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RESUMEN

La presente tesis tiene como objetivo proveer los lineamientos generales del
disefio de puentes de acuerdo a la normatividad vigente. Es decir el “Manual de
Disefio de Puentes del afio 2003” del MTC — DGCF que esta basado en
“Standard Specifications for Highway Bridges” de AASHTO.

Los elementos que se disefiaran son parte de un puente que se encuentra en
el tramo de la carretera Huamachuco — Puente Pallar. Consta de dos estribos a
los costados y un pilar al centro del puente, dos apoyos méviles en cada estribo
y dos apoyos fijos en el pilar, dos tramos de armadura de acero, losa, veredas,
barandas.

El puente de armadura se desarrollara integramente en acero A36 de seccion
W el cual estara separado por juntas al centro y extremos. El disefio se hara
con el método LRFD (Factores de Carga y Resistencia de Disefio), ya que para
puentes se tiene informacion suficiente, como para aplicar el Disefio por

Resistencia.

Para lograr este propésito, se dividié el trabajo en cinco capitulos. En el primer
capitulo se da una introduccion al disefio de puentes. El segundo capitulo
recopila la informacién del proyecto. En el tercer capitulo se recogen las
principales normas y criterios del disefio de puentes. Luego, el cuarto capitulo
se esbozan las nociones preliminares. Finalmente, en el quinto capitulo se

presenta el andlisis y disefio del puente en mencién.
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ABSTRACT

This thesis aims to provide general guidelines for the design of bridges
according to regulations. le the "Bridge Design Manual 2003" MTC - DGCF that
is based on "Standard Specifications for Highway Bridges" AASHTO.

The elements to be designed are part of a bridge located on the stretch of road
Huamachuco - Bridge Pallar. It consists of two abutments at the sides and a
pillar at the center of the bridge, two mobile support in each bracket and two
fixed supports on the pillar, two sections of steel reinforcement, slab, sidewalks,

railings.

The truss bridge was developed entirely in W A36 steel section which is
separated by the center and ends together. The design will be done with the
LRFD (Load and Resistance Factor Design) method, because for jumpers have

enough information to apply the strength design.

To achieve this purpose, the work was divided into five chapters. The first
chapter gives an introduction to the design of bridges. The second chapter
collects project information. In the third chapter the main rules and criteria of the
design of bridges are collected. Then, the fourth chapter outlines the preliminary
notions. Finally, the fifth chapter analyzes and dimensioned bridge design

before it is presented.

Vil



INDICE

CAPITULO 1: INTRODUCCION Pag.
1.1 PUENTES EN EL PERU E HISTORIA DE PUENTES EN EL MUNDO 1
1.2 ANTECEDENTES 11

CAPITULO 2: ASPECTOS GENERALES DEL PROYECTO

2.1 PROBLEMA 13
2.1.1 FORMULACION DEL PROBLEMA 13
2.1.2 ANTECEDENTES DE LA INVESTIGACION 13
2.1.3 DEFINICION DE TERMINOS BASICOS 19
2.2 OBJETIVOS 23
2.2.1 OBJETIVO GENERAL 23
2.2.2 OBJETIVOS ESPECIFICOS 23
2.3 JUSTIFICACION 24
2.3.1 JUSTIFICACION ACADEMICA 24
2.3.2 JUSTIFICACION SOCIAL 24

CAPITULO 3: MARCO TEORICO

3.1 ESQUEMAS TIPICOS 25
3.2 TIPOLOGIA DE PUENTES 26
3.2.1 SEGUN LA NATURALEZA DE LA VIiA SOPORTADA 26
3.2.2 SEGUN EL MATERIAL 26
3.2.3 SEGUN EL TABLERO 32
3.2.4 SEGUN EL TIPO DE SISTEMA ESTRUCTURAL 37

3.3 PARTES QUE CONSTITUYEN UN PUENTE 39



3.4 SELECCION DEL TIPO DE ESTRUCTURA

3.5 CARGAS DE SERVICIO

3.5.1 CARGA MUERTA

3.5.2 CARGA VIVA

35211

3.5.2.1.2

3.5.2.1.3

3.5.214

3.5.2.15

3.5.2.1.6

3.5.2.1.7

3.5.21.71

3.5.2.1.7.2

3.5.21.7.3

3.5.21.74

3.5.2.1.75

3.5.2.1.7.6

3.5.2.2

CAMION DE DISENO

TANDEM DE DISENO

SOBRECARGA DISTRIBUIDA

PRESENCIA MULTIPLE POR SOBRECARGA
INCREMENTO POR CARGA DINAMICA

FUERZA DE FRENADO Y ACELERACION
FUERZA SISMICA

COEFICIENTE DE ACELERACION
CATEGORIZACION DE LAS ESTRUCTURAS
ZONAS DE COMPORTAMIENTO SiSMICO
CONDICIONES LOCALES

COEFICIENTE DE RESPUESTA SISMICA ELASTICA
FACTORES DE MODIFICACION DE RESPUESTA

NUMERO DE VIAS

3.6 COMBINACION DE CARGAS

3.7 [ESTADOS LIMITES

3.7.1 ESTADO LIMITE DE SERVICIO

3.7.2 ESTADO LIMITE DE FATIGA Y FRACTURA

3.7.3 ESTADO LIMITE DE RESISTENCIA

41

42

42

43

43

44

45

46

46

a7

47

48

49

49

50

51

52

53

54

58

59

59

59



3.7.4 ESTADO LIMITE DE EVENTO EXTREMO

3.7.5 DUCTILIDAD

3.7.6 REDUNDANCIA

3.8 DISENO DEL PUENTE

3.8.1 DISENO DEL TABLERO

3.8.1.1

3.8.1.2

3.8.1.2.1

3.8.1.2.2

3.8.1.3

3.8.1.4

3.8.14.1

3.8.1.4.2

3.8.1.5

3.8.15.1

3.8.1.5.2

3.8.1.6

3.8.1.6.1

PERALTE MINIMO

METODO DE FRANJAS EQUIVALENTES PARA EL
DISENO DE TABLLERO

METODO DE FRANJAS EQUIVALENTES INTERIORES
PARA TABLEROS CON ARMADURAPRINCIPAL
PERPENDICULAR AL TRAFICO

METODO DE FRANJAS EQUIVALENTES PARA
TABLEROS CON ARMADURA PRINCIPAL
LONGITUDINAL AL TRAFICO.

ARMADURA DE DISTRIBUCION

ARMADURA DE CONTRACCION Y TEMPERATURA
PARA COMPONENTES DE ESPESOR MENOR QUE 1.20M
PARA COMPONENTES DE ESPESOR MAYOR QUE 1.20M
LIMITES PARA REFUERZO DE LA ARMADURA

LIMITES PARA REFUERZO MAXIMO DE LA ARMADURA
LIMITES PARA REFUERZO MINIMO DE LA ARMADURA
SEPARACION DE LAS BARRAS DE ARMADURA

SEPARACION MINIMA

60

60

61

62

62

62

63

64

65

68

67

67

68

68

69

69

69



3.8.1.6.2

3.8.1.7

3.8.1.7.1

3.8.1.7.2

3.8.1.7.3

3.8.1.7

3.8.1.7

SEPARACION MAXIMA
CONECTORES DE CORTE

ANCHO EFECTIVO COLABORANTE EN LA
CONSTRUCCION COMPUESTA

MOMENTO NOMINAL RESISTENTE DE UNA
SECCION COMPUESTA

CONECTORES DE CORTE
SEPARACION MAXIMA

SEPARACION MAXIMA

3.8.2 DISENO DE LA ARMADURA

3.8.2.1

3.8.21.1

3.8.2111

3.8.21.1.2

3.8.2.1.1.3

3.8.2.1.2

3.8.21.21

3.8.21.2.2

3.8.21.2.3

3.8.2.1.3

3.8.21.3.1

ANALISIS Y DISENO DE MIEMBROS A TENSION
TIPOS DE MIEMBROS A TENSION

PERFILES SIMPLES Y MIEMBROS COMPUESTOS
BARRAS

ARMELLAS Y PLACAS CON ARGOLLA
COMPORTAMIENTO DE MIEMBROS EN TENSION
DISTRIBUCION DE CARGAS EN CONEXIONES
ATORNILLADAS CARGADAS AXIALMENTE
TRANSFERENCIA DE CARGA EN LOS
EXTREMOS DE CONEXIONES

RETRASO DE CORTANTE

COMPORTAMIENTO DE MIEMBROS EN TENSION

ESTADO LIMITE 1

70

70

72

73

70

70

70

80

80

82

82

83

83

84

84

84

85

86

86



3.8.2.1.3.2

3.8.2.1.3.3

3.8.2.1.34

3.8.2.1.35

3.8.214

3.8.2.15

3.8.2151

3.8.2.1.6

3.8.2.1.7

3.8.2.1.8

3.8.2.2

3.8.2.2.1

3.8.2.2.2

3.8.2.2.3

3.8.2.3

3.8.23.1

3.8.1.3.1.1

3.8.2.3.1.2

3.8.2.3.2

3.8.2.3.3

3.8.2.34

3.8.234.1

ESTADO LIMITE 2

ESTADO LIMITE 3

ESTADO LIMITE 4

ESTADO LIMITE 5

AREAS NETAS

AREAS NETAS EFECTIVAS

MIEMBROS ATORNILLADOS

ELEMENTOS DE CONEXION PARA MIEMBROS A TENSION
BLOQUE DE CORTANTE

SELECCION DE PERFILES

DISENO DE MIEMBROS A COMPRESION
FORMULA DE EULER

RESTRICCIONES EN LOS EXTREMOS Y LONGITUD
EFECTIVA DE COLUMNAS

FORMULAS PARA COLUMNAS

CONEXIONES ATORNILLADAS

TIPOS DE TORNILLOS

TORNILLOS ORDINARIOS O COMUNES
TORNILLOS DE ALTA RESISTENCIA

CONEXIONES TIPO FRICCION Y APLASTAMIENTO
FALLAS EN JUNTAS ATORNILLADAS
SEPARACION Y DISTANCIA A BORDE DE TORNILLOS

SEPARACION MINIMA

86

87

87

87

88

89

89

90

91

92

94

96

97

98

100

100

100

101

103

103

104

105



3.8.2.3.4.2

3.8.2.3.4.3

3.8.2.35

3.8.24

3.8.24.1

3.8.2.4.2

3.8.2421

3.8.24.2.2

3.8.24.3

3.8.24.4

DISTANCIAS MINIMAS AL BORDE

SEPARACION MAXIMA Y DISTANCIAS AL BORDE
PROCEDIMIENTO PARA DISENO DE TORNILLOS
ANALISIS Y DISENO DE VIGAS

PANDEO PLASTICO (ZONA 1)

PANDEO INELASTICO (ZONA 2)

COEFICIENTES DE FLEXION

CAPACIDAD POR MOMENTO

PANDEO ELASTICO (ZONA 3)

SECCIONES NO COMPACTAS

3.8.3 DISENO DE ESTRIBOS

3.8.3.1

3.8.3.1.1

3.8.3.1.2

3.8.3.1.3

3.8.3.14

3.8.3.2

3.8.3.2.1

3.8.3.2.2

3.8.3.3

3.8.3.3.1

3.8.3.3.2

TIPOS DE ESTRIBOS

ESTRIBO TIPO GRAVEDAD

ESTRIBO TIPO SEMIGRAVEDAD EN VOLADIZO
ESTRIBO CON CONTRAFUERTES

ESTRIBO DE CABALLETES SOBRE PILOTES CON
ALEROS CORTOS

ESTADOS LIMITES

ESTADOS LIMITES ULTIMOS

ESTADOS LIMITES DE SERVICIO
PRE-DIMENSIONAMIENTO DE ESTRIBOS
ESTRIBOS DE GRAVEDAD

ESTRIBOS EN VOLADIZO

105

105

106

109

109

110

111

112

113

114

115

115

115

116

116

117

118

118

118

118

119

119



3.8.3.3.3

3.8.3.4

3.8.34.1

3.8.3.4.2

3.8.3.4.3

3.8.3.5

3.8.3.6

3.8.3.7

ESTRIBOS CON PANTALLA Y CONTRAFUERTES
CARGAS DE DISENO

CONSIDERACIONES

CASOS

CARGAS

PROCEDIMIENTO PARA DISENO DE ESTRIBOS
CONSIDERACIONES PARA ESTABILIDAD

CONSIDERACIONES SISMICAS

3.8.4 DISENO DE PILARES

3.8.4.1

3.8.4.2

3.8.4.3

3.8.4.3

REFUERZO MAXIMO Y MINIMO EN MIEMBROS A

COMPRESION

EVALUACION DE LOS EFECTOS DE ESBELTEZ

FLEXION BIAXIAL

AMPLIFICACION DE MOMENTOS VIGA-COLUMNA

3.8.5 DISENO DE APOYOS ELASTOMERICOS

3.8.5.1

3.8.5.2

3.8.5.3

3.8.5.2

3.85.21

3.8.5.2.2

3.85.2.3

DEFINICION

TIPOS DE DISPOSITIVOS

CARACTERISTICAS DEL APOYO ELASTOMERICO
ESPECIFICACIONES AASHTO LRFD

APOYOS DE ELASTOMERO REFORZADOS CON
ACERO - METODO B

PROPIEDADES DEL MATERIAL

DEFLEXIONES POR COMPRESION

121

121

121

122

126

129

129

134

136

137

138

140

141

143

143

144

144

144

145

146

146



3.8.5.24 REQUERIMIENTOS DE DISENO

3.8.5.24.1 ESFUERZO DE COMPRESION

3.8.5.2.4.2 DEFORMACION POR CORTANTE

3.8.5.2.4.3 COMPRESION Y ROTACION COMBINADOS

3.8.5.2.4.4 ESTABILIDAD DEL APOYO DE ELASTOMERO

3.8.5.2.4.4 REFUERZO

CAPITULO 4: NOCIONES PRELIMINARES

4.1

41.1

4.1.2

4.2

421

4.2.2

4.2.3

4.2.4

4.2.5

ESTUDIOS PREVIOS DEL PROYECTO
UBICACION

LUZ Y TIPO DE ESTRUCTURA
ESTUDIOS DE CAMPO

ESTUDIOS TOPOGRAFICOS
ESTUDIO DE SUELOS

ESTUDIO GEOTECNICO

ESTUDIO HIDROLOGICO

ESTUDIO DE TRAFICO

CAPITULO 5: ANALISIS Y DISENO

5.1

5.2

5.3

53.1

5.3.2

5.3.3

INTRODUCCION

CONSIDERACIONES DE DISENO

ANALISIS Y DISENO DE LA SUPERESTRUCTURA
DISENO DEL TABLERO

DISENO CONECTORES DE CORTE (VIGA - LOSA)

DISENO DE LA ARMADURA

147

147

148

148

149

150

152

152

153

154

154

155

158

175

178

180

180

181

181

219

224



5.3.4 DISENO CONECTORES DE LA ARMADURA 253

5.3.5 DISENO DE LOS ESTRIBOS DEL PUENTE 271
5.3.5.1 DISENO DEL ESTRIBO DERECHO 271
5.3.6 DISENO DE LAS ALETAS DEL PUENTE 313
5.3.6.1 DISENO DE LA ALETA DERECHA 313
5.3.7 DISENO DE APOYOS ELASTOMERICOS DEL PUENTE 336
5.3.7.1 DISENO DE APOYO ELASTOMERICO PARA ESTRIBOS 336
5.3.7.2 DISENO DE APOYO ELASTOMERICO PARA EL PILAR 344
5.3.8 DISENO DEL LA SOLDADURA DE CONEXION DEL APOYO 352

5.3.8.1 CONEXION SOLDADA DEL APOYO DEL ESTRIBO CON LA
ARMADURA 352

5.3.8.2 CONEXION SOLDADA DEL APOYO DEL PILAR CON LA

ARMADURA 353
5.3.9 DISENO DEL PILAR CENTRAL DEL PUENTE 354
5.3.9.2 DISENO DE LA VIGA 363
5.3.9.3 DISENO DEL PILAR 368
5.3.9.4 DISENO DE LA ZAPATA 374
5.3.10 CONTRAFLECHA DE LA ARMADURA 382
5.3.10 DISENO DE JUNTA DE EXPANSION DEL PUENTE 386
CONCLUSIONES 388
RECOMENDACIONES 390
REFERENCIAS BIBLIOGRAFICAS 391

ANEXOS 393



Figura 1:
Figura 2:
Figura 3:
Figura 4:
Figura 5:
Figura 6:
Figura 7:
Figura 8:
Figura 9:

Figura 10:
Figura 11:

Figura 12:
Figura 13:
Figura 14:
Figura 15:
Figura 16:
Figura 17:
Figura 18:
Figura 19:
Figura 20:
Figura 21:
Figura 22:
Figura 23:
Figura 24:
Figura 25:
Figura 26:
Figura 27:
Figura 28:
Figura 29:

LISTA DE FIGURAS

Esquema tipico de puentes

Cargas de camion HL-93

Cargas del tAndem de disefio

Carga de carril

Mapa de distribucion de Isoaceleraciones

Losa compuesta a). Sin conectores y b). Con conectores de corte
Ancho efectivo de una seccion compuesta

Ancho efectivo de una seccién compuesta segun LRFD

Pag.
25
44
44
45
48

72
73

Seccidén compuesta con eje neutro dentro de la losa y eje neutro fuera

de la losa

Seccién de acero con conectores de corte

Seccién de acero con conectores de corte y momento flector

Placa de unién y miembro sometido a tension

Longitudes efectivas de columnas en marcos arriostrados
Forma de Ac dada en las especificaciones del LRFD
Fallas en juntas atornilladas

Separacion de pernos en los miembros

Pandeo lateral en vigas

Estribo por gravedad

Estribo tipo semi-gravedad en voladizo

Estribo con contrafuertes de hormigén armado

Estribo de caballetes sobre pilotes con aleros cortos
Pre-dimensionamiento de estribo de gravedad
Pre-dimensionamiento de estribo en voladizo
Pre-dimensionamiento de estribo con pantalla y contrafuertes
Representacion de cargas de disefio para estribos

Caso | (Solo Estribo)

Caso Il (Camion entrando al puente)

Caso Il (Camion en el puente)

Caso IV (Camion en el puente y Camion entrando al puente)

76

77
78

75

97

99
103
104
111
115
116
117
117
119
120
121
122
122
123
124
125



Figura 30:
Figura 31:
Figura 32:
Figura 33:
Figura 34:

Figura 35:

Figura 36:
Figura 37:

Figura 38:

Figura 39:

Figura 40:
Figura 41:
Figura 42:

Figura 43:
Figura 44:
Figura 45:
Figura 46:
Figura 47:
Figura 48:
Figura 49:
Figura 50:
Figura 51.:
Figura 52:
Figura 53:
Figura 54:

Estabilidad de un estribo sobre terreno no rocoso 132
Estabilidad de un estribo sobre terreno rocoso 133
Solicitaciones en dispositivos de apoyo 143
Curvas esfuerzo — deformacion 147
Ubicacion Geografica del Proyecto La Provincia de Sanchez
Carrion 152
Ubicacion Geografica del Proyecto en el Departamento de
La Libertad 153
Representacion del puente de acero tipo armadura 154
Vista panoramica donde observa una morfologia accidentada

la cual es tipica de una zona andina 161
Vista panoramica donde se observa una morfologia de zonas
poco accidentadas, correspondiente al Estudio 163
El cono deyectivo del rio Olichoco caracteristico de un valle
fluvial tipo “V” 164
Vista tipica de un deposito coluvial hacia la parte superior del talud 166
Vista donde se observa los materiales de los depésitos Fluviales 167
Vista panoramica que se puede observar tipico de los depdsitos
eluviales 168
Refuerzo de acero en franja interior del puente 195
Refuerzo de acero en franja exterior 215
Conectores de viga a losa 220
Vista lateral derecho de la armadura del puente 223
Vista en planta de la base de la armadura del puente 223
Vista en perfil de la armadura del puente 224
Vista en planta de la armadura superior del puente 224
Elemento inferior de armadura a traccion E 6-7 233
Elemento de armadura superior a compresiéon E 13-14 234
Elemento diagonal de la armadura a compresiéon E 1-10 235
Elemento diagonal de la armadura a traccién E 10-3 236
Elemento vertical de la armadura a traccion E 2-10 237



Figura 55:

Figura 56:

Figura 57:

Figura 58:
Figura 59:
Figura 60:
Figura 61:
Figura 62:
Figura 63:
Figura 64:
Figura 65:
Figura 66:
Figura 67:
Figura 68:
Figura 69:
Figura 70:
Figura 71:
Figura 72:
Figura 73:

Elemento de arriostre de la armadura a traccion

(E 6-22), (E 22-31), (E 7-22), (E 22-30)

Elemento de arriostre de la armadura superior a compresion
(E 12-42), (E 42-38), (E 14-42), (E 42-36)

Elemento de arriostre de la armadura superior a compresion
(E 12-36)

Deflexién por carga viva

Deflexion por carga muerta

Disefio conectores del nodo 3, por elementos

Vista de conexiones del nodo 3

Distribucion de acero en estribo Derecho

Distribucion de acero de aleta derecha

Conexion soldada del apoyo elastémero mévil con la armadura
Conexion de apoyo elastomérico fijo con la armadura
Distribucién de acero de la viga en el portico del pilar
Distribucién de acero del pilar

Diagrama de interaccién del pilar

Distribucién de acero de la zapata

Contraflecha generada por carga muerta

Contraflecha generada por carga viva

Junta lateral estribo — losa

Junta central losa — losa

238

239

240
242
242
196
270
306
283
352
353
363
368
373
381
383
385
387
387



LISTA DE CUADROS

Tabla 3.5.1 Densidades de Materiales de Construccion

Tabla 3.5.2.1.4 Factor de Presencia Multiple

Tabla 3.5.2.1.5 Incremento Por Carga Dinamica

Tabla 3.5.2.7.3 Zona de Comportamiento Sismico

Tabla 3.5.2.1.7.4 Coeficiente del Suelo

Tabla 3.5.2.7.6.1 Factores De Modificacion De Respuesta R—Subestructuras
Tabla 3.5.2.7.6.2 Factores De Modificacion De Respuesta R—Conexiones
Tabla 3.6.1 Combinaciones de Carga y Factores de Carga

Tabla 3.6.2 Factores de Carga para Cargas Permanentes yp

Tabla 3.8.1.1.1 Profundidades minimas utilizadas tradicionalmente para

superestructuras de profundidad constante

Tabla 3.8.1.2.1 Profundidades minimas utilizadas tradicionalmente para

superestructuras de profundidad constante.
Tabla 3.8.1.7.3.A Resistencia del conector de Corte (Tn)
Tabla 3.8.2.2.2 Longitud efectivas de columnas
Tabla 3.8.2.3.4.1 Separacion minima de los tornillos

Tabla 3.8.2.3.5 Tension Nominal de Conectores y Partes Roscadas, ksi/cm2
(MPa)

Pag.

42

46

46

49

50

52

53

57

58

63

65

80

98

105

107

Tabla 3.8.3.5.e Altura de suelo equivalente para carga vehicular sobre estribos 128

Tabla 3.8.3.6 Factores de Resistencia en Cimientos Superficiales, Estado

limite de resistencia
Tabla 3.8.5.2.2 Propiedades del material del apoyo

Tabla 3.8.5.2.4.4 Constante de amplitud de Fatiga critica

134

146

151



Tabla 4.2.2.2.1 granulometria, limites y contenido de humedad. 156

Tabla 4.2.2.2.2 Ensayo de corte directo 157
Tabla 4.2.2.2.3 Capacidad portante 158
Tabla 4.2.3.3 Investigacion de refraccion sismica 169
Tabla 4.2.3.3.1 Resultados de ensayos de refraccion sismica 174

Tabla 4.2.4.1 Caracteristicas de la estacion de precipitacion mas cercana a la

zona de estudio. 175
Tabla 4.2.4.2.2.1 Parametros geomorfologicos 177
Tabla 4.2.4.2.2.2 Resumenes de Caudales maximos 177
Tabla 4.2.4.3 Caracteristicas hidraulicas. 178

Tabla 4.2.5 Estudio De Tréfico 179



CAPITULO 1: INTRODUCCION
1.1 PUENTES EN EL PERU E HISTORIA DE PUENTES EN EL MUNDO

El poder cruzar rios, vaguadas, estrechos, desfiladeros, y valles ha jugado
siempre un papel muy importante en la historia de los asentamientos humanos.
Desde tiempos remotos, los puentes han sido el testimonio mas visible del
pensamiento de los ingenieros de cada época. En términos practicos el puente ha
sido el nexo comunicativo mas elemental del hombre en su conquista de la
naturaleza. Estudiar la historia de los puentes, significa adentrarnos en el estudio
del propio hombre, de su idiosincrasia en cada época, en fin de los que los
ingenieros que los han disefiado han aportado a la historia de la humanidad. El
legado de los puentes significa que gran parte de lo que hoy se conoce en la
ingenieria civil, se lo debemos a aquellos que en cada momento historico tuvieron
la oportunidad de realizar esas grandes obras que hoy admiramos.

PUENTES EN EL PERU

A. PUENTE PUNTA ARENAS

En el distrito de Campanilla, provincia de Mariscal Caceres, departamento
de San Martin. Tiene 271 metros de largo, y una distancia de 220 metros
entre sus dos torres. Posee dos carriles, uno en cada direccién, y tiene una

capacidad de carga de 32 toneladas.

Cruza el rio Huallaga, formando parte de la carretera Marginal de la Selva.
Fue construido en los afios 80, y sometido a mantenimiento y renovacion en

el aflo 2013, con una inversion de 27 millones de soles (US$ 10 millones).
B. PUENTE BILLINGHURST

El Puente Billinghurst tendra una longitud total de 722 metros, por sus
caracteristicas se convertira en “El Puente Colgante mas grande del Perud”.
La obra demandara una inversion total de S/. 82’ 586 408,81 (incluido
supervision).

Como es de conocimiento, desde hace 27 afos las estructuras del citado
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puente se encontraban almacenadas. Hoy, las estructuras metalicas
colgantes Wagner Biro existente con longitud de 528 metros, que se
encuentran en perfecto estado, seran utilizadas. El tramo restante sera
completado en varios tramos, sin variar la longitud total. El inicio del puente
sera al final de la Av. Leodn Velarde, y el término en la zona denominada El
Triunfo.

El Puente tendra una longitud total de 722.10 m. El Proyecto Definitivo
incluira necesariamente la estructura metalica colgante Waagner biro
existente con longitud total de 528 m (104.00 - 320.00 - 104.00). El tramo
restante podra estar constituido de varios tramos, sin variar la longitud total.
Las cotas de la rasante en los ejes de apoyo de las cAmaras derecha e
izquierda del puente colgante seran respectivamente 179.844 y 169.284,
considerando como referencia la cota de 180.115 ubicada en la interseccion
de ejes del jirén Ledn Velarde y la Plaza de armas lado SO. El espesor de
losa de concreto armado del tramo colgante no sera menor de 0.20 m. El
tramo (puente) de la margen izquierda podra estar conformado por sub

tramos de luz minima de 30 m y losa de concreto armado.
C. PUENTE BOLOGNESI

El puente Bolognesi se sitia en la ciudad de Piura, en el norte del Perq, y
es uno de los puentes que une las ciudades de Piura y Castilla. Durante el
fenomeno El Nifio de los afios 1997-1998 fue destruido, causando varias
victimas.

El puente fue reconstruido en los afios 2000-2001. El nuevo puente, tipo
arco atirantado, con una luz de 130 m, sin apoyos al interior del rio, se
apoya en 4 Caissons de mas de 20 m de profundidad que se apoyan en la
formacion Zapayal.

Se ha convertido en un hito importante en la ciudad. En la margen derecha
del rio, a la entrada del puente se ha colocado un monumento recordatorio

de las victimas fallecidas en el desmoronamiento del puente viejo.


http://es.wikipedia.org/wiki/Piura
http://es.wikipedia.org/wiki/Per%C3%BA
http://es.wikipedia.org/wiki/Distrito_de_Castilla
http://es.wikipedia.org/wiki/El_Ni%C3%B1o
http://es.wikipedia.org/wiki/1997
http://es.wikipedia.org/wiki/1998
http://es.wikipedia.org/wiki/Puente
http://es.wikipedia.org/wiki/Cimentaci%C3%B3n#Profundas
http://es.wikipedia.org/wiki/Zapayal

Tiene una extension de 150 M.Cuenta 4 carriles + 2 veredas. La
arquitectura fue diseflada por C.Lotti & Associati Ing. Alfredo Bianco
Geymet Calculista: Ing. Hariton Dumitrescu. El supervisor de Consorcio
Sondotécnica - Serconsult. La construccion del puente por SIMA Pera y las
pendolas por SAMAYCA INGENIEROS SAC.

D. PUENTE PALCAZU

Puente colgante en la provincia de Oxapampa, departamento de Pasco,
cerca de la frontera con Huanuco. Forma parte de la Carretera Marginal de
la Selva y se halla en las inmediaciones del pequefio poblado de Ciudad
Constitucion. Fue construido en la década de 1980. Tiene 260 metros de
largo, siendo la distancia entre sus dos torres de 180 metros.

E. PUENTE MARISCAL CACERES

Puente de concreto de trazo curvo, de 83 metros de largo, 10 de ancho y
dos carriles, que cruza el rio Mantaro. Se ubica en la provincia de Jauja,
departamento de Junin, en el punto de la Carretera Central donde se inicia
el ramal que conduce a la ciudad de Jauja. Esta emplazado al costado del
viejo y pequefio puente metalico Stuart, al que pasé a sustituir. Fue
construido por la empresa INCOT e inaugurado en diciembre del afio 2002.
Demando una inversion de US$ 1.6 millones.
HISTORIA DE PUENTES EN EL MUNDO

La historia de los puentes es también la historia de la ingenieria estructural. El
problema de pasar un vano construyendo una estructura fija se ha repetido a lo
largo del tiempo con distintas soluciones. Segun se fue avanzando en el
conocimiento de los materiales y la forma en que éstos resisten y se fracturan hizo
que se construyeran cada vez puentes mas altos y con mayor vano y con un
menor uso de materiales. La madera quizas fuese el primer paso, después la
piedra, el ladrillo que dieron paso al acero y al hormigon en el siglo XIX. Y adn la
evolucion continta, en la actualidad nuevos puentes de fibra de carbono son

disefiados1 con luces mayores y espesores nunca vistos antes.


http://es.wikipedia.org/wiki/Metros
http://es.wikipedia.org/wiki/Ingenier%C3%ADa_estructural
http://es.wikipedia.org/wiki/Fibra_de_carbono
http://es.wikipedia.org/wiki/Historia_de_los_puentes#cite_note-1

A. PUENTES ROMANOS

Los primeros puentes fueron puentes naturales, tales como grandes
rocas o arboles que fueron colocados por la propia naturaleza, o por el
hombre primitivo con el fin de atravesar pequefios rios y vaguadas, con
el simple hecho de buscar alimentos, mas alld de los limites que
establecia el conflicto natural. La Edad Antigua y las guerras a ella
asociada, el hombre comenz6 a mejorar sus técnicas valiéndose de
multiples materiales, entre los que predominaba la madera y la piedra,
pero no fue hasta la creacion del Imperio Romano que hubo un
verdadero desarrollo de la ingenieria de puentes. En estos aspectos, los
romanos estuvieron, muy por encima de sus predecesores, el suministro
del agua potable a sus propias ciudades y las conquistadas para lo cual
se requerian “puentes acueductos” fue uno de los aportes mas
importantes de la ingenieria civil romana. Los Romanos introdujeron
cuatro innovaciones importantes en el arte de la construccion de
puentes, gracias a la cual, aun persisten muchos de ellos; el uso del
cemento natural para unir las piedras, el uso de represas provisorias, el
empleo del arco semicircular y el concepto de la obra publica.

Los romanos mezclaron una especie de cemento natural obtenido en
una zona llamada Puzzuoli, cercana a Italia al que denominaron
puzzolana, este cemento era mezclado con limos, arena y agua
formando un mortero que no se desintegraba con una posterior
exposicion al agua. Con este mortero, lograban fijar las piedras en
determinada posicion preconcebida. Con la construccion de represas
provisorias compuestas de diversos materiales lograban cambiar el
curso del agua de los rios mientras se ejecutaban las obras del puente,
la mayoria de las veces eran palos que se clavaban en el lecho de los
rios que eran sellados con vegetacion y lograban asi sacar el agua de
su interior para realizar las excavaciones necesarias para las
fundaciones que casi siempre se realizaban en lechos rocosos. Los

puentes mas representativos de esta €época, estan precisamente
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fundados en roca como se observa en la foto N° 1. del puente Saint
Martin ubicado cercano a localidad de Torino en Italia construido en el
afio 25 AC. Otros puentes representativos de esta época y que aun se
encuentran en pie son el Acueducto Du Gard (14 AC) ubicado en la
localidad cercana a Nimes en Francia, y los Espafoles, Puente de
Alcantara en Céaceres (98 AC), Puente del Diablo sobre el rio Llobregat
en Barcelona y el Acueducto de Segovia también del propio afio 98 AC.

