para el calculo de la carga muerta D se tienen en clianta sl peso del estribo (49,961) , el peso de
la superestructura (8,8 t) , el peso de Ié placa de aproximacion (1,44 t) . Para el grupo de carga
IA se supone que el estribo actia sélo y por consiguiente no se considera el peso de ia
superestructura ni de la placa de aproxim'acién. Por consiguiente se toma D= 49,96 t

Se supone un factor de rozamiento estatico concreto suelo igual a 0,55

Grupos de combinaciones de carga para disefio con factor de carga

Grupo (N) = v{ 85 D +B (L+]) + B CF+ BcE+ BaB + B3 SF+BuwW + B WL+B LF+Ba(R=5T) + Bes EQJ .

N= numero de grupo | B= flotacios:

v= Factor de carga W= fuerza del viento sobre la estructura

B=coeficiente de

carga | WL= fuerza de viento sobre la carga  viva
D= carga muera CF= fuerza centrifuga

L= carga viva R= acoramiento de ia estructura

= impacto S= ratraccion de fraguado

E= empuje de lierras | T= temperatura

EQ= =sismo SF= presion por flujo de ia corriente

LF= fuerza longitudinal

Be = 1,3 para presion lateral de tisrras cobre muras de contencion
Bo = 1,0 para elementos a flexion o traccion

*A5.6.2-

Diseno de estribos.

A.5.6.2.1 Cargas- Los estribos deben disedarse para soportar lis siguientes cargas: empujes de tierra incluyendo los debidos a sobrecarga

de trdfico en el terrapién y a efectos sismicos , peso muerto del estribo, cargas verticales muerta y viva transmitidas por la superestructura,

fuerzas longitudinales o transversales originadas en la superestructura originadas por efectos sismicos , de viento , de retraccidon de

temperatura , limitando estas fuerzas horizontales a las que puedan transmitir [os apoyos por friccion o por cortante. El diserio debe

verificarse para la combinacion de estas cargas que produzca los efectos mds desfavorables

A5.6.2.2. Estabilidad- la estabilidad de los estribos debe verificarse teniendo en cuenta: Las presiones permisibles en la fundacién y la

capacidad de las pilas o pilotes deben ser determinadas de acuerdo con el capitulo A.6.El empuje pasive ejercido por llenos en frente del

astribo, no debe ser tenido en cuenta

214
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Z
i\\ E
[ _
| ] Convencion: Son positivos los esfuerzos de
g i compresion
[ o sl .
I R = LF,(resuitante de fuerzas verticales)
! e = Excentricidad de la fuerza vertical resultante &
B : - - N
3 u‘u “xp)x;\ A=Areadelazapata:45* | =43 m"
| I i i HE ) ) )
G“‘J\’w\f#u [+ = Momento centroidal de inercia con respecto al
a\ l G,\(a .
' gje ¥-r
Corte a-a e R T J
A oo 45 %]
“ / je-3 y == 4 i w2,
VW SR _;o.sn } Ly = 02 = 7'39"7 Ay = JJ-( dd
{ nh . 2
2.25 : 23
."Y “Zapaela de lin

de profundilad

10.1)/Grupo de carga b [D+(L+/)+CF+B.E+3+SF]  Esfuerzos 100%

= presion por flujo de la corriente, fe=1,3
10.1.1) Esfuerzos sobre el terreno - Grupo [

TF, =0=1{(4996+8,8+144)+54+0+13*0-225+0]-R — A=6335t

M, =0=1[131,24+10,56 + 2,88) + 0 —13 *3;86—30(#0]—&[,4 - Ma=9580 'm0
x= M, = 95,60 =1,5lm; e=225-151=0,74m
. R 6335 ,
o, = 63,35  83,3570,7472,25 =27,97tm? <2,8 kgicm?
4,5 759

275 3% *9 9 ) :
_ 6335 6335%0,74*225 0 !

TS 7,59 e 7//// _///6//‘< 77 050

o Significado de la excentricidad e y de la distancia X: R / co, '/ -
L) e

10.1.2) Factor de seguridad al volcamiento ant
EM s = 131,244 10,56 + 2,88+ 6,48 = 151161 %m T o5 MEEE
2.2 v o
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ZM =13%3586+3,06=49,08¢*m

A, Duesestahdizacron

15116
49.08

=308>2 Cumple

fs

10.1.3) Factor de seguridad al deslizamiento (&= 0.35)

EF‘\’\ Lstabidizacion = 0’55[49‘96 + 8~8 + [:44 + 514 - 2~25] = 34,84[ —
Z"[:\ Desestabilizacion = 1’3 B [4’83 = 19’28[ -
. 34,84
Fa=228 g0 ' Cumple
19,28

10.2) {Grupo de carga IA: I[D+CF + £+ B+ SF]

(estribo solo)

10.2.2)1. Esfuerzos sobre el terreno ( no actda la placa de aproximacion ni el peso de la

superestructura)

SF, =0= 1499640130225 4010 & R=477107

S, =0=1{13124+0=13%3386—=506+0]-Af,

M, =82,165mC

c=Ma 8316 L72m; e=225-172=0,53m
R 47,71
4771 47,71%0,53%2,2
L= ’fl-f- 7,7170.53%2, 5=18,10t/m2 < 2,8 kglcm?
4,5 7,59
47,71 47,71%0,53%2,25 ,
Oy = — - - —=311¢t/m
4.5 7,59 .
10.2.3). . Factor de seguridad al volcamiento
ZA/‘[,-L Estabilizugitn 13 ['24[ *m

M

A, Dexesiabilizacion

=1,3%33,86 +3,06 = 49,08t *m

131,24

= =2,67>2 " Cumple
49,08

7.

10.2.4) Factor de seguridad al deslizamiento
iF =0,5549,96 - 2,25]= 26,241

X, fistabdizacion
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EF\', Desestabilizacion = 1’3 * [ 483 = l 9’28[ e
. 26,24 - - . .
fa= 938 =[36<l.5 £l estribo requiere una llave

10.3) |§rupo de cargall: [D+E+B+SF+W] Esfuerzos 125"/%

10.3.1)1. Esfuerzes sobre el terreno — Grupo I[ — esfuerzos 125
IF, =0=1{49,96 + 8,8 +1,44)~2,25]- R
T

1l
w
~J
O
W
—

1y 3 :
v=—£‘= _9)’6 =162m;, ¢=225-1.62=063m
R 5795
5795 57,95%0,63%2.25 ) .
o, =023 319 70-_93 2 22370t/ m? < 1,25 Gume = 1,25°2,8 = 3.5 kglem?
> i)

10.3.2) Factor de seguridad al volcamiento

M, = 131,24+10,56+2.88 = 144,68 / ¥

Lstghiizaciin

M =[3*3386+5.06+20=5108t*m

A, Desesiohifizaciin

s = 144,68 _ 2,83>1,5 Cumple

’ >

51,08
10.3.4) Factor de seguridad al deslizamiento
SFy oumimes = 0,55[49.96 8,8+ 144 -2,25] = 31871 «

IF

X, Desestabilizacion

=1483+030=10513r -

31,87

——=2,11>2 cumple
15,03

fs=

10.4) LGrupo de carga W D+ (L+1)+CF+ B,E+B+SF +0.3W + WL + LF| Esfuerzos 125%

10.4.1) Esfuerzos sobre el terreno

F, =0=1[(4996+8,8+1,44)+354+0+13%0-225+0+03*0+1*0+1*0]-R
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R=6335:T

SM, =0=1{(131,24+10,56 +2,88)+ 6,48 —13%33,86 3506 -03%2,0 -

2 g
Ml 980 so

- = b =225-150=075m
R 6335

6335 6335%0,75%2,25
45 © 739

\)

63,35%075

Oy =——~— . —Oz/m
45 . 7,59
10.4.2) Factor de seguridad al volcamiento
M | poapnesess = 113 1,24 +10,56 +2,88 +6,48] = 151,160 * m
M | peeraienen = 11,3%33,86 43,06+ 0,3%2,0+2,77 +381]=56,26¢ *m
RRLATLLREPY S Cumple
56,26
10.4.3) Factor de seguridad al deslizamiento
SE i = 0,350(49,96 + 8.8 + 1,44) + 5,4 - 2.25] = 34,841
Sy i = [13¥14,83 £0.3%0.30 +0.32+ 0.44] = 20,03 —
. - " 4 .
L fs= ;?)?ﬁ =1,73> 1,3 Cumpile
20,10

10.5) ,Erupo Vil-

[D+E+B8+SF+EQ] Esfuerzos 133%)

) Esfuerzos sobre el terreno '

=0 =1[(49,96 + 8,8 +1,44)-2,25]-R

R=357,95:T

M, =0=1[(131,24 +10,56+2,88)-43,02 - 5,06 - 16,1 -1 1,46] - M ,

10.5.1

“M=6904 *m
M, 69,04

=— = — =11

0=2725-1,19=106m
R 5795

218

1%2,77 -1%381]- M W,

=28161t/m* < 1,25 cadmisible = 1,23%2,8 = 3,5 kg/cm

=94.90 t*m

2
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5795 57,95%1,06%2,25 ) )
o, =218 LB P =508 < 1,33 Gunnne = 1,00°2,8 = 3,72 kgler?
4, )
5 5795%1,06%225 ., . o
O, =—"—~ 379 7[’?96 > - -3,33¢t/m* {Traccion) . Ver disefio de la zapata
4,0 (] .
10.5.2) Factor de seguridad al volcamiento
TM |, pssein = 1131,24 +10,56 +2,88] = 144,68 t * m
EM | poriesey = 1[43,024 3,06 + 16,1 +11,46] = 75 640m

144,68
S = -
/ 75,64
10.5.3) Factor de sequridad al deslizamiento

=0,55[(49,96 + 8,8 +1,44)~2,25] = 31,871 «

=1,91>15 Cumple

LF

X, Lstatibizacion

S

= Dexevabiiizacion

=1{[17,07+5+1,76]=2383t —

3 El estribo requiere una llave

11) DISENO DE LA ARMADURA DEL ESTRIBA

" A.3.5.12.2 Fuerzas de diseito en {a cimentacidn - incluyendo las zapatas , dados y pilotes , deben ser las fuerzas sismicas elaszizas .

obtenidas para el caso de carga [ y el caso de carga [I dados en el numeral A.3.5.4.5 multiplicados por ol coeficiente de modificacién =

combinarse independicntemente con las otras cargas tal como lo prescribe la siguiente combinacion para ei grupo de carga VIL
Grupo dea carga VII: = 1,0(D+B+5F+E+EQF) Donde:

EQF= fuerza sismica eldstica proveniente del caso de carga f o del caso de carga ([ del Numeral A.3.5.4.5, modificada dividiéndola per

%

mitad del valor apropiade de R para la subestructura { columna o pila) a la cual estd unida . En el caso de vigas cabezal sobre pilotes
debe unlizar el valor total de R..A.3.5.13.1- Fuerzas de disefio rﬁocliﬁcadas— Estas se determinan de la misma manera prescrita 2n o5
numerales A.3.5.12.1 y A.3.5.12.2, con la excepcion de que la en la determinacion de las fuerzas en la cimentacion, Numeral A.3.5.12.2 se
debe utilizar un valor de R igual a la unidad (1,0) . -

Es de notar que el calculo de las fuerzas simicas sobre el estribo, debidas a la superestructura, se lieve
a cabo de acuerdo con el procedimiento de analisis simplificado (Tabla A.3.5-5), por lo que fas fuerzas

sismicas asi obtenidas NO se dividen por R, de acuerdo con A.3.5.5.

n
pary
[{§]
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11.1) Disefo de la armadura del véstago

“A.5.7- La presion activa sobre la parte sobresaliente del muro debe calcularse por la teoria de Coulomb”

T T T T ‘[— T ]_! Equ.rapizro= 1,761 . . .
A lg | T Empuje activo por m de estribo
- | )
Lol y ,
© o ’ ) | E, :;*[,9*0,333*6,25'
AEAE A,
. A—1—+ ,/-/::} :D.g?’ -
| T e ' E,=12361
¢ s zsaic=0,89t ) . L .
2662 Ear / f ! Empuje activo dinamico por m de estribo
( .:J)I - )-i ! i ‘} ‘ Zf) 03 (
6.25 | 1 [ E,, =—*19%0399(1-0,04)*6,25°
3 ’ A ? 3 bl b
| I=RNN :
—i_—_—ﬁéb - 1 \?__,_n_!_ll Fu=1421¢
) i §
A AE,, =1421-12,36=1,85¢
» Fuerzas sismicas debidas a peso del vastago
PESO
ITEM {t/m) Zs(m) .| Maa{tm/m)
D1 7.2 .25 18
D3 1,26 55 6,93
D4 0,18 5,65 1,02
D7 0,21 4,58~ 0,96 : ' .
SUMA 8,85 26,9 _ et
26,9

=3,03m

Posicidn de la resultante de fuerzas sismicas del vastago: Z = T35

Fuerza sismica horizontal: 92—0‘ 885=08%/m ; (Kn=0,20-bagué)

Grupo de carga Vil: 1,0 D+B+SF+E+EQM), ‘
Ecuacién en la que EQM es la fuerza sismica eldstica proveniente del caso de carga | o del caso de

carga !l del Numeral A.3.5.4.5, sin dividir por R, de acuerdo con A.3.5.5

2
6'3‘5 +1,85%0,6 6,25+ (1,76 %591+ 0,39 * 3,03)1} =45,78¢*mim

M, = 1,0[12,36*
Dimensiones del vastago: b =1 m, h=0,60m, d=0,52 m
=—is’—?§,—=l69t/m2 = p=0,0047 =  Adg= pbd
1*0,52°

Ay =0,0047 * 100 # 52 =24 44 ¢in? En barras N° 6 (As= 2,84 cm?)
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24,44
N° de barras # 6 = ———

— = 8,60 ‘IN° 6 c/0: 1‘2-"C.éra ihtériérﬁg’e/ vdstago

Verificacion del disenio del vastago para el grupo de carga | : M ys5ag0 = 1.3 Me
Ea = 12,36t M Jasago = 1,3712,36"2,08 = 33,42t'm < 45,78 t"m . Ei grupo de carga VIl gobierna el
-diseno del vastago. '

11.2) Disefo de la armadura por retraccion y temperatura
“Seccidon A.7.11 —Debe colocarse refuerzo para retraccion y temperatura cerca de las superticies expuestas de muros v nlacas en ambas
direcciones. El drea total de refuerzo colocado debes ser de por lo menos 3 cin ¥/ en cada direccion”

El espaciamiento del refuerzo para retraccion y temperatura no debe ser mayor de 3 veces el espesor de la placa o muro, ai de 43 cm.”

-

J

Se ascogen barras N°3 (4 = 0,7t cm?) N° de barras = = =422

1 N° 3 ¢/0.25-Superficies expuestas

11.3) Diseno de la zapata
11.3.1) Diseno de la puntera de la zapata
Defl analisis de los esfuerzos en el punto 4 es evidente que el grupo de carga Vil (g, = 31.08 ¢) produce

los maximos esfuerzos sobre el terreno. Para esta condicion de carga se fteva a acabo el diseno de la

armadura de la puntera de |la zapata.

3.00 0.6 0.50

‘

~

I

Talén — I S /”PunLera

/

5300y

R VY VY YVYVYVV YV ¥
[N IR
i | ¥
| R4

{ 3

(t/mz) O-C‘::\\kll 31.08
—9m 0 et - 090% 1 .., w2 % — 11 5R
Cr=2379 t/m* Mcc=2379* 3 *7,23%0,90 % -- *0,90= 11,58 tm/m
L A J

Grupo de carga que rige el diseno: grupo VII: 1 { D+B+SF+EQF)

Las fuerzas simicas eldsticas EQF, provenientes de la superestructura, no se dividen por ] pues fueron
obtenidas: con el procedimiento de andlisis simplificado (A.3.5.5) que rige para los puentes de una luz,
de cualquier categoria de comportamiento sismico.
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12) DISENO A CORTANTE DE LA LLAVE
La llave a cortante es necesaria pues el estribo no cumpie con el factor de seguridad al desplazamiento.

Del analisis de los grupos de carga se concluye que ef caso de carga mas desfavorabie es el grupo [-1.

/_S' - ~""Carga mucrta
- \ f
- ’
— A
fa L«
— ‘YT ]
/ LD
Ea = 14,83 t // ‘
J -
S———
/:_:: ‘ ‘ TEmpujc pasive
el — \-
< A ' 3\
\ 11\
s \ i)

Fiotacion_"
Del grupo de carga [-1 -
ZFy=1837"1483=19,28 t—
LF;=0=4966-225=4771¢1
 Fp=0,55"47,71=26,24 t ¢~

26.2¢
FS=15=2028%E
19,28

Es de notar que el factor de rozamiento estatico w para el tamo AG corresponde al coeficiente de

— £, =268t —

rozamiento estdtico entre concreto v suelo, supuesto en este ejémplo igual a 0,55. Para el tramo GJ el
factor de rozamiento estatico es el dado por la mecénica de suelos: u = tan ¢ = 0,577 . Los célculos
siguientes adoptan ‘
u=0,55

' l+sing  |+5in30°

. ) L 3
Ep»=2,68 ¢t « (empuje pasivo L, =—=vK, h: K, = = =
: (empuie p ) : 2/ ! ! l-sing |—sin30° >

2%2.68
Despe;ando h: h= \[ ! =097m=10m
yK 1.9%3

Solicftaoiones sobre la llave
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3,00 4,60, 0.30

-
i } 0,60
( ; 3,22
oy e ‘Ee
p 0.40 -—
LLAVE —— ! 536
I 2
: (t/m’)

- 28, )
E, =%ahy o =K, —>a=—h—’=>,36 tim?