. LOS PUENTES MEDIEVALES

El desarrollo de le época medieval seguida de la caida del Imperio
Romano cambié la arquitectura del puente, se mantiene el uso del arco,
ahora mas refinado como es el arco gotico, pero que no desecha en
funcional arco romano. La presencia de la torre dentro del puente para
alojar los guardias que velaban por la seguridad de los caminos y
ciudadelas, marca también un hito en la ingenieria de la época. Los
puentes mas representativos de esta época son; el Puente Valentré en
Cahours, Francia construido en en 1355 y el Besalul, sobre el rio Fluvia
en Espafia, construido en 1315.

. PUENTES EN EL LEJANO ORIENTE

Uno de los grandes constructores de puentes en el Lejano Oriente fue
Marco Polo, se calcula que en su conquista construyé mas de 12 000
puentes, ninguno de los cuales se conserva en la actualidad, eran
puentes de madera, piedras y hierro y llegaron hasta la antigua ciudad
de Kin-sai. El puente que aldn sobrevive mas representativo de esta
época es el Puente de Khaju, construido en 1667 en el cual se combinan
la arquitectura y la ingenieria en un puente que ademas funciona como
represa y hotel ubicado en pleno desierto en Isfahan (Iran).

Otro puente muy particular realizado en madera que aun existe es el
Kintaikyo en lwakuni, Japon, este puente, construido inicialmente enl673,
es reconstruido constantemente por cada generacion, consta de cinco
arcos principales que son reconstruidos cada 18-22 afos, y arcos

secundaros mas pequefios que se reconstruyen cada 36 afios como

5



promedio. La técnica de la construccion en madera no utiliza clavos, los
palos se unen mediante intrincadas formas machihembradas que forman
como un tejido de alta resistencia.

PUENTES DEL RENACIMIENTO

La Era del Renacimiento marca un gran auge en la construccion de
puentes, principalmente en la grandes capitales de Europa, siendo los mas
representativos, el Puente de Neufy el de la Concordia, ambos sobre el rio
Sena en Francia, el primero construido en 1607 y el segundo poco mas de
un siglo después, en 1791, al final del periodo renacentista. El Puente de la
Concordia estd considerado la perfeccion de la construccion en arcos
elipticos de mamposteria, las pilas tienen medidas que estan exactamente
calculadas para la estabilidad de este tipo de material.

LOS PUENTES DE HIERRO EN LA REVOLUCION INDUSTRIAL

A fines del siglo XVIII comienza a usarse un nuevo material mucho mas
versatil para la construccion de puentes, el hierro, considerado el milagro
de la Revolucién Industrial. El hierro fundido con cierta cantidad de carbono
lo hizo mucho mas maleable y permitié obtener formas muy ventajosas
para ser usadas en puentes. El primer puente de hierro fundido que se
convirtié6 un simbolo de esta época en el cual se conjuga el disefio con la
funcionalidad es el Puente de Coalbrookedale, disefiado por el arquitecto
Thomas Farnold Prichard y construido por los grandes especialistas del
hierro de la época, Abraham Darby y John Wilkinson. El Puente tiene 30 m
de luz y estd desarrollado en un arco semicircular con nervaduras
dispuestas perpendiculares a su trazado. En el ancho del puente existen
cinco de estos arcos que soportan la superficie de la via. Otro de los
grandes disefladores de puentes de hierro ingleses fue Sir Thomas Telford
quien realizé innumerables obras con este tipo de material, sobre todo en
las colonias inglesa como el puente del rio Cobre en Jamaica que fue
fundido completamente en Inglaterra y traslado al Nuevo Mundo, siendo
finalizado en el afio 1801y el Old London Bridge sobre el Tamesis.

Pero el puente mas importante de esta época lo se s sin duda el Puente

ferroviario Royal Albert Bridge, sobre el rio Tamar, también en



Inglaterra,con dos luces principales formadas por arcos lenticulares en
forma tubular que fueron llevadas a través del rio e izadas en el lugar de
emplazamiento. En la construccion de este puente se utilizd por el sistema
de excavacion por medio de cajones neuméticos conocidos como caisson
los cuales permitian realizar grandes excavaciones. La pila central del
puente es un tubo de 11 m de didmetro enterrado en el lecho del rio una
profundidad de 21m en un terreno resistente mas cinco metros enterrado
en el lodo. El puente de Isabel Il sobre el rio Guadalquivir, en Sevilla,
también conocido como Puente de Triana, fue construido entre 1847 y 1852
por los ingenieros franceses Bernadet y Steinacher, para reemplazar el
antiguo puente de barcas de 1171. Este es un buen ejemplo de la
arquitectura de hierro del siglo XIX. El puente esta apoyado sobre los restos
del antiguo Castillo de San Jorge, el mas importante cuartel general de la
Inquisicion en Sevilla. Uno de los dltimos exponentes de esta época fue el
puente Alejandro Ill, un arco de 300m de luz, sobre el rio Sena en la ciudad
de Paris inaugurado en 1900 para la Gran Exposicion Mundial. La primera
piedra de su fundacion fue colocada en 1896 por el Zar Nicolas Il padre de
Alejandro IIl con el cual se pretendia reforzar la alianza entre Francia y
Rusia.

GRANDES PUENTES DE ACERO

El acero estructural en mucho mas resistente y flexible que el hierro, lo que
permitid desarrollar grandes obras en puentes desde sus méas tempranos
usos.

El primer puente en emplear el acero tal como es conocido en la actualidad
fue el Puente Eads sobre el rio Mississippi en los Estados Unidos. Toma su
nombre del ingeniero que lo disefio y construyé James Buchanan Eads.

El puente tiene tres luces importantes de 153, 159 y 153 m en un arco con
doble tablero, disefio sin precedentes para su época. La construccion del
arco se realizé en el lugar y las fundaciones emplearon también el sistema
caisson, por primera vez en los Estados Unidos. El maximo exponente del
disefio en acero en acero en Europa fue el ingeniero Gustave Eiffel, cuya

obra méas destacada en puentes se considera el Viaducto del Viaur en



Francia, compuesto por un arco triarticulado de 220 m de luz realizado en
voladizos de 95 m. El puente que tuvo récord de luz hasta hace muy poco
tiempo de este grupo fue el Bayonne Bridge emplazado en el estado de
New Jersey, cruza el rio Kill van Kull uniendo la ciudad de Bayonne con
Staten Islan en New York. El puente fue construido en 1931 y fue iniciado
en época de la gran depresion como una obra publica del Puerto de New
Cork con el fin de incrementar el empleo, tiene un arco parabdlico
biarticulado de de 511 m de luz y 81 m de radio con una altura de 46m
sobre el nivel del agua, en la parte superior del arco se anclan los cables
gue soportan el tablero.

. PUENTES DE HORMIGON ARMADO Y PRETENSADO

El hormigon no reforzado comenzO a usarse para la construccion de
puentes después de 1824 cuando fue patentado el cemento Pértland, la
obra mas importante de este tipo fue el Acueducto Grand Maitre, construido
en 1865 en Francia. Pero no fue hasta el descubrimiento del hormigon
armado, patentado por Joseph Monier en 1868 que este material no fue
ampliamente utilizado. Monier era un jardinero francés que comenzé a
construir sus vasijas con mortero a las cuales colocaba, delgadas barras de
hierro. Monier también patentd un sistema de construccion de arcos
conocido como “Sistema Monier” con el que se construyeron numerosos
puentes siendo el mas representativo el puente Morell sobre el rio Yarra en
Melbourne, Australia. El puente Monier construido sobre el rio Fyansford,
Australia, también utilizé este método que consistia en una losa delgada de
hormigén armado con una malla, que se hormigonaba sobre un moldaje en
forma de arco, con la cual se hacia una caja que se rellenaba de tierra
compactada, sobre la que se construia el tablero. Un caso singular ocurrié
con Monier, como no era ingeniero, no se le permiti6 nunca construir
puentes, estos fueron disefiados y construidos por otros, utilizando el
sistema que él habia patentado. Pero el mas importante aporte al hormigén
armado fue el realizado por el Constructor Civil francés Eugene Freyssinet
cuya primera obra fue el puente de 40 m de luz ubicado en la localidad de

Ferrieres sur Sichon con dos semiarcos cercanos a los apoyos. Sus



primeras grandes obras los constituydé la trilogia de puentes realizados
entre 1911 y 1923, el Veurdré, el Boutiron y el Chatel de Neuvre, los tres
eran de similares dimensiones y formas, el primero fue destruido en la
segunda guerra mundial. Freyssinet siempre afirmé que estos puentes eran
de hormigén pretensado, técnica que el patenté en 1928, pero lo cierto es
gue utilizaban el mismo principio de Monier con una loza de hormigén
armado como cordon inferior del arco, sometida a compresién por las
propias solicitaciones de la estructura y no por fuerzas creadas. El Primer
puente pretensado del mundo fue el Acueducto Tempul, disefiado y
construido por Eduardo Torroja en 1926 quien habia nacido con el siglo.
Torroja utilizd por primera vez un cable realizado con acero de un elevado
limite de elasticidad recién descubierto, estos cables fueron colocados
apoyados sobre las torres del puente y tensados con gatos que fueron
ubicados en la parte superior de estas torres. Una vez tensados, fueron
recubiertos con hormigon.

Un puente de gran significacion construido en 1915 hormigdén armado que
aun ostenta el record de longitud para puentes ferroviarios fue el Viaducto
de Tunkhannock con diez arcos de 55 m de luz cada uno dentro de cada
uno los cuales se ubican once pequefios arcos. Este Viaducto esta ubicado
en Pennsylvania y fue construido por la empresa Delaware, Lackawanna &
Western. El puente que tiene el record de ser el mas largo construido en
zonas de grandes heladas es El Puente de la Confederacion o Puente
Northumberland con una longitud de 12.9 km, con 42 luces de 250 m. Une
la isla Prince Edward con el Cabo Jourimain, en New-Brunswick, Canada.
Fue inaugurado en 1997. El puente de vigas de hormigén pretensado que
tiene el record de luz es el Stolmasundet, construido en Noruega en 1998
con una luz de 301 m y una longitud de 467 m. Este puente esta realizado
con hormigén de alta resistencia H70, el tramo central en 184 m esta
fabricado con agregados ligeros con resistencia cilindrica de 600 kg/cmzy

el resto con agregados normales con resistencia cilindrica de 65° kg/cmz2.



H. LOS PUENTES COLGANTES
Son sin duda los puentes por excelencia, realizados originalmente por
cuerdas vegetales, no fue hasta el siglo XIX que se construyeron los
primeros que aun perduran.
El mas antiguo de estos es el Union Bridge sobre el Rio Tweed en Berwick
(UK), fue disefiado y construido por el Capitan de Ingenieros Samuel Brown
en 1820, con una luz de 137m.
Otro puente significativo lo es el Puente Menai disefiado en 1826 por
Thomas Telford, compuesto por un arco de 177 m de luz y 7 de ancho,
tensado Inicialmente con cadenas de hierro, que fueron sustituidas en 1940
por cables de acero tal como los empleado en la actualidad para puentes
de este tipo. Este puente esta ubicado en la carretera desde Londres a
Holyhead y una la isla Anglesey con la Gran Bretafa.
Uno de los mas destacados disefiadores de puentes colgante fue el
ingeniero John Augustus Roebling cuya primera obra fue el Puente
Colgante sobre el Rio Nidgara en Estados Unidos, construido en 1855 y
reemplazado en1896. Tenia una luz de 250m. El 8 de marzo de 1855, la
primera locomotora llamada "London" de 23 tons de peso atraveso el
puente a una velocidad de 16 km/h y causé una deformacion de tres y
media pulgadas en el centro de la luz, lo cual era un gran récord en aquella
época. Pero su obra cumbre fue el disefio del Puente de Brooklyn,
construido en 1883, con un record de luz para su época de 486 m, fue
disefiado por Roebling, pero fue construido después de su muerte en un
accidente en la propia construccion, por su hijo y su yerno. La torre
Manhantan tiene una fundacion de 24 m bajo el nivel del agua y la Brooklyn
14 m. Ambas tiene una altura de 84m. Otro puente simbdlico de esta época
es el Golden Gate ubicado en la Bahia de San Francisco. Inaugurado el 27
de Mayo de 1937 y, por tanto, construido, al igual que el Bayonne en plena
depresion, entre los afos 1933 y 1937. El verdadero “padre” de este
proyecto fue el ingeniero Joseph Strauss que tuvo que vencer numerosos
obstaculos aparte de los verdaderamente relativos a cuestiones de

ingenieria. Hubo oposiciones desde todos los ambitos de la sociedad
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(econdémicos, politicos, ingenieros rivales, geoldgicos, etc). pero Strauss
logré finalmente su cometido y fue el Ingeniero Jefe de la obra, hasta su
terminacion. La longitud del puente es de 1.350 m con una luz central de
1280m, la altura de las torres es de 256 m. La altura del tablero sobre el
agua es de casi 71 metros en el centro de la luz. Esa altura puede variar en
mas de 5 metros, ya que con el calor, los cables se dilatan y el puente
‘baja”. Esta disefiado para resistir los sismos de esa zona y vientos de 100
km/h. El puente que ostenta el record de luz en el mundo es el puente de
Akashi- Kaikyo que une la Isla de Kobe con la isla de Awaji, tiene tres luces
con un longitud total de 3910 metros y una luz central de 1990 metros. Este
puente resistio el terremoto de Kobe que tuvo una magnitud de 8.5 en la
escala de Richter. Esta disefiado para resistir vientos de hasta 80 metros

por segundo. Fue terminado en 1998.

1.2 ANTECEDENTES

Los puentes son una parte importante del patrimonio e infraestructura del
pais, ya que son puntos de unién y paso en la red vial para la
transportacion en general y en consecuencia para el desarrollo de los
poblados del pais. El concreto, es el material de construccion que posibilita
la construccion de puentes, localmente; la mayor parte se hacen de
concreto reforzado por su larga vida util lo cual sélo es posible con el
adecuado disefio, construccion y mantenimiento.

El uso del concreto y concreto reforzado, en la construcciéon de puentes,
siguieron al uso del acero 50 afios més tarde; hacia fines del siglo XIX la
estructura de estos se concebia a imitacion de los puentes de piedra. Se
conoce que desde la antigledad ya existian esfuerzos orientados a que
estas estructuras fuesen mas resistentes ante fenOmenos naturales tales
como sismos e inundaciones. Los procesos constructivos y materiales
fueron evolucionando hasta obtener estructuras mas resistentes y

duraderas.
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Los materiales de construccion mas importantes para construir puentes
son, madera, ladrillo, piedra, concreto reforzado, hierro colado, hierro
forjado, hierro dulce, hierro de alta resistencia. La construccion de puentes,
pequeiios y medianos, de concreto reforzado, tienen la ventaja, que pueden
ser elaborados con productos locales facilmente accesibles y econdmicos,
arena, grava, piedra, agua, cemento, logrando alta resistencia a la
compresion.

El sistema nacional de carreteras sigue consolidandose como el principal
medio para el desplazamiento de personas y bienes de todo el pais,
constituyéndose ademas como el instrumento primordial para su
integracion social, economica y cultural. La estadistica del transporte
carretero troncal, en la agilizacion de las cadenas de produccion y
distribucion de mercancias en el territorio nacional, asi como en la atencion
de las actividades de exportacion y turismo demuestra que se ha
incrementadoa las localidades rurales, propiciando su desarrollo.

Yanasara es una localidad que estd ubicada en el distrito de Curgos y
provincia de Sanchez Carrién, distante a 27.080 KM desde la ciudad de
Huamachuco y a 1.163 Km desde el anexo de pallar.

El Puente YANASARA es el acceso a la localidad de PALLAR, esta
ubicado sobre el rio CHUSGON, actualmente el acceso es por el
mencionado Rio en una especie de BADEN, interrumpiéndose en época de
lluvias, constituyéndose en un peligro latente, las lluvias son muy intensas
y el caudal del rio Chusgdon se incrementa al méaximo dejando
incomunicado al anexo de Pallar y por ende a los diferentes caserios y
anexos de esa jurisdiccion.

Con la ejecucién del mencionado Puente se va a solucionar la interrupcion
constante de los pueblos costefios con el anexo de pallar. Y por ende va a
mejorar el nivel de vida de la poblacion de las areas rurales.

Se busca ofrecer al publico caminos mas modernos y seguros, que
permitan disminuir los tiempos de recorrido, los costos del transporte y la

incidencia de accidentes carreteros.
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CAPITULO 2: ASPECTOS GENERALES DEL PROYECTO

2.1

PROBLEMA

2.1.1 FORMULACION DEL PROBLEMA

¢,Como realizar el disefio de un puente sobre el rio Olichoco

Km. 27+000 que mejore la transitabilidad entre los Anexos de

Yanasara y Pallar, Distrito de Curgos- Sanchez Carribn — La
Libertad?

2.1.2 ANTECEDENTES DE LA INVESTIGACION

e Autor: Ernesto Seminario Manrique, Titulo de la Tesis de

pregrado: “Guia para el diseio de puentes con vigas y
losas”, UNIVERSIDAD DE PIURA. (2004)

Conclusiones de la tesis de investigacion ya antes mencionada:

o

El Manual de Disefio de Puentes del MTC - DGCF es una
adaptacion de AASHTO - Standard Specifications for Highway
Bridges. Asimismo, se puede decir que la norma peruana
contiene las principales especificaciones necesarias para el
disefio de los puentes mas comunes.

La norma nacional presenta algunos vacios importantes. Estos
casos se presentan con mas frecuencia en el disefio de las
subestructuras y de los sistemas de juntas y apoyos.

Se concluye que existe una tendencia de AASHTO a disefiar
las cimentaciones por el método LRFD. Sin embargo este
método no ha sido incorporado en el Manual de Disefio de
Puentes. Es por esto, que en el capitulo 6 “Subestructuras” se
han presentado las dos metodologias de disefio: ASD y LRFD
usadas para cimentaciones. No obstante, por el momento no
se ha llegado a un verdadero desarrollo del método LRFD

para cimentaciones y estribos, por lo que Barker (1997) afirma
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gue se obtienen resultados similares disefiando por el método
ASD 6 LRFD.

o Asimismo, como se observa en el “Manual de disefio de
Puentes” los valores de los factores de carga y resistencia son
los mismos de AASHTO. Sin embargo, las condiciones de
nuestra realidad son diferentes a la realidad norteamericana
donde se tiene un mayor control de las cargas y de los
procesos constructivos de puentes, por lo que se concluye que
deberia investigarse como se realiz0 el estudio de
confiabilidad de estos factores de la norma peruana.

o Finalmente, se debe sefialar que un disefio de puentes que
garantice un correcto funcionamiento necesita el estudio de
diversos campos como hidrologia, hidraulica, topografia,
geologia, estudio de transito, sismo, etc. Muchas veces, la
incertidumbre en estos campos de estudio influye
negativamente en el impacto psicoldgico de la poblacién.

Autores: Edén Richelieu Cuellar Jaramillo y Ernesto

Hernandez Cruz, Titulo de la Tesis de pregrado: “Proyecto

del puente vehicular ElI Bejuco de la carretera TEPIC-

MAZATLAN, tramo Ent. San Blas-Villa Union, Km 62 + 745.00,

Origen TEPIC, NAYARIT. UNIVERSIDAD POLITECNICO

NACIONAL DE MEXICO”. (2009)

Conclusiones de la tesis de investigacién ya antes mencionada:

o El tramo carretero pertenece a uno de los ejes troncales de la
Republica Mexicana; como tal, es de importancia esencial
para la generacion del desarrollo economico del pais por lo
que, es imprescindible su modernizacion y construccion
inmediata.

o El puente “El Bejuco” se localiza en los limites de los estados
de Nayarit y Sinaloa, cruza de forma esviajada al rio del

mismo nombre, el cual cuenta con una corriente de caracter
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perenne con un caudal igual a 350 m3/s y velocidad media de
1.5 m/s; cuenta con una longitud total de 57.22m y ancho total
de 12.80m.

El puente se compone de dos claros de 28.61m a ejes de la
estructura, su estructura se compone de la siguiente manera:
Cuenta con una superestructura a base de vigas pre coladas,
pretensadas del tipo AASHTO tupo IV que reciben a una losa
de concreto armado de 18cm de espesor con guarnicion sobre
la losa tipo Il y parapeto de acero para calzada; la
subestructura se conoce de dos caballetes constituidos por
cabezal apoyados en pilotes de concreto armado de 1.20m de
diametro y una pila central a base de pilotes de concreto
hechos en el sitio de 1.20m de didmetro para soportar una
zapara de concreto armado que recibirh la columna
rectangular con tajamares y cabezal volado.

La geometria del puente se disefid para cumplir con las
caracteristicas geométricas del tramo carretero, el cual es de
tangente; y se ajustd a una curva vertical de tipo cresta para
cumplir con la separacién minima entre el lecho inferior de la
superestructura 'y el NAME de disefio a la corriente,
recomendado por los estudios de campo igual a 1.50m.

El andlisis y disefio de los distintos elementos estructurales
gue forman el puente se basan en las normas AASHTO para
puentes carreteros.

La carga viva de proyecto considerada en el disefio de la
superestructura es la correspondiente al vehiculo T3-S2-R4
tipo 1, a excepcion de las losas que se disefiaron con el
vehiculo HS20.

El disefio de las trabes se basa en las propiedades de acero

de pre esfuerzo y son del tipo pretensadas, por lo que su
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construccion debe acatar las especificaciones y resistencias
gue se mencionan en el analisis correspondiente.

o En los planos se presenta a detalle la geometria de cada
elemento estructural, su armado correspondiente, la lista de
varillas y las cantidades de obra asi como las notas y

referencias alusivas a cada seccion del puente.

Autor: Omar Erick Pinto Ascufa, Titulo de la Tesis de
pregrado: “Diseio de un muelle flotante de acero”,
PONTIFICIA UNIVERSIDAD CATOLICA DEL PERU. (2010).

Conclusiones de la tesis de investigacion ya antes mencionada:

o Existen dos sistemas de muelles para rios, uno de ellos es el
sistema fijo y el otro es el sistema basculante que se acomoda
a las fluctuaciones del nivel del rio. El segundo sistema es el
mas conveniente ya que facilita el sistema de carga y
descarga de productos.

o El puente se ha proyectado reticulado con conexiones
empernadas con el fin de aminorar los problemas de
transporte de elementos de grandes luces. Adicionalmente,
para restringir las conexiones soldadas en campo, que son
mas complicadas de controlar su calidad.En el muelle se ha
proyectado dos mamparas intermedias que permitiran tener
tres compartimentos estancos. Este sistema es con el
propdsito que cualquier averia solamente sea local y que no
produzca una inundacion total del muelle y por tanto su
hundimiento. Dentro del ponton de acero se han colocado
unas mamparas hechas con planchas de acero para dividirlo
en compartimentos, esto es debido a un tema estrictamente
de seguridad y mantenimiento, ya que para realizar algunas

reparaciones dentro del pontdn no sera necesario paralizar las
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acciones de embarque y desembarque de personas, sino solo
se tendra que restringir el acceso a la zona donde se desea
reparar, para acceder a estos compartimentos se han dejado
unos accesos en la parte superior del ponton.

El sistema de anclaje propuesto también se adecla a la
variacion de los niveles del rio, ya que se estan considerando
elementos de fijacion en el muelle que permiten el tensionado
constante de los cables que van hacia las anclas del rio.

Se esta considerando un sistema deflector de troncos aguas
arriba, con el proposito de evitar que elementos no
considerados en el disefio dafien las estructuras proyectadas
en el rio.

Se selecciond la madera tipo Quinilla Colorada para el tablero
de madera en el Puente y Rampa de Acceso que da al
Ponton, ya que presenta un mejor comportamiento ante los
esfuerzos de Flexion y Corte, que otras maderas de la zona,
tales como Copaiba y Quina Quina; Otro punto importante
para la seleccién del tipo de madera es que se encuentra en
las zonas cercanas a donde se realizara la construccion del
Muelle Flotante de Acero.

Para los elementos Diagonales y las Bridas Superiores se
utilizaron dos canales C unidos en algunos puntos para lograr
un mejor comportamiento, aumentando la inercia en ambos
sentidos, brindando rigidez a la estructura, controlando los
esfuerzos y deformaciones generados por los efectos del
viento, es decir se obtuvo un comportamiento tipo cajon en las
diagonales y bridas.

Se ha decidido poner en el techo del puente de acceso
refuerzos diagonales y transversales al sentido longitudinal del

puente debido a que la accion del viento genera grandes
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deformaciones y deflexiones transversales en las bridas
superiores.

Se escogié para el puente de acceso una configuracion
reticulada porgue es la solucion mas practica y econémica, asi
como la mas liviana, porque presenta armaduras formadas por
elementos delgados, y pueden soportar cargas verticales y
transversales; de tal manera que le produce un peso menor al
ponton que flota sobre el agua, y no se hace que el
hundimiento sea un punto critico y que impida el desarrollo del
proyecto, asi como por su propia configuracién es un puente
que se disefia como simplemente apoyado, que para efectos
del disefio es la mejor opcién puesto que tendremos un
extremo en tierra y el otro sobre el ponton.

Para la estabilidad y el hundimiento utilizamos el Principio de
Arguimedes que nos afirma que todo cuerpo sumergido en un
fluido experimenta un empuje vertical y hacia arriba igual al
peso de fluido desalojado. Puesto que la porcion de fluido se
encuentra en equilibrio, la resultante de las fuerzas debidas a
la presién se debe anular con el peso de dicha porcion de
fluido. A esta resultante la denominamos empuje y su punto de
aplicacion es el centro de masa de la porcion de fluido,
denominado centro de empuje. Debido a las cargas presentes
en el ponton por efectos de la grda, puente de acceso al
mismo y sobrecargas, es necesario analizar la estabilidad y el
hundimiento del muelle flotante, ya que la accién de estas
fuerzas podria ocasionar un descenso excesivo del ponton y
generar un problema en el uso normal para el que fue
concebido el proyecto. Para el analisis que se presenta en el
acapite del pontdn se analizan ambas situaciones a fin de
determinar los valores mas criticos de los mismos y asi

desarrollarlos en el disefio.
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o Se han utilizado tijerales como elementos estructurales

principales del pontdn, esto es debido a que presentan un
buen comportamiento frente a las solicitaciones existentes, y
ademas por su propia configuraciéon son elementos livianos
gue ayudan a no aumentar peso a la estructura y hacer que el
hundimiento sea mayor. En ambos tijerales T1 y T2 se busco
mantener una configuracion conservadora, es decir con bridas
superior e inferior, montantes y diagonales, estos tijerales
deben soportar no solo las cargas verticales, sino también las
cargas laterales producidas por el viento, la fuerza de la
corriente y la presién del agua.

En el presente proyecto se prestd la atencion debida a los
efectos del viento, las corrientes y a la presion del agua, esto
debido a que un mal andlisis en éstos podria ocasionar el
colapso parcial o total del puente o del pontdn mismo, por lo
que se tomd el detenimiento necesario para determinar su
fuerza y accion sobre los elementos estructurales. Por los
resultados de la fuerza de corrientes se observa que se debe
tener mas en consideracion junto con la presion del agua, ya
que la fuerza del viento solo ejerce sobre la estructura en la
parte que sobresale del agua, pero para efectos del disefio se

analizan los tres efectos sobre las estructuras.

2.1.3 DEFINICION DE TERMINOS BASICOS

Apoyo: Son los elementos a través de los cuales el tablero
transmite las acciones que le solicitan a las pilas y/o estribos. El
mas comun de los apoyos es el neopreno zunchado, esta
constituido por un caucho sintético que lleva intercaladas unas
chapas de acero completamente recubiertas por el material

elastomero. Tiene impedido el movimiento vertical.
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Colapso: Cambio significativo de la geometria del puente que
hace que éste ya no sea apto para su uso.

Disefio: Dimensionamiento y detallado de los elementos y
conexiones de un puente.

Ductilidad: Propiedad de un elemento o conexion que permite
una respuesta inelastica.

Elemento: Elemento discreto o combinacién de elementos del
puente que requiere una consideracion de disefio individual.
Estado Limite: Condicion mas alla de la cual el puente o
elemento deja de satisfacer los requisitos para los cuales fue
disefado.

Estados Limites correspondientes a Eventos Extremos:
Estados limites relacionados con eventos tales como sismos,
cargas de hielo y colisiones de vehiculos o embarcaciones, con
periodos de recurrencia mayores que el periodo de disefio del
puente.

Estados Limites de Resistencia: Estados limites relacionados
con la resistencia y la estabilidad.

Estados Limites de Servicio: Estados limites relacionados con
las tensiones, deformaciones y fisuracion.

Estribos: Situados en los extremos del puente sostienen los
terraplenes que conducen al puente. A diferencia de las pilas, los
estribos reciben ademas de la superestructura el empuje de las
tierras de los terraplenes de acceso al puente, en consecuencia
trabajan también como muros de contencién. Los estribos estan
compuestos por un muro frontal que soporta el tablero y muros en
vuelta o muros-aletas que sirven para la contencion del terreno.
Estructura con Multiples Recorridos de Cargas: Estructura
capaz de soportar las cargas especificadas luego de la pérdida de

un elemento o conexién portante principal.
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Evaluacion: Determinacion de la capacidad de carga de un
puente existente.

Factor de Carga: Factor que considera fundamentalmente la
variabilidad de las cargas, la falta de exactitud de los analisis y la
probabilidad de la ocurrencia simultanea de diferentes cargas,
pero que también se relaciona con aspectos estadisticos de la
resistencia a través del proceso de calibracion.

Factor de Modificacién de las Cargas: Factor que considera la
ductilidad, redundancia e importancia operativa del puente.

Factor de Resistencia: Factor que considera fundamentalmente
la variabilidad de las propiedades de los materiales, las
dimensiones estructurales y la calidad de la mano de obra junto
con la incertidumbre en la prediccién de la resistencia, pero que
también se relaciona con aspectos estadisticos de las cargas a
través del proceso de calibracion.

Modelo: Idealizacion de una estructura a los fines del analisis.
Periodo de Disefio: Periodo de tiempo en el cual se basa el
calculo estadistico de las cargas transitorias. Para estas
Especificaciones el periodo de disefio es de 75 afios.

Pilas: Son los apoyos intermedios de los puentes de dos o mas
tramos. Deben soportar la carga permanente y sobrecargas sin
asientos, ser insensibles a la accion de los agentes naturales
(viento, riadas, etc.)

Propietario: Persona o agencia con jurisdiccion sobre el puente.
Puente: Cualquier estructura que tiene una abertura de no menos
de 6100 mm y que forma parte de una carretera 0 esta ubicada
sobre o debajo de una carretera.

Puente Fijo: Puente con luz vehicular o navegacional fija.

Puente Movil: Puente con luz vehicular o navegacional variable.
Rehabilitaciéon: Proceso mediante el cual se restablece o

incrementa la resistencia del puente.
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Resistencia Nominal: Resistencia de un elemento o conexion a
las solicitaciones, segun lo indicado por las dimensiones
especificadas en la documentacion técnica y por las tensiones
admisibles, deformaciones o resistencias especificadas de los
materiales.
Servicio Regular: Condicibn que excluye la presencia de
vehiculos que requieren permisos especiales, vientos superiores
a los 90 km/h, y eventos extremos, incluida la socavacion.
Solicitacion: Deformacion, tension o esfuerzo resultante (es
decir, fuerza axial, esfuerzo de corte, momento torsor o flector)
provocado por las cargas aplicadas, deformaciones impuestas o
cambios volumétricos.
Subestructura: Es la parte del puente que se encarga de
transmitir las solicitaciones al suelo de cimentacién y esta
constituida por:

o Estribos

o Pilas
Superestructura: Es la parte del puente en donde actua la carga
movil y esta constituida por:

o Tablero

o Vigas longitudinales y transversales

o Aceras de rodadura

o Capa de rodadura

o Otras instalaciones
Tablero: Soporta directamente las cargas dinamicas (trafico) y
por medio de las armaduras transmite sus tensiones a estribos y
pilas, que, a su vez, las hacen llegar a los cimientos, donde se
disipan en la roca o en el terreno circundante. Sobre el tablero y
para dar continuidad a la rasante de la via viene la capa de
rodadura. Los tableros van complementados por los bordillos que
son el limite del ancho libre de calzada y su mision es la de evitar
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gue los vehiculos suban a las aceras que van destinadas al paso
peatonal y finalmente al borde van los postes y pasamanos.

e Tajamar: Elemento extremo de la pila de un puente que adopta
una forma de seccién redondeada, almendrada o triangular para
conducir suavemente la corriente de agua hacia los vanos para
gue disminuya el empuje sobre la obra y se facilite el desagtie.

e Vano: Cada uno de los espacios de un puente u otra estructura,
comprendida entre dos apoyos consecutivos. La distancia entre
dos puntos de apoyo consecutivos de los elementos portantes
principales es la luz del vano; no hay que confundirla con la luz
libre que es la distancia entre los parametros de los apoyos, ni
con la longitud del puente.

e Vida de Servicio: Periodo de tiempo durante el cual se espera
que el puente esté en operacion.

e Vigas Longitudinales y Transversales: Son los elementos que
permiten salvar el vano, pudiendo tener una gran variedad de
formas como con las vigas rectas, arcos, poérticos, vigas
vierendeel, etc.

2.2 OBJETIVOS

2.2.1 OBJETIVO GENERAL

e Realizar el disefio de un puente sobre el rio Olichoco entre los anexos
Yanasara y Pallar para contribuir a solucionar la problematica de
comunicacion y desarrollo que actualmente esta afectando a las

comunidades aledanias.

2.2.2 OBJETIVOS ESPECIFICOS

e Evaluar alternativas estructurales tanto constructivas como
econdmicamente, para luego proseguir a su seleccion y realizar el

disefio definitivo del puente.
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e Realizar los estudios previos requeridos para realizar el disefio
adecuado de un puente.

e Conocer los diferentes parametros, caracteristicas y normas que rigen
el disefio y la construccidén de puentes aplicables a nuestro proyecto.

e Proporcionar un documento de apoyo al estudiante de ingenieria civil
enfocado en la ingenieria de puentes con el suficiente fundamento
tedrico y practico para que este sea de utilidad en la formacion
profesional del ingeniero civil.

2.3 JUSTIFICACION

2.3.1 JUSTIFICACION ACADEMICA

La elaboracion de este proyecto de tesis contempla dos objetivos
principales, el primero de ellos es poder dar al lector un
conocimiento mas amplio de las caracteristicas, condiciones y
métodos que se emplean en la construccion de un puente de
concreto armado, asi como también todos y cada uno de los
reglamentos, leyes y restricciones que deberd tomar en cuenta para
poder realizar el diseiio del mismo.

2.3.2 JUSTIFICACION SOCIAL
Desde el punto de vista socio econdémico el transporte constituye una
de las principales actividades de integracion y desarrollo de cualquier

comunidad.
Con la construccién de este puente se mejoraria en lo siguiente:

e Servicios a la poblacion: facilitaria a las personas su acceso a
mejorar Sus servicios sociales, culturales y centros de
comercializacion.

e Mejoraria la transitabilidad que existe en las épocas de lluvia
debido al cargue del rio, ya que se contaria con puente que

no limitaria el acceso entre los anexos de Yanasara y Pallar.
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e Facilitaria una via por donde transportar los productos de la

sierra Libertefia hacia las ciudades costeras.

CAPITULO 3: MARCO TEORICO
3.1 ESQUEMAS TiPICOS

Se denomina vano, al espacio salvado entre dos pilares contiguos, tramo es el
elemento estructural que lo salva y luz es la distancia entre apoyos de los

elementos estructurales.

Un obstaculo puede ser salvado de un extremo a otro con un elemento estructural
apoyado en sus dos extremos, este caso es el de un puente de un solo vano, un

solo tramo y una sola luz.

En general se ha utilizado el término de luz como sin6bnimo de vano. La luz se
refiere a la distancia entre los apoyos del elemento estructural y no al espacio

debajo de él.
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a) simple: 1 vano, 1 tramo b) continua: 3 vanos, 1 tramo
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KRR T
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c) Gerber: 3 vanos, 3 tramos |(diferentes)

d) 1 vano, 3 tramos

FIGURA N° 1 ) Esquema tipico de puentes

Pueden distinguirse la luz efectiva o luz de calculo, la luz modular y la luz libre.
luz efectiva o de calculo es la distancia entre los puntos de aplicacion de las
reacciones de apoyo. La luz modular es una medida convencional que se define

como la distancia entre los ejes de los apoyos que soportan los elementos

25



estructurales y la luz libre es la distancia entre los parametros que conforman la

infraestructura.
3.2 TIPOLOGIA DE PUENTES @
3.2.1 SEGUN LA NATURALEZA DE LA VIA SOPORTADA

e Puentes de carretera
e Puentes de ferrocarril
e Puentes-Canal

e Puentes-Acueductos
3.2.2 SEGUN EL MATERIAL
DE MADERA

La madera es el material que utilizé el hombre para hacer sus
primeras construcciones; un tronco de arbol sobre un rio fue
seguramente el primer puente artificial. Los puentes de madera son
mas faciles y mas rapidos de construir que los de piedra, y han
resultado siempre mas econdmicos; por ello, los primeros que
construy6 el hombre fueron de madera, y a lo largo de la historia se
han construido innumerables puentes de este material, muchos mas

gue de piedra.

Los puentes de madera han planteado siempre problemas de
durabilidad y por ello se han considerado siempre de una categoria

inferior que los de piedra; generalmente se les ha dado caracter de

(1) VILLARINO OTERO, ALBERTO, Disefio de Puentes. Pag. 193-233
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obra provisional; se aspiraba a sustituirlos por uno de piedra en

cuanto hubiera dinero para ello.

Los dos problemas basicos de durabilidad de los puentes de madera
son los siguientes:
A) En primer lugar el propio material, que se deteriora con el paso del

tiempo si no se cuida especialmente.

B) En segundo lugar su vulnerabilidad al efecto de las avenidas de
los rios. Cada avenida extraordinaria se llevaba muchos puentes de
madera, y por ello siempre ha habido una clara consciencia de su

debilidad frente a las acciones destructivas del propio rio.

Hoy en dia se siguen construyendo pasarelas de madera, aunque
solamente en casos excepcionales, porque resultan mas caras que
las metédlicas o las de hormigén que son los materiales que se

utilizan normalmente hoy en dia para hacer puentes.
METALICOS

¢ De fundicién
e De hierro forjado

e De acero

El empleo del hierro significé una transformacién radical en la
construccion en general, y en los puentes en particular; sus
posibilidades eran mucho mayores que las de los materiales
conocidos hasta entonces, y por ello se produjo un desarrollo muy
rapido de las estructuras metalicas, que pronto superaron en
dimensiones a todas las construidas anteriormente. Hoy en dia sigue
siendo el material de las grandes obras, y en especial de los grandes
puentes, si bien el hierro que se utiliza ahora no es el mismo que se

utilizé en los origenes, porque el material también ha evolucionado
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significativamente; hay diferencia considerable de caracteristicas y
de calidad entre los aceros actuales, y el hierro fundido que se utilizd

en un principio.

El r4pido desarrollo a principios del siglo XIX de los puentes

metalicos se debid basicamente a dos causas fundamentales

A) En primer lugar, el nuevo material tenia muchas mas posibilidades
que los anteriores, porque su capacidad resistente era mucho mas

alta.

B) En segundo lugar, se empezd a conocer con cierto rigor el
comportamiento resistente de las estructuras, lo que permitio, a la
hora de proyectar un puente, dimensionar sus distintos elementos
cuantificando su grado de seguridad, y con ello ajustar al maximo sus

dimensiones.

Los materiales derivados del hierro que se han utilizado
sucesivamente en la construccién han sido, la fundicion, el hierro

forjado y el acero

A pesar de su mayor precio, el hierro fué sustituyendo
progresivamente a la fundicion en la construccion de puentes de arco
a causa de sus mejores caracteristicas mecanicas. Los grandes
arcos metalicos aportaron una solucion relativamente econdémica y
muy espectacular para franquear a gran altura valles profundos y rios
anchos en los que las cimbras resultaban muy dificiles y costosas
(160 m. de luz).

Finalmente, la solucién metalica es la Unica a plantearse para los

puentes moviles: giratorios y levadizos.

Los primeros puentes grandes que se construyeron con hierro forjado
fueron el de Conway, y el Britannia en los estrechos de Menai, dos

puentes en viga cajon de grandes dimensiones para ferrocarril.A
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finales del siglo XIX, cien afios después de la iniciacion de los
puentes metalicos, se empezd a utilizar el acero para construir
puentes. Conseguir que los materiales de construccion sean ductiles

y no fragiles, es uno de los logros importantes de su tecnologia.

El acero se conocia mucho antes de que se empezara a fabricar
industrialmente a finales del siglo XIX, y de hecho se habia utilizado
en algun puente aislado; ejemplo de ello son las cadenas del puente
colgante sobre el Canal del Danubio en Viena, de 95 m de luz,
terminado en 1828.Pero era un material caro hasta que en 1856 el
inglés Henry Bessemer patent6 un proceso para hacer acero barato y
en cantidades industriales, mediante un convertidor donde se
insuflaba aire en el hierro fundido que reducia las impurezas y el

contenido de carbono.

El primer gran puente cuya estructura principal es de acero es el de
San Luis sobre el rio Mississippi en los Estados Unidos, proyecto de
James B. Eads en 1874, con tres arcos de 152+157+152 m de luz.
Los dos grandes puentes de finales del siglo XIX fueron también de
los primeros que se hicieron con acero: el puente de Brooklyn y el
puente de Firth of Forth. Desde finales de siglo XIX el acero se
impuso como material de construccién sobre el hierro, y por ello, a

partir de entonces, todos los puentes se han hecho de acero.
DE HORMIGON

e Armado
e Pretensado

e Mixtos
Armado

El hormigdn armado es una colaboracion del acero y el hormigén,

adecuado especialmente para resistir esfuerzos de flexién. El
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hormigon es muy adecuado para resistir compresiones y el acero en
barras para resistir tracciones. Por ello las barras de acero se
introducen en la pieza de hormigon, en el borde que debe resistir las
tracciones, y gracias a la adherencia entre los dos materiales, las

primeras resisten las tracciones y el segundo las compresiones.

Durante muchos afos las barras de acero eran lisas, pero gracias a
una serie de ensayos, se comprobé que la adherencia entre el acero
y el hormigdn, uno de los mecanismos basicos para que el hormigdén
armado funcione, mejoraba significativamente haciendo las barras
corrugadas, es decir, con resaltos transversales, y asi son las barras

actuales.

Se imponen dos soluciones clasicas: los de vigas de alma llena, que
podian ser vigas en T unidas por la losa superior, 0 vigas de cajon
para las luces mayores; y los arcos, soluciéon idénea para el

hormigon, que es un material adecuado para resistir compresiones.
Pretensado

El hormigon pretensado se puede considerar un nuevo material; su
diferencia con el hormigon armado es que en éste la armadura es
pasiva, es decir, entra en carga cuando las acciones exteriores
actlan sobre la estructura; en el pretensado, en cambio, la armadura
es activa, es decir se tesa previamente a la actuacion de las cargas
gue va a recibir la estructura (peso propio, carga muerta y cargas de
trafico), comprimiendo el hormigén, de forma que nunca tenga

tracciones o que éstas tengan un valor reducido.

La estructura se pone en tension previamente a la actuacion de las
cargas que van a gravitar sobre ella, y de ahi su nombre de hormigon
pretensado. En definitiva, es adelantarse a las acciones que van a
actuar sobre la estructura con unas contra-acciones que es el

momento en que se tesan las armaduras; se pueden tesar antes de
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hormigonar la pieza, es decir, pretesarlas, o se les puede dar carga

después de hormigonada la pieza, es decir, postesarlas.

El puente de Bendorf sobre el Rin; el de Castejon de 101 m de luz de
1967; el puente de Dorénaz sobre el Rédano, Suiza, de 45 m de luz
central, 1933; el puente de Esbly, 74 m de luz, 1951 sobre el rio

Marne; etc. son ejemplos de puentes de hormigon pretensado.
Mixtos

La estructura mixta es una nueva forma de colaboracién del acero y
el hormigdn, en este caso yuxtapuestos, no mezclados como en el
hormigon armado y pretensado, pero si conectados entre si para que

trabajen conjuntamente.

Una de las dificultades de los puentes metalicos fue durante mucho
tiempo la materializacion de la plataforma de rodadura de las
carreteras. Inicialmente la mayoria de los tableros de los puentes
metélicos eran de madera; cuando aparecio el hormigébn armado se
utilizaron con frecuencia losas de hormigén; también habia puentes
con tablero abierto, hecho con una rejilla de pletinas metalicas
ortogonales colocadas verticalmente para conseguir rigidez a flexion;
este tipo de tablero se usaba mucho en los puentes moviles, pero es
incébmodo para el trafico. A pesar de ello se ha utilizado en puentes
bastante recientes.

Parte de la plataforma de rodadura del puente colgante de Lisboa
sobre el Tajo, construido en 1966, es de este tipo. La innovacion de
la estructura mixta ha sido incorporar la losa de hormigén de la

plataforma a la estructura resistente.

Una de las principales ventajas de los puentes mixtos, y por ello
sustituyen a los puentes pretensados, incluso en luces pequenas, es

gue su construccién se puede hacer igual que la de un puente
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3.2.3

metalico con las ventajas que esto representa por su mayor ligereza.
Es més facil montar un cajon metélico de 30 6 40 m de luz que uno
de hormigon; una vez montado el cajon metalico sélo queda hacer el
tablero de hormigén, bien in situ, o bien prefabricado. Esta solucion

es clasica en pasos superiores sobre autopistas en funcionamiento.

El problema singular de las estructuras mixtas es la conexién entre el
hormigdn y el acero para asegurar que ambos materiales trabajen
conjuntamente; para ello se debe transmitir el esfuerzo rasante que
se desarrolla en la unién de un material a otro. Esta conexion se
realiza normalmente con elementos metalicos, los conectores, que
van soldados al acero y embebidos en el hormigoén, al que se unen
por adherencia.

Entre los grandes puentes mixtos se pueden citar los siguientes:
puente Merstla sobre el rio Meuse y sobre el canal Albert, el puente
de Tortosa sobre el rio Ebro, el puente sobre el rio Caroni en Ciudad
Guyana, Venezuela, para ferrocarril y carretera, tiene una luz maxima
de 213 m; se termind en 1992 y es actualmente el puente viga mixto

de mayor luz.
SEGUN EL TABLERO

e FIJOS
e MOVILES

Los puentes méviles son aquellos en que el tablero o parte de él es
movil, con tal de permitir el paso alternativo a dos tipos de trafico muy
diferente, generalmente el terrestre y el maritimo. De este modo
cuando estan cerrados permiten el paso de los vehiculos rodados o
ferrocarriles y cuando estan abiertos permiten el paso de los barcos.
La ventaja de los puentes moviles radica en que no es necesario
construir un puente de gran altura para permitir el pasaje de los

buques. Por otra parte, cuando la intensidad de transito sobre el
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puente es moderada o alta se producen largas colas de vehiculos a
la espera de que el puente vuelva a estar habilitado al transito. Otra
desventaja es la espera que se produce en el transito de buques
cuyas maniobras se complican en condiciones de mal tiempo o poca
visibilidad.

BASCULANTES

Un puente basculante es un tipo de puente mévil que se construye
sobre canales navegables a fin de facilitar el paso de embarcaciones
por debajo sin necesidad de elevar la traza de la carretera. Estan
compuestos por 2 secciones que se abren en direccion perpendicular
al plano del puente con la ayuda de contrapesos situados bajo la
plataforma. Son los mas clasicos de los méviles y los que mas se

utilizan actualmente.

El puente de la Torre de Londres, con una luz de 79 m, sigue siendo
uno de los puentes basculantes mas grandes del mundo; su
movimiento se debe al giro del conjunto tablero-contrapeso sobre
una rétula simple situada en el centro de gravedad del sistema, y se
acciona mediante un sistema hidraulico. Este sistema es el que se
utiliza hoy dia en la mayoria de los puentes basculantes. El conjunto
del puente es una estructura muy singular, porque sobre las pilas del
tramo movil hay unas torres neogoéticas que soportan una pasarela
superior que sirve para dar paso a los peatones con el puente abierto
y para compensar los tramos colgados asimétricos laterales, cuya
estructura resistente es rigida. Su singularidad hace de este puente
una de las estampas mas tipicas de Londres, y el puente movil mas
conocido del mundo. Este puente, con 100 afios de vida, sigue
todavia en servicio, aunque la maquinaria ha sido renovada en varias

ocasiones; la uUltima vez en 1972.
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LEVADIZOS

Un puente levadizo es un tipo de puente mévil que se puede levantar
con la ayuda de una instalacibn mecénica para asi permitir la entrada
a través de un portdn, o bien para permitir el trafico maritimo a traves
de un cuerpo de agua. La parte que se mueve se gira a través de un

eje horizontal o a modo de bisagra.
GIRATORIOS

En los puentes giratorios de eje vertical caben dos posibilidades de
apertura: o bien girar dos vanos simétricos sobre una pila situada en
el centro del canal de navegacion, aunque en algin caso excepcional
puede estar situada en un borde; o bien girar dos semivanos con sus
compensaciones, sobre dos pilas situadas en los bordes del canal.
La maquinaria para el giro es siempre parecida; consiste en una
cremallera circular sobre la que se mueve un pifion al que se aplica
la fuerza motriz. El movimiento del pifién por la cremallera circular es
lo que hace girar el puente. Generalmente toda la maquinaria esta
alojada en una gran pila circular La estructura de la mayoria de los
puentes giratorios de dos vanos simétricos es una viga continua de
dos vanos con el puente cerrado, y un doble voladizo con el puente

abierto.

El puente de Firdan sobre el canal de Suez en Egipto, es también de
dos semivanos compensados, tiene 168 m de luz y es el mayor

puente giratorio del mundo.
DE DESPLAZAMIENTO VERTICAL

Los puentes de desplazamiento vertical son tableros simplemente
apoyados, cuyos apoyos se pueden mover verticalmente para
elevarlos a la cota que requiere el galibo de navegacion.

Normalmente se elevan tirando de sus cuatro esquinas, y por ello
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requieren dos o cuatro torres, en las que se aloja la maquinaria de
elevacion y los contrapesos necesarios para equilibrarlos durante la
maniobra de desplazamiento vertical. En algun puente de pequefa
luz se han evitado las torres y los contrapesos, accionandolo
mediante gatos hidraulicos situados bajo el tablero, y por ello, a

puente cerrado nada evidencia su condicién de movil.

El puente de desplazamiento vertical es adecuado y resulta mas
econdmico que los demés para luces grandes y por ello los mayores

puentes moviles son de este sistema.

El mayor de todos ellos es el Arthur Kill cerca de Nueva York, de 170
m de luz, y un galibo de navegacion de 41 m con el puente
levantado; se termind en 1959 y sustituyé a uno giratorio dos vanos
de 76 m de luz.

PUENTE TRANSBORDADOR

Un puente transbordador consiste en una viga fija, situada a la altura
requerida por el galibo, de la que se cuelga una plataforma mévil,
generalmente mediante cables, que transporta los vehiculos de una
orilla a la opuesta; con esta solucion se puede llegar a luces
analogas a los puentes colgantes porgue no se plantean problemas
en la estructura fija, diferentes a los de los puentes normales. Este
tipo de puentes son mas econdmicos que un puente convencional

para un mismo galibo para el trafico maritimo.

Los puentes transbordadores han estado y estaran siempre unidos al

nombre del ingeniero francés

Ferdinand Arnodin, porque fue el primero que patent6 la idea, e
intervino en la mayoria de los que se han construido. Sin embargo,

realmente, quien inicio este sistema fue el arquitecto espafiol A. del
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Palacio en el transbordado sobre la ria del Nervién en Portugalete,

cerca de Bilbao.

El puente transbordador es una forma diferente al movil de resolver
el conflicto que plantean dos corrientes de trafico incompatibles: un
trafico de vehiculos entre dos orillas situadas a poca altura sobre el
agua, y un trafico de barcos en el rio o ria a salvar, que requiere un
galibo de navegacion de gran altura. La solucién que se ha utilizado
normalmente para resolver este problema es el puente movil de
cualquiera de los tipos ya estudiados, pero si la luz es muy grande
esta solucion puede resultar dificil o imposible de hacer, y por ello

surgieron los transbordadores.

En todo el mundo se conservan 8 ejemplares de los 20 que se
construyeron, 3 de ellos en Reino Unido, concretamente en
(Newport, Middlesbrough y Warrington), dos en Alemania (entre
Osten y Hemmoor y entre Osterronfeld y Rendsburg), uno en Francia
(Rochefort), el Puente Transbordador Nicolas Avellaneda en el barrio
bonarense de La Boca y finalmente el puente de Vizcaya, entre
Portugalete y Guecho. Este ultimo, que data de 1893, y aln esta en
servicio, es el mas antiguo del mundo y, desde 2006, Patrimonio de
la humanidad de la UNESCO.

DESLIZANTES (DESPLAZAMIENTO HORIZONTAL)

Un puente retractable, deslizante o de desplazamiento horizontal es
un puente movil con una calzada que se mueve en sentido
horizontal. La calzada se retira en direccion longitudinal para dejar
paso a los navios. Este tipo de puentes pueden encontrarse en
Suecia y Noruega. Un ejemplo es el Ultunabron al sur de Uppsala en
Suecia. Recientemente se ha construido en el puerto de Cardiff un
puente de este tipo con una luz entre apoyos de 30,5 m y una
compensacion de 14 m; el voladizo de 30,5 m que se produce
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3.24

durante el movimiento, se equilibra con un relleno de hormigon
alojado en las prolongaciones de las vigas laterales metalicas en
cajon que soportan el puente. EI movimiento se hace elevando el

puente mediante gatos y trasladandolo sobre ruedas.
FLOTANTES

Se apoyan sobre flotadores que pueden tener diversos tamafos.
Consisten fundamentalmente en un tablero apoyado sobre una serie
de elementos flotantes que sirven para mantenerlo en una situacion
mas o menos fija. Estos elementos flotantes son muy variados tales
como barcas, pontones cerrados, etc. Los primeros puentes flotantes
fueron de odres o barcas y datan del Siglo V antes de Cristo. Ya
desde esta fecha a nuestros dias se vienen utilizando este tipo de

puentes flotantes en rios profundos o donde resulta dificil cimentar.
SEGUN EL TIPO DE SISTEMA ESTRUCTURAL
PUENTES TIPO VIGA

Los puentes tipo viga son los mas comunes. Estructuralmente,

también son los més sencillos, se pueden dividir en:

e Puentes de tramos simplemente apoyados (una o varias luces
simplemente apoyadas), pueden ser los de losa maciza o de
losas y vigas. Su desventaja se encuentra en el mayor nimero
de juntas y dispositivos de apoyo.

e Puentes isostaticos con voladizos, existen vigas Gerber con
apoyo interno y vigas Gerber con apoyo externo. En general,
tiene las mismas ventajas y desventajas de las vigas
simplemente apoyadas. En la actualidad, este tipo de puentes
se ha dejado de utilizar.

e Puentes de vigas continlas, este tipo de puentes constituyen

estructuralmente la solucion mas eficiente. Un tipo especial de

37



estos puentes son los formados por vigas parcialmente
continuas, est4d formado por vigas prefabricadas, que se
colocan entre los apoyos y posteriormente integrarse con una

losa vaceada en sitio.
PUENTES DE ESTRUCTURA APORTICADA

La principal caracteristica de estos puentes es la union rigida entre la
superestructura y los pilares y/o estribos. Existen diversos esquemas

de porticos, entre los principales tipos tenemos:

e Portico con vigas conectoras

e Portico continto

e Pdrtico con vigas ligadas en voladizo
e PorticosenT

e Puente acaballado simple

e Puente acaballado con tirantes

e Arco tri articulado tipo Maillart
PUENTES TIPO ARCO

En este caso la estructura principal es el arco. La caracteristica
principal del arco es que gracias a su forma transmite gran parte de
las cargas en compresién. Debe tenerse en cuenta que los arcos
mas isostaticos son los mas simples de analizar pero sus
dimensiones resultan mayores. Ademas, debe considerarse que las
articulaciones son por lo general costosas. En cambio los arcos
empotrados suelen alcanzar luces mayores con el inconveniente de
hacerse mas criticos los efectos de contraccion de fragua, variacion

térmica y eformaciones. Los principales tipos de arco son:

e Arco tri articulado
e Arco hiarticulado

e Arco biarticulado con desplazamiento libre
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e Arco empotrado
PUENTES RETICULADOS

La estructura principal de este tipo de puentes estd conformada por
dos reticulados planos paralelos. El reticulado esta formado por el
ensamblaje triangular de elementos rectos, que por lo general son

estructuras metalicas.
PUENTES COLGANTES

Este tipo de estructura se utiliza para cubrir grandes luces. En el
puente colgante la estructura principal la constituyen los cables
curvos que soportan las cargas que transmiten las fuerzas a las
torres y a los macizos de anclaje. Los cables sostienen el tablero por
medio de tirantes llamados péndolas. Estructuralmente, un puente
colgante es un “arco” invertido en el que la estructura principal (el

cable) esta sometida principalmente a traccion.
PUENTES ATIRANTADOS

Los puentes atirantados son una variedad de puente colgante. El
esquema consiste de una viga colgada de tirantes que van
directamente hacia las torres. Estos puentes son mas rigidos y tienen

menos problemas de inestabilidad aerodinamica.
3.3 PARTES QUE CONSTITUYEN UN PUENTE
En general, los puentes constan de las siguientes partes:

Barandal, es la estructura ubicada generalmente en los bordes mas extremos de
la cubierta de un puente, cuya funcidon principal es proteger a vehiculos y

peatones.
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Capa de rodamiento, es la capa superficial del puente que absorbe el desgaste
producido por el paso de automoviles y peatones, y que a la vez protege al
tablero. Puede ser revestido de asfalto o concreto.

Tablero, es la parte horizontal del puente, que recibe directamente vy

principalmente las cargas del trafico por el paso de los vehiculos.

Vigas longitudinales, son vigas que se encargan de transmitir las cargas de la
superestructura a la subestructura y que siguen la direccién del trafico del puente,

soportan la losa o tablero principal.

Diafragmas, son los elementos transversales que unen lateralmente a las vigas
longitudinales entre si y contribuyen a rigidizar la superestructura, de tal manera,
que ésta trabaje como un todo y controlan el pandeo lateral de las vigas
longitudinales (principalmente vigas esbeltas y de gran peralte, de acero) y el
alabeo; y en general, las distorsiones longitudinales y laterales u otras debidas a
cargas dinamicas incidentes. Ayudan a reducir el efecto de concentracion de
esfuerzos a lo largo del centro de las vigas largueros asi como el control de
deflexiones o efectos locales localizados en cualquier punto alma o canto de

largueros.

Apoyo, es el elemento que se coloca entre las vigas y la superficie sobre la que
descansa el canto extremo de las losas y vigas, generalmente estd integrado

formando en el cabezal del estribo.

Estribos, son los soportes del puente, que se encuentran en los extremos del claro
a vencer; generalmente, tienen funcién adicional de actuar como muros de

retencion.

Pilas, son los soportes intermedios de la superestructura de un puente, cuando
este posee mas de un claro al sobrepasar longitudes posibles de cumplir con un

solo tramo.

Cimentaciones y obras de proteccion. Las obras de proteccion, pueden ser

taludes, muros, emplantillados, que protegen de la erosién e impactos.
40



3.4 SELECCION DEL TIPO DE ESTRUCTURA @

El tipo de estructura se selecciona con bases funcionales, econdmicas, estéticas y
de servicio. En algunos casos, el tipo de estructura que se adopta depende de
otras consideraciones, tales como los deseos del cliente, las preferencias del
disefiador o algun precedente ya establecido; frecuentemente es necesario
investigar varias estructuraciones diferentes y la seleccion final se hace después

de que se ha avanzado bastante en varios disefios comparativos.

Al seleccionar un tipo de estructura surgen las siguientes preguntas: ¢Cudl es la
naturaleza, magnitud, distribucién y frecuencia de las fuerzas que transmitira la
estructura? ¢Cual es el efecto sobre el comportamiento de la estructura de las
variaciones de temperatura o de los hundimientos de la cimentacion? Una vez
seleccionada una estructura, ¢qué se puede hacer si el analisis descubre que
algunos elementos estan sobre esforzados? ¢Cudl es la mejor manera de
remediar lo anterior: cambiar las dimensiones de los miembros o su distribucion, o
modificar completamente la estructura? ¢Cual es el mejor método para construir
un tipo dado de estructura, y qué efecto puede tener dicho método en la estructura
seleccionada y en su disefio? Al contestar estas preguntas, el ingeniero de
estructuras debe estar consciente de su papel creativo como disefiador, el cual
frecuentemente comparte con sus colaboradores en el trabajo, o sea el arquitecto,

el fabricante y el contratista.

(2) BRESELER LIN, SCALZI, Disefio de estructuras de acero, Editorial Limusa, novena edicién, 1997, Pag. 26
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3.5 CARGAS DE SERVICIO
3.5.1 CARGA MUERTA ®

La carga muerta sobre un puente puede dividirse en dos partes: la
correspondiente al piso y la correspondiente a la estructura principal
en si. El peso del piso de un puente se puede determinar mediante
un disefio preliminar del mismo, pudiéndose entonces utilizar ese
peso en los calculos de las cargas que actuaran sobre la estructura

principal.

Para un puente de camino, el sistema del piso puede consistir en una
losa de concreto con una superficie de desgaste, de asfalto o de
concreto. El peso de la estructura principal en si debe estimarse
antes de diseflar o analizar la estructura. La importancia de una

estimacion correcta aumenta con la longitud del claro del puente.

MATERIAL v (kN/m?)  ( kaffm?)
Agua dulce 9.8 (1000)
Agua salada 10,0 (1020)
Acero 76,9 (7850)
Aluminio 274 (2800)
Arena, tierra o grava sueltas, arcilla 15,7 (1600)
Arena, tierra o grava compactas 18,9 (1900}
Asfalto, Macadam 220 (2200)
Concreto ligero 174 (1740)
Concreto normal 235 (2400)
Concreto Armado 250 (2500)
Hierro forjado 70,6 (7200)
Balasto 220 {2250)
Madera 10,0 (1020)
Mamposteria de piedra 26,6 (2700)

Rieles y accesorios (por metro lineal de via férrea) 3 kNim  300kgfim

Tabla 3.5.1 Densidades de Materiales de Construccion. ¥

(3) BRESELER LIN, SCALZI, Disefio de estructuras de acero, Editorial Limusa, 9" edicién, 1997, Pag. 705-706
(4) MTC, Manual de Disefio de Puentes, 2003, Pag. 55
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3.5.2 CARGA VIVA

3.5.2.1 CARGAS VIVAS DE DISENO ©)

Es aquella que se utiliza para el disefio estructural. En vista del
amplio espectro de tipos de vehiculos que pueden actuar sobre un
puente de carretera, lo que se hace es utilizar un sistema hipotético
de cargas y no un solo camion de disefio. Con dicho sistema de
cargas, debe ser posible simular las condiciones mas desfavorables

gue causan los vehiculos reales normales.

En esta seccidn nos referimos Unicamente a la parte basica de la
carga viva, es decir la componente vertical estatica que transmiten
los vehiculos al puente. La amplificacién dinamica y demas efectos
derivados por la naturaleza mévil de la carga viva, son tratados mas

adelante.
3.52.1.1 CAMION DE DISENO ®

Las cargas por eje y los espaciamientos entre ejes seran los
indicados en la (Figura. 2), la distancia entre los dos ejes de 145 kN
(14,78 t) sera tomada como aquella que, estando entre los limites de
4,30 m y 9,00 m, resulta en los mayores efectos. Las cargas del
camion de disefio deberan incrementarse por efectos dinamicos en

los casos indicados en 3.5.2.1.5.

(5)
(6)

TESIS, Apoyo didactico en la ensefianza-aprendizaje de la Asignatura de Puentes, 2004, Pag. 128
MTC, Manual de Disefio de Puentes, 2003, Pag. 52
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1 ' ]
36T 148 T 148T 0.60 m General

4.3 m 43ma%0m 0.30 m En vuelo
de losa

1.80 m

360m
PESO TOTAL=332T Carril de disefho

FIGURA N° 2 () Cargas de camion HL-93

3.5.21.2 TANDEM DE DISENO ®

El tandem de disefio consistir4 en un conjunto de dos ejes, cada uno
con una carga de 110 kN (11,2 t), espaciados a 1,20 m. La distancia
entre las ruedas de cada eje, en direccion transversal, sera de 1,80
m. Estas cargas deberan incrementarse por efectos dinamicos en los
casos indicados en 3.5.2.1.5.