. Momento flector M.
L0401 .2 e
M,.=322% = +—7- *2,14*040 % 5 *0,40  M..=0,37 *m/m
0,37 >
= 2 -0 - =
K 1*0,522 O,_7[/l77 —)ID,\.//TV 0,000[
Ay=0,0001 * 100*352=0,52¢cm*
~ Enbarras N° 3 (45=0,71 cm?) 1 N° 3¢/0.25
. Revision por cortante
/cn 19 :
V= L————S’J“ S22 )* 0,40 = 1,721
2
13%1720 i : = y e
U= o = 043kg om® <085 0,53 f'c =6,53kg/cm*  jCumple .
32 .

"Seccién A.5.7- MUROS DE CONTENCION
“A.5.7.1.- Generalidades - Los muros de contencién deben disefarse para soportar los empujes laterales de la tierra incluyendo los debidos

a sobrecargas muertas y vivas, el empuije del agua en caso de haberlo, el peso propio del muro, los efectos de temperatura y retraccion, y las
cargas sismicas definidas en el numeral A543 Tn el disefio debe distinguirse muros temporales {vida atil de 3 afos o menos) y
permanentes con una vida dtil por lo menos de 50 afos. Para estos ultimos debe tenerse en consideracion efectos de largo plazo como
socavacion, corrnsion, presiones de infiltracidn corriente eléctricas parasitarias y dlalesquiera otros efectos ambientales adversos que
puedan deteriorar los maleriales o el comportamiento del muro. Los muros permanentes deben disefiarse para que mantengan un aspecto
estético agradable sin mantenimiento especial.

El disefo de los muros de contencién comprende dos aspectos: Una que tiene que ver con los suelos y el otro es el disefio estructural del

o

MUuro propiamente.
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13] PLANOS CONSTRUCTIVOS

13.1) Armadura de la zapata
" 146 ¢/0.14
(RV=~1) '

(RZ-3) L// (RV=2)

1243 ¢/0.25
L=9.55

r'y

= }\—36#5 c/0.25

f / SR
; A8 ~ -
(RZ~1) L=3.95J S \\//
o LLL#B (RZ-3) ¢/0.25
R L=9.55

(RZ-3)
13.2) Detalle constructivo del parapeto del estribc
104 -~ 1
#3 (RV-6) — 0.27
¢/0.50 |
LT s e
54
243 - 5
(RV—3) !(Rv 3) ¢/0.20 o
384 (RV-5) // —t | 0.58 L40 4L70-
; c/0.25 0. 13 24
143 ¢/0.25 (RV-2) < ] R
T o L L3845 ¢/0.25
1 T e (rRz-3) |
/ Q- RV-4
3844 c/O.Ef)\(RV-—AL)__// < 0.30
° .30 .40
. -~ 0.30
1#3 ¢/0.25 (RV-2) o .
\\ ] 2 1943 ¢/0.50

WU 1 i~ (RV-8) L=0.90 0.25

AN e ’
\ q [:’h

) |
3 o 1

6846 c/0.14 (RV-1)
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13.3) Detalie constructivo de la losa de aproximacién
“ A.4.9 -LOSAS DE APROXIMACION
Para minimizar los efectos del asentamiento de los terraplenes en los extremos del puente , se pueden utilizar losas de aproximacidn con
una longitud de 3 a 5 m apoyadas en los estribos 7 en el suelo. El disefio debe hacerse de acuerdo con las recomendaciones del numeral
A4.222 (losas con refuerzo principal paralelo al trafico) y colocando una viga de borde convenientemente reforzada en el extremo
apoyado del suelo. Cuando se utilice una losa de aproximacién, no es necesario considerar la sobrecarga debida a carga viva en el disefio
de los estribas.” o

» Determinacion aproximada de la armadura de la placa de aproximacion
Una determinacion analitica de la armadura de la placa de aproximacién implica recurrir a la teoria de

vigas sobre fundacién elastica. En este caso, para una carga puntual { P=7,51) aplicada en el centro de

PL 7,5%4

la luz , el momento flector maximo vale aproximadamente: 0,90—8—= 0,9 =3,375tm/m

My =1,3 (M) =1,3"3,375= 4,39 tm/m
439
10,22

s

=91t/ m* —p =0,00247 A,=0,002477100"22=5,43 cm® 1% 4 ¢/0,25m (arﬁba y. abajo)

Se coloca una armadura de retraccion y fraguado igual a 1# 3 ¢/0,25

4.00 [ 080

38435 ¢/0.25
(RPA=3)

3844 ¢/0.25 . L0% 1943 (RV-6)
(RPA-2) - ¢/0.50
0.30
0.10

™~—nNo se indica armadura
del parapeto
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13.4) Refuerzo del vastago

LA3 {RV-a)

e
/080 !
. 5 i =3 43 0.32
ETE] to o a0 (943 2,/0.80
(Rv_gyﬁu j(Rv-3) w/0.20 B0 (’RV-e) Leo.90
A | N
» 9.30
==y 2
1wa th—z)_A\-' i -—5‘ Far
(8¢ s/0.28 \. i
@il iade 7 R !
3 :
; !
a
8346 c/0.14 g B -
(RY= 1} Las,e8 m_/_ {2 = H
i a 3
b [ =4
) (¥ a b W
ARMADURA HORIZONTAL £ :;: - =
> = — =
! = -
3593 (RV-2) L=9,55m 3 i alz alE
L (o = A=
[ 2 ] 2
2793 (RZ-1) L30.58m 12 3 a
L : 3 >
I 2 z
b i = =
| ° s
123 ©/0.23 (RZ-2) i
L=0.55 H t
j % 18 ==
7 A :
i A 3445 c/0.25 2 ; 2
™ > 3 g a4 =
i (a2~ ; \ i z-2 5 a2
8648 c/0.18 ,’ 33 (RZ J’__.é(\ \\\: (e ) o %ﬁ ;3,
(AZ-1) L=d.9s5 . A N} & o= 2 23
- “— 442 (RZ-31 ¢/0.25 =5 el
')/ Le2.55 54 S
= 57
3748 0/0.28 “arge asa.25 = TR
—=Tézsay (RZ-3) -

9.¢0|

14) BEVISION DEL

5868 o/D 16 (RZ-1) L=3.95 1
3558 1a.36

JI843 c/0.25
(RZ=-2) L=1.a0m -

DESPLAZAMIENTO DEL MURQO

g

Las fuerzas sismicas que causan el desplazamiento del muro son:

i) La fuerza sismica proveniente de la superestructura (1,78 /m),

ii) La fuerza sismica inercial debida al peso del vastago (0,88 t/m)

iify El incremento del empuje activo de acuerdo con la teoria de Mononobe Okabe (2,24 tm)

Esguema estatico del estribo

dMnn J—
- - f . 10,34
— ] —
; | { T EQM.nmme=1.78L L 25 \}\————7—[———1.7u
. - T2 /
N 125 / 3.29
AEa =2,240 !
T ol AEas 22,240 /
. 6.25 ! 3 5.91
/
i EQM, ruse=0,89L !
— Q,89L
. z / F
i |
! 3.75] 3.75 /L ’
i 2.62 . 2.52
1
e ! |
! |
. L= : ! 1
i R “To.c0 727
. . . N
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Momento de inercia

Médulo de elasticidad del concreto
12000, f'c (kgiem?): }'c = kg/em*
2% 10%f'c (Um?);fc = kglem®

Nota: No se consideran deformaciones por cortante pues el muro tiene una relacion de esbeltez igual a

5/0,6 =8 >> 2

e = Me =m0
143
27,

8864 12580

E. 1250005210

El désplazamiehio calculado es menor que el desplazamiento esperado, de acuerdo con A.5.5.3

O eperat = 254 = 25 * 0,2 = 5 cm. Por otra parte la distancia prevista entre la viga y el parapeto (3 ¢m) es

suficiente.

228

DIAGRAMA DE MOMENTOS

. 832
+——=*L13*325+

’ ’ [‘

1

=0,0069%4m =0,69cm

[*0.6° ;
= = 0,0 18m
{ 2 E(‘. =
1035 Ec=
[, =—22 20,00357 m"* ‘
" Diagrama de momentos y viga conjugada
frrrrcr
J :“; T>1.7uz P':” e
0.9t i ; 1031 iuo
I i o 1.80 ] { = .80
! ! 1 ']
125 f i3.20 / jr.25 380 *
2240l { i 3.80 {7 T BN
2,24t : "
‘ j Y // ‘1.13 a.az
| —1——» a.49¢ & 3"/ { a7
H ‘:. . |
3.75] .'.\i | / /// i
lll. j2.6e // ;z.sz
- , . f—
1 o 21-13/ //’////’ ! ]
RRNSNNSN 21,13
el
¥IGA CONIUGADA ~

P 6. 122
TG L6 T0910,95+ 2 ¥ 1255097 + 2= #125

*2,62*4,94+%*12,81*2,62*5,38 =

~

i

=1, l7+~*l 13%3,07
{
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DISENQ DE UN ESTRIBO DE 9,6 DE LONGITUD SOBRE PILOTES

S22 »  Materiales
20 T — | fc =210 kg/em?
0207 ] s fy = 4200 kg/cm?
i | | '
100! P ! o
; | E - » Cargas
+ b +
0.25 | S~ i' Carga muerta proveniente de la
; ; ; superestructura: 120t
! i 2.50
75 : . .
W 130 | 080 | 120 Carga viva proveniente
i ! : ] de la superestructura:
o | 70t (incluye impacto)
110 ; | 1.10
SRS Soiaed « Pilotes .
| | i ] . ,
0.25 9.70 140 ©0.70 0.25 Paom= 100t

Longitud aferente: 2,75 m
Caracteristicas sismicas del puente:

»  Puente regular de una luz

« Ubicacion del puente: Neiva. Coeficiente dé aceleracion: A = 0,30
¢ Luz del puente: 24 m o

+ Coeficiente se sitio: Sp, 5=1,2

'+ Clasificacion por importancia: |

» Categoria de comportamiento sismico: CCS-D

* . Procedimiento minimo de analisis sismico simplificado { PAS-S)

Nota sobre el avallo de las fuerzas sismicas sobre los estribos:

Las fuerzas sismicas que actian sobre un estribo son:

a) La fuerza sismica proveniente de la superestructura. Para puentes de una luz y de cualquier
categoria de comportamiento sismico, esta fuerza se obtiene al multiplicar la reaccion en el
estribo debida a la carga muerta de la superestructura por el coeficiente sismico A, obtenido de
la figura A3.5-1. Las fuerzas sismicas asi obtenidas NO se dividen por el coeficiente de

modificacion de respuesta R, de acuerdo con A.3.5.5
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b) La fuerza sismica generada por la masa del estribo y cuya magnitud se obtiene multiplicando el

. peso del mismo por el coeficiente sismico Ky = A/2, para estribos libres para desplazarse.

¢) C) Las fuerzas simicas generadas por el movimiento del suelo y que se traducen en un aumenta
del empuje activo. Para el calculo de la magnitud de estas fuerzas simicas, el CCDSP

recomienda emplear el método seudo estatico de Mononobe Okabe.

PROGEDIMIENTO
1) AVALUO DOE CARGAS VERTICALES

1-1) Peso propio

Cargas
~provenientes de
030 0.95 / superestructura

[ T T ; ! ,l" T T

¢ : i |
| 0,40 [ / 057 |

! i 0,30 | !10"“3 y _ _EQ it

i ! 0,207~ * ;

o 77 1 i D L " . i 1;90
~ * - 11,33 e
> : |

AE i L._ S o0 i :

T — L : . +
— . i
,L_- \, i
! i !
; [ i *

‘ I | 2,50
I | ; i '
i ! Ea f—_b 1 !
0.6x55=3.70 — T ' ] j
o — 1,30 | 120
‘ ] i
1,83 L | , |
I
. ::I. ] j 1,10
| S, ‘---_.F1A _L
0725 0,70 1,40 0,70 025
b 210 }
|
!Pgosl 1P gel
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Seccion transversal del puente

9.60
0 oz -
e | _
1' D 1 o Propiedades geomeétricas del tablero:
| | Yt 1Cq :
m[ f f | ; ; A= 4128 m?, Zne=133 Zsue=057m
. i P L . .
‘ N Hf ' (No se consideré la influencia de las
' f barandas)
1o 040 320 0~i4° T3 T4 0
!
z

1-2) Calculo del peso def estribo de 9,6 m de largo y de los momentos producidos por el peso propio
del estribo y del terreno con respecto al punto A

» Seccion simplificada del estribo

w0
2]
095 o, 080
ST 77 T T
i ' . 040 EQ 0.57 -
? : -t P €L ; Notacion:
§ L Ly Buperestructura) | 11,90 EQ= Fuerza sismica proveniente de la
% - . ’ 1,33
265 e ;E, : superestructura . S
t ’ H Y A
O o—— -+ D= Carga muerta proveniente de la
: { ! {
: E ! | superestructura
i { : . . ‘
B R | H , . .
1 | L= Carga viva proveniente de la superestructur:
. ' ®-4»H 2,50 g
, K Holoo 2 ) 1,8 m® = Peso especifico del suelo
1,75 ® »9 '
' , 105 | i : o = 30° = Angulo de friccién interna de suelo
\ D. 1,20
1L B e 1
i
; 1,30
i ® - - > H3 1,10
} it YOz ---- o 1oy
] LA
—= ~=
; 1
i | .
0,50 | 2,10 [0,60 o
Pposlencr Pdeianlem
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item PESO (1) e B 1 Xa(m) | Max {tm) | Za (m) ! Moaz (t-m)
D:  |2,65'0,35'9,62,4] 2137 | 2175 46,48 | 4,175 | 8922
D, 2,5°0,8°9,672,4 | 4608 | 1600 | 7373 | 2350 | 108,29
Ds 3,3°1,1"9,6'2.4 | 83,64 | 1,650 | 138,01 | 0,550 | 46,00
Ds  |0,952,65°9,6"1,8] 43,5 2825 | 122,89 | 4,175 | 18161

Ds 1,7571,3'9,6"1,8 | 39,31 2,650 104,17 1,975 77,64
SUMA 233,9 485,27 502,76

1-3) Fuerzas y mementos debidos a las cargas provenientes de la superestructura
o Cargamuerta: D=120t | : Map =120( 0,4 + 1,2) =192t'm
» Carga viva: L=70 t l: Ma= 70(0,4+12) =112tm

2) CALCULDO DEL EMPUJE ACTIVO DINAMICO DEL TERREND

7 7 77 7T 73 r
i i oo j
| 1 —
i | i !
| - A
; ’f!—i Y=18vn ) i
; i |
M | 7] v=30° | :
i L i !
1 P
~ | |
[l sl |
50 | ]
— \ : | H =5.50m.
- Lo I’.
{ ! i
Ea i
0.6 H - ! ' ; I
| [ ! [
I P 1
HIG' — [ .
/‘_' i | |
{ | Lo
l_ [ gl ;== - —J_J[ '_
KatH 1 A
I\ i
| L.
0.60 | 2.10 [ 0.60
poslancr Pddbnluu

2-1) Calculo del empuje activo estatico

_1—Seng
T 1+ Senp

0,333

232 - Curso de puentes en concreto



JL 1,8x0,333%5,5° x9,6 =87

1
EA’E /K,4H L‘z
M, =87x22 2160 t-m

(Incluye la suma de los efectos estatico y dinamico)

No se considera el efecto de la aceleracién vertical Ky =0 (Seccion A.5.5.)

Limite para Ky |K, < (1=K, )tang = tan(30) = 0,577

Calculo de Kx: K, = é = 9;—0 =0,(5 ( Seccién A.5.5)
K N\

Calculo de : § = artan] —2_ | = artan(0,15) = 8,53°

' - K, )

Calculo de Kae: iKA .= .
e i “wcos(6+ B+8) cosBcost B

~.

ﬂ\[ql\'ﬂ;TﬂTTﬁ‘rhf

;w~ [+ [sen(p+5)-senlo—6-1) |
l-' -—~b VCOS(5+ﬂ+9)-COS(i—ﬁ)i—J

vl :

AEag

o

/‘, .
I

| \/563/1(30)-5811(30-8.53)[-1 —2.04

V= c0s(8.53) cos(0) ‘J

et

g=-------

) 2 ‘8,53> . ' T a6H _
7 A 04-cos*(8,33)
Calculo de Exe

rs

1 ,
E,==*18%0434%552 %9 6=113 1
- 2 [ ultudind] Fintialboiad
EEeS ; .

Calculo de AEza
! |

AE,, =t13-87 =26
{incluye efectos estatico y dinamico)

H/3

Calculo de My

.. 5.5
M, =0,6%55%26+22%87 =245t - m
3 ,

233
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Resumen de empujes: v ‘ ,
Activo estatico: E=87— Ms=160tm Activo dinamico: E= 113t — Maz=245tm

Los empujes calculados con 2l método de Mononobe Okabe incluyen el empuje estatico y dinamico.

“A5.5.3 ~Categoria de comportamiento sismico B (CCS-B). Para estribos. o muros de contencion . en voiadizo que puedan

desplazarse horizontalmente sin que exista algan tipo de restriccidn a este desplazamiento , se recomienda el método seudo
estatico de Mononobe Okabe para la determinacion de los empujes activos horizentales que induce el sismo. Se recomienda el

uso de un coeficiente sismico equivalente a la mitad del coeficiente de aceleracion (ka= A/2). Se pueden despreciar los afectos

nroducides por la aceleracion vertical del sismo™.

3] OBTENCION DE LAS FUERZAS SISMICAS EQ

Estas fuerzas inctuyen aguelias provenientes def peso del muro y de la superestructura

3-1) Fuerza sismica debida a los efectos inerciales del muro

Peso del estribo D =23391t L

Momento con respecto al punto A producido por el peso D del estribo tomando éomo fuerza horizontal

inercial

MA,DZ = 502,76 'm

Punto de aplicacion de las fuerzas inerciales debidas al peso del muro: Z =

Coeficiente de aceleracion horizontal: K, =0,30/2=0,15

Nota: Para el calculo de la fuerza sismica debida al peso del estribo se toma el mismo coeficiente
sismico.Kn =A/2 empleado para el célculo del empuje activo dinamico.