W PESOTOTAL=224T 0.60 m General
9 0 0.30 m Envuelo| 1-80M
H2T 12T e loam 3.60 m

| 1.20m | Carril de disefio

FIGURA N° 3 @ Cargas del tdndem de disefio

(7) RODRIGUEZ SERQUEN, ARTURO, Puentes Con AASHTO-LRFD 2010, 2012, Pag. II-1
(8) MTC, Manual de Disefio de Puentes, 2003, P4g. 52
(99 RODRIGUEZ SERQUEN, ARTURO, Puentes Con AASHTO-LRFD 2010, 2012, Pag. II-2
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3.5.2.1.3 SOBRECARGA DISTRIBUIDA (10

Se considerara una sobrecarga de 9,3 kN/m (960 kgf/m),
uniformemente distribuida en direccidén longitudinal sobre aquellas
porciones del puente en las que produzca un efecto desfavorable. Se
supondra que esta sobrecarga se distribuye uniformemente sobre un
ancho de 3,00 m en direccion transversal. Esta sobrecarga se
aplicard también sobre aquellas zonas donde se ubique el camién o
el tindem de disefio. No se considerardn efectos dinamicos para

esta sobrecarga.
Notas: (1)

a) La sobrecarga vehicular de disefio es considerada como una
combinacion de: Camién de disefio o tandem de disefio + Carga de

carril de disefio.

b) Para momento negativo entre puntos de contra flexién bajo carga
uniforme, asi como en la reaccion de pilares interiores se considera:
90 por ciento de la solicitacion debida a dos camiones de disefio
separados como minimo 15 m entre el eje delantero de un camion y
el eje trasero del otro, combinada con 90 por ciento de la solicitacion

debida a la carga del carril de disefio.

il

Y P PR RN RN RN SN P P PR PN PN SN PN PN PN PN PN M P PN

FIGURA N° 4 12 Carga de carril

(10) MTC, Manual de Disefio de Puentes, 2003, P4g. 53
(11) RODRIGUEZ SERQUEN, ARTURO, Puentes Con AASHTO-LRFD 2010, 2012, Pag. II-2
(12) RODRIGUEZ SERQUEN, ARTURO, Puentes Con AASHTO-LRFD 2010, 2012, Pag. II-2
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3.5.214 PRESENCIA MULTIPLE POR SOBRECARGA @3

Los efectos maximos de las cargas vivas seran determinados
considerando todas las posibles combinaciones de numero de vias
cargadas, multiplicando en cada caso las cargas por los factores

indicados en la tabla siguiente.

Nimero de Factor
Vias Cargadas

1 1,20
2 1,00
3 0,85
4 6 mas 0,65

Tabla 3.5.2.1.4 Factor de Presencia Multiple.
3.5.2.15 INCREMENTO POR CARGA DINAMICA (4

Los efectos estéticos del camién o tAndem de disefio, a excepcién de
las fuerzas centrifugas y de frenado, se deberan mayorar en los

siguientes porcentajes:

Componente Porcentaje
Elementos de union en el tablero

(para todos los estados limite) 5%
Para otros elementos

+ Estados limite de fatiga v fractura 15%

» Otros estados limite 33%

Tabla 3.5.2.1.5 Incremento Por Carga Dindmica.

Nota: No se aplica a cargas peatonales ni a cargas de carril de

disefo.

(13) MTC, Manual de Disefio de Puentes, 2003, Pag. 53
(14) RODRIGUEZ SERQUEN, ARTURO, Puentes Con AASHTO-LRFD 2010, 2012, Pag. II-2, 1I-3

46



3.5.2.1.6 FUERZA DE FRENADO Y ACELERACION (19
Se toma como el mayor valor de:

e 25 por ciento de los pesos por eje del camion o tandem de
disefio
e 5 por ciento del camion o tAndem de disefio més la carga de

carril

La fuerza de frenado se debe ubicar en todos los carriles de disefio
que se consideren cargados y que transporten trafico en la misma
direccién. Se aplicaran los factores de presencia multiple. Se asumira
gue estas fuerzas actian horizontalmente a una distancia de 1.80 m

sobre la superficie de la calzada.
3.5.2.1.7 FUERZA SIiSMICA 16

Las fuerzas sismicas seran evaluadas por cualquier procedimiento
racional de analisis que tenga en cuenta las caracteristicas de rigidez
y de ductilidad, las masas y la disipacion de energia de la estructura.

Se supondrd que las acciones sismicas horizontales actian en
cualquier direccién. Cuando solo se realice el andlisis en dos
direcciones ortogonales, los efectos maximos en cada elemento
seran estimados como la suma de los valores absolutos obtenidos
para el 100% de la fuerza sismica en una direccion y 30% de la

fuerza sismica en direccién perpendicular.

(15) RODRIGUEZ SERQUEN, ARTURO, Puentes Con AASHTO-LRFD 2010, 2012, Pag. 1I--3
(16) MTC, Manual de Disefio de Puentes, 2003, Pag. 62
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3.5.2.1.7.1 COEFICIENTE DE ACELERACION (A) @7)

El coeficiente de aceleracion “A” para ser usado en la aplicacion de
estas disposiciones deberd ser determinado del mapa de iso-
aceleraciones con un 10% de nivel de excedencia para 50 afios de
vida util, equivalente a wun periodo de recurrencia de

aproximadamente 475 afos.

o 0%0‘%

o [
o |
l !

|

|
DISTRIBUCION DE
ISOACELE RACIONES
Para un 10% de
b excedancia en 50 afios
(J.Alva, J.Castillo, 1993)

Univarsidad Naclonal de Ingenieria
FIC - CISMID

FIGURA N° 5 (8 Mapa de distribucion de Isoaceleraciones

(17) MTC, Manual de Disefio de Puentes, 2003, P4g. 62
(18) RODRIGUEZ SERQUEN, ARTURO, Puentes Con AASHTO-LRFD 2010, 2012, P4g. II--9
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3.5.2.1.7.2 CATEGORIZACION DE LAS ESTRUCTURAS @9

Para efectos de establecer los procedimientos minimos de analisis,
asi como para determinar los coeficientes de modificaciéon de la
respuesta en distintos casos, los puentes se clasificaran en tres

categorias de importancia:

e Puentes criticos.
e Puentes esenciales

e Otros puentes

Los puentes esenciales son aquellos que como minimo deberan
quedar en condiciones operativas después de la ocurrencia de un
sismo con las caracteristicas de disefo, a fin de permitir el paso de
vehiculos de emergencia y de seguridad o defensa. Sin embargo
algunos puentes deberan permanecer operativos luego de la
ocurrencia de un gran sismo, que supere al sismo de disefio, y
permitir en forma inmediata el paso de vehiculos de emergencia, y de
seguridad o defensa. Estos deberan ser considerados como puentes

criticos.

3.5.2.1.7.3 ZONAS DE COMPORTAMIENTO SISMICO ©9)

Coeficiente de Aceleracion Zona Sismica
A< 0.09 1
009<A=< 019 2
0.19< A< 0.29 3
0.29< A 4

Tabla 3.5.2.7.3 Zona de Comportamiento Sismico.

(19) MTC, Manual de Disefio de Puentes, 2003, Pag. 62
(20) MTC, Manual de Disefio de Puentes, 2003, Pag. 63
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3.5.2.1.7.4 CONDICIONES LOCALES @1

Coeficiente Tipo de Perfil de Suelo
de sitio [ 1l mn v
S 1.0 12 15 20

Tabla 3.5.2.1.7.4 Coeficiente del Suelo.
Suelo Perfil Tipo |

Roca de cualquier caracteristica, o arcilla esquistosa o cristalizada en
estado natural. Condiciones de suelo rigido donde la profundidad del
suelo es menor a 60 m y los tipos de suelos sobre la roca son

depdsitos estables de arenas, gravas o arcillas rigidas.
Suelo Perfil Tipo I

Es un perfil compuesto de arcilla rigida o estratos profundos de
suelos no cohesivos donde la altura del suelo excede los 60 m, y los
suelos sobre las rocas son depdsitos estables de arenas, gravas o

arcillas rigidas.
Suelo Perfil Tipo 1l

Es un perfil con arcillas blandas a medianamente rigidas y arenas,
caracterizado por 9 m o mas de arcillas blandas o medianamente
rigidas con o sin capas intermedias de arena u otros suelos

cohesivos.
Suelo Perfil Tipo IV

Es un perfil con arcillas blandas o limos cuya profundidad es mayor a

los 12 m.

(21) RODRIGUEZ SERQUEN, ARTURO, Puentes Con AASHTO-LRFD 2010, 2012, Pag. lI--10
(22) MTC, Manual de Disefio de Puentes, 2003, Pag. 63
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En sitios donde las propiedades del suelo no son conocidas en
detalle suficiente para determinar el tipo de perfil de suelo o donde la
clasificacion propuesta no corresponde a alguno de los cuatro tipos,

el coeficiente de sitio para Suelos Tipo Il debera ser usado. 3
3.5.2.1.7.5 COEFICIENTE DE RESPUESTA SISMICA ELASTICA

Al menos sea especificado de otra manera, el coeficiente de
respuesta sismica elastica, Csn para el “n-ésimo” modo de vibracion,

debera tomarse como:
Cn = 1.2AS/T,*’<25A
Donde:
Tn = periodo de vibracion del “n-ésimo” modo (s)
A = coeficiente de aceleracion especificada en el capitulo 3.5.2.1.7.1
S = coeficiente de sitio especificado en el capitulo 3.5.2.1.7.4

Para puentes sobre perfiles de suelo tipo Il o IV y en areas donde el
coeficiente A es mayor o igual a 0.30, Csn debe ser menor o igual a
2.0A.

Para suelos tipo Il y IV, y para otros modos distintos al modo
fundamental el cual tenga periodos menores a 0.3s, Csn debera

tomarse como:

Csn = A(0.8+4.0T,)

(23) MTC, Manual de Disefio de Puentes, 2003, P4g. 64-65
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Si el periodo de vibracion para cualquier modo excede 4.0 s, el valor

de Csn para ese modo deberd tomarse como:

Csn = 3AST,%"

3.5.2.1.7.6 FACTORES DE MODIFICACION DE RESPUESTA @4

Las fuerzas de disefio sismico para sub-estructuras y las conexiones
entre las partes de la estructura, se determinaran dividiendo las
fuerzas resultantes de un andlisis elastico por el factor de
modificacion de respuesta R apropiado. Si un método de andlisis
tiempo-historia inelastico es usado, el factor de modificacion de
respuesta R sera tomado como 1.0 para toda la sub-estructura y

conexiones.

SUB-ESTRUCTURA IMPORTANCIA
CRITICA ESENCIAL OTROS

Pilar tipo placa de gran dimension 1.5 1.5 2.0
Pilotes de concreto armado
e Solo pilotes verticales 1.5 2.0 3.0
e Grupo de pilotes incluyendo pilotes inclinados 1.5 1.5 2.0
Columnas individuales 1.5 2.0 3.0
Pilotes de acero o acero compuesto con concreto
e Solo pilotes verticales 1.5 3.5 5.0
e Grupo de pilotes incluyendo pilotes inclinados 1.5 2.0 3.0
Columnas muiltiples 1.5 3.5 5.0

Tabla 3.5.2.7.6.1 Factores De Modificacion De Respuesta R-Subestructuras.

FZaY =

\&J)

(24) RODRIGUEZ SERQUEN, ARTURO, Puentes Con AASHTO-LRFD 2010, 2012, Pag. II--11
(25) MTC, Manual de Disefio de Puentes, 2003, Pag. 66
52



CONEXIONES PARA TODAS LAS CATEGORIAS

DE IMPORTANCIA
Superestructura a estribo 0.8
Juntas de expansion dentro de la superestructura 0.8
Columnas, pilares o pilotes a las vigas cabezal
O superestructura 1.0
Columnas o pilares a la cimentacion 1.0

Tabla 3.5.2.7.6.2 Factores De Modificacién De Respuesta R—-Conexiones.(8)
3.5.2.2 NUMERO DE VIAS @7

Para efectos de disefio, el nUmero de vias sera igual a la parte entera
de w/3,60 donde w es el ancho libre de la calzada, en metros,
medido entre bordes de sardineles o barreras. El ancho de cada via
se supondré igual a 3,60 m, excepto para anchos de calzada entre
6,00 my 7,20 m, en que se considerara al puente como de dos vias,
cada una con un ancho igual a la mitad del total.

(26) RODRIGUEZ SERQUEN, ARTURO, Puentes Con AASHTO-LRFD 2010, 2012, Pag. II--11
(27) MTC, Manual de Disefio de Puentes, 2003, P4g. 66
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3.6 COMBINACION DE CARGAS @8

Debido a que todas las cargas no actuan simultaneamente, las normas de
AASHTO especifican varias combinaciones de cargas y fuerzas a las cuales debe
estar sujeta la estructura. A continuacidn presentamos la notacion para las

diferentes cargas:
Cargas permanentes:

e DD = Fuerza de arrastre hacia abajo.

e DC = Carga muerta de componentes estructurales y no estructurales.
e DW = Carga muerta de superficie de rodadura y dispositivos auxiliares.
e EH = Presién de tierra horizontal.

e ES = Carga superficial en el terreno.

e EV = Presion vertical del relleno.
Cargas transitorias:

e BR = Fuerza de frenado.

e CE = Fuerza centrifuga vehicular.
e CR =“Creep” del concreto.

e CT = Fuerza de choque vehicular.
e CV = Fuerza de choque de barcos.
e EQ = Sismo.

e FR = Friccion.

e |C = Carga del hielo.

e [IM = Impacto.

e LL = Carga viva vehicular.

e LS = Carga viva superficial.

e PL = Carga viva peatonal.

(28) MTC, Manual de Disefio de Puentes, 2003, Pag. 67-70
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e SE = Asentamiento.

e SH = Contraccion.

e TG = Gradiente de temperatura.

e TU = Temperatura uniforme.

e WA = Carga de agua y presion del flujo.

e WL = Carga de viento sobre la carga viva.

e WS = Carga de viento sobre la estructura.
La carga total factorizada sera:
Q=nXyiqi
Donde:

n = Factor de resistencia que relaciona ductilidad, redundancia e importancia

operativa.
gi = Carga especificada.

yi = Factores de carga especificados en las tablas 3.6.1y 3.6.2.

Esta ecuacion tendra que ser cumplida por los estados limites siguientes:

RESISTENCIA |I: Combinacion basica de carga relacionada con el uso vehicular

normal, sin considerar el viento.

RESISTENCIA II: Combinacion de carga relacionada al uso del puente mediante
vehiculos de disefios especiales especificados por el propietario y/o vehiculos que

permiten la evaluacion, sin considerar el viento.

RESISTENCIA Ill: Combinaciéon de carga relacionada al puente expuesto al viento
con una velocidad mayor a 90 Km/h.

RESISTENCIA IV: Combinacion de carga relacionada a relaciones muy altas de la

carga muerta a la carga viva.
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RESISTENCIA V: Combinacién de carga relacionada al uso vehicular normal del

puente considerando el viento a una velocidad de 90 Km/h.
EVENTO EXTREMO [: Combinacién de carga incluyendo sismo.

EVENTO EXTREMO II: Combinacién de carga relacionada a la carga de viento,
choque de vehiculos y barcos, y ciertos eventos hidraulicos con carga viva

reducida, distinta de la carga de choque vehicular.

SERVICIO I: Combinacion de carga relacionada al uso operativo normal del
puente con viento a 90 km/h y con todas las cargas a su valor nominal (sin

factorizar). También esta relacionada con el control de las deflexiones.

SERVICIO II: Combinacién de carga considerado para controlar la fluencia de
estructuras de acero y el deslizamiento delas secciones criticas, debidas a la

carga viva vehicular.

SERVICIO Ill: Combinacién de carga relacionada solamente a la fuerza de tension
en estructuras de concreto pretensado, con el objetivo de controlar las grietas.

FATIGA: Combinacion de fatiga y carga de fractura, relacionada a la carga viva
vehicular repetitiva y las respuestas dindmicas bajo un camion de disefio simple

con el espaciamiento entre ejes.

Los factores de carga, para varias cargas que se consideren en una combinacién
de carga de disefio, seran tomados como los especificados en la Tabla 3.6.1. Los
factores de carga para cargas permanentes seran tomados de la Tabla 3.6.2. Los
factores seran escogidos para producir el efecto factorizado extremo total. Para

cada combinacién de carga, seran investigados los maximos positivos y negativos.

En las combinaciones de cargas donde el efecto de una fuerza reduce el efecto de
otra, se aplicara el minimo valor de la fuerza reductora. Cuando la carga
permanente incrementa la estabilidad o la capacidad de carga de algun
componente o todo el puente, se evaluara la posibilidad de una combinacion de

carga con el minimo valor de tal carga permanente.
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Para la evaluacion de la estabilidad global de los taludes con o sin estructuras de
cimentacion, seran usados los factores maximos. El factor de carga para gradiente
de temperatura, ytc, y asentamiento, ysg, serd determinado para cada proyecto

especifico.

El factor de carga para carga viva en la combinacion de carga del Evento Extremo

| (sismo), sera determinado para el proyecto especifico.

Combinacién DC |LL WA |WS (WL [FR |TU TG SE |Usar solamente uno de los

de Cargas DD | IM CR IS e Shadsy <olmnas &
DW |CE SH
EH [BR EQ |IC CT |CV
EV PL
ES LS

Estado Limite

RESISTENCIA | Yy 1.75 |1.00 1.00 |0.50/1.20 | yy¢ | yse

RESISTENCIA I 7 1.35 |1.00 1.00 10.50/1.20 Jy76 | yse

RESISTENCIA 11l Yo 1.00 | 1.40 1.00 10.50/1.20 | y1¢  |7yse

RESISTENCIA IV

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

DW, DC 15

RESISTENCIA V e 1.35 |1.00 |0.40 |0.40 [1.00 ]10.50/1.20 |yr6 | yse

EVENTO EXTREMO | | v, veq | 1.00 1.00 1.00

EVENTO EXTREMO Il |y, 0.50 (1.00 1.00 1.00 |1.00 |1.00

SERVICIO | 1.00 | 1.00 |1.00 [0.30 |0.30 |1.00 |1.00/1.20 | yrc |yse

SERVICIO I 1.00 |1.30 | 1.00 1.00 | 1.00/1.20

SERVICIO I 1.00 |0.80 [1.00 1.00 11.00/1.20 | y1¢  |7yse

FATIGA - Solamente

LL,IMyCE 0.75

Tabla 3.6.1 Combinaciones de Cargay Factores de Carga.
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TIPO DE CARGA FACTOR DE CARGA
Maximo Minimo
DC : Componentes y Auxiliares 1.25 0.90
DD : Fuerza de arrastre hacia abajo 1.80 0.45
DW : Superficies de Rodadura y 1.50 0.65
Accesorios
EH : Presion horizontal de tierra
™ Activa 1.50 0.90
* En reposo. 1.35 0.90
EV : Presion vertical de tierra
* Estabilidad global 1.35 N/A
* Estructuras de Retencion 1.35 1.00
* Estructuras Rigidas Empotradas 1.30 0.90
* Porticos Rigidos 1.35 0.90
* Estructuras Flexibles empotra - 1.95 0.90
dos excepto alcantarillas metali -
cas
* Alcantarillas Metalicas 1.50 0.90
ES : Carga superficial en el terreno 1.50 0.75

Tabla 3.6.2 Factores de Carga para Cargas Permanentes yp.

3.7 ESTADOS LIMITES @9
Todos los componentes y conexiones deberan satisfacer la siguiente ecuacién

para cada estado limite a menos que se especifique otra cosa.
nZyi g Rn=Rr

yi = Factor de carga (es un multiplicador obtenido estadisticamente que se aplica a

los efectos de fuerza).

¢ = Factor de Resistencia (es un multiplicador obtenido estadisticamente que se

aplica a los valores de resistencia nominal).
Para lo cual: n =nD nR nl > 0.95

n = Factor de resistencia que relaciona ductilidad, redundancia e importancia

operativa.

(29) ING. ELSA CARRERA CABRERA, Aplicacion del manual de disefio de puentes en tramos simplemente

apoyados de concreto armado, Pdf, diapositiva 12-14
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nD = Factor de ductilidad.

nR = Factor de Redundancia.

nl = Factor de importancia operativa.

gi = Efectos de fuerza.

Rn = Resistencia nominal.

Rr = Resistencia factorizada.

El factor de resistencia @ = 1.0 se asigna a todos los estados limites menos al

estado limite de resistencia.

3.7.1

3.7.2

ESTADO LIMITE DE SERVICIO

El estado limite de servicio sera tomado en cuenta como una
restriccion sobre los esfuerzos, deformaciones y ancho de grietas

bajo condiciones regulares de servicio.

El estado limite de servicio da experiencia relacionada a provisiones,
las cuales no siempre pueden ser derivadas solamente de resistencia

o condiciones estadisticas.
ESTADO LIMITE DE FATIGA Y FRACTURA

El estado limite de fatiga sera tomado en cuenta como un juego de
restricciones en el rango de esfuerzos causados por un solo camion
de disefio que ocurre en el numero especificado de ciclos

correspondiente a ese rango de esfuerzos.

El estado limite de fractura serd tomado en cuenta como un juego de

requerimientos de tenacidad del material.
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3.7.3 ESTADO LIMITE DE RESISTENCIA

El estado limite de resistencia sera tomado en cuenta para asegurar
la resistencia y estabilidad. Bajo este estado limite podria ocurrir
dafio estructural y frecuentemente sufrimiento, pero la integridad
completa de la estructura se espera que se mantenga. De acuerdo a
las especificaciones AASHTO, a menos que otros estaos limites
sean especificados, los factores de resistencia ¢ seran los

siguientes:

e Flexion y traccion de concreto reforzado 0.90

e Flexion y traccion de concreto pre esforzado 1.00

e Corte y torsion:

e Concreto de densidad normal 0.90

e Concreto de baja densidad 0.70

e Compresion axial con espirales y estribos excepto en las
zonas sismicas 3 y 4 en el estado limite de eventos extremos
0.75

e Aplastamiento del concreto 0.70

e Compresion de modelos reticulado 0.70

e Compresion en zonas de anclajes:

e Concreto de densidad normal 0.80

e Concreto de baja densidad 0.65

e Traccion en el acero en zonas de anclaje 1.00
3.7.4 ESTADO LIMITE DE EVENTO EXTREMO

El estado limite de evento extremo serd tomado en cuenta para
asegurar la supervivencia estructural del puente durante un sismo
importante o durante inundaciones o0 choques, ocurridos

posiblemente en condiciones muy especiales.
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3.7.5

3.7.6

DUCTILIDAD

El sistema estructural del puente sera proporcionado de tal forma que
asegure en los estados limites de resistencia y evento extremo el
desarrollo de significantes deformaciones inelasticas visibles antes

de la falla.

Las estructuras de concreto en las cuales la resistencia de una
conexion es mayor que 1.3 veces el efecto de la fuerza maxima
impuesta sobre la conexion por la accién inelastica de los
componentes adyacentes puede suponerse que los requerimientos

de ductilidad estan satisfechos.
Los valores nD para el estado limite de resistencia:

e nD = 1.05 para componentes y secciones no ductiles.

e nD =0.95 para componentes ductiles.
Los valores nD para los demas estados limite:
e NnD=1.0
REDUNDANCIA

Aquellos elementos cuya falla causaria el colapso del puente seran
disefiados en falla critica y el sistema estructural asociado serd no
redundante. Alternativamente, los miembros con falla critica en
tension pueden ser disefiados en fractura critica. Los elementos cuya
falla no se espera que produzcan el colapso del puente no se
disefiaran en falla critica y el sistema estructural asociado sera

redundante.
Los valores nR para el estado limite de resistencia:

e nR =1.05 para componentes y secciones no redundantes.

e nR =0.95 para componentes redundantes.
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Los valores nR para los demas estados limite:
e NR=1.0
3.7.6 REDUNDANCIA

Este articulo sdlo aplica a los estados limites de Resistencia y Evento
Extremo. El propietario puede declarar si un puente o un componente
tienen importancia operativa. En todos los casos nl estara
comprendido entre los valores de 1.05 y 0.95, en funcion de su

importancia.

3.8 DISENO DEL PUENTE
3.8.1 DISENO DEL TABLERO

A menos que el Propietario apruebe una altura menor, la altura de un
tablero de hormigdn, excluyendo cualquier tolerancia para pulido,
texturado o superficie sacrificable debera ser mayor o igual que 175
mm. (LRFD Arto. 9.7.1.1)

El minimo recubrimiento de hormigon debera satisfacer los requisitos
del LRFD Articulo 5.12.3.

Para considerar que las vigas principales actian de forma compuesta
con la losa, los conectores de corte se deberan disefiar de acuerdo
con los requisitos del LRFD Seccion 5 en el caso de vigas metalicas.
(LRFD Arto. 9.7.1.2)

3.8.1.1 PERALTE MINIMO

Para poder comenzar con el disefio del tablero, necesitamos conocer
el peralte de este, la ASSTHO LRF 2004 nos da un cuadro por el
cual segun el material que se utilizard, el tipo del puente vy si es de
tramo simple o continuo se obtiene una serie de ecuaciones con la

cual se hallara el peralte minimo que se usara.
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Profundidad minima (incluyendo el tablero)

Si se utilizan elementos de profundidad variable. estos valores

Superestructura . ; . .
se pueden ajustar para considerar los cambios de rigidez
relativa de las secciones de momento positivo y negativo.
Material Tipo Tramos simples Tramos continuos
Losas con armadura principal 1.2(S +3000) §+3000 _ 165 mm
paralela al trafico 30 30
Hormigén Armado | Vigas T 0.070 L 0,065 L
Vigas cajon 0,060 L 0,055 L
Vigas de estructuras peatonales 0.035L 0.033 L

Losas 0.030 L =165 mm 0.027 L = 165 mm
Vigas cajon coladas in situ 0.045L 0.040 L
30111113011 Vigas doble T prefabricadas 0.045L 0.040 L
Pretensado
Vigas de estructuras peatonales 0.033L 0.030L
Vigas cajon adyacentes 0.030L 0.025L
Profundidad total de una viga doble 0.040 I 0.032 L
T compuesta
Acero Profundidad de la porcion de
i seccion doble T de una viga doble T 0.033L 0,027 L
compuesta
Cerchas 0.100 L 0,100 L

Tabla 3.8.1.1.1 Profundidades minimas utilizadas tradicionalmente para
superestructuras de profundidad constante.

3.8.1.2

DISENO DE TABLERQOS ©0

METODO DE FRANJAS EQUIVALENTES PARA EL

Un método aproximado de analisis para tableros, en el cual el tablero

se subdivide en franjas perpendiculares a los apoyos es considerado

aceptable. Donde el método de franjas es usado, el momento

positivo mayor de cualquier panel de tablero entre vigas sera el que

se considere en todas las regiones de momento positivo.

Similarmente el momento negativo mayor sera tomado en todas las

regiones de momento negativo.

(30) MTC, Manual de Disefio de Puentes, Pag. 91- 92.
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3.8.1.21 METODO DE FRANJAS EQUIVALENTES
INTERIORES PARA TABLEROS CON ARMADURA
PRINCIPAL PERPENDICULAR AL TRAFICO.

El ancho de franja equivalente de un tablero puede ser tomado como
se especifica en la tabla 1. Donde la direccion principal del tablero es
paralela al tréfico, las franjas que soportan una carga por eje no sera
mas grande que 1 m para emparrillados abiertos y para los demas
tableros no sera mas de 3.6 m donde multiples carriles cargados
estan siendo investigados. Las franjas equivalentes para tableros
cuya direccion principal es perpendicular al trafico no estan sujetas a

limites de ancho. La siguiente notacion es aplicada en la tabla 1:

e S = Espaciamiento de componentes de apoyo (mm)

e h = Espesor del tablero (mm)

e L =Luz del Tablero (mm)

e P = Carga por eje (N)

e Sb = Espaciamiento de las barras de emparrillado (mm)

e M+ = Momento positivo

¢ M- =Momento negativo

e X = Distancia desde la aplicacion de la carga al punto de

apoyo (mm)

Para el disefio se considerara una viga de borde cuyo ancho sera
tomado como un ancho de franja reducido mas la componente de
linea donde esto exista. Se supondra que las vigas de borde
soportaran una linea de ruedas y donde sea apropiada una porcion

tributaria de la carga repartida.
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Tipo de Tablero Direccion de franja | Ancho de franjas
principal relativa a la| principales (mm)
direccion de trafico

Concreto: Cantilever 1140 + 0833 X
+ Colocado en el lugar Paralelo o +M: 660 + 0.555
Perpendicular -M: 1220 + 0.255
+ Colocado en el lugar con Paralelo o +M: 660 + 0.555
permanencia del encofrado Perpendicular -M: 1220 + 0.255
+ Prefabricado, preesforzado. Paralelo o +M: 660 + 0.555
Perpendicular -M: 1220 + 0.255
Acero:
» Emparrillado abierto Barras principales 0.007P+ 405,
» Emparrillado lleno o parcialmente Barras principales Aplicar (Art 2.6.4.2.1.8)
lleno
+« Emparrillado compuesto, no lleno Barras principales (AASHTO 9.8.2 4)
Madera :

« Prefabricado colado

No interconectado Paralelo 20h+760
Perpendicular 20h+ 1020
Interconectado Paralelo 2280 +0.07L
Perpendicular 40h+ 760
» Laminados por presion Paralelo 0.0665 + 2740
Perpendicular 0845 +610
+ |Laminados por clavos o pemos
Tableros continuos o paneles Paralelo 20h+760
interconectado. Perpendicular 40h+ 1020
Paneles no Interconectados. Paralelo 20h+ 760
20h+1020

Perpendicular
« Tablones o Entarimado Ancho de tablones

Tabla 3.8.1.2.1 Profundidades minimas utilizadas tradicionalmente para

superestructuras de profundidad constante.

3.8.1.22 METODO DE FRANJAS EQUIVALENTES PARA
TABLEROS CON ARMADURA PRINCIPAL
LONGITUDINAL AL TRAFICO. @1

El ancho equivalente de las fajas longitudinales tanto para corte
como para momento con un carril cargado, es decir dos lineas de

ruedas, incluyendo el efecto de presencia multiple, es:

(31) RODRIGUEZ SERQUEN, ARTURO, Puentes Con AASHTO-LRFD 2010, 2012, Pag. lll =4 y Il -5
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E =250+ 0.42,L W,

El ancho equivalente de las fajas longitudinales por carril tanto para

corte como para momento con mas de un carril cargado, es:

E=2100+0.12\LW = Nﬁ
L

Donde:

e E = ancho equivalente (mm).

e L1 =menor valor (mm) entre longitud real y 18m.

e W1 = menor valor (mm) entre ancho real y 18m para carga en
multiples carriles 6 9m para carga en un solo carril.

e W =ancho fisico entre los bordes del puente (mm).

e NL = numero de carriles de disefio.

Para obtener la carga por unidad de ancho de la faja equivalente, se
divide la carga total en un anico carril de disefio por el ancho de faja

calculado.
3.8.1.3 ARMADURA DE DISTRIBUCION 32

En la parte inferior de las losas se dispondra armadura en la
direcciéon secundaria; esta armadura se debera calcular como un

porcentaje de la armadura principal para momento positivo:

Si la armadura principal es paralela al trafico:

1750 < 509
5 0

(32) RODRIGUEZ SERQUEN, ARTURO, Puentes Con AASHTO-LRFD 2010, 2012, Pég. IIl - 14
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Si la armadura principal es perpendicular al trafico:

Donde:

S=longitud de tramo efectiva (mm). Distancia entre cara y cara, para
losas construidas en forma monolitica con muros o vigas. Para losas
apoyadas sobre vigas de concreto o metalicas: distancia entre las
puntas de las alas, mas el vuelo de las alas, considerado como la
distancia desde la punta del ala extrema hasta la cara del alma,

despreciando los chaflanes.
3.8.14 ARMADURA DE CONTRACCION Y TEMPERATURA

3.8.14.1 PARA COMPONENTES DE ESPESOR MENOR QUE
1.20M

A
Ast = 0.75 = =

fy

Dénde:

e Ag = area bruta de la seccién (mmz2)

o fy =tensidn de fluencia de las barras de armadura (MPa)

El acero se distribuird uniformemente en ambas caras; sin embargo,
en elementos de 0.15m de espesor o0 menos, se puede colocar en

una sola capa.

La separacion de la armadura no sera mayor que 3 veces el espesor

del componente 6 0.45m

En zapatas y tabiques macizos de hormigon estructural, la
separacion de la armadura no serd mayor de 0.30m en cada
direccién en todas las caras y no es necesario sea mayor que
0.0015A¢
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3.8.1.4.2 PARA COMPONENTES DE ESPESOR MAYOR QUE
1.20M

> s(2do + db)

Ast
2As 100

Donde:

e Ab= Minima area de las barras (mm2)

e s = Separacion de las barras (mm)

e do= Profundidad del recubrimiento medida desde la fibra
extrema hasta el centro de la barra més proximo a la misma
(mm)

e db= didmetro de la barra (mm)
No es necesario que (2do + db) sea mayor que 0.075m.
3.8.1.5 LIMITES PARA REFUERZO DE LA ARMADURA 3)

3.8.15.1 LIMITES PARA REFUERZO MAXIMO DE LA
ARMADURA

La cantidad maxima de refuerzo pretensado y no pretensado sera tal

que:

— <042
de ~—

Si dicha ecuacién no es satisfecha, la seccién sera considerada

sobre-reforzada.
Donde:

e ¢ = Distancia desde la fibra extrema en compresion al eje

neutro.

(33) RODRIGUEZ SERQUEN, ARTURO, Puentes Con AASHTO-LRFD 2010, 2012, Pag. Ill — 16
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e de= Profundidad efectiva correspondiente desde la fibra
extrema en compresion al centroide de la fuerza en tension en

el refuerzo a tension

3.8.1.5.2 LIMITES PARA REFUERZO MINIMO DE LA
ARMADURA

La cantidad de refuerzo de pretensado y no pretensado sera
adecuado para desarrollar una resistencia a flexion factorada Mu

superior o igual al menor valor de:

Frxlx
Yt

o 1.2 = Mumin

e 1.33 x Mu = Mumin
3.8.1.6 SEPARACION DE LAS BARRAS DE ARMADURA 34
3.8.1.6.1 SEPARACION MINIMA

Para el hormigdon colado in situ, la distancia libre entre barras
paralelas ubicadas en una capa no debera ser menor que 1.5 veces
el didmetro nominal de las barras, 1.5 veces el tamafio maximo del
agregado grueso, o 3.8 cm. Para el hormigon prefabricado en planta
bajo condiciones controladas, la distancia libre entre barras paralelas
ubicadas en una capa no debera ser menor que el didmetro nominal
de las barras, 1.33 veces el tamafio maximo del agregado grueso o
2.5cm

Multiples capas de Armadura: Excepto en los tableros en los cuales
se coloca armadura paralela en dos o mas capas, las barras de las
capas superiores se deberan ubicar directamente sobre las de la
capa inferior, y la distancia libre entre capas debera ser mayor o igual

que 2.5 cm o el diametro nominal de las barras.

(34) RODRIGUEZ SERQUEN, ARTURO, Puentes Con AASHTO-LRFD 2010, 2012, Pag. Ill — 22
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Paquetes de Barras: El nUmero de barras paralelas dispuestas en un
paquete de manera que actien como una unidad no debera ser
mayor que cuatro, excepto que en los elementos flexionados en
ningun paquete el nimero de barras mayores que N2 36 debera ser

mayor que dos.

Los paquetes de barras deberan estar encerrados por estribos o

zunchos.

Cada una de las barras individuales de un paguete que se interrumpe
dentro de un tramo debera terminar en secciones diferentes,
separadas como minimo 40 didmetros de barra. Si las limitaciones de
separacidén entre barras se basan en el tamafio de las barras, un
paquete de barras se deberd tratar como una barra individual cuyo

diametro se obtiene a partir de la seccidn equivalente total.
3.8.1.6.2  SEPARACION MAXIMA

La separacion de la armadura en tabiques y losas no debera ser
mayor que 1.5 veces el espesor del elemento 6 45 cm.

3.8.1.7 CONECTORES DE CORTE 9

Antes de proseguir se insistird en la explicacion de la "accion
compuesta" que se espera en este tipo de construccién y el llamado

ancho efectivo.

En la Fig. 6.a se observa el comportamiento de una seccion no
compuesta. Se aprecia que la losa, actuando independientemente de
la viga de acero, tiene su propia capacidad de tomar momento, lo
mismo que el perfil de acero; cada uno de los materiales tiene su

propio eje neutro. Hay deslizamiento en la superficie de contacto.

(35) ZAPATA BAGLIETTO,LUIS, Disefio Estructural de Acero, 2011, Pag. 10—-1
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En cambio en Fig. 6.b, la seccién desarrolla la llamada accion

compuesta. Como no hay deslizamiento entre ambos materiales se

consigue que haya un sélo eje

neutro y el diagrama especial de

esfuerzos que se aprecia. En otras palabras, la traccion T y

compresion C que representan

al momento resistente tienen un

brazo de palanca amplio y de alli las siguientes ventajas:

- Reduccion en el peso de la viga de acero.

- Vigas de acero de menor peralte.

- Mayor rigidez en el piso.

- Se puede desarrollar un claro mayor para un mismo perfil.

deslizamiento

/;///%ﬁwosa

Mperfil /=)

SIN INTERACCION

a).

E.N.

en perﬁl g

fo

_F
A

e

fp

E.N.
“en losa

sin deslizamiento

%

y

CON INTERACCION

b).

E.N.P.

Ckf
_ I ENP.

: Eje Neufro Plastico

FIGURA 6: Losa compuesta a). Sin conectores y b). Con
conectores de corte

Hay, en la construccion compuesta en general, una desventaja en las

vigas continuas en la zona de momentos negativos, donde la traccion

ocurre en la parte superior. En este caso, la losa rajada por la

traccidn no participa en la rigidez de la viga; sin embargo, en lo que

se refiere a la resistencia, se puede resistir la traccion en la parte

superior, con barras de acero corrugadas embebidas en el concreto

tal como en el caso de concreto armado. Es practica comun no hacer
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distingo en el momento de inercia entre las zonas de momento
positivo y la de momentos negativos, suponiéndose una seccion de

momento de inercia constante a lo largo de toda la viga.

3.8.1.7.1 ANCHO EFECTIVO COLABORANTE EN LA
CONSTRUCCION COMPUESTA

FIGURA 7: Ancho efectivo de una seccidon compuesta

El concepto de "ancho efectivo” es util para aquellos casos en que se
desea conocer la resistencia de una seccion donde la distribucion de
esfuerzos no es uniforme como se aprecia en la figura anterior. Lo
que se hace es suponer un ancho colaborante, con el mayor
esfuerzo f'c constante, para igualar la resistencia que se encierra
dentro de la verdadera curva de esfuerzos. El ancho efectivo para el

ala en compresion de una viga compuesta es:

be = bf + 2b', donde dos veces f'c x b' x ts es igual a la resistencia

mencionada anteriormente.
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Las Especificaciones AISC-LRFD dan las expresiones practicas para

determinar el ancho efectivo be:

1 be | | be |

I 1 | 1
VA VA

bo bo bo

FIGURA 8: Ancho efectivo de una seccion compuesta segun LRFD

a) Para una viga interior:
be <L/4 o be <bo, el menor (3.8.1.7.1-1)
Donde:

e L =Iuzoclaro

e Dbo = espaciamiento entre las vigas
b) Para una viga exterior:
be <L/8 o be <0.5 bo, el menor (3.8.1.7.1-2)

3.8.1.7.2 MOMENTO NOMINAL RESISTENTE DE UNA
SECCION COMPUESTA

La resistencia nominal de una seccidbn compuesta que tenga su losa

en compresion (momento positivo) depende de:

e Esfuerzo de fluencia del perfil de acero, Fy
e Las relaciones ancho-espesor de los elementos constituyentes
de la seccién de acero.

e La resistencia del concreto, f'c
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e La resistencia de los conectores para transferir el esfuerzo de
corte en la superficie de contacto entre la losa y el ala superior
del perfil, Z Qn.

Es posible determinar la resistencia nominal de una seccion
compuesta, Mn, cuya losa de concreto se encuentra en compresion,
es decir con momento positivo, pero tomando en cuenta dos
categorias que, segun LRFD-I3.2, dependen de la relacion hc/tw,
para evitar la posibilidad del pandeo local del alma del perfil en

compresion, asi:
A. Cuando hc/tw < 640/ Fy: (donde Fy esta en ksi):

Mn se obtiene por la distribucion de esfuerzos plasticos en la

seccion. En este caso se puede llegar hasta Fy en el alma.

e @b = 0.85; Mn shall be determined from the plastic stress

distribution on the composite section.
B. Cuando hc/tw =2 640/ Fy: (donde Fy esta en ksi):

Mn se obtiene por distribucion elastica de esfuerzos en la seccion,
considerando la superposicion de esfuerzos. Se limitan los esfuerzos

en el alma para evitar pandeo local.

e @b = 0.90; Mn shall be determined from the superposition of

elastic stresses, considering the effects of shoring.

En esta tesis se tratara la primera categoria (A), es decir de aquellas
secciones que cumplen la relacién hc/tw < 640/ Fy, como es nuestro

caso.

El momento nominal, Mn, se encontrard aceptando una distribuciéon

plastica en los esfuerzos, f 'c para el concreto y Fy para el acero.
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Pueden presentarse dos casos:
Caso 1: Eje Neutro en el concreto: Caso mas comun.
C=0.85*f‘c*ra*be (3.8.1.7.1-3) vy T=As*Fy (3.8.1.7.1-4)

Igualando ambos:

g AsxFy (3.8.1.7.1-5)
0.85x f'c x be
De acuerdo al ACI:
=2 (3.8.1.7.1-6)
0.85 f'c

Para f 'c < 280 kg/cm2
Por lo tanto de la figura del Caso 1: Mn = C d1

Es frecuente que la losa resista una fuerza igual o superior a la del

perfil de acero. En este caso, se puede expresar:
Mn=AsFy (d/2+ts-a/2) (3.8.1.7.1-7)
Entonces, el procedimiento usual es el siguiente:

Se supone un valor para a menor que ts. Si C excede T, significa que
el eje neutro de la seccién se encuentra dentro de la losa por lo que

se puede usar (3.8.1.7.1-7) para determinar Mn.

75



| Ancho efectivo (be) |
l I c c 0.003
Z c
i/ o fs:[ E _&C_ <
o4 - _ .V B
v d”’|d’ E.N.P
- . B}
Fy Fy  Fy
SECCION TRANSVERSAL CASO 1 CASO 2 Defoqmgcionles Cug?do |
Eje Neutro Eje Neutro se alcanza la resistencia
dem‘Jro de la Losa den’rlro de la Viga nominal Mn

de Acero

FIGURA 9: Seccion compuesta con eje neutro dentro de lalosay
eje neutro fuera de la losa

Caso 2: Eje neutro en el perfil de acero:
En este caso la compresion en el concreto sera:
Cc=0.85f'chets (3.8.1.7.1-8)

La compresion en el acero es Cs. La traccion en el perfil de acero

tendra que ser: T'=Cs + Cc. (3.8.1.7.1-9)
También T'=As Fy - Cs. (3.8.1.7.1-10)

Combinando ambas expresiones y despejando Cs:

1
Cs = > (Asx Fy —Cc) (3.8.1.7.1-11)

1
Cs = > (Asx Fy —0.85x f'cx be x ts) (3.8.1.7.1-12)

El Momento nominal resistente sera: Mn = Cc d' + Cs d", siendo d' y
d" los brazos que se muestran en la figura. En este caso se ve la
necesidad de limitar la relacion hc/tw < A p 1, para evitar pandeo del
alma por la accion de la compresion. Sin embargo no es necesario

limitar bf/2tf ya que el concreto y los conectores de corte impiden el
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pandeo local del ala en compresion. Tampoco hay problemas de
pandeo lateral-torsional en construccion compuesta gracias al

soporte lateral que proporciona la losa de concreto.
3.8.1.7.3 CONECTORES DE CORTE

El corte horizontal entre el concreto y el acero debe resistirse para
evitar el deslizamiento entre ambos. No se puede confiar en la
friccion. Las Especificaciones AISC-LRFD obligan al uso de
conectores de corte si se emplea construccidon compuesta. Sélo se
trataran, en este texto, los conectores de corte mas comunes que se
designan como “"conectores de vastago con cabeza". Estos
consisten, como se ve en la siguiente figura, de un vastago corto con
cabeza o tuerca, si se coloca ésta en una parte roscada. Los

conectores de corte se sueldan al ala superior del perfil de acero.

Vastago

~
con cabeza
’ IS\T['

,— Viga
Al

FIGURA 10: Seccién de acero con conectores de corte

En otras épocas se distribuian los conectores espaciandolos de
acuerdo al cortante, sin embargo ahora, luego de una serie de
experimentos, con conectores igualmente espaciados se sabe que,
cuando se llega al estado limite que se conoce como la resistencia
nominal de la seccién, los conectores de corte comparten igualmente
los esfuerzos. Esta se debe a que los mas esforzados inicialmente,
alcanzando su maxima capacidad, dejan de compartir el incremento

de esfuerzos, permitiendo que los menos esforzados lleguen a
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igualarlos. Lo que realmente ocurre es que las deformaciones
plasticas del material de los conectores o las deformaciones
apreciables del concreto alrededor de los conectores mas esforzados
inicialmente, impiden a éstos tomar mas carga, dejando que los otros
se encarguen del resto. En la Fig. 11 se reparten N conectores
igualmente espaciados donde el momento maximo hacia la seccion

de momento cero.

N conectores N conectores |

I
Mmcx
D.M.F. |

FIGURA 11: Seccion de acero con conectores de cortey
momento flector

La resistencia nominal maxima que se puede transferir no puede

exceder la resistencia del concreto, es decir:
Cmax=0.85f'cbets (3.8.1.7.1-13)

Cuando la maxima traccién que el acero puede desarrollar es menor
que la resistencia de concreto, entonces la maxima transferencia de

corte sera:
Tmax=AsFy (3.8.1.7.1-14)

Si se conoce la resistencia Qn de un conector de corte, el niumero

maximo de conectores que se puede colocar sera:

N=Cmax/Qn (3.8.1.7.1-15) o N =Tmax/Qn, el menor (3.8.1.7.1-16)
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Es decir que, conocida la posicion del maximo momento y la seccion
de momento cero (como el punto de inflexién o los apoyos simples)
es necesario colocar los conectores igualmente espaciados entre

ambas secciones para la transferencia del Cmax o Tmax.

La resistencia de un conector ha sido obtenida luego de muchos
ensayos y depende de una serie de factores que se pueden observar

en la siguiente expresion que recomienda el

AISC-LRFD y que fue desarrollada por la Universidad de Lehigh para
conectores de vastago con cabeza:

Qn =0.54sc./f'cx Ec < Ascx Fub (3.8.1.7.1-16)

Para: Hs/ds=4 (3.8.1.7.1-17)
Donde:

e Qn = Resistencia nominal de un conector, en kips

e Hs = Altura del vastago con cabeza, en pulg.

e ds = Diametro del vastago, en pulg.

e Fu = Resistencia a la fractura minima del acero del vastago,
en ksi.

e Asc = Area de la seccion transversal del perno, pulg2

e f'c = Resistencia a la compresiéon del concreto a los 28 dias,
en ksi.

e Ec = Mobdulo de elasticidad del concreto.

A. ESPECIFICACIONES PARA EL DISENO DE LOS
CONECTORES: AISC-LRFD

Para accion compuesta completa, la resistencia nominal de corte
horizontal Vnh a ser suministrada por los conectores de corte sera el

menor de los valores siguientes:
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Para momentos positivos (compresion en el concreto)
1. Voh requerido = 0.85f'cbets (3.8.1.7.1.A-1)

2. Vnnrequerido =AsFy (3.8.1.7.1.A-2)

3. Vnh requerido = £ Qn suministrado

Cuando rige 3, esta expresion controla la resistencia Mn de la

seccion, dando origen a lo que se llama secciones parcialmente

compuestas.
Resistencia del concreto f ¢ (kgfcmzj
Conector
210 245 280

pl/2"x 2" 4.3 4.7 5.3
P5/8" x 2.5" 6.6 7.5 82
34" x 3" 9.5 10.2 11.9
P7/8"x 3.5" 13.0 14.6 16.3

TABLA 3.8.1.7.3.A Resistencia del Conector de Corte (Tn)

3.8.2 DISENO DE LA ARMADURA
3.8.21 ANALISIS Y DISENO DE MIEMBROS A TENSION ©9)

Los elementos de una estructura que soportan cargas a tension se
llaman miembros a tension. Ejemplos clasicos de miembros a tension
son las cuerdas inferiores de las armaduras de techos y puentes.
Algunos de los miembros del alma de las armaduras pueden soportar
tension o pueden ser miembros a tension para ciertas condiciones de

carga, y miembros a compresion para otras condiciones de carga.

Los cables de acero usados en los puentes colgantes y en los techos

soportados por cables son ejemplos de miembros de acero

(36) BOWLES JOSEPH E., DISENO DE ACERO ESTRUCTURAL, 1993, Pag. 249
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sometidos a tension. Se usan también los cables para atirantar las
altas torres de acero en las comunicaciones, asi como los postes de
las lineas de fuerza, en los lugares en donde ocurran cambios de

alineacion.

Se usan con frecuencia los contraventeos de configuracion X, en los
lugares donde los miembros son tan flexibles que tiene lugar "el
pandeo” bajo esfuerzos de compresion desarrollados por el viento
que sopla en una direccion, pero que funciona como un miembro a
tensién para el viento que sopla en direccidén opuesta. Otros casos en
gue se usan los miembros a tension incluyen miembros especiales
del alma de las torres de fuerza y comunicaciones, suspensores en
los pozos de las escaleras, los cables de los elevadores,
suspensores para los muros de cortina, y partes de los equipos de

izado.

Para todos estos usos se utiliza la resistencia a tension del acero. En
esta configuracion del esfuerzo no se considera el pandeo o el
alabeo de las placas. Sin embargo, en algunos casos, las
especificaciones requeriran una cantidad minima de rigidez en el

miembro, por razones estéticas y de seguridad.

En general, los miembros a tensidén se pueden clasificar como varillas
y barras, perfiles estructurales, miembros armados, y alambres o

cables.

Los miembros a tension son elementos estructurales que estan
sujetos a fuerzas axiales directas, que tienen a alargar el miembro.
Un miembro cargado en tension axial, se sujeta a esfuerzos
normales de tension uniformes en todas las secciones transversales

a lo largo de su longitud. 7

(37) VINNAKOTA SRIRAMULU, ESTRUCTURAS DE ACERO: COMPORTAMIENTO Y LRFD, 2006, Pag. 267
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3.8.2.1.1 TIPOS DE MIEMBROS A TENSION @8

Existen cuatro tipos de miembros a tension: Perfiles estructurales
simples y miembros compuestos, barras, armellas y placas con

argollas, y cables.
3.8.2.1.1.1 PERFILES SIMPLES Y MIEMBROS COMPUESTOS

Por lo general, las secciones simples laminadas son mas
econdmicas que las secciones compuestas, y normalmente se
utilizan cuando aportan una resistencia, rigidez y facilidad de
conexion adecuadas. Los perfiles que se utilizan, con mayor
frecuencia para miembros en tensién son las barras planas, tés,

canales, angulos y perfiles W y S.

Las tés estructurales se utilizan ampliamente en cuerdas a tension de
armaduras ligeras soldadas, como almas de armaduras se pueden
atornillar o soldar con facilidad a las almas en armaduras, porque un
canal tiene una excentricidad menor que un angulo sencillo con un
area de seccion transversal equivalente. Los canales se pueden
atornillar o soldar de manera conveniente a miembros de la cuerda.
Aungue son un poco menos eficientes, los angulos sencillos se
utilizan ampliamente como miembros en tension en armaduras de
techos cuando las cargas son ligeras y las longitudes de los
miembros no son excesivas. Se pueden atornillar a una placa de
unién en cada extremo o se pueden soldar en forma directa al alma o
a los patines de la te o a miembros de la cuerda de patin ancho
respectivamente. Con frecuencia, las cargas de tension grandes en

armaduras pesadas se soportan por medio de perfiles W o0 S.

Los miembros armados consisten de dos o mas perfiles

estructurales, o una combinacion de perfiles laminados y placas

(38) VINNAKOTA SRIRAMULU, ESTRUCTURAS DE ACERO: COMPORTAMIENTO Y LRFD, 2006, Pag. 267 - 270
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conectadas entre si a intervalos de manera que se comporten como

una solo unidad.
3.8.2.1.1.2 BARRAS

El miembro mas simple en tensién es la varilla o barra redonda. Por
lo general, las barras se emplean como miembros sujetos a
pequefias cargas de disefio. Las barras de tension roscadas se

utilizan con frecuencia como:

e Colgantes para soportar balcones, pasillos postes de sefales,
etc.

e Refuerzo diagonal contra viento en paredes, techos y torres de
agua.

e Tensores de cumbrera para resistir el empuje de arcos y
marcos para tejados.

e Tensores para proporcionar soporte intermedio a largueros en
edificios industriales.

e Tensores para proporcionar soporte vertical intermedio en

vigas perimetrales en paredes de edificios industriales.

La principal desventaja de estas barras es su baja rigidez, que en
algunas ocasiones provoca una flexion notable bajo su propio peso o
el de los trabajadores durante el montaje. Por lo que, su resistencia a
la compresién es despreciable.

3.8.2.1.1.3 ARMELLASY PLACAS CON ARGOLLA

Las armellas son placas de espesor uniforme que tienen una cabeza
circular ensanchada en cada extremo. La periferia de cada cabeza es
concéntrica, con un agujero para perno y se conecta mediante una
curva de transicién al cuerpo de la armella. Las armellas no tienen
refuerzo adicional en los extremos. Las placas con argolla son

miembros a tension, que consisten en una placa de ancho constante.
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3.8.2.1.2 COMPORTAMIENTO DE MIEMBROS EN TENSION &9

3.8.2.1.2.1 DISTRIBUCION DE CARGAS EN CONEXIONES
ATORNILLADAS CARGADAS AXIALMENTE

Las pruebas indican que en conexiones cortas que tienen unos
cuantos tornillos por linea, ocurre una distribucién totalmente
uniforme de las cargas en los tornillos debido a la ductilidad del
material de tornillos y placas. Sin embargo, cada tornillo se puede
deformar de manera inelastica, una cantidad diferente, antes de
alcanzar la carga ultima. Mas aun, las pruebas indican que en las
conexiones mas largas, los tornillos de los extremos pueden alcanzar
una deformacién cortante critica y fallar antes que se obtenga la
resistencia total de cada tornillo. Esta falla prematura en secuencia
de los tornillos avanza hacia adentro, desde los extremos de la union
y se denomina desabotonamiento. Estudios recientes indican que es
deseable arreglar las uniones de forma compacta para igualar las

cargas sobre los tornillos lo mas posible.

3.8.2.1.2.2 TRANSFERENCIA DE CARGA EN LOS EXTREMOS
DE CONEXIONES

Considere un miembro de placa en tension conectada por su extremo
a una placa de unién por cinco tornillos del mismo tamafio y tipo, que
se arreglaban como se muestra en la figura. El miembro se sujeta a
una fuerza de tension axial, T. Uno de los supuestos basicos hechos
en el analisis de uniones atornilladas es que cada uno de los tornillos
de un grupo de tornillos de igual tamafio transfiere una parte
proporcional de la carga cuando los tornillos se arreglan

simétricamente alrededor del eje centroidal del miembro en tension.

(39) VINNAKOTA SRIRAMULU, ESTRUCTURAS DE ACERO: COMPORTAMIENTO Y LRFD, 2006, Pag. 273 - 276
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FIGURA N° 12
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3.8.2.1.2.3 RETRASO DE CORTANTE

La distribucion de esfuerzos en un miembro en tension sometido a
carga axial es uniforme en las secciones alejadas de las conexiones,
esto es, en el cuerpo del miembro. Durante la falla, también se
encuentra que la distribucion del esfuerzo en el area neta de la zona
de la conexion es fundamentalmente uniforme, cuando la conexion
de extremo se efectla a todos los elementos de la placa de que se
compone la seccion transversal. Sin embargo, para los miembros a
tensién diferentes a las placas, con frecuencia la conexion de

extremo solo se realiza en algunos elementos de la seccion.

El retraso de cortante reduce la efectividad de los componentes del
miembro que no estan conectados en forma directa a una placa de
unién u otro anclaje y de ahi, la reduccién de la resistencia de disefio
del miembro. El retraso por cortante se aplica tanto a los miembros

en tensioén atornillados.
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3.8.2.1.3 COMPORTAMIENTO DE MIEMBROS EN TENSION ¢“9)

Generalmente, los miembros en tension se conectan en sus
extremos a placas de unién por medio de tornillos o por soldaduras.
Cuando se utilizan conexiones atornilladas, el area de la seccidn
transversal del miembro se reduce debido a la presencia de los
agujeros para los tornillos. Ademas, como se describié en la seccion
3.8.1.1.2, las conexiones de extremos con frecuencia solo conectan

una parte del area realmente esforzada a las placas de union.
3.8.2.1.3.1 ESTADO LIMITE 1

Un miembro de acero ddctil con carga a tension axial puede resistir
una fuerza mayor que la carga de fluencia sin fracturarse. Sin
embargo, las grandes elongaciones resultantes debidas a la fluencia
sin control del miembro pueden provocar fallas en los miembros
adyacentes y pueden precipitar la falla del sistema estructural del

cual es parte.
3.8.2.1.3.2 ESTADO LIMITE 2

Debido a que la longitud sobre la que se aplica el area neta efectiva
de un miembro es despreciable con relacién a la longitud total de
miembro, la fluencia de la seccién neta no constituye un modo de
falla. La longitud corta solo produce pequefias elongaciones
tolerables hasta que los esfuerzos alcanzan el efecto de la tensién
altimo del material. De igual forma, antes que ocurra la fluencia en el
cuerpo del miembro, la region de la conexién en el extremo del
mismo puede experimentar un endurecimiento por deformacion, y

puede ser que la fractura ocurra en esta region.

(40) VINNAKOTA SRIRAMULU, ESTRUCTURAS DE ACERO: COMPORTAMIENTO Y LRFD, 2006, Pag. 273 — 276
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3.8.2.1.3.3 ESTADO LIMITE 3

Cuando se efectia la conexion de un miembro a una placa de union
por medio de un pequefio numero de tornillos de alta resistencia de
diametro grande, muy juntos, un bloque rectangular de material en la

parte conectada se puede desgarrar.

3.8.2.1.3.4 ESTADO LIMITE 4

Los tornillos conectores o las soldaduras pueden fallar.
3.8.2.1.3.5 ESTADO LIMITES5

Los elementos conectores, como las placas de union y de empalme,
pueden fallar antes que el miembro en tension y evitar asi los otros

estados limites.

Las resistencias nominales correspondientes a estos cinco estados

limites son:

Tnl= Fluencia en la seccion total del cuerpo de un miembro.
Tn2= Fractura en la seccidén neta dentro de una parte conectada.
Tn3= Resistencia a la ruptura por bloque de cortante.

Tn4= Resistencia de los conectores en una conexion.

Tn5= Resistencia de la placa de unién de la conexion.

1) La especificacion LRFD estipula que la resistencia de disefio de
un miembro a tensién ©® ¢, Pn, serd la mas pequefa de los valores

obtenidos con las dos expresiones siguientes:

(41) Mc CORMAC, Disefio de ESTRUCTURAS DE ACERO: METODO LRFD, 2002, Pag. 67
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Para el estado limite de fluencia en la seccion bruta (con la idea de

prevenir alargamiento excesivo del miembro).
Pn=Fy*Ag (3.8.2.1.3.5-1)
Pu=®:* Fy*Ag con®:=0.90 (382135‘2)

Por fractura en la seccion neta en la que se encuentren agujeros de

tornillos o remaches.

Pn=Fu* Ae (3.8.2.1.3.5-3)
Pu=®t*Fu*Ae con®:=0.75 (3.8.2.1.3.5-4)

En la expresion anterior Fu es el esfuerzo de tensidn minimo
especificado y Ae es el area neta efectiva que se supone resiste la
tension en la seccién a través de los agujeros. Esta area puede ser

algo mas pequefa que el area neta real, An.
3.8.2.14 AREAS NETAS “2)

La presencia de un agujero en un miembro sujeto a tension
incrementa los esfuerzos, aun si el agujero esta ocupado por un
tornillo (Cuando se usan tornillos de alta resistencia puede haber
algun desacuerdo respecto a esto, bajo ciertas circunstancias). Se
tiene menos area de acero sobre la que puede distribuirse la carga y

habra concentracién de esfuerzos a lo largo del borde del agujero.

El término area neta de la seccidon transversal o simplemente area
neta se refiere al area bruta de la seccion transversal menos la de
ranuras, muescas y agujeros. Al considerar el area de estos por lo
general es necesario restar un area un poco mayor que la nominal

del agujero.

(42) Mc CORMAC, Disefio de ESTRUCTURAS DE ACERO: METODO LRFD, 2002, P4g. 68
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3.8.2.15 AREAS NETAS EFECTIVAS #3

Si un miembro que no sea una barra o una placa plana se somete a
tension axial hasta que ocurre la falla en su seccion neta, el esfuerzo
real de la falla a tensién probablemente serd menor que el obtenido
en una probeta, a menos que las diversas partes que conforman la
selecciéon estén conectadas de manera que el esfuerzo se transmita

uniformemente a través de la seccion.

Si las fuerzas no son transferidas uniformemente a través de la
seccion transversal de un miembro, habra una regién de transicion
de esfuerzo no uniforme que ira de la conexion al miembro a lo largo

de cierta distancia.
3.8.2.1.5.1 MIEMBROS ATORNILLADOS

Si una carga de tension debe transmitirse por medio de tornillos, A es

igual al &rea neta Andel miembro y U se calcula como sigue:

U=1-2 <09 (3.8.2.1.5-1)

o

La longitud L usada en esta expresién es igual a la distancia entre el
primero y el ultimo tornillo en la linea. Cuando hay dos o mas lineas
de pernos, es la longitud de la linea con el nimero maximo de
tornillos. Si los pernos estan a tresbolillo, es la dimisién fuera-fuera
entre los tornillos extremos. Notard usted que entre mas larga se
vuelve la conexion (L), mas grande resultara U asi como el area
efectiva del miembro. Se considera que un enfoque conservador para

este caso es suponer que Ae = An del elemento conectado.

(43) Mc CORMAC, Disefio de ESTRUCTURAS DE ACERO: METODO LRFD, 2002, Pag. 76-77

89



(44) Valores permitidos U para conexiones atornilladas

e Los perfiles W, M 0 S con anchos de patin no menores que
dos tercios de sus peraltes y las estructurales cortadas de
esos perfiles, siempre que la conexidn sea por patines, deben
tener no menos de tres conectores por hilera en la direccion
de la fuerza, U=0.90

e Los perfles W, M 0 S que no cumplan las condiciones del
parrafo anterior, tes estructurales cortadas de esos y otros
perfiles, incluyendo secciones armadas, deberan tener no
menos de tres conectores por hilera en la direccion de la
fuerza, U=0.85

e Todos los miembros con conexiones atornilladas o
remachadas con soélo dos conectores por hilera en direccion
de la fuerza, U=0.75

3.8.2.1.6 ELEMENTOS DE CONEXION PARA MIEMBROS A
TENSION ©9

Cuando se usan placas de empalme como elementos de conexion
cargados estaticamente a tension, su resistencia se calculara como

sigue:
Por fluencia de elementos de conexién soldados o atornillados.

e ©=0.90
e Ri=Ag*Fy (3.8.2.1.6-1)

Por fractura de elementos de conexion atornillados

= $=0.75
* Rn=An*Fu conAn<0.85*F, (3.8.2.1.6-2)

(44) Mc CORMAC, Disefio de ESTRUCTURAS DE ACERO: METODO LRFD, 2002, P4g. 80

(45) Mc CORMAC, Disefio de ESTRUCTURAS DE ACERO: METODO LRFD, 2002, Pag. 82
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El area neta An, usada en la segunda de estas expresiones no debe
exceder del 85% de Ag. Pruebas realizadas durante varias décadas
han demostrado que los elementos de conexion a tension
remachados o atornillados pocas veces tienen una eficiencia mayor
al 85%, aun cuando los agujeros representen un porcentaje muy

pequefio del &rea total de los elementos.
3.8.2.1.7 BLOQUE DE CORTANTE “6)

La resistencia de disefio de un miembro a tension no siempre esta
especificada por ®tFy Ag o por ®tFu Ae 0 bien por la resistencia de los
tornillos o soldadura con que se conecta el miembro; ésta puede
determinarse por la resistencia de su blogue de cortante como se

describe en esta seccion.

La falla de un miembro puede ocurrir a lo largo de una trayectoria
que implique tension en un plano y cortante en otro plano

perpendicular.

Cuando una carga de tension aplicada a una conexion particular se
incrementa, la resistencia a la fractura del plano mas débil estara
préxima. Ese plano no fallara entonces porque esta restringido por el
plano mas fuerte. La carga puede incrementarse hasta que la
resistencia a la fractura del plano méas fuerte se alcance. Durante
este tiempo, el plano mas débil esta fluyendo. La resistencia total de
la conexion es igual a la resistencia por fractura del plano mas fuerte
mas la resistencia por fluencia del plano mas débil. No es entonces
razonable sumar la resistencia por fractura de un plano a la
resistencia por fractura del otro plano para determinar la resistencia

por cortante y tensién de un miembro particular.