Fuerza .s(smica inercial debida al peso del muro

EQ=0,15%2339=35r—

Momento en el punto A.

M, =35%215=7525 t-m

Al
3-2) Fuerza sismica debida a la superestructura obtenida de acuerdo con al procedimiento de analisis
simplificado PAS-S. A= 0,30 (Neiva). Estas fuerzas NO se dividen por R de acuerdo con A.3.5.5

Peso de la superestructura: 120 t

234 Curso de puentes en concreto



Fuerza sismica inercial debida al peso de la superestructura: 120 x 0,30 =36t

Momento en el punto A, M, =36(3,6+1,33)=1781-m
4) OBTENCION DE LAS FUERZAS SOBRE LOS PILOTES

Resumen de fuerzas y momentos (Longitud del estribo = 9,6 m)

a) Peso del Estribo
D =2339t!l

MA.DX= 485,27 t'm

b) Peso de la superestructura
D =120t
Map =192 tm

g) Fuerzas sismicas
e-1) Debidas al peso det muro
ctQ=35t—>"
MA'EQ = 75,25 m
PLANTA D(E PILOTES

-
@A
..... l | ;
+ ' H ‘\/‘c
Prvares ie
|
1060, 105 i 105 (2.0
- i O : T H -
i i o
1251 1 ) | | .
. 1 [ . §
BN | 2 |
|7 7277
;L ! . 4 Q0
; S
2,75 | | o
o I
po Ly
l ol
T } @ T 5%\
1' 4‘1@ |%9 41//
i |
2.75 ;
!
! g ’ ! 4.00
| .
RN 2
i { /@ o \
t.25 { H | i
Lo ‘ ] |
1.65 ; 6 ‘;

Carlos Ramiro Vallecilla B.

¢) Accion de la carga viva
L=70t1L

Ma =112 t'm

d) Empuje de tierras

Eaza =113t —

Maga = 245 tm (dinamico) -
Eestatico=87t—

Ma =160 t-m (estatico)

e-2) Debidas a la superestructura

EQ=36t—
Maga=178tm -

Fuerza sobre el pilote i.

Paa = Pilote delantero

Peos = Pilote posterior

e = Excentricidad

ly

=T([+ AXD)

Todos los pilotes tienen igual area

(ZX P =6(1,05)° =6,615-m’
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5) OBTENCION DE LAS FUERZAS SOBRE LOS PILOTES
Se considera tan solo el efecto de los grupos de carga |, |A y VII. Un analisis mas rigurcso implica

revisar ios 10 grupos de carga

5-1) (Grupo de carga I: 1 (D + (L+ [) + CF + PeE + B +SF) .

CFzB=SF=0; Pe=13

Fuerzas.verticales: TFz=0 = R,= 233,2+120+ 70 =424 t
Momentos respecto al punto A: Meggr = 48527+ 192 + 112 =783 tm
Moesestas = 1,3 x 160 =208 tm
- — — -2
Caélculo de X sz:l,w-m
424

Célculo de la excentricidad e: e=165-137=0,28m
Calculo de las fuerzas sobre los pilotes
424 4247023*1,05

PpetanTero = —— + —————— =893 ¢
A ELANTERO p 6613 .
424 424 %0 28%1,05
o - , WU .
I~ POSTERIOR = —_— = =582 ¢
' 6 6613

5-2) Grupo [A —1 (D + B E) |

Fuerzas verticales R,= 1(233,9+120) = 354 t ”

Mémentos con respecto al punto A: Mest = 1(485,27+192) = 677 tm
Mpesestag = 1(1,3"160) =208 tm

— - -2
Calculode X: X = W?T“O% =132'm Calculodee:e=1,65-1,32=0,33m
L : )

Calculo de las fuerzas sobre los pilotes

354 354*0,33*1,05 -
PoeLanteRO = —-—+——)_————= 77,5 ¢
6 6,613

354 354%0,33*1,05
6 6,615

5-3) Grupo VIl 1 (D+E+ B+ SFLEQF ).

Fuerzas verticales R,=233,93 + 120 = 354 t

Pposterion = =40,5-¢
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e

Momentos con respecto al punto A: Mgs7 = 485,27+192 =677 tm
Moesestag = 245 + 75,25 + 178 =498 tm-

. - - 677-498 -
Caiculo de X X=————=0351'm
334
Caélculo de e: e=165-051=1,14m

Célculo de las fuerzas sobre los pilotes

354 334%114+1,05

=] — — T~
TDELANTERO = + ~ =123 ¢
- 6 6,515
354 354*114%1,05 -
PeosteRior = —— ———————— =3¢
) 5,615

Resumen de las fuerzas y momentos sobre los pilotes (son positivas las fuerzas de compresidn)

B T T
GRUPO MD MIL-)L! M BF EQ R Me-stab‘ Mdesetabt- X € Pcelanlero- Pooslerior
[ (e77l 1127 208 0 |44 780 | 208 [137]028] 895 51,82
A 577 ] 0 -208 0  |354| 577 | 208 1321033 775 40,5
vii 1677 0 | -245 | 25325 |354] 677 | -498 |051[114] 123 | .5 |

Méxima carga admisible sobre el pilote: 100 t
Las fuerzas scbre los pilotes, para cualquier grupo de cargas, son menores que 1,33"100= 133t,( 1,33
sobresfuerzo admisible para el grupo de cargas VIl, método de los esfuerzos admisibies Tabla A.3.12-1)
5] DISENQ DE LA ARMADURA | ‘
Del analisis de ios grupos de carga se concluye que el grupo VI pro.duce la maximay mini.ma carga
sobre los pilotes, por lo tantn gobierna el disefo de fa zapata.
A su vez el diseno del estribo comprendé dos etapas: :
a) Determinacidn de la armadura del vastago. Se emplea la siguiente combinacion para el grupo
de cargas VIl : [1{ D+B+SF+E+EQM)|

Ecuacion en la que la fuerza sismica EQM se deberia dividir por ef coeficiente de modificacion de

respuesta R=2. 5in embargo las fuerzas sismicas EQM provenientes de la superestructura, obtenidas
con el praocedimiento de andlisis simplificado (A.3.5.5), no se dividen por el coeficiente de modificacion
de respuasta R. '

b) Determinacion de la armadura de la zapata. Se emplea la siguiente combinacion para el grupo

de cargas Vil : [i{ D+B+SF+E+EQF)]
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De acuerdo con A.3.5.5 las fuerzas sismicas EQF, provenientes de ia superastructura, obtenidas con al

procedimiento de analisis simplificado, no se dividen por &l coeficiente de modificacién de respuesta R,
“A.3.5.12.2 - Fuerzas de disefio para la cimentacidn- Las fuerzas de diseno en la cimentacion, incluyendo las zapatas, dados y pilotes,
deben ser las fuerzas sismicas elasticas, obtenidas por el caso de carga [ y el caso de carga [l dado en el numeral A.35.33. Las fuerzas

sismicas asi modificadas, para los dos casos de carga, deben combinarse independientemente con las otras cargas tal como lo prescribe la

siguiente combinacion para el grupo VII ,?rupo de carga VII = 1 (D+B+E+EQF) J

EQF = Fuerza sismica elastica proveniente del  A.3-15
Donde LQF es la fuerza sismica eldstica proveniente del caso de carga [ o del caso de carga [l del numeral A3.54.5 , modificada
dividiéndola por la mitad del valor apropiado de R para la subestructura (columna o pila), a la cual esté unida. En el caso de vigas cabezal

sobre pilotes, se debe utilizar el valor totai de R.”

6.1) Armadura de la zapata

La determinacién de la armadura de la zapata se lleva a cabo teniendo en cuenta la diferencia de
solicitaciones que existe entre la puntera, llamada también zarpa vy el talon de la zapata

Longitud aferente entre los pilotes: 2,75 m

1.30 . 0.80 1.20 ;
Taldn ' ,_/il__; . Puntera
'R L a
| ~a . _— T
| : ‘ J 51.10 L
L= |
= -
\_/AC>J ! i 1\/ACZJ
" Ppos[srior‘ ' | Paalameru
1 w ;@ |
070 ! 0.60 !
6-1-1) Disefio de la puntera A .
Poetantero= 113 t ;
1,22
120 M, =123%0,6-24*11%2,75% 22— =685-t-m
] ’ K=—~68’i-=389~r/m2/ ilote
el 2755087 ?
| {
v | 2
MR =i l_ﬂ\..m:L
2 | m o5 085/°¢
: \JAO ’ Sustituyendo '
123t
| ! 5
l'n.s0 :
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p =0,00104, pmn=1,33"0,00104=0,0014 (Seccion 4.79) Ag=0,0014 * 275 * 80 = 30,8 cm?

30 : 2 . -
Armadura por metro: ; 78 =11,2-cm™ — :—155 =3,63 — 1#5¢/G,18  Abajo
2,75 , - o

“Seccion A.7.9- REFUERZO MINIMO A FLEXION

A.7.9.1- Refuerzo minimo
A.7.9.1.1 Los requisitos del numeral A.7.9.1.1. Pueden omitirse si el drea de refuerzo suministrada es por lo menos un tercio mayor que la
1

que se necesita por un analisis basado en las combinaciones de carga establecidas den la seccion A.3.12.

Es decir. [Qmin= 1,33 Qcalculadcj .

8-1-2) Diseno del taldn

Peso de la tierra en un ancho de 2,75 m: 560
249t 1302 ,
: M, =23,62%0.65+24%1.1*2.75*% +3*%0.70=25.¢m”
0.65 : 2,65 2 .
T — i
| T, KB =2t
10 - S 2,75%0,80°

= 5 = 0,0004, pmin. =1,3370,0004=0,0004 (Seccion A7)

2

\';u o5 As=0,0004 " 275780 =8,3cm
‘ﬁ‘l - Armadura por metyo: 38 32-cm’ — T# L5070 Arriba
| 2,75 i seemnt s

6-2 ) Armadura del vastago (por metro de profundidad).
Empuje activo estatico por m de vastago

e /j/ ’ }“{ EQ=375Vm
H=440m }'J G j o . 15 e
' vl Ea=1%033%1,8%4,4% =575
. I i i -
e !5 o Mag= 5,75%4,4/3=8,43tm/m
5} l\) : l 1 155-“"5""’ Empuje activo dindmico por m de vdstago
f B I .
5 | % 2 Eup = *0434%18%447 =7,561
— A | -
GIRCR AE,, =7,56-575=181t

H73

§
2

*L4*5T75*+1,81*%0,6*%44 =15321-t-m/m

i 1“0 My =7

T
AI,
E_ 4_ }IJ_LTT_—
=

239

30
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i) Fuerza sismica inercial provenierite de la superestructura (por m de vastago)

~
20 N~z Tk QN g L ‘
EQ, vastage=—=3,73-t/m M =375%385=1456¢-mim

9.6
ii) Fuerza sismica debida al peso del vastago (por m de vastago)
Obtencion del punto de aplicacion de la fuerza sismica generada por el peso del vastago
Se consideran sotamente las fuerzas sismicas gereradas por fos items que conforman el vastago. Es
decir Dy, D, en el esguema simplificado. Las distancias Z se miden desde la unidn zapata vastago al

centro de gravedad de los pesos Dy Dy obtenidos por m de vastago (Para D ;1 21,37/9,6=2,22 t/m )

—
item Peso () |  Z(m) Ma(t-m)
D, 2,22 3,075 6,83
D, 4,8 1,25 5.00
SUMA 7.02 12,83
12,83 . , ‘ . .
Z = 7 'O: =1,82m (Medido a partir de la union zapata vastago)

Fuerza sismica debida al peso del vastago: 7,0270,3/2=1,05 t/m

6-2-1) Obtencion de la armadura del vastago — Resistencia ultima

Grupo It Mee= 1,3 (BeMe) = 1.3 (1,3 * 8,43) = 14,25 t*m/m

Grupo VII: Mee= 1,0 (Mg + Mgg) = 1 (13,21 + 14,36 + 1,91) = 29,48 t'm/m

= %9’48, =369-t/im> - p =0,0015
| *¥0,72° ;080

Pmin= 1,33°0,0015=0,0020 (Seccion A79)  Altura efectiva del vastago

-

Ag = 0,0020 * 100°* 72 = 14,4 cm?m e !
o . 14,4 2 N7 Py R o Te Bes ‘
En barras N2 5 . —— =5,07 barras — It NiZ2U5aw |
284 Gl - < |
t

8] VERIFICACION DEL CORTANTE

Vy=1,3(1,3 *5.75) = 9.72 m Grupo | — Resistencia Ultima
9720 '

v, =—————=159 kg/cm® <T,68 kg/cm® = cumple
0,85*100*72
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S) ARMADURA DE RETRACION Y TEMPERATURA -

Armadura minima: 3 cm*/m de muro. (Seccion AL7.11)
En barras No 3: 3/0,71 = 4,22 1#3c/0.25

10]) LISTA DE MATERIALES

Convencion:

RV= refuerzo del vastage

RZ = refuerzo de |a zapata

Armadura N° 4 ¢ mayor: f, = 4200 kg /cm? Armadura N° 3: f,= 2400 kg /cm’
CANTIDADES DE CBRA

T {
TIPO DE REFUERZO DESPIECE [N° Long:| canTipap | HONg- To@l Peso
P m) {m) (kg)
RV-1 2 - j 5410 48 197 | 44t
| i !
qv-2 23 i 3950 4 390 | 218
i ,
R P ,
RV-3 ; e T L3200 8 75 a3
e T C
T v H (
. |
3V-4 [T S I S B - S TR A
RV-5 4| 6,80 38 258 | 258
2 240
RZ-1 » 151360 .53 191|296
RZ-2 950 3950 19 181 1071
RZ-3 0 4220 ea 53 53
Acero: fy= 4200 kgiem® 1048
Acera: fy= 2400 kg/cm? ' ' ' 434
Concreto (m?) : 64
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11) DESFIECE DEL ESTRIBO OE 9,8@ M DE LONGITUD SOBRE

PILOTES
0,30
3843 (RV-3) ¢/0,25 g
L=200m N\ b4 .
Q1,58 N wl =
0,240 " 5 -3 _
R .. [ o =
283 (RV-2) / \ s o : ) 2 C'{)‘ @
0.30 =950 m )= HAEER:
- o of| 2O g ol S 4
Av . olF . IG
(RV-3) L=2 m L4l g &G HR
@
» o =
]
0.65 o o /
—_— 3844 ¢/0.25 :
(RY-3) L=6.3m o = I
l < o Q \J
L2 o
1#3 (RY-2) A 1 &4 o E
L=950m A <lg s 3
- I Tio s X
= o o S o
|- T 2 > 2
ST / /e o 2 T
n = 43#6 ¢/D,20 - - o
T (RV-1) L=4,Tm L, _“\9 &
&1 : : 3883 (RV-4) ¢/0.25 3
| o L =34 Q
E 743 ¢/0.25 (RZ-2) ! L=34m 3
9 i o}
= 1o
Z T~ -
‘r . BEREE P-ai BEmE ] =
_ . | ]
24#4 0,40 _—T | 0,80
(RZ-3)L=2,2 m i
0'25 L 2. 2 ;N 2 ] ] L ] < 2 2 2 _._ 2 J io 15 0'20
o= N 9:15
|
: i
__1243¢/0,25 j . \ {
(RZ-2)L=95m
5345 /0,18
(RZ-1)L=3.60 m
0,25 3,10 - L=3,60 m |o,25
53%5 ¢/0,18 (RZ-1)
244 ¢/0,40 (RZ-3)
0,20 f 20
38#3 L=9,50 m - (RZ-2) -(RV-2)
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Capitulo Vi

DISENO DE FUNDACIONES



LA DISTRIBUCION DE ESFUERZOS BAJO LAS FUNDACIONES
8.1) Introduccion

Los cimientos tienen por objeto levar las cargas de la superestructura al suelo, de manera tal que 2ste
no falle por capacidad de carga ni se presenten deformaciones excesivas del mismo. De la
combinacién de estos dos criterios resulta el concepto de esfuerzo admisible. Este esfuerzo, cuya
distribucion degpende de la rigidez de la estructura de fundacion, es en general de compresién pues el
suelo no puede resistir tracciones. Ademas, el cimiento mismo debe disefiarse de manera tal que esté
capacidad de resistir las cargas.

8.2) La distribucion trapezoidal de esfuerzos

Este procedimiento renuncia al cumpiimiento de las condiciones de compatibilidad de deformaciones
suelo-cimiento al suponer que los esfuerzos G(x) sobre el suelo presentan una distribucion fineal. Las
cargas excéntricas sobre gl cimiento producen una distribucion trapezoidal de los esfuerzos, siempre
gue la excentricidad de la resultante de cargas no produzca valores negatives (de traccion) sobre el
_sueia.

-Las cargas 2xternas Pi pueden sar reempiazadas por una resultante R con una excentricidad e medida
desde el origen de ccordenadas nasta ef punto de apiicacién de R. En este caso, los esfuerzos sodre el
suelo se convierten en:

( = ﬁtﬂ:_@_+&: —g—(lt@) Flexo-compresion uniaxial

o= T—
U 4 1 BL B BL L

R 6¢
— O = l+—
P BL\ L
8 79
/ 7 R 6e
' o, =—|l——
1 _ Bt

Tl T T T T 77777777l ¢

7 R . ﬂ
De manera analoga puede escribirse para la zapata sometida a flexion biaxial indicada en la figura

siguiente:

2| Flexo-compresién biaxial
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LA DISTRIBUCION DE ESFUERZOS BAJO LAS FUNDACIONES

8.1) Introduccidn

Los cimientos tienen por objeto llevar las cargas de fa superastructura al suelo, de manera tal que éste
no falle por capacidad de carga ni se presenten deformaciones excesivas del mismo. De la
combinacién de estos dos criterios resulta el conceptoc de esfuerzo admisible. Este esfuerzo, cuya
distribucion depende de la rigidez de la estructura de fundacion, es en general de comprasién pues el
suelo n.o pueds resistir tracciones. Ademas, &l cimiento mismo debe disenarse de manera tal que esté
capacidad de resistir las cargas.