(46) Mc CORMAC, Disefio de ESTRUCTURAS DE ACERO: METODO LRFD, 2002, P4g. 83-84
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La especificacion del LRFD establece que la resistencia de disefio a
la ruptura por cortante y tension debe determinarse de la manera

siguiente:

e Si Fu*Ant 2 0.6*Fu*Anv , tendremos fluencia por cortante y
fractura por tension, por lo que debe usarse la ecuacion que
sigue:

ORn = ®(0.6*Fy*Agv + Fu*Ant) (3.8.2.1.7-1)

e Si 0.6*Fu*Anv =2 Fu*Ant , tendremos fluencia por tension y
fractura por cortante, por lo que debe usarse la ecuacion que
sigue:

®Rn = P(0.6*Fu*Anv + Fy*Aqt) (3.8.2.1.7-2)

En las expresiones:

e ®=0.75

e Ay = Area total sujeta a cortante.
e Aq = Area total sujeta a tension.
e An = Area neta sujeta a cortante.

e An = Area neta sujeta a tension.
3.8.2.1.8 SELECCION DE PERFILES ©7

Los miembros escogidos por el proyectista deben tener las siguientes

propiedades:

e Deberan de ser compactos.

e Tener dimensiones que se ajustan en la estructura con la relacion
razonable a las dimensiones de los otros miembros.

e Tener conexiones con tantas partes de las secciones como sea

posible para minimizar el retardo del cortante.

(47) Mc CORMAC, Disefio de ESTRUCTURAS DE ACERO: METODO LRFD, 2002, P4g. 101-103
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A veces la eleccion del tipo de miembro se ve afectada por la clase

de conexiones usadas para la estructura.

La relacion de esbeltez de un miembro es el cociente de su longitud
no soportada y su radio de giro minimo. Las especificaciones de
acero presentan generalmente valores maximos de esta relacion
para miembros a tension y relacion. El propdsito de dicha limitacion
para los miembros a tensién es garantizar que posean suficiente
rigidez para prevenir deflexiones laterales o vibraciones indeseables.
Para miembros a tension, exceptuando las varillas, la especificacion
LRFD recomienda una relacion de esbeltez maxima de 300. En los
miembros cuyo disefio esta regido por cargas de tension, pero que
pueden estar sometidos a cierta compresion debido a otras
condiciones de carga, no se requiere que satisfagan los requisitos de
relacion de esbeltez maxima preferente para miembros a

compresion, que es de 200.

e Para satisfacer la primera de estas expresiones, el area total

minima debe ser por lo menos igual a:

_ Pu
minAg = DTy

(3.8.2.1.8-1)
Fy

e Para satisfacer la segunda expresién, el valor minimo de Ae

debe ser por lo menos igual a:

min de = — 0 (3.8.2.1.8-2)

&t = Fu

Como Ae = U*An el valor minimo de An es

min An — Tinde _ Pu (3.8.2.1.8-3)
U dtxFuxU
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Entonces la minima Ag debe ser por lo menos igual al valor minimo

de An mas las areas estimadas de los agujeros.

] Pu
minAg = DLrFurU

FuxU + areas estimadas de agujeros (3.8.2.1.8-4)

No conviene usar una seccion cuyo radio de giro minimo r sea menor

gue L/300 porque entonces L/r excedera el maximo valor preferible.

L
inr = —  (3.8.2.1.8-5)
minr 300

3.8.2.2 DISENO DE MIEMBROS A COMPRESION

(48) ComUnmente a los miembros verticales a compresion en una
estructura se identifican como columnas (en textos extranjeros) a
veces se les llama montantes. En ocasiones a los miembros
verticales a compresion se les llama postes. Los miembros
diagonales a compresion que forman parte de la cuerda superior de
los accesos del puente son los postes terminales. Las diagonales de
una armadura o los miembros usados en el contraventeo se pueden
llamar puntales. Los miembros cortos a compresion en la unién de
las columnas y las armaduras de techo se pueden llamar puntales de
rodilla. Sin embargo, en todos los casos. el miembro considerado

soporta una carga a compresion.

Un miembro estructural que soporte una carga a compresion se
llama columna, si la longitud es suficientemente grande. Para
longitudes menores el miembro puede llamarse bloque de
compresion. La longitud que divide estas clasificaciones es tal que
afecta el esfuerzo maximo de compresion que se puede desarrollar
debido a la carga. Al describir el comportamiento de una columna,

raras veces se usa solamente la longitud.

(48) BOWLES JOSEPH E., DISENO DE ACERO ESTRUCTURAL, 1993, Pag. 293
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Se usa mas bien, como una consecuencia de la formula de Euler
para las columnas, que se deduce en la seccion siguiente, la relacion

entre el largo de la columna y el radio de giro, L/r.

(49 Hay tres modos generales segln los cuales las columnas

cargadas axialmente pueden fallar. Estos son:

e Pandeo Flexionante (Pandeo de Euler): Los miembros son
sometidos a flexién cuando se vuelven inestables.

e Pandeo Local: Ocurre cuando alguna parte o parte4s de la
seccion transversal de una columna son tan delgadas que se
pandean localmente en compresion antes que los otros modos
de pandeo puedan ocurrir. La susceptibilidad de una columna
al pandeo local se mide por las relaciones ancho a grueso de
las partes de su seccién transversal.

e Pandeo Torsionante: Ocurre en columnas que tienen ciertas
configuraciones en su seccion transversal. Esas columnas
fallan por torsion o por una combinacién de pandeo torsional y

flexionante.

Entre mas larga sea una columna para una misma seccion
transversal, mayor es su tendencia a pandearse y menor sera la
carga que pueda soportar. La tendencia de un miembro a pandearse
se mide por lo general con la relacién de esbeltez que se a definido
previamente como la relacion entre la longitud del miembro y su radio

de giro minimo.

Obviamente, una columna es un miembro mas critico en una
estructura que una viga o un miembro a tension, porque pequefias
imperfecciones en los materiales y en las dimensiones tienen mucha

importancia en su estabilidad.

(49) Mc CORMAC, Disefio de ESTRUCTURAS DE ACERO: METODO LRFD, 2002, Pag. 126-127
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3.8.2.2.1 FORMULA DE EULER

(50) Una de las formulas mas populares de columnas que jamas se
haya propuesto (y existe un niumero muy grande) fue la deducida
aproximadamente en 1759 por el matematico suizo Leonhard Euler.

1) El esfuerzo bajo el cual una columna se pandea obviamente
decrece conforme la columna se hace mas larga. Después de que
ella alcanza una cierta longitud, ese esfuerzo se abra reducido al
limite proporcional del acero. Para esa longitud y longitudes mayores,

el esfuerzo de pandeo serd elastico.

Para que una columna se pandee elasticamente, debera ser larga y
esbelta. Su carga de pandeo P puede calcularse con la formula de

Euler.

p_T*El (3822.1)
LZ

Esta férmula se escribe usualmente de un modo poco diferente que
implica la relaciéon de esbeltez de la columna, como r=.1/A ,
podemos decir que I= Ar?. Sustituyendo este valor en la formula se

obtiene el esfuerzo critico o pandeo de Euler. Se le designa con Fe en
el manual del LRFD

P II?+E

Ll T _Fe (38222

A (L/r)?
Para usar la ecuacion de Euler con buen resultado en las columnas,
el valor de L se tomara como la distancia entre los puntos de inflexion
de la elastica. Esta distancia se considera como la longitud entre
puntos de inflexiébn de la elastica. Esta distancia se considera como

la longitud efectiva de la columna.

(50) BOWLES JOSEPH E., DISENO DE ACERO ESTRUCTURAL, 1993, Pag. 294-295

(51) Mc CORMAC, Disefio de ESTRUCTURAS DE ACERO: METODO LRFD, 2002, Pag. 136,138
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3.8.2.2.2 RESTRICCIONES EN LOS EXTREMOS Y LONGITUD
EFECTIVA DE COLUMNAS (2

La restriccion en los extremos y su efecto en la capacidad de carga
de una columna es en verdad un concepto muy importante. Las
columnas con apreciable restriccion en sus extremos pueden
soportar cargas mucho mayores que aquellas con poca restriccion,

como es el caso de columnas con extremos articulados.

La longitud efectiva de una columna se define como la distancia entre
puntos de momento nulo en la columna, o sea, la distancia entre sus
puntos de inflexiébn. En las especificaciones de acero la longitud
efectiva de una columna se denomina KL en donde K es el factor de
longitud efectiva. K es el nimero por el que se debe multiplicarse la
longitud de la columna para obtener su longitud efectiva. Su
magnitud depende de la restriccion rotacional en los extremos de la

columna y de la resistencia al movimiento lateral de ésta.

7 %

KL=L KL=0.5"L L

K=1.0 K=05
(a) b)

Figura 13: Longitudes efectivas de columnas en marcos arriostrados.

(52) Mc CORMAC, Disefio de ESTRUCTURAS DE ACERO: METODO LRFD, 2002, P4g. 136
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los extremos

\Sr\\
Y
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f

Rotacion fija
Rotacién libre
Rotacion fija

Rotacion libre

Traslacion fija
Traslacion fija
Traslacion libre

Traslacion libre

Tabla 3.8.2.2.2 Longitud efectivas de columnas

Los valores de K en la tabla son probablemente muy satisfactorios

para disefiar columnas aisladas, pero para columnas en marcos

continuos son probablemente satisfactorios solo para hacer disefos

preliminares o aproximados.

3.8.2.2.3 FORMULAS PARA COLUMNAS 3

Las especificaciones LRFD proporcionan una férmula (la de Euler)

para columnas largas con pandeo inelastico y una ecuacion

parabdlica para columnas cortas e intermedias. Con esas ecuaciones

se determina un esfuerzo critico o de pandeo, Fcr, para un elemento

a compresioén. Una vez calculado este esfuerzo para un elemento

(53) Mc CORMAC, Disefio de ESTRUCTURAS DE ACERO: METODO LRFD, 2002, Pag. 146-147
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particular a compresion, se multiplica por el area de la seccion
transversal para obtener la resistencia nominal del elemento. La
resistencia de disefio del elemento puede entonces determinarse
como sigue:
Pn=Ag * Fer (3.8.2.2.3-1)
Pu=®c*Ag*Fer con®.=0.85 (3.8.2.2.3-2)

Una formula LRFD para Fcr es para pandeo inelastico y la otra para

pandeo elastico. En ambas ecuaciones Ac es, en forma facil de

M2 +E
(KL/r)2 ~
Sustituyendo este valor por Fe, obtenemos la forma de Ac dada en las
especificaciones del LRFD. (3.8.2.2.3-3)

recordar, igual a /Fy/Fe en donde Fe es el esfuerzo de Euler,

Columnas

Columnas intermedias N Columunas largas

corlas

!

lastic Eul
{ Intervalo ineldstico) (Intervalo eldstico o de Euler)

Formula melastica

w(' F-ﬂ F

Férmula de Euler
o pandeo eldstico

FIGURA N° 14: Forma de A: dada en

las especificaciones del LRFD
KL |Fy
E

Ac = (3.8.2.2.3-4)

Ambas ecuaciones para Fcr incluyen los efectos estimados de los
esfuerzos residuales y de falta de rectitud inicial de las columnas. La

siguiente formula inelastica es de caracter empirico.

Fer = (0.658*°) x Fy paraAc<1.5 (3.8.2.2.3-5)
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La otra ecuacién es para pandeo elastico o de Euler y es la conocida
ecuacion de Euler multiplicada por 0.877 para considerar el efecto de
la falta de rectitud.

0.877
Fer = (57)*Fy parai>15 (3.8.2.2.3-6)
3.8.2.3 CONEXIONES ATORNILLADAS

Durante muchos afios el método aceptado para conectar los
miembros de una estructura de acero fue el remachado. Sin
embargo, en afos recientes, el uso de remaches ha declinado
rapidamente debido al tremendo auge experimentado por la
soldadura, y mas recientemente, por el atornillado con pernos o
tornillos de alta resistencia.

El montaje de estructuras de acero por medio de tornillos es un
proceso que ademas de ser muy rapido requiere mano de obra
menos especializada que cuando se trabaja con remaches o con
soldadura. Aunque el costo de adquisicibn de un tornillo de alta
resistencia es varias veces mayor que el de un remache, el costo
total de la construcciéon atornillada es menos que el de la
construccion remachada, debido a menores costos por mano de obra
y equipos y al menos numero de tornillos requeridos para resistir las

mismas cargas.
3.8.2.3.1 TIPOS DE TORNILLOS ¢4

Existen varios tipos de tornillos que pueden usarse para conectar

miembros de acero; estos se describen en las siguientes secciones.
3.8.1.3.1.1 TORNILLOS ORDINARIOS O COMUNES

Estos tornillos los designa la ASTM como tornillos A307 y se fabrican
con aceros al carbono con caracteristicas de esfuerzos vy

deformaciones muy parecidas a las del acero A36.

(54) Mc CORMAC, Disefio de ESTRUCTURAS DE ACERO: METODO LRFD, 2002, Pag. 353-356
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Estan disponible en didmetros que van de 5/8” hasta 1 2" en
incrementos de 1/8”.

Los tornillos A307 se fabrican generalmente con cabeza y tuercas
cuadradas para reducir costos, pero las cabezas hexagonales se
usan a veces porque tienen una apariencia un poco mas atractiva,
son mas faciles de manipular con las llaves mecéanicas y requieren
menos espacio para girarlas. Se usan principalmente en estructuras
ligeras sujetas a cargas estaticas en miembros secundarios
(pielargueros, correas, riostras, plataformas, armaduras pequefias,

etc.).
3.8.2.3.1.2 TORNILLOS DE ALTA RESISTENCIA

Estos tornillos se fabrican a base de acero al carbono tratado
térmicamente y aceros aleados; tienen resistencias a la tensiéon de
dos o méas veces la de los tornillos ordinarios. Existen dos tipos
basicos, los A325 (hechos con acero al carbono tratado
térmicamente) y los A490 de mayor resistencia se usan para todo
tipo de estructuras, desde pequefios edificios hasta rascacielos y
puentes monumentales. Estos tornillos se desarrollaron para superar
la debilidad de los remaches.

Los tornillos de alta resistencia pueden apretarse hasta alcanzar
esfuerzos muy altos de tensiébn, de manera que las partes
conectadas quedan fuertemente afianzadas entre la tuerca del
tornillo y su cabeza, lo que permite que las cargas se transfieran
principalmente por friccion.

En ocasiones se fabrican tornillos de alta resistencia a partir de acero
A449 con diametros mayores de 1 2" que es el diametro maximo de
los A325 y A490. Estos tornillos pueden usarse como pernos de
anclaje de alta resistencia y para barras roscadas de diversos

diametros.
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Entre las muchas ventajas de los tornillos de alta resistencia, que en

parte explican su gran éxito, estan las siguientes:

Las cuadrillas de hombres necesarias para atornillas, son
menores que las que se necesitan para remachar. Dos parejas
de atornilladores pueden facilmente colocar el doble de
tornillos en un dia, que el nimero de remaches colocados por
una cuadrilla normal de cuatro remachadores, resultando un
montaje de acero estructural rapido.

En comparacién con los remaches, se requiere menor nimero
de tornillos para proporcionar la misma resistencia.

Unas buenas juntas atornilladas pueden realizar hombres con
mucho menor entrenamiento y experiencia que los necesarios
para producir conexiones soldadas o remachadas de calidad
semejante. La instalacion apropiada de tornillos de alta
resistencia puede aprenderse en cuestién de horas.

No requieren pernos de montaje que deben removerse
después como en las juntas soldadas.

Resulta menos ruidoso en comparacién con el remachado.

Se requiere equipo mas barato para realizar conexiones
atornilladas.

No hay riesgo de fuego ni peligro por el lanzamiento de los
remaches calientes.

Donde las estructuras se alteran o0 desensamblan
posteriormente, los cambios en las conexiones son muy
sencillos por la facilidad para quitar los tornillos.

Las pruebas hechas en juntas remachadas y en junta
atornilladas, bajo  condiciones idénticas, muestran
definitivamente que las juntas atornilladas tienen una mayor
resistencia a la fatiga. Su resistencia a la fatiga es igual o

mayor que la obtenida con juntas soldadas equivalentes.
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3.8.2.3.2 CONEXIONES TIPO FRICCION Y APLASTAMIENTO ©®9

Cuando los tornillos de alta resistencia se tensan por completo, las
partes conectadas quedan abrazadas fuertemente entre si; se tiene
entonces una considerable resistencia al deslizamiento en la
superficie de contacto. Esta resistencia es igual a la fuerza al apretar
multiplicada por el coeficiente de friccion.

Si la fuerza cortante es menor que la resistencia permisible por
friccidn, la conexion se denomina tipo friccion. Si la carga excede la
resistencia por friccion, habrda un deslizamiento entre los miembros
con un posible degollamiento de los tornillos y al mismo tiempo las

partes conectadas sobre los tornillos.

3.8.2.3.3 FALLAS EN JUNTAS ATORNILLADAS ©8)

FIGURA N° 15
— | I
- - A -
a) b)
— o — ©< —
c) d)
[T
— | T
| ] | —
— | -

e)
a) Falla de un tornillo por cortante simple b) Falla de la placa por tension c) Falla

de la placa por aplastamiento d) Falla de la placa por cortante detras del perno e)

Falla de una junta a tope por cortante doble.

(55) Mc CORMAC, Disefio de ESTRUCTURAS DE ACERO: METODO LRFD, 2002, Pag. 361
(56) Mc CORMAC, Disefio de ESTRUCTURAS DE ACERO: METODO LRFD, 2002, Pag. 366-367
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e La posibilidad de la falla en una junta traslapada por
corte del tornillo en el plano entre los miembros
(cortante simple) se muestra en a).

¢ En b) se muestra la posibilidad de una falla a tension de
una de las placas a través del agujero de un tornillo.

e En c) se muestra la posible falla del tornillo o de la
placa por aplastamiento de ambos.

e En d) se muestra otro posible desgarramiento del
miembro.

e En e) se muestra la falla por cortante doble en dos

planos del tornillo.

3.8.2.34 SEPARACION Y DISTANCIA A BORDE DE TORNILLOS &7

El paso es la distancia centro a centro entre tornillos en una direccion
paralela al eje del miembro.

El gramil es la distancia centro a centro entre hileras de tornillos
perpendicular al eje del miembro.

La distancia al borde es la distancia del centro de un tornillo al borde
adyacente de un miembro.

La distancia entre tornillos es la distancia mas corta entre tornillos

T

P = paso 11

| Y
g = gramil LRJ

FIGURA N° 16: Separacién de pernos en los miembros

sobre las mismas o diferentes hileras de gramiles.

(57) Mc CORMAC, Disefio de ESTRUCTURAS DE ACERO: METODO LRFD, 2002, Pag. 367-370
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3.8.2.3.4.1 SEPARACION MINIMA

Los tornillos deben colocarse a una distancia suficiente entre si para
permitir su instalacion eficiente y prevenir fallas por tension en los
miembros entre los tornillos. La especificacion LRFD estipula una
distancia minima centro a centro para agujeros holgados o de ranura,

igual a no menos de 2 2/3 diametros (de preferencia 3d).

Agujeros de ranura

Diametro Perpendicular Paralelo a la linea

. : . de fuerza
nominal Agujeros alalinea
& L]
del tornillo agrandados de fuerza  Deranura corta De ranura larga
7 1 3 L L
<3 3 0 i6 13d -3
3 1 7
' i6 0 T e
1 1 s 1g_L
> g 3 0 16 13d-1g

Tabla 3.8.2.3.4.1 Separacién minima de los tornillos.
3.8.2.3.4.2 DISTANCIAS MINIMAS AL BORDE

Los tornillos nunca deben colocarse muy cerca de los bordes de un
miembro por dos razones principales. El punzonado de los agujeros
muy cercanos a los bordes puede ocasionar que el acero opuesto al
agujero se abombe o se agriete. La segunda razén se aplica a los
extremos de los miembros donde existe el peligro de que el sujetador
desgarre al metal. La practica comun consiste en colocar el sujetador
a una distancia minima del borde de la placa igual a 1.5 o0 2.0 veces
el didmetro del sujetador, de tal manera que el metal en esa zona
tenga una resistencia al cortante igual por lo menos a la de los

sujetadores.

3.8.2.3.4.3 SEPARACION MAXIMA Y DISTANCIAS AL BORDE

Las especificaciones sobre acero estructural proporcionan las
distancias maximas a bordes de conexiones atornilladas. El propdsito

de tales requisitos es reducir la posibilidad de que se introduzca
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humedad entre las partes. Cuando los sujetadores estan muy lejos
del borde de las partes conectadas, estos oueden a veces separarse,
permitiendo la entrada de humedad. Cuando esto sucede y se tiene
una falla de la pintura, se generara y acumulara la corrosion,
ocasionando mayores separaciones entre las partes.

La distancia al borde maximo permisible dada por la LRFD es de 12
veces el espesor de la parte conectada pero no mas de 6”.

Las especificaciones del LRDF establecen que la separacion maxima
centro a centro de tornillos para miembros pintados o para miembros
no pintados no expuestos a corrosion, es de 24 veces el espesor de
la placa mas delgada, pero sin exceder de 12”. Para miembros no
pintados de acero intemperizado expuestos a la corrosion
atmosférica, la maxima es de 14 veces el espesor de la placa mas

delgada, pero sin exceder 7”.

3.8.2.3.5 PROCEDIMIENTO PARA DISENO DE TORNILLOS

Para nuestro disefio de tornillos, se detallas a continuacion lo
siguientes pasos:

A) La resistencia por ruptura a corte en un tornillo en conexiones tipo
aplastamiento esta dada por:

Para corte simple:

@Rn = B*Fnv*Ab (3.8.2.3.5-1)
Para corte doble:

@Rn = @*Fnv*(2Ab) (3.8.2.3.5-2)
Donde:

@ =0.75

Fnv=resistencia nominal al corte (tabla J3.2)

106



Nominal Strength of Fasteners and
Threaded Parts, ksi (MPa)

Description of Fastenors

Mominal Tensile Strength,
F, ksl (MPajl

Neminal Shear Strength in
Baaring-Type Connections,
Fr, ksl (MPa)™

A307 boks

Group A (8.9.. A325] bolts,
when threads are not excluded
from shear planes

45 (310}

w0 [620)

2T (18|)lclk

&4 (372)

Group A (2.9 . A325) bols
when threads are excluded

from shear planas

S0 [e20)

€8 (457)

Group B (a.9.. A490) bolta,
when threads are nol excluded
from shear planes

13 (780)

&R (45T)

Group B (&.g., A450) bohs,
when threads are excluded
from shear planas

113 (780)

B4 (570)

Thraadad pars masating tha
requiramants of Section A3 4
when threads are not axcluded
from shear planas

Threaded parts maesting the
réquirements of Section A3 4,
whean threads are excluded
from shear planes

0.75F,

0.450F,

Q. S63F,

TABLA 3.8.2.3.5 Tension Nominal de Conectores y Partes
Roscadas, ksi/cm2 (MPa)

Para determinar la resistencia de la conexion por corte en los

tornillos, debe multiplicarse el valor obtenido de la formula (3.8.2.3.5-

1) 0 (3.8.2.3.5-2) por el numero total de tornillos.

B) La resistencia al aplastamiento en los agujeros de las partes

conectadas esta dada por
@ (1.2*Lc*t*Fu)

@ Rn =min

(3.8.2.3.5-3)

@ (2.4*d*t*Fu)

Donde:
@=0.75
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Lc = distancia libre entre el borde de un agujero y el borde libre o
entre dos bordes de agujeros consecutivos.

t = espesor de la parte conectada

Para determinar la resistencia de la conexion por aplastamiento en
los agujeros, debe multiplicarse el valor obtenido de la formula

(3.8.2.3.5-3) por el numero total de agujeros.

|-:.2 Lc1
|H-| hd
— :
NolNe
‘%H{ >
L. 5  Ls
FIGURA N° 16-a
Lcl = Le —2od’
Lc2=S-d
d=d+1/16”

Para determinar la resistencia de una conexién simple a tensién,
debe revisarse también la resistencia a tension del miembro principal.
Entonces, la revision de una conexion a tension consiste en
determinar las resistencias por los siguientes estados limite:
1-Ruptura por corte en los tornillos

2-Aplastamiento en el miembro principal

3-Aplastamiento en la placa de conexion

4-Resistencia a tension del miembro principal
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3.8.24 ANALISIS Y DISENO DE VIGAS 8

Las vigas son miembros que soportan cargas transversales. Se usan
generalmente en posicidon horizontal y quedan sujetas a cargas de
gravedad o verticales; sin embargo, existen excepciones.

Si se aplican cargas de gravedad a una viga simplemente apoyada
de gran longitud, la viga se flexionara hacia abajo y su parte superior
estard en compresién y se comportara como un miembro a
compresion. La seccion transversal de esta “columna” consistira en la
porcién de la seccion transversal de la viga arriba del eje neutro.
Para la viga usual, la “columna” tendra un momento de inercia mucho
menor respecto a su eje y o eje vertical que respecto a su eje Xx.

El pandeo lateral no ocurrira si el patin de compresién de un miembro

se soporta lateralmente a intervalos frecuentes.
3.8.24.1 PANDEO PLASTICO (ZONA 1)

Si experimentamos con una viga compacta con soporte lateral
continuo en su patin de compresion, descubriamos que es posible
cargarla hasta que alcance su momento plastico Mp; una carga
mayor produciria una redistribucion de momentos.
Si la longitud sin soporte lateral Lb del patin de compresion de un
perfil compacto | o C, incluyendo los miembros hibridos, no excede a
Lp (Si se usa analisis estatico) o a Lpd (Si se usa andlisis plastico),
entonces la resistencia a la flexion del miembro respecto a su eje
mayor puede determinarse como sigue:

Mh=Mp=Fy*Z<1.5"My (3.8.2.4.1-1)

Mu = @b * Ma con @ = 0.9 (3.8.24.1-2)
En un analisis elastico, Lb no debe exceder el siguiente valor Lp para

que Mn seaiguala Fy * Z

_300+1y (3824.1-3)

Lp =
P

(58) Mc CORMAC, Disefio de ESTRUCTURAS DE ACERO: METODO LRFD, 2002, P4g. 242-268
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En un andlisis plastico de miembros con perfil | de simetria simple o
doble con el patin de compresion mayor que el de tension y cargados
en el plano del alma Lo no debe exceder el valor de Lpd dado a

continuacion para que Mn seaiguala Fy * Z

Lpb = 3600+22(;(;*(M1/M2)* ry (3.8.2.4.1-4)

En esta expresion M1 es el menor de los momentos en los extremos
de la longitud no soportada de la viga y M2 es el mayor momento en
el extremo de la longitud no soportada y la relacion M1/M2 es
positiva cuando los momentos flexionan al miembro en doble
curvatura, y negativa si lo flexionan en curvatura simple.

Solo pueden considerarse aceros con valores de Fy menores o
iguales a 65 KSI.

Para que esas secciones sean compactas las relaciones ancho a
espesor de los patines y almas de secciones | y C estan limitadas a

los siguientes valores méximos, tomados de las especificaciones

LRFD.
Para patines:
Ap = E < i -
t \/F—y (3.8.2.4.1-5)
Para almas:
=< 80 (3824.16)
tw \/ﬁ,

En esta uUltima expresion, h es la distancia entre las puntas de los

filetes en las partes superior e inferior del alma.
3.8.2.4.2 PANDEO INELASTICO (ZONA 2)

Si se proporciona soporte lateral intermitente al patin de compresion
de una viga tal que el miembro pueda flexionarse hasta que se

alcance la deformacion de fluencia en algunos, pero no todos sus
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elementos a compresion antes de que ocurra el pandeo lateral,
tendremos un pandeo inelastico.

Si la longitud sin soporte lateral Lb, de una seccion compacta |l o C es
mayor a Lp, la viga fallara inelasticamente a menos que Lb sea mayor
que la distancia Lr mas alla de la cual la viga fallara elasticamente

antes de que se alcance el esfuerzo Fy.
3.8.2.4.2.1 COEFICIENTES DE FLEXION

En las formulas que se presentan en las siguientes secciones para
pandeo elastico e inelastico, se usara el termino Cp. Este término es
un coeficiente de momentos que se incluye en las formulas para
tomar en cuenta el efecto de diferentes gradientes de momento sobre
el pandeo torsional lateral.

En otras palabras, el pandeo lateral puede verse afectado
considerablemente por las restricciones en los extremos y las

condiciones de carga del miembro.

w, kib/pie //4 w, kib/pie r
M Y/ ANAANARRNNNNRNRRRRNNNNN #
A L/
L ' L
-— - - - r - —_ —si
wuLz
8 w 12

L1 longitud del | N

. , . : l , : .
Longitud del patin superior | w, L . patin  superior J Wu:—
aue actlia como “columna” 12 , 12

que actia como
“columna”
a) Curvatura sencilla b) Curvatura doble
FIGURA N° 17

El momento en la viga sin soporte lateral de la figura 17 a) causa en

el patin una peor condicion de compresion que el momento en la viga
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sin soporte lateral en la parte b) de la figura. La razén de esto es que
el patin superior de la viga a) trabaja a compresion en toda su
longitud, en tanto que en b), la longitud de la “columna”, o sea la
longitud del patin superior que trabaja a compresion es mucho
menor.

Para la viga simplemente apoyada en la parte a) de la figura, C» se
considera igual a 1.0 en tanto para la viga b) se considera mayor que
1.0. Las ecuaciones basicas de capacidad de momento para zonas 2
y 3 se dedujeron para vigas sin soporte lateral sujetas a curvatura
simple con Cp = 1.0.

El valor Cp se determina con la expresion siguiente en la que Mmax es
el momento mas grande en un segmento no soportado de una viga,
en tanto que Ma, Ms y Mc son, respectivamente, los momentos en los

puntos %4, Y2, y % del segmento.

Ch = 12.5 » Mmax (3.8.2.4.2.1-1)
2.5+xMmax + 3 * MA+ 4 « MB + 3 * MC

Cb es igual a 1.0 para voladizos donde el extremo libre no esta
soportado lateralmente.

3.8.24.2.2 CAPACIDAD POR MOMENTO

Conforme aumenta la longitud sin soporte lateral del patin de
compresion de una viga mas alla de Lp, la capacidad de la seccion se
reduca cada vez mas.
Suponiendo Cp = 1.0, la capacidad permisible de momento para
perfiles compactos | o C flexionados alrededor de sus ejes fuertes o
X, puede determinarse como sigue, si Lb = L.

Mu = ®b * Mr= ®b * Si*(Fyw — Fi) (3.8.2.4.2.2-1)
Lr es una funcioén de varias propiedades de la seccion tales como su
area, modulo de elasticidad, esfuerzo de fluencia y sus propiedades
por torsion y alabeo.
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Para valores intermedios de la longitud sin soporte, la capacidad de
momento puede determinarse por proporciones o sustituyendo en la
expresion al médulo final de este parrafo. Si Cb es mayor que 1.0, la
seccion resistira momentos adicionales, pero no mas de ®p * Fy * Z=
b * Mp.

@b * Mn= Cp*(Pb * Mp— BF*(Lb — Lp) < ®p * Mp

Alternativamente, el valor de Mn puede terminarse con la siguiente

(3.8.2.4.2.2-2)

ecuacion y multiplicado por @y se obtiene Mu.

Mn = Cb * | Mp — (Mp — Mr) (Lb_Lp) <M
= * — — *
n p—(Mp =M+ () | < Mp

(3.8.2.4.2.2-3)

3.8.24.3 PANDEO ELASTICO (ZONA 3)

Cuando una viga no esta totalmente soportada lateralmente, puede
fallar por pandeo lateral respecto al eje mas débil entre los puntos de
soporte lateral. Esto ocurrira aunque la viga este cargada de manera
gue supuestamente deberia flexionarse respecto al eje fuerte; la viga
se flexionara inicialmente respecto al eje fuerte hasta que se alcance
un cierto momento critico Mc. En ese instante se pandeara
lateralmente, la tension en el otro patin tratard de una flexiéon lateral u

torcedura de la seccion transversal de la viga.

El momento critico o momento flexotorsionante Mcr en una viga
estard formado de la resistencia torsionante mas la resistencia al

alabeo de la seccion. Estas se combinan como sigue:

Mcr = VResistencia torsionante? + Resistencia al alabeo?

Ecuacion de la LRFD

s T * E\?
Mcr =Cb * — EIy*G]+( ) * [y * Cw

Lb Lb (3.8.2.4.3-1)
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En esta ecuacion G es el mddulo de elasticidad por cortante del
acero e igual a 11200 ksi, J es una constante de torsion y Cw es la
constante de alabeo.

Esta expresion es aplicable a miembros con secciones | compactas
con doble simetria, a canales cargadas en el plano de sus almas y a
secciones | de simetria simple con sus patines de compresion
mayores que los de tension.

No es posible que ocurra el pandeo lateral torsionante si el momento
de inercia de la seccion respecto al eje de flexién es igual o menor

que el momento de inercia fuera del plano.
3.8.244 SECCIONES NO COMPACTAS

Para que una seccion sea compacta, la relacion ancho espesor, b/t,

de los patines de perfiles W o | no debe exceder un valor Ap = 65/
JFy — 10y las de las almas no deben exceder Ar = 970/ /Fy.

Para vigas no compactas, la resistencia nominal por flexibn Mn es la
menor de las resistencias, por pandeo lateral horrisonante, por
pandeo local del patin o por pandeo local del alma.