8.2) La distribucion trapezoidal de esfuerzos

Este procedimiento renuncia al cumplimiento de las condiciones de compatibilidad de deformaciones
suelo-cimiento al suponer que los esfuerzos o(x) sobre el suela presentan una distribucion lineal. Las
cargas exceéniricas sobre &l cimiento producen una distribucion trapezoidal de los esfuerzos, siempr.e‘
gue la excentricidad de la resuitante de cargas no produzca valores negatives (de traccion) sobre el
. suelo. |

-Las cargas =xternas Pi pueden sar reempiazadas por una resultante R con una exceniricidad e medida
desde el origen de ccordenadas nasta el punto de aplicacion de R. £n este caso, Ibs esfuerzeos sobre =l
suelo se convierten en:

M R L o
= Et—[z:— ' 6_R—ez —R—(ltge— Flexo-compresién uniaxial

A AR

le—@—[wé—e—\
_ BL L)
, o R Ge
/ . O-Z:E_Z(l__z_}
T L L

/
LT 777 7T 7777777777

i L i H
De manera andloga puede ascribirse para la zapata sometida a flexién biaxial indicada en la figura

siguiente:

Flexo-compresion biaxial
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a2 . a2 ) Nuclee

| T
T — T 1 R= Heasullanta

-‘ 23 3= axcantriciaag

T

al3 alé E) ' a3

Las dos formulas anteriores son validas siempre que los esfuerzos sean de compresion, es decir,
siempe que la resultante R de cargas verticales actle dentro del ntcleo de la zapata.

Nucleo de la zapata: tugar geométrico de todos los puntos de aplicacion de !a resultante de cargas
verticales para los que el suelo esta siempre sometido a esfuerzos de compresion.

8.3) Cargas sobre pilotes.

e Notacién:
; ;R ? .
i v ! » N=numero de pilotes
— ; T e . . S
= LA + Fuerza sobre el pilote . .
l F:’Joslenur i } ; Fc’ialan(ato

o P4y = Pilote delantero

a , e Pue = Pilote posterior

e e = Excentricidad

» e Momento de inercia de

los pilotes con respecto

al eje centroidal de la zapata

[y=%(I+AX?)| Ejes paralelos

o Hipdtesis: Todos los pilotes tienen igual

o

seccion
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Si R es la resultante de cargas verticales sobre la zapata, N el numero de pilotes bajo la zapata y e la
axcentricidad de la rasultante con respecte al eje X, el esfuerzo actuante sobraal pilote i as :
_ R + Re X

NA: /

O

o L . . . . . . AR Red.
Multiplicando fos términos de la ecuacion por sl area A; det pilote i, se obtiene: Aic=~’L+—E}’—Y—.

Teniendo =n cuenta gque Ao es la carga sobre el pilote (i) P; v ademas del teorema de Steiner

[, =T({+AX") , ecuacién en la que el momento centroidal [ de inarcia es pequefio de manera que [ =0

, se tiene consiguiente un valor de la carga sobre &l pilote i igual a :

i ;
Pi= £ 2l ,YE :
TN S

B.4) Zapatas sobre pilotes sometidas a flexion biaxial

Para ej caso de soiicitaciones biaxiales M, = Reyy M= Re, La ecuacion anterior se convierte, an:

' & Re X Re [l
Pi= —+ ——
A 1A

1
{
]

8.5) Cimientos sobre fundacion eldstica
Una forma de caracterizar el comportamiento de las cimentaciones teniendc en cuenta las

deformaciones del suelo es a través de ia aplicacion de la teoria de Winkler, conocida como la teoria de

los cimientos sabre fundzcién eldstica o método del coeficiente de balasto. Los cimientos sobre

fundacion eldstica constituyen el caso Ilimite de una estructura continua sobre apoyos elasticos cuando
la diﬁstancia‘entre e’stos,se nace infinitamente pequena

i

¥ ¥ l' l! [’ﬂﬂ/}

2
pAsy
&
S
Do
2

ot

z

D400

2

- e
—

= g # g 2
= £ 2 2 § F % 2z Apovyos elasticos puntuales
¥ y y ?y /Tl/

Numero infinito de apoyos elasticos
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El andlisis de cimientos sobre fundacion elastica esta basado en la hipétesis de identidad de !a linea
alastica cimentacion-suelo .La resistencia de materiales suministra la ecuacion diferenciat de la elastica

M . )
de un elemento prismatico sometido a flexién: Y™ ﬁE[— , (@), ecuacion en {a que M es momento flecior,

E es modulo de elfasticidad del material delf cimiento e | es momento centroidal de inercia del cimiento.

lLa fuerza cortante es: ¥ = a;/[ =-£1" ,(b) .y laecuacion parala carga es:
X
/ d ‘/[ .
Wwix) = ar - E[Y ' (C)
a'\ dx?

Del equilibrio de! elemento diferencial de cimiento indicado en la figura siguiente, de ancho b y sometido
a una carga vertical g(x), dirigida hacia abajo, y una reaccién del sueio, dirigida hacia arriba, equivalente

a p(x), se concluye:

[g(x)] =1/ m’

M
- [po]=cim®
- SFy=0=h(g(x) - plx)idx + dV
av
=-b(gl(x) - p(x),
. - b(g(x) - p(x)) B
X
d* M
— = —b(a(f) + p(x))
ax?
Ecuacién diferencidal de la eldstica
> ' r’ d'y _d'M
(ir' PR

Ely" =—5(g(x) - p(x))

77777 777777777777 T 777777777
1 - %

El coeficiente de balasto K
La relacion mas empleada para el calculo de la reaccidn p(x) del suelo supone la proporcionalidad de
esfuerzos y deformaciones en la interfase suelo - cimiento. Esta proporcionaiidad se expresa a traves

de la ecuacion:

'é(»() :Kiix)
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Expresion en la que K (FL'S) representa una constante de proporcionalidad del suelo conocida como ei
coeficiente de balasto del suelo o mddulo de reaccion del suelo y y(x) la defiexion del cimiento,
supuesta para al mismo punto, igual a la del suelo

Por consiguiente la carga w(x) resultante sobre el cimiento equivale a:

w (x) =b (g(x)- Ky).

Derivando dos veces la ecuacion (a):

Bl

Ely"” :% =w (x) = b(g-Ky) , o lo que es igual: y"* = éﬂ%}?—@ , (d)

Para el caso de cimientos sometidos a cargas puntuales g (x)=0 y la ecuacion diferencial (d) se

convierte en : y” =—~@y .(e) .Definiendo : _ Kb
£l Y

Nota. A fa constante A = —
a

La sofucion de [a ecuacion diferencial {f) es

—ux

{ ; —
iy = de” cosax + 4, senax + A;e™ cosax + A,¢ “senax‘ (@)

Las constantes A;...A4 se obtienen a partir de las condiciones de borde . .~

Ejemplo 1: viga de longitud infinita sometida a una carga puntual en su centro.

P Viga(t=e<), Ancho b /
| / o
l

4/3/ ///’ //l r////ryﬁ////flf/////w—/l/ -
[T 7T T T 777777777 ’/////77//////{//7//7///////7 7177

X y ‘[ !

Suelo (k)

Condiciones de borde: a) x=e — y =0, Sustituyendo en (8) : A= A=0
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Por consiguiente: y=de¢ “cosax+ d,e”“senrax , derivando tres veces cen respecto a

N

Xiy'=we U ((d, = Ay cos ax = (4, + A Dsenax ), ¥ = 20T (A sinax — A senax)
Igualmente: ;= 2a’e™[4, + 4,)cosax + (A, - 4,)sinax]

Para encontrar los valores de A3 y A, basta notar que bajo la carga P la tangente de la eléstica debe

ser cero ( de la simetria) y que para x= 0 la fuerza cortante es

0 q PRGN i
V=-P/2, porlo que Ely'= 3 -y e

Sustituyendo las condiciones de borde en las ecuaciones diferenciales correspondientes, se

. P . - .
obtiene: 4, = A, = -, valores que reemplazados eny ,V y M suministran ias siguientes ecuaciones:
a
Pa ~Ix . 5 - e P —e . -
V= e (cosax +sinax) V=El ' =—-—e"cosax ER' =M =—e " (cosax — senax)
2ChH 2 da

De la ecuacion g{ x) = Ky(x) es posible conocer la distribucion de los esfuerzos sobre af suelo.
La grafica siguiente muestra los valores esquematicos de y(x),V y M de una viga sobre fundacion -
elastica de {ongitud infinita para los siguientes datos numéricos: coeficiente de balasto K igual a 150
MN/m®y modulo de elasticidad del material del cimiento £ igual a 30.000MN/m?.

La longitud eldstica para un cimiento de 0,5 mde ancho y 1 mde altura es :

CT4£r7" T4x30000%0,5%0° 1"
LK&U 124150%0,5 ]

La maxima deflexidn se presenta bajo la carga P = 100 kN y equivale a 0,23 mm

Maximo esfuerzo sobre el terreno :q(x) = K Ymax= 150710°0,00023= 34,5 kN/m°.

Ademas se presenta un esfuerzo de traccion sobre el suelo igual a -1,5 kN/m? que es compensado en

=286m.

la practica por el peso del cimiento (aprox. 12 kN/m?)
Ef momento maximo, siempre bajo la carga P ( x = 0), equivale a:

100*2,86
— e
4

M max = (coso—sin0) = 71,5kNm

Para que estos valores tengan validez la carga puntual debe actuar como minimo a una distancia

X=2A =572 m»del aextremo de! cimiento.
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La grafica siguiente indica la variacion de la deflexion, de la reaccion del sueic y del momento flector
para diferentes relaciones x/A correspondientes a la viga de longitud infinita.

Dimensiones

b=0,5m
d=1,0m
P= 100 kN E= 30.000 MPa
: / ’ -
i / Viga de longitud infinita
T - 7T 7 7 / o< . sobre fundacion elastica
dl | =/ WL T
/‘/ A / / /\ N \\/ ‘//\:,\// £ )7—/1\ \/ /\\ v / <\ / (\\/ (\/ //( f /,/ ‘\/ //
J-—b«. s Sueio K= 150 MPa/m
X -
==0 1 2 3 4
AT Longitud elastica
0 ,,L = A=2,86m
y en mm 0,1 i /(
Desplazamiento 0,2
p O,_ E'/
40 b f T
| t (1 I{
, 30
g (x) en KN/m
20
Reaccion del 10
suelo
0 — b
100 ;
5
Men Knm 0 \ '
Momento 0 ~ |
flector 50
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DISENO DE ZAPATA SOMETIDA A FLEXION BIAXIAL
Disenar una zapata cuadrada para los datos siguientes:
+ Cargas de servicio que gobiemnan el disefio

Muerta: Pp=60t Mopx= 15 t'm Mpy= 12 t'm
Viva: P=40t Mix= 10 t*m M.y=9 t™m

2

¢ Materiales
Concreto: f'c =210 kg/cm?
 Acero: fy = 4200 kg/cm?
e Columna: 040*0,40 Armadura: 8#6
e Suelo: Gap= 25 Ym? 6,=55 Ym?
PROCEDIMIENTO
11 OBTENER LAS CARGAS DE SERVICIO
Pservicio= 60 + 40 = 100 ¢
Mx servicio = 15 + 10 = 25 t'm
MY servicio = 12 +9 = 21 t'm
2] EFECTUAR UN ESTIMATIVO DE LAS DIMENSIONES DE
LA ZAPATA |
2-1) Planta y longitud de la zapata

v

Propiedades geometricas de la seccion:
L L
JMY L2 A=[}:]=2.y==2
12 2
OAOI Esfuerzos combinados
Mx V. My A
Flexion biaxial: o = %i— i%/— * —[)[//i
0.40 V2. : o
t T i

252 Curso de puentes en concreto




e Determinacién de la longitud de la zapaja.
Sustituyendo los valores numeéricos en ¢ e obtiene:
100 N 150 . Eg
AR S 5
Despejando L=2,82m, setoma L=3m

25= O lo que esigual: 25 L7 = [00L - 276 =0

2-2) Altura de la zapata

Longitud de desatrollc de labarra #6=0,44 m
Recubrimiento para concreto en contacto con la tierra: 7 cm
Altura H : 0,44 + 0,07 =0,51 m, setoma H=0,55m

Altura efectivad : 0,55—-0,09 = 0,46 m

33 OBTENER LAS CARGAS MAYQRADAS
Relleno: 1,8*3"3"1 = 16,20t

Zapata: 373"0,5572,4= 11,88 1
| S 28,08 t

Carga muerta total:

60 + 28,08 =388t

—
-
STITII T T T T ’lltji/////,-,, TTIVI
—i )
= Y=1.8Ym
p—
— i .
i i
046¢ 1 — 0,55
L Ve E - & - . ’
—
3.CC

. Cargas dltimas — grupo de cargas I — Resistencia ultima |
Pu=1,3(88+1,67740) = 201t'm

M= 1,3(15+1,67710) = 41 t'm

Muy= 1,3(12+1,67"9) =35t'm

4) OBTENER LOS ESFUERZOS ULTIMOS SOBRE EL

TERRENOC

lLos esfuerzos Ultimos sobre el terreno se calculan mediante la férmula de {os esfuerzos

combinados para cimentaciones sometidas a compresién y flexion biaxial:

P, MxY | MyX

SRl A

GH
A4 ! I

Donde A es ol area de la zapata, | es el momento centroidal de inercia de la zapata, Xy Y

son las distancias, medidas a partir de los ejes centroidales, a las fibras mas alejadas de la

Carlos Ramiro Vallecilla B.
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zapata. Sustituyando los valores numéricos y tomando positivos 1os esfuerzos de
compresién, se tiene;
3 s

A= 3"3=9 m° [= == 6,75m

X=r= =",5m

2|

El signo de las coordenadas Xy Y depende del cuadrante en que se encuentre cada uno
detos puntos 1,23y 4. Se suponé gue los momentos flectores My y M, son positives. El

diseno se lieva a cabo para la condicidn mas desfavorable de ssfuerzes scbre el suelo

S
<O
.
x
(o)
[O5]
W
*
—
i
-

L i 200 41*FU5 3531y L >
I L T ——— - — =5,43¢t/m-
® ) 9 6.75 6.73
201 41*1.5 35%1.3
= - > — =21t/m"
9 6.7>5 6.75

Representacion grafica de los esfuerzos

gltimaos sabre &l terrano

23.37
Hm?y

5] BEVISION POR CORTANTE
5-1) Cortante como viga

Se verifica la distancia d= 0,46 m, de la cara de la columna en la zona de maximos

asfuerzes o
e 66

2 41* 35S 2

05:_0_‘+ 170,06 3370 sy v/me
9 6.75 6.75
2 11*0,66 33*1,3 >

20 HP080 TS e
9 5,73 6,75
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B8) DISENC A FLEXION -
El diseno a flexion se lleva a cabo tomandc un plano vertical que pasa por fa union columna
zapata en el lado de mayores esfuerzos ultimos (en este ejemplo &l plano paralelo al lado 1-

2 de la zapata)

201 41*0,20 35*13 -
O, =+ — T —=3133 t/m
9 6,75 6,73
200 417020 35*1,5
g = 2 20 2 1597
9 6,73 6.75

Resultante de cargas sobre el area sombreada.

2242
vz 2222 367431J3+1>77*34L3O_107[

Un método aproximado para encontrar el punto de aplicacién de ia resultante de cargas

consiste en promediar la posicién del centro de gravedad de cada une de los trapecios

laterales que representan los esfuerzos sobre el suelo. Graficamente:

13K 31,33 06825 G577 08T
_ 1.30 . 1.30
= Lo, +20,) . - 0,625+0,60
X = 5(-’—-—’—{—) para: { oy < o). Sustituyendo: X :’——%—’——7 =0,616

J[{
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El momento flector producido por la resultante de fuerzas con respecte ai eje a-a es:

M, =107(1,3-0,616)= 7319 t-m

k=2 s imt = p=0,0032
3%0,46°
As =0,0032*300%46 = 44,16 cm®

En barras N2 7 (As= 3,87 cm?)

I8 ar=12 VT = 17 ¢/0.24
3,87 :
1 0.40,
f—
b
-
) S Vs / ]‘/
Relleno
— 3
Y=1,8ym oo
=30°¢ 1.30 1.30 !
b - .
: )]
| 7
1‘ L | 055
; _a ry 2 . » .
1 !
| 1 N2 7 ¢/0.24 R
N Ambas direcciones (

\ Concreto de limpieza
f'c = 175 kglem®

7)1 LISTA DE MATERIALES |
Concreto: 3°3%0,55 = 4,95 m* O':Ei N7 %
Acero: 2473,5573,04 = 259 kg 28

El despiece indicado supone gue bajo ninguna condicion de carga las fibras superiores
de la zapata estan sometidas a esfuerzos de traccion. En caso contrario es necesario
colocar armadura a traccion en la parte superior de la zapata y revisar el disefo de la |
union zapata columna.Algunos ingenieros colocan. en la parte superior de la zapata
armadura de retraccion y fraguado (1 #3 ¢/0,25).
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ZAPATA RECTANGULAR SOBRE PILOTES

Disenar la zapata rectangular indicada en la figura siguiente. Se save del estudio de las combinaciones

de carga gue la maxima solicitacion se presenta para la comcinacidn carga muerta mas las

solicitaciones sismicas en Y mas e} 30% de las solicitaciones sismicas an X. De! andlisis de la

superestructura se obtuvieron los siguientes valores:

Solicitaciones”

Carga vertical proveniente de la
superestructura = 580 t

My =2333 t'm

My = 1000 t'm

Materiales

f'e=210 kglom®  f,= 4200 kg/em?
Pilotes |

Diametro = 1.3 mM  Pagmisipie = 150
Putimo = 300 t

Geometria de [a_zapata

(109 e L s  19 L 19 a3
= = S P N |
L5 - —(2— = Dop
“\\%”/ |‘| \\}//' | '-\_\\}// i

_ 2.50
I /{\l 1.50 ; S.30 ./,l\ ) !
NN /775477 R N I ]
'( : P / ///,‘z\j-jpsc |
i
2.50
/"/j\\\ 1 7 \ % v//{s\\
o~YwW — —\ ") — T 7Ta7T

[ - SR S R N | L
T U0 085 1.30 085 1.0 085 1.0 065 130 g

Las dimensiones indicas de la zapata corresponden a un primer predimensionamiento. Esta claro que

durante el proceso de célculo es necesario ajustarlas con el dnimo de obtener un disefio dptimo.
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PROCEDIMIENTO
1) OBTENER LAS CARGAS DE DISENG

1-1)  Carga mueria

» Pasodelrelleno: 17779818 =123,481
» Peso prgpio de la zapata: 1,57779,8°2.4 = 246,96 t
£ 370,44 t

» Carga muerta proveniente de la superestructura: D= 580 t

s Carga muerta total: 580 + 370,44 =950 t
2) EFECTUAR UN ESTIMATIVO DOEL NUMERQO DE PILOTES
150
Se toman 8 pilotes para tensr en cuenta la accién da los momentos.
3) OBTENER LA CARGA DE DISENO

Ve =633 pilores

- Carga vertical: Po=950t
- Momento an X M= 23337 0,2 = 700 t-m {30% del sisma gn X).
- Momento en Y. My= 1000 tm

- Representacion grafica de las solicitaciones sobre {a zapata

A -
1000 t'm i =£+ .V]yz}’ . Mx}:
N ZX° Xy

X Flexion biaxia Pi=Carga sobre el pilote i

N = Numero de pilotes

7.00

Nota: Ng se indican ics pilates

{f g'a T

Convencion de signos: En la férmula de los esfuerzos combinados, las distancias Xy Y se toman de

acuerdo con el signo del cuadrante en que se encuentran. El disefio de la zapata asi como las

verificaciones necesarias se llevan a cabo para la maxima reaccién de los pilotes.
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4) OBTENCION DE LAS REACCIONES 2N LOS PILOTES

T T/ 1

CPilotes | PuN | Xi | i Y2 | SXP | Penors
1 111875 ] 390 | 250 | 46,67 | -56.98 | 108,44
> | 11875 000 | 250 | 4667 | 0,00 | 165,42
3 | 11875 3.90 | 2,50 | 4867 | 56,98 | 222,40
4 | 11275]-1,95] 0,00 | 000 | -28.49 | 90,26
5 | 11875 1,95 | 000 | 000 | 2849 | 147,24
6 | 11875] 390 250 4657 | -5698]| 1510
7| 11875 000 | 2,50 | 46,57 | 000 | 72,08
8 | 11875 3.90 | 250 | 4667 | 56,98 | 129,06

\ x| ss000 0,00 | 000 |

LYf=2%3%25%=3750
£X2=2%2"39%+21,95% =68,445
5) COMPROBACIONES

-1) Cortante como viga

Y Accidn camo
|A / viga
|
1 1.co [ 1.95 I 1.93 ' 395
[ T T
Armadura 2nla )
direccion iarga - l____.J
:[\ [ /J\\ l }’ /‘\ -l«co
/ . / \ f
{10844 W — —— [ 18542) — — 2224 A4 L
| A\ /, \ 0.70
Accign como g ’ NS l \,:/
placa N | [ ! |
250 |g=130
B ~1%0 _{_ I
' 2 ‘ ! 4/’L\ ] ‘IL a
7 \ | {os0
Armadura en lg_—"fF——  — (90.26 //W//// S 147,24 - X
direccion corta A // // ;1100 [
T s
o ' d/_z_i 2.50
/./L\\ , /]\\ //"\.
{1590 b — ,/ 7208 | —f — | d 129-06/‘,— +
\ ] \
e N S I Bl
| | 1

o
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bo = 2(3+1 ,30) + 2(1+1 ,3) =132m

<ns
v, -—_——793—739—=4,6L'L-r’cg/cm2
1320130

G-

v =1 210 =15,64 -kg/cm* (CUMPLE)

v, = 0,27«/210(2 s 2121999 kg iem’
¢ v 9/7

¥
5-3) Punzonamiento del pilote mas cargado
P3= 222,40t
Perimetro bo=1,5+0,35"2=220m
- 222400 ,
- Esfuerzo cortante ultimo: v, = ——=7,78 kg/cm”
T 220%150 '
v =-7L§ =9,15 kg/cm®
085
8) DISENDO A FLEXION
6-1) Armadura paralela a la direccion larga - S e
M,, =(222,4+129,6)(0,45+1,95) = 8448 -1
K= 844’8, =741 ¢t-m— p=0,0019
7%13? , )
As =0,0019%700%[30=172,9 - cm*
N (#8) =[7_£ =34 barras M

6-2) Armadura paralela a la direccidn corta

M., = (108,44 + 165,42 +222,40)(2) = 992,52 -1

92,52 , 2
k=225 o0 im? o p=_fi- 12K _00016
98*%1,3" . m oy

As =0,0016*980*130=211,48 ¢cm’
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201,48 CnE T
N°(#8) = ————I-— =42 harras N2 8 1#8ci0:24

71 PLAND CONSTRUCTIVG

¢ 3.40 ] 3.00

{ V. 77 7 77

(1 | | i 1 ‘ |
gl 20 Toas! s30T 2.50 71z foss IECEEY
=] o
1 1MY3 /028 R
i 1
81 CANTICAOES Oz aB8RA
e« Concreto: 3'7°1,5=945m°> -, i
0.451 | :
¢ Acero: ' ,
v 305 '
ads| [_ J Tous
t Y |

“Wacero= 3,97(3479,75 + 42*7,75) = 2608 kg

s 2
Relacién acero concreto: 60_8 =27,60-kg/ m

’

El despiece indicado supone que bajo toda condicion de carga los pilotes trabajan
siempre a compreasion. En caso contrario es necesario colocar armadura a traccidn en la
parte superior de la zapata v revisar el disefio de la unién zapata columna.Algunos
ingenieros colocan en la parte superior de la zapata armadura de retraccion y fraguado
(1#3 ¢/0,25) N '
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DISENO DE UN PILOTE EN FUNDACION ELASTICA

Disenar la zapata apoyada sobre pilotes indicada a continuacion. A su vez la zapata sirve de apoyo a la

pila de un puente

. z
GEOMETRIA Y I
3 1,00 ‘0,75|‘ 075 100 S
T 7025
i ¢ Yo A | fas0
| %7%// | To.50 "
; 0.5 " 050 J -f_O.QS
" 150 tm
1751
= Mivel (0)
\’ Tsl ! ' 77"::””’ 7z
“\Modulo de reaccion  + T —
S deWinkiar : N L
&Ry ' N e
~Z e
DATOS!
| Materiales de | Coeficiente de reaccidn Las maximas solicitaciones
__ lazapata ‘ ' del suelo las produce el grupo Vil de
f'e= 210 kglem? Nivel (m) | Ks(t/m? cargas
fy= 4200
kg/om® | [ -1 :-10:. 250 D=75t
" - -11:-20: 700 Megaz = 50 t-m
Pilotes -21:-35: 950 Meax =0
(Q: 1 m EQIXZ 10 t
Pap = 60 ¢ Columna
Fe= 245 kg/em® 20 barras #8

Se sabe que para una carga sobre pilote igual a 500t, el asentamiento del mismo es de 2 cm. Por
consiguiente K, = gfgzzs.ooo tim

VS
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~ Mdduio de reaccion

de Winkler K, ; Ky
Vel i A
1,00 TK T
K, 225070541125 tim 4
~a e K o B Ay
*110 9K, =250*1*1=250 t/m 1 :a 3} <
' 25 0
N M~ 1K, =io—:l)—*1*l=475 tim
10 9K, =T700%1*1=700 t/m
-21 P Corte A-A
= 700+
TR v lkﬂzw*l‘i=825 tim
: 7
f 14K, =950*1*1=950 /m | i
15 - ! i
1 s
-36 i 1K, =950%0,5*1 =430 t/m L
L : ~—
KV? AQ): I m '
PROCEDIMIENTO

1) AVALUO DE CARGA
- Peso del rellano: 1,8%471,541= 10,8t
-Pesc de la zapata: 2,474°1,5*1 =144t

5 2521

- Carga muerta: 25,2 +75= 100t

i Kg
j+ 1WA

- Momento flector: Meaz = 50+1071= 60 tm

2) CARGAS SOBRE RPILOTES

_R MY _R MK,
delaniern N- E,Yiz 3 Irusero — N ZXI_Z
Cwx?=201,25)% =3,125 o
| 100 60%125
Pramers = T2 =74 1<1,33¥60=798 ¢
2 3125
100 60*1,25
P posieror a4 mime
2 5,125

Carlos Ramiro Vallecilla B.
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3] \/EQF!GAGIDNES POR CORTANTE
Los coeficientes de carga indicados por el CCODSP-95, para el grupo de carga Vi, correspondientas al

metodo elastico v al método de la resistencia ultima coinciden.

"A.3.5.12.2-Disefto de cimentaciones- Las fuerzas de diseno de la cimentacion, incluyendo las zapatas, dades y pilutes deben ser las fuerzas
sismicas eldsticas, obtenidas para el caso de carga [ o 2l caso de carga H dados en el Numeral A.3.5.1.5 multiplicados por ol coeficiente de
moditicacidn de respuesta, R, adecuado, de aquellos dados eu el Numeral A.3.5.3.3. Las fucrzas sismicas asi moditicadas, para tos dos casos
de carga, deben combinarse independientemente con las otras cargas tal como lo prescribe al siguiente combinacion para el grupo de carga
VII

Grupo de carga Vil = {D+B+SF+E-EQF) ( A3-13)

Para el avaluo de la fuerza sismica EQF se toma un Coeficiente de Modificacion de Raespuesta igual a
1, correspondiente a la mitad de 2, valor de R para una pila tipo muro de acuerdo con la tabla A.3.5-3,
E£s oportuno mencionar agui que si la determinacion de las fuerzas sismicas provenientes de la
superastructura se llevd a cabo de acuerdo con el procedimiento de analisis sismico simplificado PAS-
S, las fuerzas sismicas no se dividen por R, de acuerdo con A.3.5.5

“EQF= fuerza sismica cldstica grO\.fenéente del caso de carga [0 del caso de carga [l del Numerél A 3543, madificada dividiéndola por la

. . ' ' ' . . . . n:
mitad del valor apropiado de R para ia subesiructura { columna o oila }, a la cual esté unida.
- I 5 4 ¢

3-1)’Cc:>,rtan'te como viga (a la distancia d= 0,80 m de la cara de la columna)

o . .2
. 200 . — 74
; i ‘ - P pluiee. 74
3 1 : r ,
L | P = 504523357 ¢
Lb /_‘7;2« plore = T ;
TAY N
/ 0.50 ] C/ | N v, = 33300 =2,789 kg/cm’
| Ve 150 *80
; [ i 2,789 A
‘ = J;"’o?? + v, =———=73,28 kalem® <033 fc
050 L, La ' 0,85

3-2) Punzonamiento del pilote
Se toma una distancia de 0,25 m medida a partir del perimetro de la circunferencia del pilote de

diametro iguaia 1 m
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P T 0= tm
025 m - 7
b{? = ”(115) = ‘1’,72 m "».\\/’ //”I,//:;T/_/\\
74000 N — I~ k,{// g i
v, = ———————=231 kg!lcm" Sl,l\/ c ’_‘J/ 2 ~
0,85%472*80 ‘. N
. 7 . Perimetro

by=nr0D

Q

4) DlSEN_D A FLEXION DE LA ZAPATA

M,, =74%0,75=55,5 t-m

4
- - 2 \
cc , 2m K
k=222 578 1/m' —p=—il- =0,00155
1’5*0)8- /n[

9 s 5 G0y
As=0,00155"150*80=18,69 cm? , en barras N2 6 (As=2,87 cm?) %7— =651 126020

=3

51 PLANGO CONSTRUCTIVO

. (' , f’ A L2025
| | N/ R

i /T ~despiece indicado supone que
\ 7T T bajo toda condicion de carga los -
Oi”. _/,///' ;o J o pilotes trabajan siempre a |
B P e s i e ST S RO | compresién. En caso contrario es !

R ; I i necesario colocar armadura a

; I'\/Cﬁ f\ﬁ[ . omanass | traccion en la parte superior de la

s DT % T e T ons | zapata vy revisar la union zapata

3.85

TMNBC/02!-Lad35m

16 M 4.c/0.25

L=135m

Se colocan barras constructivas (1#4 ¢/0,25m) en la direccidn corta de la zapata. Algunas oficinas de

ingenieria colocan armadura de retraccién y fraguado en la cara superior de la zapata (1# 3 ¢/0,25). |

Carlos Ramiro Valleciila 8.
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Apéndiéie

METODO ELASTICO,
METODO RESISTENCIA ULTIMA,

AYUDAS DE DISENO

“cQuée sentido tiene construir? -pregunta-

¢ Cudl es el fin de una ciudad en construccion sino una ciudad?

¢ Dénde esta el plano que sigue, el proyecto?

-Te lo mostraremos apenas termine la jornada; ahora no podemoé
interrumpir- responden”.

italo Calvino
Las Ciudades Invisibles

R |



METODO ELASTICO DE DISENO

1) HIPOTESIS

cste método de disefio y verificacion de sacciones en concrelc reforzadc, es conccido tambign como &l

meétodo de {os esfuerzos de trabajo o ei método de la linea racta.

Hipdtesis: )

* 1) Las secciones planas antes de la deformacion permanecen pianas después de la deformacion.
Esto quiere decir que las deformaciones de las fibras sometidas a traccion ¢ comprasion son
proporcionales a su distancia al eje neutro

2) Los esfuerzos son proporcionales a las deformaciones y varian linealmente con su distancia al
eje nutro, con excepcidén de las vigas de gran altura.

3) Los esfuerzos actuantes no sobrepasan los esfuerzos admisibles del acero {5 y dai concrato f..

4y No s2 considera la resistencia a la traccion del concrete '

5) Se supone que la adherencia entre acero y concreto es perfacta,

2) ECUACIONES PARA EL DISENG DE SECCIONES
RECTANGULARES SIMPLENMENTE ARMADAS

Notacion

b, h = ancho y altura de la seccion rectangular

d = altura efectiva de ia seccion

kd = profundidad del gje neutro

A;s = armadura a traccion

f.= esfuerzo de trabajo del concreto

fs= esfuerzo de trabajo del acero

C= fuerza de compresién sobre el concreto

T = fuerza de traccion sobre el acero

Ec= mddulo de elasticidad del acero

Es = médulo de elasticidad del concreto
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n = % =relacion modular

o
! : | ‘—Eé' I = I
T I T : !
[ I 1 3
i j<d : -
! Eje neutro { = P
Ild / id
h / i
o /
“ e o8 @ -———L—— L T
i
‘Es ! ‘I ts/n
Seccion ragctangular deformaciones . esfuerzos Fuerzas
Del equilibrio de la seccidn
TFx=0=C=T : C= %f;kdb v T=4/ éfgkdb =/
- [. N
IM=0=>M_=(jd= ;_,ﬂ.'/ijd' v también Ms =Tjd
Ms=A_f jd
- . kd P
Por otra parte: jd = d—T , €s decir: =
Para evaluar el momente resistente es necesario, conocer el valor de k.
De la compatibilidad de deformaciones
E-+  kd : .
£ =——— | apartirde de la ley de Hooke: f = £¢
€s d-—kd
TE.  k . . . . k
Jo!E. =—— | definiendo la relacion modular » =£— se obtiene: /. = /.
fIE. 1-k £, Con(l-k)
. 1-k) -
Y por otra parte:  f, = AGL)) (k )
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Despejando k de f; : #f, —nf.k = f .k 010 que esigual: _ = Cop=ir
/.

_{ o

P

Definiendo la cuantia de acero p:{p =07
1%
i

. . oS 2 . .k 4
Sustituyendopen C=T": %f,__kdbf) , Otambien f—": =, sustituyendo en: »f, :f"l_T se obtiene:
4 < LY o — A

k 2p 2 L PR
= y efectuando : k” +2pnk =2pn, de donde: [k = ~pn+ \/hpn+ (pn)

n(l=k) &

Y definiendo : [K = %fk/ se tiene | Mc= Ms = Kbdlj .

Falla balanceada: p,,, = o =i: donde r <L
2_f_ 2 ,
/e

3) SECCION TRANSFORMADA

El método de la seccion transformada consiste en convertir la seccion compussta de acero y concreto
en una seccion homogénea de concreto en la cual el area de acero de refuerzo se sustituye por un area
de concreto n veces el area de acero. A suvez n se define como {a relacion modular y es igual a: |

n = EJ/E..

En el rango elastico, los esfuerzos son proporcionales a tas deformaciones. Por consiguiente: fo= Ecec v

. - b
fS: Es(c,s . !
Si las deformaciones del acero - B J
. d
y del concreto son las mismas . _ / ¢
fie
. fC fs N /" -+ rfeu(ro
€ ¢= €5, €S decir =— =<
¢ Es '
Si por otra parte: »n =Es , '
Ec o 700 As
Entonces fe= fs/n 6 también: fs= nf, | Seccion ransiomada

Si la fuerza del acero es la misma que en el concreto ,entonces Te=Ts, 010 que esigual © Acfe= Asfs

pero fs = nfe , por consiguiente A, = nAJ.
» Posicion del eje neutro de la seccidén transformada
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Tomando momentos de primer orden con respecto al eje neutro de la seccion:
b( kd) 2/ 2 =nAs (d —kd) , ecuacion de la que se despeja kd
+ Momento de inercia de la seccidn transformada:
| = b(kd)*/3 +nAg( d-kd) 2
» Esfuerzos en el concreto y el acero:
Concreto: fo=Mkd/1 M: momento flector en la seccion)

Acero:fs=Mn{d-kd)/I

4) MODULOS DE ELASTICIDAD DEL CONCRETO Y DEL ACERO

De acuerdo con el Cédigo Colombiano de Disefo Sismico de Puentes 1995 -CCDSP, ios valores del

modulo de elasticidad del concreto v del acero son los siguientes:

*A.7.8.4 Modulos de elasticidad y relacién de Poisson.
£n ausencia de un valor experimental de Ec o cuando no se disponga del valor del peso unitario del concreto, puade utilizarse:

) Para agregado de origen igneo:

Ec= 15000 vf'c en kglem?