Si tenemos una seccidon no compacta, es decir, una con Ap< A <A, el
valor de Mn puede obtenerse por interpolacion lineal entre Mp y My, de
acuerdo con las ecuaciones siguientes:

Para pandeo lateral torsionante:

A= 2p ) <M
2 —ap)) =P
(3.8.2.4.4-1)

Mn=Cb*<Mp—(Mp—Mr)*(
Para pandeo local del patin y del alma

A—Ap
Mn = | Mp — (Mp — Mr) (M _ ;\p) (3.8.2.4.4-2)

Si A > A, el estado limite de pandeo lateral torsionante y pandeo local

del patin deben determinarse con la férmula del apéndice del LRFD
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gue sigue donde S es el médulo de seccion del miembro y Fcr es el
esfuerzo critico de disefio para miembros en compresion.

Mn = Mer = S*Far <Mp (3,82 4.4-3)
3.8.3 DISENO DE ESTRIBOS

(%9 Son la estructura que sirven de apoyo extremo al puente y que
ademas de soportar la carga de la superestructura, sirven de
contencion de los terraplenes de acceso y por consiguiente estan

sometidos al empuje de tierra.

Los estribos como son muros de contencion, pueden ser de concreto
simple (estribos de gravedad), concreto armado (muros en voladizo o
con pantalla y contrafuertes), etc.

3.8.3.1 TIPOS DE ESTRIBOS 0
3.83.1.1 ESTRIBO TIPO GRAVEDAD

Se construyen con concreto simple o con mamposteria. Dependen
de su peso propio y de cualquier suelo que descanse sobre la
mamposteria para su estabilidad, apenas se coloca cuantia nominal
de acero cerca de las caras expuestas para evitar figuracion

superficial provocada por los cambios de temperatura.

Cuerpo, Pantalla,
Alma, Vastago

Cuerpo, Pantalla,
Alma, Vastago

Muro de gravedad Muro de gravedad de
de hormigon simple hormigon armado

FIGURA N° 18: ESTRIBO TIPO GRAVEDAD

(59) RODRIGUEZ SERQUEN, ARTURO, Puentes Con AASHTO-LRFD 2010, 2012, Pag. V-1
(60) RAMIREZ CORIA PAOLA'Y LEON AVILA NIKHY, APOYO DIDACTICO EN LA ASIGNATURA DE PUENTES CIV
312, 2010, P4g. 376 — 386
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3.8.3.1.2 ESTRIBO TIPO SEMIGRAVEDAD EN VOLADIZO

Este estribo también conocido como estribo tipo pantalla consiste en
una alma, cuerpo o vastago de hormigébn y una losa base de
hormigon, siendo ambos elementos relativamente esbeltos y
totalmente armados para resistir los momentos y cortantes a los
cuales estan sujetos. Como se puede observar en la Figura 7, estos
estribos pueden tener alas o aleros para retener el terraplén de la
carretera. En la Figura 7, podemos observar un estribo con las alas

perpendiculares al asiento del puente, este es conocido como estribo

Alero

Cuerpo, Pantalla,
Alma, Vastago

Cuerpo, Pantalla,

Alma, Vastago
Talon

4 [
.

Cuerpo, Pantalla,
Alma, Vastago

Muro de semigravedad de

hormigon armado tipo pantalla )
Estribo con aleros Estribo U

FIGURA N° 19: ESTRIBO TIPO SEMIGRAVEDAD EN VOLADIZO

3.8.3.1.3 ESTRIBO CON CONTRAFUERTES

Este estribo consiste en una delgada losa de hormigon
(generalmente vertical) que sirve como paramento, soportada del
lado interno mediante losas o contrafuertes verticales que forman
angulos rectos respecto del paramento. Tanto el paramento como los
contrafuertes estan conectados a una losa de base, y el espacio por
encima de la losa de base y entre los contrafuertes se rellena con
suelo. Todas las losas estan totalmente armadas.
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Contrafuertes

Cuerpo, Pantalla,
Alma, Vastago

Muro de semigravedad con
contrafuertes de hormigon armado

FIGURA N° 20: ESTRIBO CON CONTRAFUERTES

3.83.14 ESTRIBO DE CABALLETES SOBRE PILOTES CON
ALEROS CORTOS

En este estribo los asientos del puente se apoyan sobre una viga la

cual es soportada por una fila de pilotes.

Alera_

Cabezal

Alero

Pilotes

FIGURA N° 21: ESTRIBO DE CABALLETES SOBRE PILOTES CON
ALEROS CORTOS
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3.8.3.2 ESTADOS LIMITES

Se considera que se ha alcanzado un estado limite cuando un estribo
falla para satisfacer su disefio. Los estados limites para el disefio de
estribos pueden ser categorizados en: estados limites dltimos o de
resistencia, estados limites de servicio y estados limites de evento
extremo, en el presente trabajo solo se desarrollaran los dos

primeros.
3.8.3.2.1 ESTADOS LIMITES ULTIMOS

Un estribo alcanza un estado limite ultimo cuando la estructura de
vuelve inestable. En el estado limite dltimo, un estribo puede
experimentar severos esfuerzos y dafios estructurales, local y
globalmente. También se pueden identificar varios modos de falla en
el suelo que soporta el estribo, estos también son llamados estados
limites dltimos: incluyen la falla por capacidad de carga, falla por

deslizamiento o resbalamiento, falla por volteo o vuelco.
3.8.3.2.2 ESTADOS LIMITES DE SERVICIO

Un estribo puede experimentar un estado limite de servicio debido a
un excesivo deterioro o deformacién. Los estados limites de servicio
incluyen excesivos asentamientos totales o diferenciales, movimiento

lateral, fatiga, fisuracion.

3.8.3.3 PRE-DIMENSIONAMIENTO DE ESTRIBOS
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3.8.3.3.1 ESTRIBOS DE GRAVEDAD

Los estribos de gravedad son macizos que utilizan su propio peso
para resistir las fuerzas laterales debido al empuje del terreno y otras
cargas. No necesitan refuerzo y son adecuados cuando el terreno es
de buena capacidad portante y la altura a cubrir no es superior a 6

metros. No son admitidas tracciones en cualquier seccion del estribo.

H/1 2 (min O.30 m)

FIGURA N° 22

4

> b

B = ¢~ G

Los anchos minimos de cajuelas (2.11.2, Manual de Disefio de
Puentes, Ministerio de Transportes y Comunicaciones, Perd) se
determinan eligiendo el mayor de los valores obtenidos entre calcular
los méaximos desplazamientos o como un porcentaje del ancho

empirico de la cajuela N determinado por la ecuacion:
N = (200 + 0.0017L + 0.0067H' )*(1+ 0.000125S2) (3.8.3.3.1-1)
Doénde:

N = longitud minima (empirica) de la cajuela, medida normalmente a
la linea central del apoyo (mm).
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L = distancia del tablero del puente a la junta de expansion
adyacente 0 al final del tablero del puente (mm). Para articulaciones
entre luces, L debe tomarse como la suma de la distancia a ambos
lados de la articulacion. Para puentes de un solo tramo L es igual a la

longitud del tablero del puente (mm).

H = para estribos, la altura promedio de las columnas que soportan
al tablero del puente hasta la proxima junta de expansion. Para
columnas y/o pilares, la altura del pilar o de la columna. Para
articulaciones dentro de un tramo, la altura promedio entre dos

columnas 06 pilares adyacentes (mm).
S = desviacion del apoyo medido desde la linea normal al tramo (°).
3.8.3.3.2 ESTRIBOS EN VOLADIZO

Son econdmicos cuando su altura esta entre 4 y 10 metros.
Adecuados en la presencia de terreno de baja capacidad portante y
cuando los agregados son escasos o el transporte de los mismos no

es econémico.

min 0.20 m
++

H/24 (min O.30 m)

FIGURA N° 23

__IllmlllmlllmllImlllmlllﬂlllmﬁﬂﬂlla
1

1_

4
N
]

—
—

B = ¢5)H ~ (¥%)H
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3.8.3.3.3 ESTRIBOS CON PANTALLA Y CONTRAFUERTES

En este caso la pantalla vertical no se encuentra en voladizo sino

mas bien apoyada en los contrafuertes y el cimiento.

min 0.20 m

Contrafuertes, e=0.20 (mi
separacion: H/3~2H/3

B/3
FIGURA N° 24 —
| | iz |
+ >
B = ¢5)H ~ (¥5)H
3.8.34 CARGAS DE DISENO

3.8.34.1 Consideraciones
Las cargas a considerar, en general son:

a) Cargas verticales de la superestructura, correspondiente a las
reacciones de la carga muerta y viva. No se toma en cuenta el efecto

de impacto.
b) El peso propio del estribo y del relleno.
c) El empuje del terreno mas el efecto de sobrecarga sobre el terreno

d) Fuerza longitudinal que se transmiten a través del apoyo fijo

debido al frenado de vehiculos
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e) Fuerza sismica de la superestructura, de la infraestructura y del

terreno.

B R m—

hBR

hparape/2

EQ i

R{DC DWW LL,PL})

NEARRANRNNIANRRRERARRRRNE

|
|
I
|
I
I
| LSv
|
[
T
|
1

FIGURA N° 25: Representacion de cargas de disefio para

3.8.3.4.2 Casos

a) Caso | (Solo estribo)

FIGURA N° 26: Caso | (Solo estribo)

R
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- Combinaciones:
ESTADO LIMITE DE RESISTENCIA |
e 1.25Dc + 1.35Ev + 1.5Eh
e 1.25Dc + 1.35Ev + 0.9Eh
e 0.9Dc + 1.00Ev + 1.5Eh

ESTADO LIMITE DE EVENTOS EXTREMOS |

e 1.25Dc + 1.35Ev + 1.5Eh + 1.00Eq
e 1.25Dc + 1.35Ev + 0.9Eh + 1.00Eq
e 0.9Dc + 1.35Ev + 1.5Eh + 1.00Eq

b) Caso Il (Camion entrando al puente)

L || o S S i |

FIGURA N° 27: Caso Il (Camién entrando al puente)

- Combinaciones:
ESTADO LIMITE DE RESISTENCIA |
1.25Dc + 1.35Ev + 1.5Eh + 1.75Ls +1.5Dw
1.25Dc + 1.35Ev + 0.9Eh + 1.75Ls +1.5Dw
e 0.9Dc + 1.00Ev + 1.5Eh + 1.75Ls +1.5Dw
e 1.25Dc + 1.35Ev + 1.5Eh + 1.75Ls +1.5Dw + 1.4Ws
e 0.9Dc +1.00Ev + 1.5Eh + 1.75Ls +1.5Dw + 1.4Ws
e 1.00Dc + 1.00Ev + 1.00Eh + 1.00Ls +1.0Dw + 0.30Ws
e 1.00Dc + 1.00Ev + 1.00Eh + 1.30Ls +1.0Dw

e 1.00Dc + 1.00Ev + 1.00Eh + 1.00Ls +1.0Dw + 0.70Ws
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ESTADO LIMITE DE EVENTOS EXTREMOS |

e 1.25Dc + 1.35Ev + 1.5Eh + 0.5Ls +1.5Dw + 1.00Eq

e 1.25Dc + 1.35Ev + 0.9Eh + 0.5Ls +1.5Dw + 1.00Eq

e 0.9Dc + 1.00Ev + 1.5Eh + 0.5Ls +1.5Dw + 1.00Eq

e 1.25Dc + 1.35Ev + 1.5Eh + 0.5Ls +1.5Dw + 1.4Ws + 1.00Eq

e 0.9Dc + 1.00Ev + 1.5Eh + 0.5Ls +1.5Dw + 1.4Ws + 1.00Eq

e 1.00Dc + 1.00Ev + 1.00Eh + 0.5Ls +1.0Dw + 0.30Ws +
1.00Eq

e 1.00Dc + 1.00Ev + 1.00Eh + 0.5Ls +1.0Dw + 1.00Eq

e 1.00Dc + 1.00Ev + 1.00Eh + 0.5Ls +1.0Dw + 0.70Ws +
1.00Eq

c) Caso Il (Camion en el puente)

FIGURA N° 28: Caso lll (Camién en el puente)

- Combinaciones:
ESTADO LIMITE DE RESISTENCIA |

e 125Dc + 1.35Ev + 1.5Eh +1.5Dw + 1.75LL + 1.75BR +
1.75PL

e 125Dc + 1.35Ev + 0.9Eh +1.5Dw + 1.75LL + 1.75BR +
1.75PL

e 0.9Dc + 1.00Ev + 1.5Eh +1.5Dw + 1.75LL + 1.75BR + 1.75PL

e 1.25Dc + 1.35Ev + 1.5Eh +1.5Dw + 1.35LL + 1.35BR + 0.4Ws
+ 1.00WL+ 1.35PL
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e 1.25Dc + 1.35Ev + 0.9Eh +1.5Dw + 1.35LL + 1.35BR + 0.4Ws
+ 1.00WL+ 1.35PL

e 0.9Dc + 1.00Ev + 1.5Eh +1.5Dw + 1.35LL + 1.35BR + 0.4Ws +
1.00WL+ 1.35PL

e 1.00Dc + 1.00Ev + 1.00Eh +1.00Dw + 1.00LL + 1.00BR +
0.3Ws + 1.00WL + 1.00PL

e 1.00Dc + 1.00Ev + 1.00Eh +1.00Dw + 1.30LL + 1.30BR
+1.30PL

ESTADO LIMITE DE EVENTOS EXTREMOS |

e 1.25Dc + 1.35Ev + 1.5Eh +1.5Dw + 0.5LL + 0.5BR + 0.5PL

e 1.25Dc + 1.35Ev + 0.9Eh +1.5Dw + 0.5LL + 0.5BR + 0.5PL

e 0.9Dc + 1.00Ev + 1.5Eh +1.5Dw + 0.5LL + 0.5BR + 0.5PL

e 1.25Dc + 1.35Ev + 1.5Eh +1.5Dw + 0.5LL + 0.5BR + 0.4Ws +
1.00WL + 0.5PL

e 1.25Dc + 1.35Ev + 0.9Eh +1.5Dw + 0.5LL + 0.5BR + 0.4Ws +
1.00WL + 0.5PL

e 0.9Dc + 1.00Ev + 1.5Eh +1.5Dw + 0.5LL + 0.5BR + 0.4Ws +
1.00WL + 0.5PL

e 1.00Dc + 1.00Ev + 1.00Eh +1.00Dw + 0.5LL + 0.5BR + 0.3Ws
+ 1.00WL + 0.5PL

e 1.00Dc + 1.00Ev + 1.00Eh +1.00Dw + 0.5LL + 0.5BR + 0.5PL

c) Caso IV (Camidn en el puente y Camidn entrando al puente)

o o—

FIGURA N° 29: Caso IV (Camidn en el puente
y Camion entrando al puente)

I
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DE RESISTENCIA |
e 125Dc + 1.35Ev + 1.5Eh +1.5Dw + 1.75LL + 1.75BR +
1.75PL
e 125Dc + 1.35Ev + 0.9Eh +1.5Dw + 1.75LL + 1.75BR +
1.75PL

ESTADO LIMITE DE EVENTOS EXTREMOS |

e 1.25Dc + 1.35Ev + 1.5Eh +1.5Dw + 0.5LL + 0.5BR + 0.5PL +
1.00Eq

e 0.9Dc + 1.35Ev + 0.9Eh +1.5Dw + 0.5LL + 0.5BR + 0.5PL +
1.00Eq

3.8.3.4.3 Cargas

- EMPUJE DEL SUELO: EH, ES, LS
EH: Empuje horizontal del suelo
ES: sobrecarga de suelo
LS: sobrecarga viva

El empuje del suelo se deberd considerar en funcion de los siguientes
factores: tipo y densidad del suelo, contenido de agua, caracteristicas de
fluencia lenta del suelo, grado de compactacion, ubicacion del nivel freético,
interaccion sueloestructura, cantidad de sobrecarga, efectos sismicos,

pendiente del relleno, e inclinaciéon del muro.
a). EMPUJE HORIZONTAL DEL SUELO

Se asumira como:
p=kxysxgxz(107®) (3.8.3.43.a-1)

Donde:
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e p =empuje lateral del suelo (MPa)

e k = coeficiente de empuje lateral, tomado como ko para muros que
no se deforman ni se mueven, ka para muros que se deforman o
mueven lo suficiente para alcanzar la condicion minima activa, o kp
para muros que se deforman o mueven lo suficiente para alcanzar
una condicion pasiva.

e ys = densidad del suelo (kg/m3)

e z = profundidad del suelo debajo de la superficie (m)

e (= aceleracién de la gravedad (m/s2)

Se asumira que la carga del suelo lateral resultante debida al peso del
relleno actla a una altura igual a H/3 desde la base del muro, siendo H la

altura total del muro.
b). COEFICIENTE DE EMPUJE LATERAL EN REPOSO (ko)

Para suelos normalmente consolidados, muro vertical y terreno nivelado, el

coeficiente de empuje lateral en reposo se puede tomar como:

ko =1 —sen(¢f) (3.8.3.4.3.b-1)

Para suelos sobreconsolidados:

ko = (1 — sen((pf)) x (OCR)**™#)  (3834.3b-2)
Donde:

e (@f =angulo efectivo de friccion del suelo

e ko = coeficiente de empuje lateral del suelo en reposo

e OCR = relaciéon de sobreconsolidacion

c). COEFICIENTE DE EMPUJE LATERAL ACTIVO (ka)
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B sen?(0 + ¢f)
"~ r(sen?0 x sen(0 — §))

Donde:

_ [ [sen(of +8) x sen(of — B)
= sen(6 —5) xsen(0 + B) (3.8.3.4.3.c-2)

e 0 = angulo de friccion entre relleno y muro

e [ = &angulo que forma la superficie del relleno respecto de la
horizontal

e 0 = angulo que forma el respaldo del muro respecto de la horizontal

e of = &ngulo efectivo de friccion interna
d). COEFICIENTE DE EMPUJE LATERAL PASIVO (kp)

El coeficiente de presion activa de Coulomb es:

ka = sen”(6 — ¢f) (3.8.3.4.3.d-1)
r(sen?0 x sen(0 + 9§))
2
_ sen(@f + 6) x sen(eof + B)
"I\ [ Tsen(@+ o) xsen(6+p) | 3834342

Sin embargo, conforme el valor de & crece, el método de calculo de

Coulomb da valores erréneos crecientes de Pp.
e). SOBRECARGA VIVA (LS)

Se debera aplicar una sobrecarga viva si se anticipa que habra cargas
vehiculares actuando sobre la superficie del relleno en una distancia igual a

la mitad de la altura del muro detras del paramento posterior del muro.
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Altura del estribo (m) | h,, (m)
.5 | .2
3.0 0.2
=5.0 0.

TABLA 3.8.3.5.e) Altura de suelo equivalente para carga vehicular

sobre estribos
3.8.3.5 PROCEDIMIENTO PARA DISENO DE ESTRIBOS
Paso 1.- Seleccionar las dimensiones del muro.
Paso 2.- Determinar las cargas y las presiones de tierra.
Paso 3.- Calcular las fuerzas de reaccion en la base
Paso 4.- Revisar los criterios de seguridad y estabilidad.
a) Ubicacién de la componente normal de la reaccion
b) Capacidad de apoyo en la base
c) Seguridad frente al deslizamiento

Paso 5.- Revisar las dimensiones del muro y repetir los pasos 2-4
hasta satisfacer el criterio de estabilidad.

a) Asentamiento dentro los limites tolerables
b) Seguridad frente a la falla por cortante profunda.

Paso 6.- Si las dimensiones no llegan a ser razonables, se debe
considerar el uso de pilotes.

3.8.3.6 CONSIDERACIONES PARA ESTABILIDAD

Los estribos y muros de sostenimiento se deben dimensionar de
manera de asegurar su estabilidad contra las fallas por vuelco,

deslizamiento y presiones en la base.
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a). VUELCO — ESTADOS LIMITES DE RESISTENCIA Y EVENTO
EXTREMO

Se debe calcular la excentricidad de la resultante alrededor del punto
A en la base del estribo. Las fuerzas y momentos que resisten
el vuelco se usan con factores de carga Y minimos (caso de
cargas tipo DC, DW, EV, etc.). Las fuerzas y momentos que
causan vuelco se usan con factores de carga y maximos (caso

de cargas EH y otras).

Para el estado limite de Resistencia, se debe mantener la resultante
en la base del cimiento dentro de la mitad central (e < B/4) excepto el
caso de suelo rocoso en que se mantendra en los % centrales (e <
3/8 B) (Art. 11.6.3.3 de la AASTHO). Para el estado limite de evento
extremo y con YEQ = 0, mantener la fuerza resultante en la base del
cimiento dentro de los 2/3 centrales (e < 1/3 B) de las dimensiones
del cimiento para cualquier suelo. Si en cambio YEQ = 1, mantener la
resultante en la base del cimiento dentro de los 8/10 centrales (e <2/5
B). Para valores de YEQ entre 0 y 1.0, interpolar linealmente entre los
valores especificados para definir las restricciones referidas a la
ubicacion de la resultante (Art. 11.6.5 de la AASTHO). En caso de
cimientos cargados biaxialmente, estos requerimientos deben

aplicarse en ambas direcciones.

b). DESLIZAMIENTO — ESTADOS LIMITES DE RESISTENCIA Y
EVENTO EXTREMO

El valor de la resistencia factorada al deslizamiento corresponde a
una componente friccional (&1 QT) actuando a lo largo de la base del
estribo y una componente debido a la presion pasiva del terreno (Jep

Qep) actuando en la cara vertical correspondiente. Esto es:

QR = @T x QT + @EP x QePp  (3.8.3.6.b-1)
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Donde:

e Qr=(V)tand (3.8.3.6.b-2)

e O = angulo de friccion entre la base del cimiento y el suelo
e tan & = tan Jf para concreto vaceado directamente al suelo
e V = fuerza vertical total sobre el cimiento

e f = angulo de friccion interna del suelo.

Para el estado limite de Evento Extremo, @t= 1.0 y @ep = 1.0. Si la
resistencia pasiva no esta asegurada debido a erosiones,
socavaciones potenciales, o futuras excavaciones, se debe usar Jep

= 0 para los estados limites de Resistencia y Evento Extremo.

Nota: La resistencia factorada al deslizamiento debe ser mayor o
igual a las cargas horizontales factoradas aplicadas.

c). PRESIONES EN LA BASE - ESTADOS LIMITES DE
RESISTENCIA'Y EVENTO EXTREMO

Se calculan los esfuerzos basados en una distribucidon uniforme; en
estribos cargados excéntricamente cimentados sobre roca, se

supone una distribucién de presiones triangular o trapezoidal.
- METODO DE MEYERHOF

Hallar la excentricidad e con respecto al punto central de la base del

cimiento, con las cargas aplicables factoradas:

Y. Momentos Factorados Actuantes (3.8.3.6.c-1)

e =
Y Fuerzas Verticales Factorados Actuantes

Determinar los esfuerzos verticales factorados. Si la estructura esta
cargada biaxialmente, el calculo se realiza en ambas direcciones.
Basados en una distribucion de presion uniforme actuando en la

base (suelo no rocoso), el valor de q es:
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Y Fuerzas Verticales Factorados Actuantes
q =
B — 2e

(3.8.3.6.c-2)
Donde:

e B = Ancho del cimiento en el plano de cargas
e B - 2e = Ancho efectivo de cimiento

e VU = Suma de las fuerzas verticales factoradas.

Para suelo rocoso la distribucidbn de presiones es trapezoidal o

triangular:
Vu 6xe
i = — (1 —) 3.8.3.6.c-3
qmax B( + 5 ( )
Vu 6xe
in=—|(1- 3.8.3.6.c4
gmin B( 5 ) ( )
TERRENO NO ROGOSO:
T delaB
FIGURA N° 30: Estabilidad de un 7~ Eje dala Rase' (Zapatt)
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estribo sobre terreno no rocoso D —
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TERRENO ROCOSO:

i_— Eje de la Base (Zapata)

FIGURA N° 31: Estabilidad de un Xia

estribo sobre terreno rocoso w1

S
qméx/LJ,c,LJ/ Armin

2 =

Comparar g 6 gmax, que incluyen factores de carga, con la
capacidad portante del terreno (capacidad ultima de apoyo para el
suelo, multiplicado por el factor de resistencia apropiado). La
capacidad de apoyo factorada (resistencia) debe ser mayor o igual

que el esfuerzo de apoyo factorado:
qR < ®Pbxqn  (3.8.3.6.c-5)
Donde:

gn = qu =capacidad portante Ultima no factorada para el estado limite

apropiado.

@b = factor de resistencia.
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TABLA N° 3.8.3.6 Factores de Resistencia en Cimientos Superficiales,

Estado limite de resistencia

T'.po de. Método/Suelo/Condici6n Fac.:tor d‘_!
Método Tedrico (Munfakh, 2001 ), arcilla 0.50
Método Teérico {Munfakh, 2001 ), arena, usando CPT 0.50
Resistencia @, |Método Tedrico {Munfakh, 2001 ), arena, usando SPT 0.45
de apoyo Método Semi-empirico (Meyerhof, 1957 ), todos los suelos 0.45
Cimiento sobre roca 0.45
Prueba de carga en placas 0.55
Concreto pre-moldeado sobre arena - 0.90
@t |Concreto vaceado en el lugar sobre arena 0.80
Deslizamiento Concreto pre-moldeado o vaceado en el lugar, sobre arcilla 0.85
Suelo sobre suelo 0.90
P., |Resistencia al deslizamiento para presion pasiva del terreno 0.50
3.8.3.7 CONSIDERACIONES SISMICAS

La presion lateral del terreno en estructuras de retencion, es
amplificada en caso de sismos debido a la aceleracion horizontal de
la masa retenida de terreno. En caso de estructuras de retencion
altas (H>10 m) como es el caso de estribos, las cargas sismicas

deben contemplarse, usandose a menudo la solucién de Mononobe-
Okabe.

El método de Mononobe-Okabe es un método pseudo-estatico que
desarrolla una presion de fluido estética equivalente para modelar la

presién sismica del terreno sobre el muro. Es aplicable cuando:

e El muro no estd restringido y es capaz de deformar lo
suficiente para accionar la presion activa del terreno retenido.

e El terreno de relleno es no cohesivo y no saturado

e La cufa activa de suelo que define la superficie de falla y
carga el muro, es plana.

e Las aceleraciones son uniformes a través de la masa de suelo

retenido.
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ki =

La presion del terreno incluyendo la accion sismica, se determina

1
E = 2% ke xy:(1—k,)x H> (3.8.3.7-1)

Siendo el coeficiente de presion activa sismica del terreno:

cos’(¢ — 60— PB)

2

cos(8+B+0)xcos(i—p)

cosO x cos2f x cos(8+ B+ 0)x |1+ \/sen(tp +90) xsen(¢ — 6 — ) (3.8.3.7-2)

Donde:

¥+ = Peso unitario del terreno

H = Altura del terreno retenida por el muro

kv = Coeficiente de aceleracion vertical

kn = Coeficiente de aceleracion horizontal

¢ = Angulo de friccion interna del suelo

0= arc tan [kn /(1- ky)] (3.8.3.7-3)

B = Angulo de inclinacion del muro con la vertical (sentido
negativo como se ilustra)

& = Angulo de friccién entre el suelo y el estribo

i = Angulo de inclinacion del material de relleno con la

horizontal

El valor de ha, la altura a la cual la resultante del empuje del suelo
actua sobre el estribo, se puede tomar igual a H/3 para un caso
estatico que no involucre efectos sismicos. Sin embargo este valor
aumenta a medida que aumentan las solicitaciones de origen
sismico. Seed y Whitman han sugerido que h se podria obtener
suponiendo que la componente estatica del esfuerzo del suelo actia

a H/3 de la base del estribo, mientras que se podria considerar que el
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esfuerzo dinAmico adicional actlia a una altura h=0.6H. Sin embargo,
para la mayoria de las aplicaciones sera suficiente asumir h=0.5H
con un empuje uniformemente distribuido (A.11.11.1.1 de la
AASTHO).

La expresion para la fuerza pasiva actuando cuando el muro sufre el

empuje del suelo es:
1
EAE = E X kAEx)/t(l — kv)x I{2 (3837'4)

Siendo el coeficiente de presién pasiva sismica del terreno:

cos’(p—0—pB)
kAE = 2

sen(¢ + 8) x sen(p — 0 — i)
cos(6+B+0)xcos(i—p)

cosO x cos’B xcos(6+ B +0)x |1+ J (3.8.3.7-5)

Para estimar la presion lateral del terreno por la accion sismica, el
coeficiente de aceleracién vertical, kv, se asume por lo general igual

a cero y el coeficiente de aceleracién horizontal, kh, se toma como:

kn = 0.5A, para muros donde es posible movimientos horizontales de
hasta aproximadamente 250A mm. (p.e.. muros de gravedad, en

voladizo, etc.), y

kn = 1.5A, para muros en que el desplazamiento horizontal es cero

(p.e.: estribos integrales, muros anclados, etc.)

Siendo:

A = coeficiente sismico de aceleracion horizontal (% Q)
3.8.4 DISENO DE PILARES

(61) Los pilares proporcionan soporte vertical a los tableros de puentes

y tienen dos funciones principales.
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» Transferir las cargas verticales de la superestructura a las
cimentaciones.

» Resistir las fuerzas horizontales que actian sobre el puente.

En la actualidad los pilares que tradicionalmente se disefiaban para
soportar cargas verticales, ahora se disefian para resistir cargas

laterales causadas por sismo

3.84.1 REFUERZO MAXIMO Y MINIMO EN MIEMBROS A
COMPRESION ®Y

La maxima seccion de armadura longitudinal pretensada y no

pretensada debera ser tal que:

As  Aps+F
L5 EDSFIPY b0 (3.8.4.1-1)
Ag Agx*Fy
Aps = Fre _ 030 (3.8.4.1-2)
Ag * F'c

La minima seccién de armadura longitudinal pretensada y no

pretensada debera ser tal que:

As x Fy +Aps * Fpu
Ag*F'c  Ag=*F'c

< 0.135 (3.8.4.1-3)

Dénde:

e Aps = Area de acero del pretensado

e As = Area de la armadura de traccion no pretensada

e Ag = Area bruta de la seccion

e fou = Resistencia a la traccion especificada del acero de
pretensado

e fy = Tensibn de fluencia especificada de las barras de

armadura

(61) GARCIA-ROSSEL CESAR, ANALISIS Y DISENO DE PUENTES DE CONCRETO ARMADO, 2006, P4g. 136

(62) RODRIGUEZ SERQUEN, ARTURO, Puentes Con AASHTO-LRFD 2010, 2012, Pag. VI-1
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e F’c = Resistencia a la compresion especificada del hormigon a
28 dias

e fpe = Tensidn de pretensado efectiva

El minimo nimero de barras de armadura longitudinal deberd ser
seis para disposiciones circulares y cuatro para disposiciones

rectangulares. El tamafio minimo de barra sera N° 16.

3.8.4.2 EVALUACION DE LOS EFECTOS DE ESBELTEZ 63

Para los elementos desplazables, los efectos de la esbeltez se

pueden despreciar si:

Klu _ ., (3.8.4.2-1)
r

Para los elementos que no se desplazan, los efectos de la esbeltez

se pueden despreciar si:

KLu M1

— <34 -12*%— 3.8.4.2-2

r *MZ ( )

Siendo M1 y M2 el menor y mayor momento de extremo
respectivamente, y el término (M1/M2) positivo para flexion de

curvatura unica.

Para el disefilo de elementos comprimidos no pretensados con Klu

/r<100, se puede utilizar el siguiente procedimiento aproximado:

- El disefio se basa en una carga axial mayorada Pu, determinada
mediante analisis elastico y un momento mayorado amplificado Mc,

como se especifica en el Art. 4.5.3.2.2b.

(63) RODRIGUEZ SERQUEN, ARTURO, Puentes Con AASHTO-LRFD 2010, 2012, Pag. VI-1, VI-2
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- La longitud sin apoyo lateral Lu de un elemento comprimido se toma
como la distancia libre entre elementos capaces de proveer apoyo
lateral a los elementos comprimidos. Si hay acartelamientos, la
longitud sin apoyo lateral se toma hasta el extremo de cualquier

acartelamiento en el plano considerado.
- El radio de giro r se calcula para la seccion bruta del hormigon.

- Para los elementos sin desplazamiento, a menos que mediante un

analisis se demuestre que es posible utilizar un valor menor, K = 1.0.

- Para los elementos que se desplazan, K se determina considerando
debidamente los efectos de la fisuracion y las armaduras sobre la

rigidez relativa, y nunca se tomara menor que 1.0.