Para égregado de origen sédimcntarié o metamérfica.

Ec = 12500vf'c en Kg /cm®  (Adendo)

A.7.6.4.2- Tl mdédulo de elasticidad para acero de¢ refuerzo no preestorzado puede tomarse como

Es= 2.040.000 xg/cm®
A.7.6.4.3- La relacién de Poisson puede tomarse como 0,20

5 ESFUERZOS DE TRABAJO

Con el fin de garantizar un adecuadoc comportamiento de las estructuras bajo cargas de servicio el
método elastico de disefio reduce los esfuerzos ultimos de los materiales , f's para el concreto y f,
para el acero , al 50 % 0 menos , de la siguiente manera:

Concreto : f; = 0,45 f"; k

Acero:

f, = 2400 kglem® — f5 = 1200 kg/em?* ( fs= 0,50 f,)

f, = 4200 kg/cm? — fs = 1700 kglom2  ( fs= 0,40f,)

Curso de puentes en concreto



B8] TABLAS DE DISENGO

Las ecuacicnes: .1C=—/_?)7+V/(pn)2 +2pn K= <474 ) =1-K3, pueden ser tabuladas para
diferentes resisiencias a la compresion del concreto y diferenies limites de fluencia del acero. A
manera de ejemplo se obtienen a continuacion [os valores mas representativos de la tabla para &l
diseno de secciones rectangulares, simplemente armadas para los materiales indigados.

Concreto: ¢ = 210 kglem? | fs= 0,45*f .= 94,5kg/cm? ‘Acero : f, = 4200 kg/cm?

Esfuerzo admisible en el acero: f;= 1700 kg/cm?

Modulos de alasticidad:

Acero: E4= 2.040.000 kg/cm?® .Concreto : Ec= 125004 /¢ en kg /cm?

{ E. tomado del Adendo A.7.6.4.1) Relacion modular . n= %ﬁ =11.26
LC
) k 5
+ Cuantia balanceada: p=—, r= 5 =2
2r oo a+r
Por cbnsiguiente: y = 1700 17,98%y & =—1L___ 0379, entonces
94,5 [1+17,99
0,379 )

+ Valoresde la tabla para p= ¢,001

fe==11,26%0,001+/(0,001%11,26)% +2%0,001*11,26 = 0,1392

j =1-k/3 = 0,9536

: & %013 2 ,
f. = J, =t 17007 0,139 \\.:24,4! kgicm®
n(l—k) L1,26(1~0,1392) )

. 1 .
K== f.k =0,5%*24,41*10*0,1392*0,9536 = 16,21t/ m”

La tabla para secciones rectangulares, simplemente armadas , en concreto de f'¢= 210 kg/cm2 y de

acero con un limite de fluencia f,= 4200 kg/cm? se construye partiendo arbitrariamente de una cuantia p

igual a 0,0001 , valor que se incrementa hasta alcanzar el valor 0,0106 equivalente a fa cuantia

balanceada (cantidad de acero para la cual el acero y el concreto alcanzan simultaneamerite sus

maximos esfuerzos de trabajo)
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Coeficientas para el disefio de vigas simplemente armadas-Matodo elastico

f'e= 210 kglem” fs= 1700 kglem® fc=54,5kg/om”
Es=2,040,000kg/cm?2 Sc=12,500nf¢ n=11.26
fy=4200 kg/cm’ Falia balanceada: p=0,0107
D | K i fc K{ ym?)
0,0001 0,0463 0,9848 7.3 167
0,0002 0,0649 0,5784 105 | 3,33
0,00025 0.0723 0,9759 11,8 4,15
0,0003 | 0,0739 0,9737 12,9 4,97
000035 | 00849 | 09717 140 | 5,78
0,0004 0.0605 0,3698 15,0 5,59
0,00045 0,0957 0,9681 16,0 7.41
0,0005 | 01006 | 09665 | 183 8,21
0,00055 0,1053 | 009649 | 17,8 9,02
0,0006 01097 | 09634 | 185 | 9,83
0.0007 0.1179 09507 | 202 . 11,43
0,00075 01218 | 0,9594 | 20.9 | 12,23
0,0008 | 0,1255 0,9582 217 | 13,03
0,00085 | 0,1291 0,9570 22,4 | 13,83
0.0009 0,1326 |  0,9558 231 | 14,62
0,001 01392 | 0,9536 244 | 16,21
0,0015 | 01677 |  0,9441 304 | 24,07
0,002 - 0,1909 0,9364 358 | 31,34
0,0025 0,2108 0,9297 40.3 39,51
0,003 0,2283 . 0,9239 44,7 4712
0,0033 | 0.2380 0,9207 47,1 51,85
0.0035 | 0.2441 0,9186 488 | 54,66
0,004 0,2585 0,9138 52,6 | 52,14
0,0045 0.2717 0,9094 58,3 69,57
0,005 0,2839 0,9054 59,9 76,95
0,0055 0,2954 0,9015 3.3 84,29
0,008 0,3062 0,8979 6.6 31,59
0,0065 03183 0,8945 89,9 98,85
0,007 0,3260 0,3913 73,0 108,07
0,0075 0,3351 0,8883 76,1 113,26
0,008 | 0,3438 0,8854 79,1 120,41
0,0085 0,3522 0,8826 82,1 127,54
0,009 0,3601 0,8800 85,0 134,63
0.0095 0,3678 0,8774 37.8 141,70
0.01 0,3751 0,8750 50,6 143,74
0.0107 0.3850 0.8717 94,5 158,58
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zas-‘ecce slastico

0.0001 | 00e=s | 23831 e 157 .
s 00002 | 0083 2 e 3.33
0,0003 | gomse | @ e 437
0,00035 | 08813 2 -3 3.79
0,006¢ | 808373 2 = 3.50
00063 | 85,0370 | 2= e 3,23
0,0006 | 92,1038 23527 e 534
0,00085 | 0,1085  1.383s Il ©2.55
20,0007 | 01138 0.8527 it: - a3
0,00075 | 91175 @ J.za2 -~ *2.28
0,0008 @ 0.1211 | 2.333%8 sz 3.75
0,00083 | 0.1248 @ J33as 23z .
0.0008 | 0.1280 @ 23573 3z
0.00095 ' 0.1312 @ 0.8333 213 -
0,001 .12 0.6332 233 -
0.0015 ! 01612 | 3,8230 31,3 2
0,002 | 0,1845 | 0,6385 36.5 21,21
0,0025 | 0,2038 : 0,3321 | 417 353
0.003 | 0,2208 | 98284 | 482 2723
0,0033 | 0,2302 | 0,9233 | 487 31.30
0,0035 | 02362 | 0.9213 50,4 3432
0,004 0,2501 | 0.9166 54,4 ¢ 32,33
0,0045 | 02630 | 09123 .| 382 | 59.79
0,005 0,2750 { 0,9083 | 518 | 77.21
0,0055 | 0,2862 | 0,9045 55.3 84.58
0,008 0,2967 | 0,9011 | 8.8 91.91
0,0065 | 0,3066 | 0,8978 | 72,1 | 99,21
0,007 | 03160 | 08947 | 753 . 106,46
0,0075 | 0,3250 { 0,8917 785 | 113,89
0,008 0,3335 | 0,8888 81.5 | 120,88
0,0085 | 0,3417 | 0,8861 84.5 128,04
0,009 0,3495 | 10,8835 87.6 135,18
0,0095 | 0,3570 | 0,8810 30,5 142,28
0,01 0,3642 | 0.8786 33,4 149,36
0,0105 | 0,3711 | 0,8763 96,2 156,42
0,011 0,3778 | 0,8741 99,0 163,45
0,015 0,4244 | 0,8585 120,2 218.93
0,012 0,3906 | 0,8698 | 104.5 177,44
0,0125 | 0,3966 | 0,3678 107, 1 184,40
0,01308 | 04034 | 0.8655 | 1102 192,46
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Coeficientes para el disefic de vigas simplemente armadas-Método elastico

t'c= 315 kg/em? fs= 1700 kg/cm® fc=141,75kg/cm?
Es5=2,040,000kg/cm?  Ec=12,500Vfc n=9,19
Cuantia balanceada
fy= 4200 kg/cm® p=0,01813
0 K| ] | feikgiom?) K(¥m?)
0,0001 0,0420 | 09860 | 8.1 1,68
0,0002 | 0,0588 0,9804 11.6 3,33
0,0003 | 00716 | 09761 143 4,98
0,0004 0,0821 0,9726 16,6 8,61
0,0005 | 0,0914 0,9695 18,6 8,24
0,0008 0,0996 | 0,9668 20,5 9,86
0,0007 | 01072 | 0,9643 22,2 11.47
0,0008 | 0.1141 0,9620 238 | 13,08
0,0009 01206 | 10,9598 25,4 14,68
0,001 01267 | 09578 26,8 16,28
0,002 01742 | 0,9419 39,0 32,03
0,003 0,2089 | 0,9304 48,8 47,45
0,0033 0,2173 | 0,9274 51,5 52,03
0,004 0,2369 | 0,9210 57,4 6263
0,005 0,2607 | 0,9131 65,2 77,61
- 0,0055 02714 | 0,9095 68,9 85,04
0,006- 0,2815 | 0,9062 72,5 92,43
0,0065 0,2910 | 10,9030 75.9 99,78
0,007 0.3001 0,9000 79.3 107,10
0,0075 0,3087 | 0,8971 82,6 114,38
0,008 0,3169 | 0,8944 85,8 121,63
~0,0085 0,3248 | 0,8917 89,0 128,86
0,009 0,3323 | 0,8892 92,1 136,05
0,01 0,3466 | 0,8845 98,1 150,36
0.0105 0,3533 | 0,8822 101;1 157,48
0,011 0,3598 { 0,8801 104,0 164,57
0.0115 0,3661 0,8780 106,8 171,65
0,012 0,3721 0,8760 109.6 178,69
0,0125 0,3780 | 10,8740 112,4 185,72
0,013 0.3837 | 0,8721 115,2 192,73
0.0135 0,3893 | 0,8702 117,9 | 199,72
0,014 0,3947 | 0.8684 120,6 206,59
0,0145 0,3999 | 0.8667 123,3 213,64
0,015 0,4050 | 10,8650 1259 220,57
0.0155 0,4100 | 10,8633 128,5 227,49
0,016 0,4148 | 08617 131,1 234,39
0.0165 0,4196 | 0,8601 133,7 241,27
0,017 0,4242 | 0,8586 136,3 248,14
001813 | 04342 | 08553 | 1420 253,60
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Cosficientes para el diseno de vigas simplemente armadas-Método elastico

#'c= 350 kglem® fs= 1700 kg/em® fc=157 5kgicm?
Es=2,040,000kg/cm’  Ec=12,500vfc n=8,72
Cuantia talanceada
fy=4200 kg/cm” 0=0.0207
o 1k 1 fckglom®) | K{¥m))
0,0001 0,0409 0,9864 8,3 1,58
0,0002 0,0573 0,9809 119 3,34
0,0003 0,0698 0,9767 146 4,98
0,0004 0,0801 0.9733 170 | 6,62
0,0005 0,0891 0,9703 191 8.25
0,0006 0,0972 09675 210 | 9,37
0,0007 0,1048 0,965 1 228 | 11,49
0,0008 0,1113 0,9629 244 | 13,10
0,0009 0,1177 0,9608 25,0 | 14,70
0,001 0,1236 0,9588 275 | 15,30
0,002 0,1701 0,0433 400 | 32,07
0.003 0,2041 0,9320 500 | 47,53
0,0033 0,2128 0,9291 527 | 52,12
0,004 0,2315 0,9228 58,7 | 82,75
0,005 0,2549 09150 | /6.7 | 77,78
0,006 0,2754 0,5082 | 741 | 92,54
0.007 0,2937 0,9021 810 | 107,35
0,008 0,3102 0,8965 377 | 121,94
0,0085 0,3180 0,8940 20.8 | 129,18
0,009 0,3254 0,8915 940 | 136.40
0,0095 0,3325 0,8892 97,1 143,80
0,01 0,3394 0,8869 .100,2 150,77,
0,0105 0,3461 0,8848 103, 157,91
0,011 0,3525 0.8825 106, 1 165,03 -
0,012 0,3646 0,8785 111,9 179,20
0,013 0,3761 08746 117,5 193,29
0,0135 0,3816 0,8728 120,3 200,31
0,014 0,3869 0,8710 123,0 207,31
0,0145 0,3921 0,8693 125,7 214,28
0,015 0,3971 0,8676 128,4 221,24
0,0155 0,4020 0,8660 131,1 228,19
0,016 0,4068 0,8644 133,7 235,11
0,0165 0,4115 0,8628 136,3 242,02
0,017 0,4161 0,8613 138.9 248,92
0,0175 | 0,4205 0,8598 1415 255,80
0,018 0,4249 0,8584 144,0 262,66
0,0185 0,4292 0,8569 146,6 269,51
0,019 0,4333 0,8556 149,1 276,35
0,0195 0,4374 0,3542 151,8 283,17
0.0207 0,4469 0,8510 157,5 299,48
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Coeficientes para el disefnio de vigas simplemente armada-Métcdo elastico

fe= 210 kglem? fs= 1200 kglem? fc=94, 5kg/cm?
Es=2,040,000kg/cm” Ec=12,500Vf ¢ n= 11,26
Cuantia balanceada
fy= 2400 kg/cm® p=0,0185
o k i lfelkglem®) | K(Um%)
0,0001 [ 0,0463 [ 09846 | 572 1,18
0,0002 | 00649 | 09784 | 7.4 2,35
0,0003 | 0,6789 | 0,9737 9,1 3,51
0,0004 | 0,0905 [ 0,9698 10,6 4,56
0,0005 | 0.1006 | 0,9685 11,9 5,80
0,00055 | 0,1053 | 0,9649 125 | 637
0,0006 | 0,1097 | 0,9634 131 6,94
0,0007 [ 0,1179 [ 0,9607 14,2 8.07
0,0008 | 0,1255 | 0,9582 153 9.20
0,0009 | 0,1326 [ 0,9558 16,3 10,32
0,001 0.1392 | 0,9536 17,2 11,44
0,00105 | 0,1424 | 0,9525 17.7 12,00
0,002 [ 0,1909 [ 09364 | 251 22,47
0,0025 | 0,2108 ! 09297 | 28,5 27.89
0,003 [ 02283 ] 09233 | 315 33,26
0,0033 | 0,2380 [ 0.9207 333 36,46
0,0035 | 0,2441 | 0.9186 34,4 38,58
0,004 02585 | 0,9138 371 43,86
0.0045 | 0,2717 | 0,9094 39.8 49,11
0,005 | 0,2839 | 0,9054 42.3 54,32
0,0055 | 0,2954 | 0,9015 44,7 59,50
0,006 | 0,3062 | 0,8979 47,0 64,65
0,0065 | 0.3163 | 0,8945 49,3 69,78
0,007 ] 10,3260 | 0,8913 51,5 74,87
0,0075 | 0,3351 | 0,8883 53.7 79,95
0,008 | 0,3438 ! 0,8854 55,8 85,00
0,0085 | 0,3522 | 0,8826 | 57,9 90,03
0,009 | 0,3601 | 0,8800 60,0 95,04
0,0095 [ 10,3678 | 0,8774 52,0 100,02
0,01 0,3751 | 0.8750 64,0 104,99
0,0105 | 0,3822 | 0,8726 65,9 109,95
0,0107 | 0,3850 | 0,8717 66,7 111,92
0,011 0,3890 | 0.8703 67.9 114,88
0,012 ] 0,4020 | 0,8660 71,6 124,70
0,014 | 0,4256 | 0,8581 79,0 144,17
0,015 | 0,4363 | 0,8546 82,5 158,82
0,016 | 04486 | 0,8511 86,0 163,42
0,017 | 04563 | 0,8479 89,4 172,97
0,018 | 0,4655 | 0,8448 | 928 182,49
0,0185 | 04699 | 08434 | 945 187,22
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71 EJEMPLOS NUMERICOS .
7.1) Encontrar ef momento resistente de {a seccion indicada, de acuerdo con el métado de los esfuerzos

admisibles.
0,30 )
- - Materiales
7 f'e= 210 kg/cm? ; fo= 94,5 kg/em?
f,= 4200 kg/lcm®
o9 - f,= 1700 kg/om?
n= 11
i Armadura = 4 # 6 (As#4 = 2,84 cm?)
b——'——’——ﬁ 1 As= 42,84 = 11,36 cm’

|

PROCEDIMIENTO
4 1136 '

N

Thd 30745
ii) Encontrar el parametro k:  k=-np++(np)* +2pn =0,347

li) Obtener el valorde ;. /=1 —é =0,884
2

=0,00841

i) Encontrar p:  p

iv) Obtener el parametro jd =0,884*%0,45=0,398
v) Maximo momento admisible

Ms =Tjd = A_f, jd = pbf, jd*

- Acero: 2
Ms =0,00847*0,30*17.000%0,884*0,45° =773 t—-m

-Concreto: Mc = %fubk]’a’z = 71* 945%0,30* 0,347 *0.884 * 0,45 = 8,8 { —m
El momento resistente es igual a 7,73 t.m (se escoge el menor)

7.2) disefiar una seccidn rectangular para los datos indicados ‘
Momento actuante: 10 t-m

Materiales

f'e= 210 kg/cm?; f.= 94,5 kg/cm?

f,= 4200 kg/cm?; fs= 1700 kg/lem? |, n= 11
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Falla balanceada (Los dos materiales alcanzan simultaneamente sus esfuerzos admisibles)

N2 17 | » |
P S L T X TR L
Ty £ 945 ntr

0,379

=—"——=0,0105 K=l,1.kj ; j:1—5=o,373
2 30
l ' 1< )
K':E*-94,5*O,379*O,873=15,63 kg!cm® =156,3 t/m*

| M ! ST
M=Kbd? = d= | = ———-—O—j =0,50 m donde b=0,25 m(supuesto)
VKb 156,3*0,25 -

4, = pbd =0,0105%25*50 =13,13 cm® 446+ 145
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METODO DE LA RESISTENCIA ULTIMA

Diseno a flexion de vigas reciangulares
3.1)  Hipdtesis del diseno a flexion de las vigas rectangulares.
Ei disefio de las secciones rectangulares de concreto reforzado esta basado en las siguientes hipdtesis:

a.) Bl diseno a flexion de secciones rectangulares tal como se lleva a cabo en esta sacgion rige solo
para elementos estructurales {vigas, placas. columnas) con una 2sbeitez L'd( 2 {L = longitud del
elemento, d = altura estatica del elemento).

b.) Las secciones planas antes de la deformacion oermanecan planas despuss de la deformacion.
Esta hipdtesis, lamada ia hipdtesis de Barnoulli, se cumple sdlo en slementos esbeltos en los
cuales las deformaciones por certante son pequenas comparadas con aquellas debidas a la
flexion. Esta hipotesis afirma que ias deformaciones unitarias < en las fibras de una seccidn son
proporcionales a su distancia al ejg nsuiro.

c.) Se desprecia la resistencia a !a iracclon del concrsto. Por consiguienta no se considera la

colzooracion del concreto an la rasisiencia de ias sclicitaciones. en aquellas zonas en [as que

-

ste es sometido 2 ssfuarzos de raccidn. Una consacusncia de ssia hipoissis ss que & acsro
deDbe resistir todas ias scliciiacicnas a raccion.

d.)La adherencia entre ei concrato y 8 acero es perfecia. Bl acero no  se despiaza dentro del
concreto. Una conclusion de esta hipdtesis es que el acero y el concreto situados a la misma

distancia del eje neutro {E.N.) experimentan la misma deformacion.

e.) Lo_s diagramas esfuerzo — deformacion del concreto y del acero son conocidos. Asi por ejemplo,
el CCDSP, seccion A.7.8 , afirma que la mdxima deformacion unitaria utilizable del concreto
sometido a compresidn inconfinada es igual al tres por mit (3 %) v que el modulo de elasticidad
del acero E, equivale a 2.040.000kg/cm?. La figura siguiente indica diagramas tipicos esfuerzo

deformacion del concreto y del acero.
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0.001 g.002 0.003

Defarmacién del concrelo

1.2) Deduccion de las ecuaciones para el disefio de las secciones rectangulares
La figura siguiente representa una seccion de concreto simplemente reforzada, para la que se ha
supuesto una distribucion rectangular de esfuerzos en el concreto tal como lo indica el CCDSP en la

seccién A.7.8

Wu b Ec |
AN NNy 1 1 1 i [
. | Le
Mu! ‘ N4 a] i -t
\ N B A a e TR
] . | n p [yz NEUTRO JL(d_a/z)
A Vu As | £z : i
a3 — S ene! - — B
|
i {
T En
VIGA SECCION DEFORMACIONES FUERZAS

NOTACION:
As = Armadura de acero
5 = Ancho de la seccion rectanguiar

h = Altura constructiva de la seccién rectangular

d = Altura estética (efectiva) de la viga [gf {cm) éh (cm) -3 (cm)l

f; = Esfuerzo actuante en el acero

/, = Esfuerzo de fluencia en el acero

f. = Resistencia a la compresidn inconfinada del concreto a los 28 dias
a = Altura del bloque de compresiones.

¢ = Profundidad del eje neutro

C = Fuerza de compresion en el concreto
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T = Fuerza de traccién en el acerc.

E.N. =Eje neutro de la seccion {piano cuyas fibras no sufre alargamientos ni acortamientos)

1.3) Los tres tipos de fallas posibles: falla por traccion, falla por compresién, y fafla balanceada.

1.3.1) Falla por traccion en el acero.

Esta falla se presenta cuando sl contenido de acero es bajo lo qua significa que el esfuerzo f; alcanza

el valor del {imite de fluencia f, , antes de que el concreto alcance su maxima deformacion a

(o3

compresion.

Fuerzas sobre la seccion ( figura anterior)
C=0385fcba, T=4Asf, perof;=/f, (el acerofluye)
:Del equilibrio de fa seccion: C= T = 4, =083 /7, ba

SRR

. . 085 . ba=pod f,
Definiendo: 3 Cuantia de acero >/ baz, D_‘f’

Y definiendo:

Por consiguiente;

Tomando momentos con respecto a la linea de accion de la fuerza de compresion C, se tiene:
M, = T (d~0.5a), donde : M, = Momento flector nominali ’
Definiendo: 9= 0.90 = Factor de reduccion a flexicn (A.7.8.3.1)

Resistencia de disefio =¢ ( resistencia nominal) 2 resistencia requerida

pf.4

M,=pMy= 9T (d~0.5a). Puesto que: T= Ay =pbdf, y ademas: a =0 85 7
| 857,

1\/[u:;p'pfv[l—059 2 hd*

Y definiendo:

Se obtiene M,=Kbd~ "

M, = momento Ultimo de la seccidn.

‘A su vez el momento uitimo de la seccidn es el momento nominal My de la misma multiplicado por el

factor de reduccidn para flexion o= 0,90
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1.3.2) Falla por compresion
Esta falla se presenta cuando el concreto alcanza su maxima capacidad antes de que el acero fluya. El

concreto alcanza su maxima deformacion unitaria = 0.003 v la falla puede ser sutita. Par otra parte af

asfuerzo en el acero es f < /.

De la compatibilidad de deformaciones ( c= profundidad del eje neutro):

i _ e
47, _pomd=e

£ c c

-

Por otra parte:

f.=£E.¢e, (Leyde Hooke)

[

Donde: £, =2.040.000kg/cm® (A.7.6.4.3)

Del equilibrio: BE
' . DEFORMACIONES
7= C,oloque esigual (Secciones planas)
0.003 d-c E A, =085/ ba,yrecordando que a = [, ¢, se tiene:
[
/ < - )
¢ 085/ ) >
JCLER A R )
L 0.003E, p

Resolviendo la ecuacién anterior se obtiene el valor de 4, con el que se puede calcular M, (puesto que

o=

Y
M, =0.85f", ba(d -ﬁ) .
2

1.3.3) Falla balanceada
..a falla balanceada se presenta cuando simuftdneamente el concreto alcanza su maxima deformacion

admisible a compresion €= 0.003 y el acero aicanza su deformacion de fluencia. ¢, = —
J

Del diagrama de deformaciones

Cp = profundidad del eje neutro para la cual la falla es balanceada.

f,
E,

.

€ ' iqui
L =——, pero: ¢ = ¢y, £, =—, £, = 0.003 Por consiguiente: 0.0 T
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. — .
o i Despejendoc,i ¢, = —————d,
A 0.003E, + /
Cbi , /'/
Y . 0.003E
% y termbién: a, = — - — B.d (a)
yan 003, + }
Y id—Cb 4
AN IS
AI', 1
&y
DEFORMACIONES «
[Falla balanceada)
Del equilibrio; C= T, entonces: 0.83 f'. ba, =45 f, = ps bd f,, (b)

Donde: p = /A—; . Despejando p, de (b):

J

857 a, 857 0.003Z,
985/ a, y sustituyendo a, en (a): p, = 085/, 0032,

T ’ £, 0003, +/,

v

Para evitar una falla subita por compresién en el concreto, se ha recomendado reducir la cuantia p, al
75%, con el animo de disminuir la cantidad de acero y garantizar que éste sera ei primero en fluir. De

acuerdo con esta recomendacion:

+ Cuantia balanceada para secciones rectangulares simplemente armadas.
El diagrama de deformaciones unitarias def acero y el concreto indica si la falla de una seccién es por

traccién o por compresion, tal como se indica a continuacion

. 0.003 - ¢> ¢, = Falla por compresién
Fibra cxtrema | .
; a compresiga ( 7 ¢ < ¢, = Falla por traccion
: Y )
[ Falla por Cb,/ Sy Falla Y también:
d: traceion \y/ r/_/T/— balanceada ]
| g } . p> ps = Falla por compresion
| L = s lr .
T N p < p, =Falla por traccién
Centroide ! | |
del acero ! ’ £y } \x Falla por
P! compresidn
E3 >§—-"—

c= ¢, = Falla balanceada
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3.3 ) Armadura minima.

A.7.9.1 - Refuerzo minimo

A.7.9.1.1-En cualquier seccion de un elemento sometido a flexion donde debido al analisis se t2quiera refuerzo por traccién , ol refuerzo
suministrado debe ser el necesario para desarrollar un momento de por lo menos 1.2 veces el momento de agrietamiento calculado con

base en el médulo de rotura para concreto de peso normal, como se define en el numeral A.7.6.10.3

(D L\/I n= 12 Mcr
I . . [ PR , .
Los requisitos del numeral A.7.9.1.1 pueden omitirse si el drea de refuerzo suministrada es per lo menos un tercio mayor que la que se

necesita por analisis basado en las combinaciones de carga establecidas en la seccion A.3.12”

3.4) Ecuacion para el célculo de la cuantia de disefic o .

A partir de la ecuacion del momento Ultimo resistente M, es posible obtener la cuantia de disefio p de
una séccién , tal come se indica a continuacicn:

Dados: materiales (f'c, fy), dimensiones de la seccién (b, A, d)

)
M, =¢TLd—§}:¢pbdﬁ/[d—gj

Por otra parte: a =-L_ﬁ/— ySsim= b se tiene: a = pmd , por consiguiente
d. 085f'¢ 0.85f¢
) Y, . .
M, = gbpﬁ-(l —%ﬂjbd' y recordando que: K = ;;, , setiene: K = (ppﬁ/[l —%’ﬁ)
2 , 2
Despejando p se obtiene la siguiente ecuacién de segundo grado:”
, ; I
) 2 . 2mK
pT——=+ 2{( =0 Y resolviendo: p=L l—/l——m—w
m P fym m A o )

Ejemplot: Dados: M, = 20,6 t.m, f, = 210kg/cm? v f, = 4200kg/cm?. Para la seccién indicada ;cudl es la

cuantia p de disefio?

B | 2 ,
| m=—L _9353, k=225 4291/ m?
' 0.85/"c 0.3%0.47
0.43| 0.40 ;
| 1 2%23.53%429 e
; p= -/l -————— [=0.0135
As l 23.53 0.9 * 42000
‘ o & 80 -
J‘*]LWﬁ» As=pbd = 1620 mm? .
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3.5) Tablas de disefio

Es frecuente presentar las scuacicnes prececdentes en forma de tablas que sirven como auxiliares de
diseno. A manera de afjemgic ss calculan a continuacion algunos valores cerrespondientes a la tabla de

disefo para vigas rectangulares, con armadura simple, construidas en concreto con una resistencia f, =

210 kg/cm® = 2.100 tm?y un acero con un limite de fluencia f, = 4200 kg /cm?= 42.000 tm?

Ecuacionss: = o/  K=8p/ 1—0.59£—f—.’
4085/ ’ £

[

085/ B 0.003E
f, 0003E +f,’
Para f', =210 kg/cm® y f, = 4200 kg/cm?

E, =2.040,000 kg/cm? ; 3, = 0.85

£, =075

a_00033%4200 oo

d . 0.85%210

0,0033 *42000
2100

0.85%210%0.85  0.003*2040000

4200 0,003*2040000 + 4200

Para .p : 0,0033:

K=0.90*0,0033*42000(1—0,59 =1198¢:/m’

Cuantia balanceada: p, = 0,75 0.016

*42
3:0__0[6 4'00=0,376
d 0,85*210

/ * 4200 ) "
K OIS0 - 490,61/ m?
210 )

=0,90*0,016* 42000(1 -0,59
Las tablas presentadas en la paginas siguientes indican los valores de p, % y K para varias
combinaciones de f'.v /..

Coeficientes para disefio de vigas rectangulares con refuerzo a traccién

0.85f'c
s

//5 % | ‘ ']\F/zc‘[a:mc p“i(l— l_me] ﬁt_p./‘L-
— /LJtd 7 = . m of ) 14035/
' h d-a/2

| )
As | ! K = ‘ (_0'59£_L)
] ——e ! 7 — + — — -7 ( ¢'Df/[ f'c )
30 |
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Coeficientes para el cdiculo de vigas simplemente armadas- Resistencia ultima

Concreto Acero: Concretc Acero:
fy=4200

t'c=210kg/cm’  kglem® f'c=245kgicm’ fy=4200kg/cm®
D a/d K(ym3 0 ad | Kum)
0,001 0,023 37,36 0,001 0,020 | 37.42
0.0013 0,030 48,39 0,0013 0,026 | 48,49

0,0014 0,033 52,05 o 00014 | 0028 | 5217 |
0,0015 0,035 55,70 _ 0,0015 0.030 | 55,84
0,0016 0,037 59,34 0,0018 0,032 59,50
0,0017 0,040 62,57 00017 | 0,034 | 63,16
0,0018 0,042 58,60 0,0018 0,036 | 65,80
0,0019 0,044 70,21 0,0019 0,038 70,44
0,002 0,047 73,82 0,002 0,040 74,07
0,0025 0,058 91,72 0,0025 0,050 92,11
0,003 0,070 109,40 0,003 0,061 109,95
0,0033 0,077 119,50 0,0033 0,067 120,58
0,0035 0,082 126,85 0,0035 0,071 127,62
0,004 0,093 144,08 0.004 0.081 145,08
00045 | 0,105 161,09 0,0045 0,091 162,35
0,005 | 0117 177,88 0,005 0,101 179,44
0,0055 | 0,128 |. 194,45 0.0055 0,114 196,33
0,008 0,140 210,79 0,006 0,121 213,04
0,0085 0,152 226,91 0,0065 0,131 229,55
0,007 0,183 242 81 0007 | 0,141 24587
0,008 0,187 273.94 0,008 0,181 277,93
0,009 0,210 304,18 0,009 0,182 309,23
0,0095 0,222 318,97 0,0095 0,452 | 324,60
0,01 0,234 333,53 0,01 0,202 339,77
| 00106 0,248 350,71 0.01086 0,214 357,72
0,011 0,257 361,99 0,011 0,222 369,54
0,0115 0,269 375,89 0,0115 0,232 384,14
0,012 0,280 389,56 | 0,012 0.242 398,55
0,0125 . | 0,292 403,01 0,0125 0,252 412,76
0,013 0,304 416,24 0,013 0,262 426,79
0,0135 . 0,315 429,25 : 0,0135 0,272 440,62
0,0137 0,320 434,39 0,014 0,282 454,27
0,014 0,327 442,04 20,0145 0,292 467,72
0,0145 0,339 454 60 0,015 0,303 480,98
0,0148 0,346 462,03 0,0155 0,313 494,05
0,015 0,350 466,94 0,018 0,323 506,93
| 00152 0,355 471,82 0,017 0,343 532,11
0,0155 0,362 479,06 0,018 0,363 556,53
0,016 0,374 490,96 00187 0,377 573.17
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Scorerein | Acera: 5 Concreio Acero:
| i'c=280Kgicm” |fy=4200 kgiom® | |{'c=315kglcm’ fy=4200kg/cm’
( 0 vd | Kwmd | o ad | Kymd

0,001 0,018 37,47 0,001 0,015 37,50
0,0012 0,021 44,88 0,0012 0019 | 44,93
| 0.0013 0.023 48,57 0,0013 0,020 48,64
| 0,0014 0025 | = 5228 0,0014 0,022 52.34
| 0,0015 0,026 55,95 0.0015 0,024 56,03
[ 0,0018 0,028 | 59,62 ' 0,0018 | 0,025 59,72
0,0017 | 0,030 63,29 0.0017 | 0,027 63,40
0,0018 0,032 66,96 00018 | 0,028 67,08
0,0019 0,034 70,61 0,0019 0,030 70,75
0,002 0,035 74,26 0,002 0,031 74,41
0,0025 0,044 92,41 0,0025 0,039 92,64
0,003 0,053 110,39 | 0,003 0,047 110,72
0,0033 0,058 121,10 | 0,0033 0,052 121,50
0,0035 0.062 128,20 0,0035 6,055 128,66
0.004 0,071 145,85 0,004 0,083 146,44
0,0045 - | 0,079 163,33 0,0045 | 0,071 164,08
| 0,005 0,088 180,54 0,005 | 0,078 181,57
| 0,0055 0,097 | 197,78 0.0055 | 0,086 198,50
| 0,005 0,106 21476 | 0,006 0,094 215,10
| 0,0085 0,115 231,57 | 0,0065 0,102 233,14
| 0,007 0,124 248,21 0,007 | 0,110 250,03
0,008 0,141 280,39 0,008 | 0,125 | 28337
0,009 0,159 313,10 ~ 0,009 0,141 318,11
0,0095 0,168 328,31 0,0095 0,149 332,26
0,01 0,176 344,55 0,01 0,157 348,25
0,0106 0,187 363,09 0,012 0,188 410,78
0,011 0,194 375,32 0,013 0,204 441,15
0,0115 0,203 390,46 0,014 0,220 470,92
| 0012 0,212 405,43 0,015 0,235 500,09
| 0,013 0,229 434,86 0,016 | 0,251 528,68
L 0014 | 00247 453,53 0,017 0,267 556,66
0,015 | 0,255 491,73 0,018 0,282 584,06
0016 | 0282 | 519,15 0,019 0,298 610,85
0,017 . 0,300 | 545,92 0,02 | 0314 637,08
0,018 | 0,318 | 572,01 0,0205 0,322 549,93
0,019 | 0.335 597,43 0,021 | 0,329 562,66
00195 | ¢3as 309.89 0,022 0,345 687,58
0,0198 | 2.32% 517.29 0,0225 0,353 699,96
0,02 [ 9.233 522,13 0,0228 0,358 707,26
| 0.021 . 53T £2827 | 0,003 | 0381 | 712,10
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Coeficientes para el caiculo de vigas simplemente armadas- Resistencia ditima

Concreto [ Acero: Concreto Acero:
{'c=350kgiem® | fy=4200 kglem? f'e=210kg/em® fy=2400 kglem®

o 1 ad K(ym?) o aid K(ym?)
0,001 0,014 37,53 0,002 0,027 42 62
0,0013 0,018 48,69 0,004 0,054 84,07
0,0014 0,020 52,40 0,005 0,067 104,36
0.0015 0,021 56,10 0,006 0,081 I 12436
0,0016 0,023 59,79 0,007 0,094’ 144,06
0,0017 0,024 63,49 0,008 | 0,108 163,48
0,0018 0,025 67,17 0.009 | 0,121 182,60
0,0019 0,027 70,85 0,01 0,134 201,44
0,002 0,028 74,53 0,011 0,148 219,98
0,0025 0,035 92,83 0.012 0,161 238,23
0,003 0.042 110,99 0,013 0.175 256,19
0,0033 0,047 121,83 0,014 0,188 273,85
0,0035 0,049 129,02 0.015 0,202 291.23
0,004 0,056 | 148,92 0.016 0,215 308,31
0,0045 0,064 164,58 0.017 0.229 | 325,11
0,005 0,071 182,31 0,018 0,242 | 341,81
0,0055 0.078 199,80 0,019 0,255 357,82
0,006 [ 0,085- 217,17 0,02 0,269 373,74
0,007 0,099 251,49 0.021 10282 389,37
0,008 | 0.113 285,27 0,022 0,296 404,71
0,009 0.127 318,52 0,023 | 0,309 41975
0,01 0,141 351,24 0,024 | 0,323 ] . 43451
0,011 0,155 | 383,42 0,025 0,336 448,97
0,012 0.169 415,08 0,026 0,350 463,14
0,013 0,184 446,17 0,027 0,363 477,02
0,014 0.198 476,75 0,028 0,375 490,61
0,015 0,212 506,78 0,029 0,390 503,91
0,016 0,226 536,29 0,0295 0,397 510,45
0,017 0.240 565,26 . 0,0298 | 0,401 514,34
0,018 0,254 593,69 0,03 0,403 516,92
0,019 0,268 621,59 0,0301 0,405 518,20
0.02 0,282 548,95 0,0312 0,419 532,14
0,021 0,296 675,78 0,032 0,430 542,06
0,0215 0,304 683,99 0,0323 0,434 545,73
0,022 0,311 702,07 0,0324 0,435 546,95
0,0225 0,318 715,02 0.0325 0,437 548,16
0,023 0,325 727.83 0,0336 0,452 561,33
0,024 0.339 753,05 0.0338 0,454 563,69
0,025 0.353 777.74 0.033% 0,436 564,86
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AYUDAS DE DISENO

1) LONGITUDES BASICAS DE DESARRCLLO

1.1) Barras corrugadas a traccion..Seccion A.7.16

LONGITUD OE DESARROLLO BASIEA(cm) - BARRAS CORRUGADAS A TRACCION
Ld ( cm) = 0,08A,fy/Nf'c > 0,006d:1,
BARRA A, ACERO "~ CONCRETO (kg/cm?)
No. cm’ ty(kglem®) 210 245 | 280 | 315 | 350
2 0,32 2400 3 3 3 3 2
3 0.71 2400 7 7 8 5 5
4 1,29 2400 13 22 21 19 18
4 1,29 4200 22 21 19 13 17
5 1,99 2400 20 13 17 16 15
5 1,99 . 4200 35 32 30 28 27
5 2,84 2400 28 26 24 23 22
6 2,84 4200 49 48 43 49 33
7 3,87 2400 38 36 33 | 31 30
7 3.87 4200 87 52 58 55 52
8 5.1 2400 51 47 44 41 38
3 5.1 4200 3% 32 77 72 85
9 6,45 2400 34 - 53 56 52 1 50
39 6,45 4200 112 104 97 92 87
10 ERE 2400 81 | 75 70 66 |- 63
10 8,19 4200 142 132 123 116 110
11 10,06 2400 100 93 87 82 77
11 10,06 4200 106 38 32 86 82
“Seccion A.7.16- DESARROLLO DE BARAS CORRUGADAS Y ALAMBRE CORRUGADO & TENSION _
BAITA NO. L4 1ottt 0,82fy /NF'¢
BAITA INO. 1811ttt 1,1y /NEe
Alambre comugado. ... 0,1 1dbfy /Vfe

A7.16.2 -La longitud de desarroilo bdsica se por el factor o factores aplicables para:

a) Refuerzo superior (refuerzo supericr as scuel Jue 25tando colocado horizontalmente tiene mas de 30 cn de concrero debajo). 1,4

b) Refuerzo con fy mayor que 4200 Kg: Cmmd . L e 244200/ fv
A.7.16.3-La longitud de desarroilo basica 12 mzZificaca or los factores apropiados del numeral 4.7.16.2 pueden multiplicarse por el

factor o factores aplicables para:
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a) Refuerzo que desarrolla f, en la longitud considerada y estd espaciado lateraimente a: mencs 13 cm  centro a centro,

cm de distancia libre desde la cara delelemento hasta el borde de fa barra
medida en direccion del espaciamiento ... 1,30
b} Refuerzo en exceso del que requiere el andlisis en un elemento a tlexion cuando esie refuerzo no necesita

As(requeridn)

desarrollar £y o estar anclado........o . - -
As(sumin strado)

¢) Refuerzo encerrado dentro de refuerzo en espiral de didmetro no menor que Mo, 2 v cuyo paso no es menor que 10

[ ¢ 1 PR e 0,75

1.2) Barras corrugadas a compresion..Seccion A.7.17

LONGITUD DE DESARROLLO BASICA(cm) - BARRAS CORRUGADAS A COMPRESION
Ld { cm) = 0,08dpf, /i C > 0,004,
BARRA Ap. ACERO CONCRETO (kg/cm®)

No. cm? fy(kg/em?) 210 245 230 315 350

2 0,32 2400 8 8 7 7 7

3 0,71 2400 13 12 11 10 10

4 1,29 2400 17 18 15 14 13

4 1,29 4200 29 27 26 24 23

5 1,99 2400 21 20 13 17 18

5 1,99 4200 37 34 32 30 29

6 2,84 2400 25 23 22 21 20

6 2,84 4200 44 41 33 36 34

7 3.87 2400 29 27 25 24 23

7 3,87 4200 51 48 45 42 40

8 5,1 2400 34 31 29 27 26

8 5,1 4200 59 55 51 48 48

9 6,45 2400 38 35 33 31 29

3 6,45 4200 | 87 62 58 54 52

10 8,19 2400 43 39 37 35 33
10 8,19 4200 75 89 85 81 58
T 10,06 - 2400 47 44 41 39 37
11 10,06 4200 83 77 72 68 64

“A.7.17.1- La longiud de desarroilo basica nuede multiplicarse por los factores apiicables para:
As(requerido)

a) Refuerzo en exceso del que el andlisis requiere.................. .. — N
As(suminisirado)

b) Refuerzo encerrado dentro de refucrzo <n cspiral de didmetro no menor que No. 2 v cuyo paso 10 sea mayor que 10

(o] 4 S OO 0,737

v al menos estd a 8
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2) DIAMETROS MINBAIDOS 0= “OBLAMIENTO ( MMILIA. 7. 14)

n

"

)
Je

Ji2metre de

2
3

o
[}

1

&1
Oy Jun e

159}

=g )

s ;::___j ‘ 3.2 ~
9 287 ¢

10 323 |

11 338

14 2.3

18 © 5,73 e

—_—

3) ALTURAS MINIMAS RECOMENDADAS =ARA MIEMBROS
PRISMATICOS (ALTURAS MINIMAS EN METFEOS). TABLA A.7.1

TIPO DE ESTRUCTURA LUCES SIMPLES LUCES CONTINUAS
Placas de puentes con :
refuerzc pringipal
paralelo al trafico $1,2(S +3,05) /30 2 0,165 (8+73,05)/30<0,185
Vigas T 0.070S 0.0653
Vigas cajon 0,060S 0,055S
Vigas para estructuras '
peatonales 0,0338 0,0335

4) MAXIMAS DEFLEXIONES

4 N R . o= o . : .
A.7.6.6.3.1- Los elementos de estructuras simples o continuas deben disefiarse para que la deflexion debida a la carga viva de servicio
mds impacto no sea mavor que 1/300 de la luz , excepto en puentes en dreas urbanas usados por peatones ; en tal caso fa relacion

no debe ser mayor que 1/1000
A.7.6.6.32-La deflexidn de los voladizos debida a la carga viva de servicio mds impacto debe ser menor que 1,/300 de la longitud del

valadizo, excepto dende haya trafico de peatones, caso en el cual la relacion no debe ser mayor que 1/375 *
8] TRASLAFPOS.
5-1) Empalmes a tfraccion de barras cerrugadas . Seccidon A.7.23

“ - H I L] . ] ]
A.7.23.3:1-La longitud minima de traslapo para empalmes a fraccidn de las clases A, B y € no deben ser menor que 30 cm, donde:

Empalme clase A, ... 1,0 Ld
Empalme clase B. ... L3Ld
Empaimeclase C.......... 1,71d
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236

Ag(suministrado) Porcentaje maximo de A; empalmado dentro
Ag{requerido) * ' ' de la longitud de traslapo requerida

50 75 100
Mayor o igual a 2 Clase A Clase A Clase 8
Menor que 2 Clase B Clase C Clase C

5-2) Empalmes de barras corrugadas a compresion. A.7.23.4.

*Relacion de area de refuerzo suminisirada al area de refuerzo requerida por el analisis en i sitio del empalme

Longitud minima de empalme por trasiapo a compresion
0,007f,dp (cm)
. Longitud
BARRA dp{cm) fy{kg/cm”) {cm)

3 0.95 2400 16
1.27 4200 37
5 1,59 4200 47
8 1,91 4200 58
7 2,22 4200 85
8 2.54 4200 75
9 2,87 4200 34
10 3.23 4200 95
11 ' 3.58 4200 105
14 4,3 4200 126
18 5,73 4200 168

5] RECUBRIMIENTAOS f\/HINH\/lCJS.‘A._/'.’IVB.

TIPO DE CONCRETO

Recubrimiento
minimo (mm)

a) Concreto colocado directamente scbre el suglo

75

y en contacto permanente con la tierra

o) Concreto expuesto a la interperie o en contacto con el suelo

Barras principales

50

Estribos o espirales

38

c) Concreto del tablero en climas normales

Barras superiores

50

Barras inferiores

25

d) Concreto no expuEsto a la intemperie ni en contact

o con la lierra

Barras principales

[oe]

Estritos o espirales

e) Concreto de pilotes

Oy [ [

[ RS) ]
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7)1 SERARACION DE BARRAS DE REFUERZO
“A.7.12.1- En elementos de concreto fundides “ in situ” la distancia libre entre barras paralelas coiocadas en una fila { o capa) no debe
- - . . . . - . "
ser mayor que 1,5 veces el diametro de la barra, ni menor que 38 mm , ni menor que 1,5 veces el tamano del agregado grueso

81 ANCHO =FECTIVO DE VIGAS T

“A.7.6.7.1.1- El ancho de placa, efectivo como ala de una viga T, no debe exceder 4 de la luz de la viga. El ala efectiva que se proyecta
nacia cada lado del alma no debe exceder: -

a) 6 veces ef espescr de la losa

b)La mitad de la distancia hasta el alma siguiente .
A7.6.7.1.2-Para vigas con una placa en un lado solamettte , el ancho efectivo de ala no debe exceder de:

a)1/12 delaluz

b) 6 veces el espesor de la placa,

¢) la mitad de la distancia hasta el élma sigulente”,

Q) GANCHOS Y DETALLES DE DOBLAMIENTO. SECCION A.7.14

“A.7.14.1-El término “gancho estdndar “ tal como se usa en este Cddigo significa:

a) Un doblez de 130° mds una 2xtension recta de longitud de minima iguala 4dy , pero 1o menor que 6,53 cm en ¢l extremo de la barra.
Un doblez de 90° mds una extension de longitud minima igual a 12d,, , 2n el exiremo de la barra

¢} Para estribos o flejes solamente, un doblez a 90° 0 135° 0 mds , con una extension recta de longitud minima iguala 6 dp, en el

extremo libre de la barra. Cuando se trate de barras No 6 a No 8 con ganchos de 96° {a longitud minima de la parte recta es 12 db.”

10) DIMENSIONES NOMINALES DE LAS BARRAS DE REFUERZO

- Dimensiones nominales--
Tipo de barra Diametra Diamcetro | Area | Perimelro Masa
en puigadas , . Kg/m
mm mm”~ mm

Ne 2 1/4” 6.4 32 20.0 | 0.250
N° 3 - 38 8.5 71 30.0 0.560
N° 4 w2t 12.7 i29 © 400 '0.994
N° 5 5/8" 15.9 198 | 500 1.552
N° 6 3/4* 19.1 284 60.0 2.235
N° 7 7/8" 222 387 70.0 3.042
N° 8 17 25.4 510 80.0 3.973
N° 9 1-1/8" 28.7 845 30.0 5.060
N° 14 1-1/4" 32.3 819 101.3 6.404
N° 11 1-3/8" 35.8 1006 112.5 7.907
Ne 14 1-3/4" 43.0 1452 135.1 11.380
4% 18 2-1/4" 57.3 2581 180.1 -20.240

Carlos Ramiro Vallecilla 8. 4 -



o

b

o

© o N o

26.

27.

. Menrn Chirstian. 1982. Ber2chunung und Bemessung von Stiizen una Stltzensystemen. ETH. Zdrich- Suiza. 178 p.

. Le deformazioni permanente sotto carico constante nelle strutture in conglometo cementizio. 1961. Rendiconti e Publicazzioni del

BIBLIOGRAFIA

Madeios de puentes de placay vigas en concreio reforzado y pre-gsforzado. 1988. Ministerio de Obras Publicas. Colombia. 124p.
Mormas Colombianas de Disaiio y Construccion Sismo Resisierita NSH-98. 1988, Asaociacion Colombiana de Ingenieria Sismica.
Crdige Colombiano de Disano Sismico de Puentes. 1995. Ministerio de Transgorte. Instituic Nacional de Vias. Asociacién de
ingenieria Sismica. Colombia.

Segura France Jorge. 1999, Estructuras de concreto ). Universidad Nacional de Colombia. 456 p.

Herrera Jerdnimo. 1996. Puentes. Universidad Catdlica. Colombia. 147 p.

Sandoval Luis. 1988. Puentas. Primera y segunda partes. Universidad Nacicnal de Colombia. $-49 p.

Trujiilo O. José Eusebio. 1993. Diseno de puentes. Edicicnes UiS. Colomtia . 383 o.

Rochel Awad Rooerta. 1999. Horrmigén Reforzade. Segunda parte. Medelin. 235 p.

instituto de Desarroiic Uroano. I0U- 2004. Comité de investigacion, cesarrollo tecnclégice y seguimiento af sistema de monitorao

de puentes 4 Bogota.

. Preesforzado. Rivera V. José, Cajio V.Rodrigo . 2002, Universidad det Cauca. Pcpayan,

. Menn Christian. 1382.Varlasungen e Brickenbau. E.T.H- Zlsich- Suiza. 190 o.

. Menn Chirstian. 1982. Brickenbau.Ausgewsnlte Kapita! des Brickarbaus in Stahibaton und Spannbaton. 119 p. ETH. Zrich-

Suiza. 175 p.

. Thirtimann 3. 1982. Baustatik l. €.7.H ~ Zdrich- Suiza. 234 p.

. Fritz Benhard -1961. Verbundtrager. Springer Veriag. 149 pp.

Guyon Y. 1953 Béton précontraint- Stude théarique et expérimeniale. Editions Eyrolles. 702 p.

Taly Narendra . 1998. Design of medern highway bridges. Mcgraw- Hill. 1352 p.

. Leonhardt Fritz. 1980. Vorlesungen Uber Massivoau. Finfter Teil. Sgannoeton. Springer Verlag. 296 p.

. Xantnakos Petros. 1995. Bridge substructure and foundation design. Prentice Hail.

. Tonias Demiretics. Bridge Engineering . 1994, Mcgraw-Hitl.472 o.

1. Priestley M. Calvi. G. M. 1296. Saismic design and retrofit of bridges. John Wiley and sons, 884p.

2. Samartin Quiroga Avalino. 1383. Calculo de astructuras de puentes de hormigen. Egiiorial Rueda . 747 p.
. AASHTO. 1992. Standard Specifications for Highway Bridges . Washington 0.C.

. impalcati a piastra ortotropa ad in sistema misto acciaio —calcestruzzo. 19?2 P. Matilae P.  Mele M. ltalsider. Genova.

i

Corso ce Perfezionamento in cemento armato dal Pofitecnico di Milano. Ed. Tamburini.

Consiglio Nazionale delle ricerche. 1968. Istruzioni per il calcolo e

" essecuzione di strutture composte di acciao e caicestruzzo. Ed. C.N.R. Roma.

Su! calcolo dei diairammi transversali di travate da ponte a sezione aperta formate da due travi principali. 1972, Costruzione

metaliche. Milano.

Carlos Ramiro Vallecilla 3. . s 299




Carlos Remiro Vallecilla Bahena

CODIGO COLOMBIANO DE DISENO SISMICO DE PUENTES-