En ausencia de calculos mas precisos, el valor ElI se toma como el

valor mayor entre:

EC;Ig Esls (3.8.4.2-3)
El= I+ Bd S
Ecxlg
2.5
= .8.4.2-4
El I+ Bd (3.8 )

Dénde:

e Ec = Modulo de elasticidad del hormigén.

e Ig = Momento de inercia de la seccién bruta de hormigén
respecto del eje baricéntrico.

e Es = Modulo de elasticidad del acero longitudinal

¢ Is = Momento de inercia del acero longitudinal respecto del eje

baricéntrico.
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e [d = Relaciéon entre los maximos momentos debidos a la carga
permanente mayorados y el maximo momento debido a la

carga total mayorado; siempre positivo.
3.8.4.3 FLEXION BIAXIAL

En vez de realizar un analisis en base a condiciones de equilibrio y
compatibilidad de deformaciones para flexion biaxial, los elementos
no circulares solicitados a flexion biaxial y compresion se pueden

dimensionar utilizando las siguientes expresiones aproximadas:

Si la carga axial mayorada es mayor o igual que 0.10 @ f'c«Ag :

1111
Prsy Prx Pry @=Po (3.8.4.3-1)

Siendo:
Po = 0.85fc (Ag — Ast) + Ast * fy (3.8.4.3-2)
Si la carga axial mayorada es menor que 0.10 @ f'c Ag :

Mux + Muy < 1.0
Mrx M‘ry - (3843'3)

Dénde:

» @ = factor de resistencia para elementos solicitados a
compresioén axial.

* Py = resistencia axial mayorada en flexién biaxial.

* P =resistencia axial mayorada determinada sobre la base de
gue la excentricidad ey es la Unica presente.

» Py =resistencia axial mayorada determinada sobre la base de
que la excentricidad ex es la Unica presente.

» Py =fuerza axial mayorada aplicada.

*  Mux = momento mayorado aplicado respecto del eje X.

=  Muy = momento mayorado aplicado respecto del eje Y
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» ex = excentricidad de la fuerza axial mayorada aplicada en la
direccion X, es decir =Muy / Pu
*= ey = excentricidad de la fuerza axial mayorada aplicada en la

direcciéon Y, es decir = Mux / Pu

La resistencia axial mayorada Prx y Pry no se debera tomar mayor
que el producto entre el factor de resistencia @ y la maxima

resistencia nominal a la compresion.
3.84.4 AMPLIFICACION DE MOMENTOS VIGA-COLUMNA

Los momentos o tensiones mayorados se pueden incrementar para

que reflejen los efectos de las deformaciones de la siguiente manera:

Mc = Ob M2b + Os Mas1 (3.8.4.3-1)

fc = Ob fob + Os fos

(3.8.4.4-1)
Siendo:
sh=—C"™ 510
- __Pu =7
@ * Pe
0s = ! >1.0
S = L Zpu =
@ * Yy Pe
Dénde:

e Puy= Carga axial mayorada

e Pe = Carga de pandeo de Euler

e (@ = Factor de resistencia para compresion axial.

e M2p= Momento en el elemento comprimido debido a las cargas
gravitatorias mayoradas que no provoca desplazamiento
lateral apreciable calculado mediante un analisis de portico

elastico convencional de primer orden, siempre positivo.
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e fap = Tensidn correspondiente a Mzp.

e M2s= Momento en un elemento comprimido debido a cargas
laterales o gravitatorias mayoradas que provocan un
desplazamiento lateral, A, mayor que Lu /1500, calculado
mediante un analisis de portico elastico convencional de
primer orden, siempre positivo.

e f2s = Tension correspondiente a Mas.

Para columnas compuestas de acero/hormigoén la carga de pandeo

de Euler, Pe. Para todos los demas casos Pe se debera tomar como:

w? x El

Pe=—
¢ = KLw)?

(3.8.4.4-5)

Dénde:

e Ly =longitud no apoyada de un elemento comprimido.
e K = factor de longitud efectiva.
e E =mddulo de elasticidad.

e | = momento de inercia respecto del eje considerado

Para los elementos arriostrados contra el desplazamiento lateral, &s se
deberatomar como 1.0 a menos que un analisis indique que se puede
utilizar un valor menor.

Para los elementos no arriostrados contra el desplazamiento lateral, db
se debera determinar como para un elemento arriostrado y s como
para un elemento no arriostrado.

Para los elementos arriostrados contra el desplazamiento lateral y sin

cargas transversales entre apoyos, Cm se puede tomar como:

M1b
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3.8.5

Dénde:

e Mjip = menor momento de extremo

e Mz2b = mayor momento de extremo

La relacion Miw/M2p se considera positiva si el componente se
flexiona con una Unica curvatura y negativo si se flexiona en doble

curvatura.

DISENO DE APOYOS ELASTOMERICOS

3.8.5.1 DEFINICION ©4)

Los apoyos elastoméricos tienen como funcion distribuir las cargas
sobre el area de soporte de la superestructura del puente a la vez
que nivelan las irregularidades de la superficie del acabado del

concreto de la superestructura o de los apoyos.

El comportamiento de esos apoyos depende de las caracteristicas de
deformacion bajo cargas de servicio. Por esta razén, el disefio de los

apoyos se lleva a cabo basado en cargas de servicio (no mayoradas)

Los apoyos elastoméricos son construidos en elastémero, material
gue posee la capacidad de recuperar total o parcialmente su forma

original una vez se suspenden las cargas.

FIGURA N° 32:
H u ~a\
ﬁ o
:V ‘l ‘* _——— — y—

T~
=i

SOLICITACIONES EN DISPOSITIVOS DE APOYO

(64) RODRIGUEZ SERQUEN, ARTURO, Puentes Con AASHTO-LRFD 2010, 2012, P4g. VI-5, VI-6
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3.8.5.2 TIPOS DE DISPOSITIVOS 69

Pueden ser clasificados como fijos y de expansion. Los fijos permiten
rotaciones pero restringen los movimientos translacionales. Los de

expansion permiten movimientos translacionales y rotaciones.
3.8.5.3 CARACTERISTICAS DEL APOYO ELASTOMERICO

e Utilizan caucho natural o sintético (neopreno) que posibilita
translaciones y rotaciones, sustituyendo los complicados
dispositivos tradicionales de roétulas y péndulos de concreto
armado o metalicos.

e Son flexibles en cortante pero a la vez muy rigidos para los
cambios volumétricos; en compresion, se expanden
lateralmente.

e En puentes de tramos medio a corto, donde las cargas son
bajas, es posible utilizar elastomeros simples. Para cargas
sustanciales es posible reforzar el elastbmero con acero
(zunchos) o fibra de vidrio.

e Los dispositivos de elastomero zunchados estan conformados
por capas de neopreno y laminas de acero alternadas
adheridas al caucho por vulcanizacion.

3.8.5.2 ESPECIFICACIONES AASHTO LRFD (9

De los métodos A y B propuestos por las Especificaciones, el Método
A brinda por limitaciones de esfuerzo, apoyos de menor capacidad
que los disefiados con el Método B. Sin embargo, aquellos disefiados
por el Método B requieren de pruebas y control de -calidad

adicionales).

(65) RODRIGUEZ SERQUEN, ARTURO, Puentes Con AASHTO-LRFD 2010, 2012, Pag. IV-1
(66) RODRIGUEZ SERQUEN, ARTURO, Puentes Con AASHTO-LRFD 2010, 2012, Pag. IV-1
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3.85.2.1 APOYOS DE ELASTOMERO REFORZADOS CON ACERO -
METODO B

Los apoyos de elastomero reforzados con acero contendran capas
alternadas de elastomero y acero de refuerzo. Estos apoyos podran
asi mismo agregar a éstas, placas externas de acero en la parte

superior e inferior.

Las capas superior e inferior de elastbmero tendran grosores no

mayores que el 70% del grosor de las capas internas.

El factor de forma de una capa Si, resulta de dividir el area plana del
elastbmero por el area del perimetro. Para apoyos rectangulares sin

agujeros, el factor de forma de una capa es:

G LW
L= omi@twy (38521

Dénde:

e L = longitud del apoyo de elastomero rectangular (paralelo al
eje longitudinal del puente).
e W = ancho del apoyo, en direccion transversal.

e hii = grosor de la capa i-ésima de elastobmero en el apoyo.

Para apoyos circulares sin agujeros, el factor de forma de una capa

es:

Si=s (3.8.5.2.1-2)

(1) RODRIGUEZ SERQUEN, ARTURO, Puentes Con AASHTO-LRFD 2010, 2012, Pag. IV-7, Pég. IV-11
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3.85.2.2 PROPIEDADES DEL MATERIAL

La escala de dureza puede usarse para especificar el material de

apoyo. El modulo de corte G varia entre 6.12 y 17.84 kg/cm2 y la

dureza nominal entre 50 y 70. Si el material se especifica por su

dureza, el moédulo de corte se toma como el menos favorable del

rango dado en la Tabla 3.8.5.2.2; valores intermedios pueden

tomarse por interpolacion. Se precisan también valores de deflexién

por escurrimiento plastico (creep).

Para apoyos de elastomero reforzado con acero, el médulo de corte

G varia entre 6.12 y 13.26 kg/cm2 y dureza nominal en la escala

Shore A, entre 50 y 60. Se usa como base la temperatura de 23° C.

Dureza (Shore A)

a 25 afilos dwvidido por la
deflexién inicial

50 60 70"
Médulo de Corte G (kg/em® )| 6.73-9.18[9.18-14.07 | 14.07-21.1 |
a 23eC
Escurrmiento plastico (creep) 0.25 0.35 0.45

Tabla 3.8.5.2.2 Propiedades del material del apoyo

3.85.2.3 DEFLEXIONES POR COMPRESION

La Fig. Siguiente permite determinar la deformacién en una capa de

elastbmero en dispositivos con refuerzo de acero, basados en la

dureza y el factor de forma.
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FIGURA N° 33

Compressive Stress (MPa)
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Compressive Strain (%)

CURVAS ESFUERZO - DEFORMACION

3.85.24 REQUERIMIENTOS DE DISENO

3.85.24.1 ESFUERZO DE COMPRESION

En cualquier capa de elastomero, el esfuerzo de compresion

promedio en el estado limite de servicio cumplira:
Para apoyos sujetos a deformacién por cortante:
0s< 1.66 GS <112 Kg/cm?
o< 0.66 GS
Para apoyos fijados contra la deformacion por cortante:

0s<2 GS <112 Kg/cmz

e Os = esfuerzo de compresion promedio en servicio debido a la
carga total.
e oL = esfuerzo de compresion promedio en servicio debido a la

carga viva.
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e G = mobdulo de cortante del elastémero.

e S =factor de forma de la capa méas gruesa del elastbmero.

3.8.5.2.4.2 DEFORMACION POR CORTANTE

El desplazamiento horizontal maximo de la superestructura de
puente Ao, sera tomado como 65% del rango de movimiento termal
de disefio Ar, incluyendo los movimientos causados por
escurrimiento plastico del concreto (creep), acortamiento Yy

postensado.

La deformacion maxima por cortante del apoyo en el estado limite de
servicio As, se tomara como Ao, modificado para tener en cuenta la
rigidez de la subestructura y el proceso constructivo. Si una
superficie deslizante de baja friccidon esta instalada, As no serd mayor

que la deformacion correspondiente al primer deslizamiento.
El apoyo cumplira con:

hrt 2 2As
Doénde:

e hr = grosor total del elastomero.
e As = deformacion por cortante total maxima del elastobmero en

estado limite de servicio.

3.8.5.2.4.3 COMPRESION Y ROTACION COMBINADOS

En el estado limite de servicio, las rotaciones se toman como la suma
de efectos maximos de la pérdida inicial de paralelismo y la
subsiguiente rotacion de extremo de la viga debido a las cargas y
movimientos actuantes. Los apoyos se disefian para la no ocurrencia
de levantamientos bajo cualquier combinacion de carga y las

rotaciones correspondientes.
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Los apoyos rectangulares satisfacen  requerimientos de

levantamiento si:

2

>as+(3) 57
| — ) x [— -
as " e (3.8.5.2.4.3-1)

Apoyos rectangulares con deformacion por cortante cumplirdn:

05\ (B\) (3852432
0s < 1.875%xGS|1—0.20 = (_> * <_> .....
n hri

Apoyos rectangulares fijos contra la deformacion por cortante

cumpliran:

05\ (B\\ (3852433
0s <225%xGS|{1—0.167 * (_) * (_) .....
n hri

Dénde:

n = ndmero de capas interiores del elastomero. Se definen capas
exteriores como aquellas que estan ligadas so6lo por una cara.
Cuando el grosor de una capa exterior es mayor que la mitad de una

interior, n se incrementara en ¥z por cada capa exterior.
hri = grosor de la capa i-ésima del elastbmero
os = esfuerzo en el elastobmero

B = longitud del elastomero si la rotacion es alrededor de su eje
transversal o ancho del mismo si la rotacion es alrededor de su eje

longitudinal
Bs = rotacion de servicio maxima debido a la carga total (radianes)

3.8.5.2.4.4 ESTABILIDAD DEL APOYO DE ELASTOMERO

Los apoyos seran investigados por inestabilidad en el estado limite
de servicio, con combinaciones de carga como lo especificado. Los

apoyos se consideraran estables si satisfacen:
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2A<B

Doénde:
A= L*h%t (3.8.5.2.4.4-1)
142
B = 207 (3.8.5.2.4.4-2)
S+ 2)%

e G =mobdulo de cortante del elastomero
e L = longitud del apoyo de elastomero rectangular (paralelo al
eje longitudinal del puente)

e W = ancho del apoyo en la direccion transversal

3.85.2.45 REFUERZO

El grosor del refuerzo de acero, hs, cumplira:

e En el estado limite de servicio:

pe > SMMAX*0S (3855 45.1)
==

e En el estado limite de fatiga:

he > 2maxxol 3855450
= T AFTH
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Dénde:

AFtH = constante de amplitud de fatiga critica para Categoria
A.

hmax = grosor de la capa de elastbmero mas gruesa en el
apoyo.

oL = esfuerzo de compresion promedio en servicio debido a la
carga viva.

os = esfuerzo de compresion promedio en servicio debido a la
carga total.

Fy = resistencia de fluencia del acero de refuerzo Si existen
agujeros en el refuerzo, el grosor minimo se incrementara por
un factor igual a dos veces el ancho grueso dividido por el
ancho neto.

Constante de amplitud de Fatiga critica (AFtH)

Categoria (AF)m
(kg/ecm?)

A 1683

B 1122

B’ 843

C 704

C’ 843

D 493

E 3le

E’ 163

Pernos en Tension Axial 2162
M 1 64M(A 325M)

Pernos en Tensiéon Axial 2672
M 253M(A 490M)

Tabla 3.8.5.2.4.4 Constante de amplitud de Fatiga critica
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CAPITULO 4: NOCIONES PRELIMINARES

4.1

ESTUDIOS PREVIOS DEL PROYECTO

4.1.1 UBICACION

La zona de estudio en la cual se desarrollara el analisis y disefio del
Puente Olichoco, se encuentra ubicada politicamente en la Provincia
de Sanchez Carrion, Departamento de La Libertad. El terreno se

ubica entre los anexos de Yanasara y Pallar.

El Puente Olichoco, se diseflara como un paso a desnivel, sobre el
rio con este mismo nombre; el cual brindara una mayor fluidez
vehicular y peatonal, seguridad a sus usuarios y unira en forma
continua estos dos anexos y a su vez esta red troncal para la

inclusion a provincias como pataz.

En la actualidad en el Km 27+000, en la zona del cruce del rio
Olichoco. En época de Avenidas, el trafico queda interrumpido y se
tiene que realizar la limpieza del material de arrastre a lo largo del

cruce que supera los 100 metros.

FIGURA N° 34: Ubicacion Geografica del Proyecto
La Provincia de Sanchez Carrién
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FIGURA N° 35:
Ubicacién Geografica del Proyecto en el Departamento de La
Libertad

4.1.2 LUZY TIPO DE ESTRUCTURA

Segun la topografia y geografia del terreno llegamos a la conclusion
de realizar el disefio del puente olichoco utilizando dos luces de 40m

cada uno haciendo un total de 80m de largo.

El tipo de estructura a usarse en este puente es de acero, tipo
armadura como se muestra en la Figura 14. Se opta por este tipo de
estructura por ser econdmica, segura y mas factible en estos lugares

que tienen accidentada geografia.
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FIGURA N° 36: REPRESENTACION DEL PUENTE DE ACERO TIPO
ARMADURA

4.2 ESTUDIOS DE CAMPO

4.2.1 ESTUDIOS TOPOGRAFICOS

El estudio de topografia tiene como objetivo:

e Elaboracion de planos Topograficos.

e Proporciona informacion base para los estudios de Hidrologia
e Hidraulica y Geotecnia

e Posibilita la definicion precisa de la ubicaciéon y las

dimensiones de los elementos estructurales.
Los estudios topogréaficos de esta zona comprenden lo siguiente:

e Demarcacién de la zona del Proyecto.
e Definicion de la topografia de la zona de ubicacion del puente
y SUS accesos, con secciones verticales tanto en direccién

longitudinal como en direccién transversal.

Ver planos — Anexo |
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4.2.2 ESTUDIO DE SUELQOS
4221 METODO DE ESTUDIO

Los trabajos de campo consistieron en la ejecucion de prospecciones
en el suelo (calicatas), de donde se obtuvieron muestras
representativas, las que fueron trasladas al laboratorio de suelos
donde fueron objeto de estudio. Los resultados obtenidos han sido
analizados en gabinete, de donde finalmente se establecieron las

acciones técnicas para estructurar el la cimentacion del puente.

42211 TRABAJO DE CAMPO

Para determinar las caracteristicas fisico-mecanicas de los
materiales del terreno de fundacién se ejecutaron pozos exploratorios
a “cielo abierto” de 1,5 m de profundidad, una calicata en el Km
27+000 y otra en el Km 27+080. Se llevo el registro de los espesores
de cada una de las capas del sub-suelo, sus caracteristicas de

gradacion y su estado de compacidad.

De los materiales encontrados en las calicatas se obtuvieron
muestras alteradas, las que fueron descritas e identificadas con la
ubicacion, nimero de muestra y profundidad; luego fueron colocadas

en bolsas de polietileno para su traslado al laboratorio.

42.2.1.2 ENSAYOS DE LABORATORIO

Las muestras representativas son sometidas a los siguientes

ensayos:
e Andlisis granulométrico por tamizado (MTC E107)
e Limites liquidos (MTC E 110)
e Limite plastico e indice de plasticidad (MTC E 111)
e Clasificacion SUCS (ASTM D-2487)
e Clasificacion ASSHTO (ASTM D-3282)
e Contenido de humedad (MTC E 108)
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42.2.1.3

LABORES DE GABINETE

En base a la informacidén obtenida durante los trabajos de campo y

los

resultados de

los ensayos de

laboratorio,

se efectla

la

clasificacion de suelos de los materiales; para ello se ha empleado

los sistemas SUCS y AASHTO, con la finalidad de analisis y

correlacion de acuerdo a sus caracteristicas litoldgicas, lo cual

también se consigna en el perfil estratigrafico.

4.2.2.2 RESUMEN DE ENSAYOS
42221 GRANULOMETRIA, LIMITES Y CONTENIDO DE HUMEDAD
O QUE pAsA CLASIFICACION
PROGRESIVA CALICATA | MUESTRA PROFUNDIDAD LADO I;L I;P !)P I-:N
(Km) (m) (%) | (%) | (%) (%)
3/4 | N° 04 [ N° 10 | N° 40 | N°200 SUCS | AASHTO
27+000 1 1 0.00-1,00 lzquierdo | 77 | 49 43 30 16 19 (17| 2 GM [A1-b(0)] 11,8
27+000 1 2 1.00 - 1,50 Izquierdo | 81 | 57 49 31 10 |20 |16 | 4 |SP-SM|A1-b(0)| 25
27+080 2 1 0.00- 1,00 Derecho | 88 | 60 50 40 20 |24 16| 8 GC [A24(0)] 25
27+080 2 2 1.00 - 1,50 Derecho | 87 | 67 58 44 11 23119 | 4 |SP-SC |A1-b(0)| 34
Tabla 4.2.2.2.1 granulometria, limites y contenido de humedad.
Ver Ensayos — Anexo |l.
42222 CORTE DIRECTO
CARACTERISTICAS DE LOS ESPECIMENES DE ENSAYO
DESCRIPCION 49,0 kPa 98,1 kPa 196,1 kPa
Diametro (em)  6.323 6.323 RIS arer o
fremi LA CALIOA em) | 'O (31404 CAL 40 31.40
Altura Inicial RA S (cm) 202 CInAR JEw 2.02 2.02
|Altura Final (cm) 1.84 1.82 1.72
Volumen Inicial (em) 63.40 63.40 bingg i 6340
Volumen Final ey | 57.79 ) N1 B 638 LA CALIDA
Relacion Diametro / Altura 313 313 313
Condicién de la Estructura del suelo Alterado
Peso Humedo Inicial @ 118.9 1189 118.9
Peso Himedo Final @ 1285 1277 1262
Peso Seco LA CAlL @ 109.4 109.4 1095
Humedad Inicial (ASTM D 2216-05) (%) | 8.7 8.7 86
Humedad Final ~ (ASTMD221605) (%) | 174 AD [EN NIEf§/A JBO ASE(|URAT 155
Densidad Humeda Inicial (glem’) | 1875 1875 ~ 1875
Egnsidad Hu_rqeq_a Fi_r}al_ \ CALIDAD EN INGENIE? (gfem’) 2.223 2.234 - 72;344
DensidadSecalnical  gem)|  17% da s WraiEn | A
Densidad Seca Final (g/c"ﬁ) 1.894 1.914 2.033
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Tabla 4.2.2.2.2 Ensayo de corte directo.
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ESFUERZO NORMAL 49.0 kPa 98,1 kPa 196,1 kPa
Etapa Inicial Final Inicial Final Inicial | Final
Altura (cm) 202 184 3 el o Uy A 172
Volumen (Cms) 83.40 57.79 63.40 57.14 63.40 53.86
Humedad (%) 8.7 174 8.7 16.7 86 _15.3
Densidad Seca (glom’) 1.726 1.804 1725 R T L e T
Esfuerzo Corte (kPa) 458 733 1298
ESFUERZO NORMAL 49.0 kPa ESFUERZO NORMAL 98,1 kPa ESFUERZO NORMAL 196,1 kPa
Desplaz. I
Horizontal 3:‘?; Le;imira Fuerza Esch;rzo ?Jes:azl. \ Lestu{a Fuerza | Esfuerzo [\)1esglazl. | Leoc.tulra Fuerza | Esfuerzo Corte
(mm) P ) R uiCEE e LAS N) | Cote(kpq | ‘ored | D ) (Pa)
(mm) Fuerza (kPa) (mm) Fuerza | (mm) Fuerza
0.00 1.077 0.0 00 0.0 1.364 0.0 0.0 0.0 231 00 0.0 . 0.0
0.25 1.252 14.0 68.9 219 1.509 26.0 116.1 370 2.553 49.0 206.7 65.8
0.50 1.351 17.0 80.7 25.7 1.585 330 1437 458 2642 63.0 261.8 834
,,07,5. s [ 1:127 210 965.4 ey §(EA 1.641 369 o JSEEA e 4&57 « g710 720 297.2 947
1.00 1496 23.0 104.3 33.2 1594 39.0 167.3 533 2764 78.0 320.9 1022
1.25 1.554 25.0 1122 357 1.732 430 183.1 583 2.807 820 336.6 107.2
1'50, 13 71.5500 26.0 116.1 o 370 1.770 450 1909 60.8 72‘53735777_7 }4797 sils 3445 109.7
175 1643 280 1240 395 1.803 48.0 2027 64.6 2.868 86.0 3524 1122
2.00 1.676 290 1279 40.7 1.836 490 206.7 658 2901 88.0 360.2 1147
2.25 1.707 30.0 1319 42.0 1.857 500 2106 67.1 2931 920 376.0 119.7
2.50 17271 310 71(}578" A g 4:3.3 - 1.885 51.0 271476 7673:(73 [ 29754 7793.07 i L 5793 1210
275 1.745 320 139.7 445 1.908 520 2185 696 2974 95.0 3878 1235
__7300¥ 1.760 33.0 143.7 458 1923 53.0 2224 708 2.992 96.0 3917 N 1248
3% 1775 | 30 | 137 | a8 | 198 | s0 | 2264 [ 721 3002 o0 | 37 1260
350 1.786 330 1437 458 1.958 55.0 230.3 733 3.015 98.0 3996 1273
gk = 308 | 990 4036 1285
3.038 100.0 407.5 1298
3.945 100.0 4075 129.8
3.056 100.0 407.5 128.8
210 210
180 180
150 150
£
= v Sakimad set narasbsnid-nelassdu
g 120 — guo //
o
w /
g 920 ( E 90 r
] il ideesie s IRy [ jpromcid
2 / e & / <
B o Lo iRl B
20 / /./0" & / /
0 W‘ 0
0.0 0.5 1.0 15 20 25 3.0 35 4.0 45 5.0 0 40 80 120 160 200
DEFORMACION HORIZONTAL (mm) ESFUERZO NORMAL (kPa)
RESULTADOS DE ENSAYO
COHESION (kg/em?) 0.18 ANGULO DE FRICCION (%) 298



4.2.2.2.3 CAPACIDAD PORTANTE

Capacidad Portante:
Quit = 1152,41 [ KN/m?]
q-= 41141,12 [ kN]
Qneto = 384,14 [ kN/m2]

Tabla 4.4.2.2.3 Capacidad portante.

Ver Ensayos — Anexo Il.

4.2.3 ESTUDIO GEOTECNICO
4231 GEOLOGIA REGIONAL

El aspecto geologico regional con relacion a la zona de estudio esta
ubicado entre los cuadrangulos de Otusco (16 f) y la de Salaverry
(17a).

Las caracteristicas geoldgicas del area de estudio sus origenes estan
ligadas a la tectdnica regional desarrollada desde el Mesozoico
(Cuadrangulos Otusco y Salaverry), representadas por la actividad
Andina, estos movimientos formacionales se intercalaron con
periodos de estabilidad en donde se produjeron superficies de

erosion caracteristicas de la zona Andina.

Las superficies que presentan esta zona es el resultado de los
procesos enddgenos y exdgenos acontecedidos desde el Mesozoico,
las cuales han formado los elementos geomorfolégicos que se
presentan en la actividad; esta morfologia se encuentran
conformadas principalmente por valles profundas, superficies de

erosion.

Los afloramientos rocosos presentes en el area pertenecen a
unidades lito — estratigraficas sedimentarias y volcanicas que
comprenden edades desde el Mesozoico hasta los depodsitos
cuaternarios recientes. Las secuencias mas antiguas corresponden a

las rocas de la Formacién Chicama.
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De manera regional podemos citar que la zona de estudio esta
representado por las siguientes unidades Lito — Estratigraficas como:
Formacion Chicama, Grupo Gollarisquizga, (constituidos por las
formaciones, Farrat, Santa y Carhuaz) y la secuencia sedimentaria
indiferenciada constituido por las Formaciones Inca, Chule y
Pareatambo, cuyas edades van desde Jurasico tardeo (Js) al
Cretacio Tardio (Ks) y por los depdsitos Cuaternarios representados

por depdsitos Coluviales y Aluviales.

Los depdsitos Cuaternarios se encuentran  acumuladas
principalmente en los conos deyectivos de las quebradas,
depresiones naturales lechos de los rios y cubriendo en gran parte a
los afloramientos rocosos; dichos materiales se encuentran
conformados por depositos del tipo aluvial, residuales, fluviales y
Coluviales; cabe aclarar que los depdsitos residuales que se
encuentran en la zona son como resultado de los procesos de
meteorizacién quimica que han sufrido principalmente las rocas que

contienen minerales ferromagnecianos.

El tectonismo principal que domina esta zona es consecuencia del
tectonismo regional del Pera con énfasis al Norte del Pais, estas son
consecuencias de varias etapas correspondientes a los procesos
tectonicos de la Andina; el cual deformé la superficie existente
dejando como consecuencia fallas, pliegues y otras estructuras que

se evidencian en la zona de estudio.

Los agentes perturbantes de origen geoldgico son producto de la

actividad de la corteza terrestre y su interaccion con la atmosfera.

El territorio Peruano y en particular la zona de estudio estd sometida
a una fuerte actividad dindmica como consecuencia del estado
juvenil de la Cordillera Andina por su ubicacion sobre la zona de

subduccion asi como por la presencia de la corriente Peruana y
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Ecuatorial o del nifio produciéndose fenbmenos geodinamicas, cuyas
frecuentes activamientos muchas veces son catastréficas traducido

en pérdidas humanas, destruccion de poblaciones etc.

La Presencia de procesos de geodinamica externa de la zona se ve
favorecida principalmente por las caracteristicas morfologicas donde
las laderas son bien pronunciadas que las mismas estan fluctuando
entre 60 % a 80 %.

Sabemos también que para el desarrollo de estos procesos de
geodindmica externa necesariamente tiene que existir una inter
relacion de las condiciones morfoldgicas, climéticas, tectonicas,

hidroldgicas y estratigraficas.

4.2.3.2 GEOLOGIA DEL AREA DE ESTUDIO
42321 ASPECTOS GEOMORFOLOGICOS

El area materia del presente estudio se encuentra situado
geograficamente en la vertiente Oriental de la Cordillera Occidental
de los Andes Peruanos, conformada por una cadena de montafias
por lo que todo su sistema de drenaje desagua a los rios Olichoco y

Chusgon.

Dentro de este panorama el rasgo geomorfolégico que a
consecuencia de los agentes geolégicos modeladores se presenta
como una topografia accidentada, con valles profundas encafionadas
como la de la Sub cuenca de Olichoco y Chusgon; por donde
discurre los rios de Olichoco y Chusgén que van socavando mas

profundamente el valle.

Este paisaje peculiar y caracteristico es el resultado de los diferentes
agentes erosivos asociados con el levantamiento general de los
Andes; iniciado en el Mesozoico, rellenado y cubierta posteriormente

por materiales cuaternarios; desde luego después de haber realizado
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el diagnostico correspondiente en la zona se pudo diferenciar al nivel

local tres Unidades geomorfologicas como:

e Superficie de Unidades de Laderas Accidentadas.
e Superficie de Unidades de Laderas poco Accidentadas.

e Superficie de Unidades de valle.

4.2.3.2.1.1 SUPERFICIE DE UNIDADES DE LADERAS
ACCIDENTADAS
Esta Unidad Geomorfolégica constituye y/o se pudo diferenciar
principalmente en la parte Inicial de la carretera materia en estudio,
vale decir; del inicio del tramo donde se ubica la cota mas alta. La
morfologia de este sector se caracteriza por presentar zonas
totalmente accidentadas, tal como se puede observar en las fotos

gue se adjunta en el presente estudio.

Morfologicamente esta representado por una topografia y/o laderas
bastante pronunciadas o accidentadas, donde sus pendientes estan
fluctuando entre 70 % a 80 %.

Desde el punto de vista Lito — Estratigrafico esta conformada por
materiales de areniscas interestratificado con las lutitas, y por
materiales cuaternarios representados principalmente de depoésitos

Coluviales.
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FIGURA N° 37:

En esta vista panoramica se observa una morfologia

accidentada la cual es tipica de una zona andina

4.2.3.2.1.2 SUPERFICIE DE UNIDADES DE LADERAS POCO
ACCIDENTADAS
Desde el punto de vista morfologico estd conformado por una
topografia poco accidentada con pendiente que fluctia entre 30 % a
40 %.

Las mismas fueron originadas como producto de la accién mecanica
de las aguas superficiales; esta .morfologia podemos observar y/o

apreciar en las fotos adjuntos.
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FIGURA N° 38:

Vista panordmica donde se observa una morfologia de
zonas poco accidentadas, correspondiente al Estudio.

Los materiales que las constituyen en esta unidad
geomorfoldégicamente estan conformados por depdsitos cuaternarios

representados por depdsitos aluviales Eluviales y Coluviales.

4.2.3.2.1.3 SUPERFICIE DE UNIDADES DE VALLE

Como consecuencia de la accion erosiva de los cursos de agua que
nacen en las partes altas de la cordillera, se ha desarrollado una
densa red hidrografica que debido a su poder erosivo favorecido por
el levantamiento general de los Andes, ha disectado y profundizado
a esta region originando un gran valle, por donde discurre los rios de
la zona que drena a esta zona, dejando como testigo las terrazas

aluviales, conforme se observa en la foto.
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FIGURA N° 39:

El cono deyectivo del rio Olichoco caracteristico de un valle fluvial
tipo “V”

4.2.3.2.2 ASPECTOS GEOMORFOLOGICOS

El 4rea de Estudio se halla expuesta y/o estd constituida por
unidades litolégicas de caracter sedimentaria cuyas edades estan
consideradas; desde el Mesozoico (Jurasico), representado por la
Formacién Chicama; la misma abarca hasta el cuaternario reciente;
conforme se muestra en la columna estratigrafica generalizada del

area de estudio y que se adjunta al presente.

A continuacion se detalla las descripciones estratigraficas que

conforma la zona de Estudio.

4.2.3.2.21 FORMACION CHICAMA (Js —chic).

El afloramiento del material que las conforma se puede observar
desde la zona del Potrerillo y el Rio Olichoco. Alli, el macizo rocoso
se presenta bastante fracturada que da lugar a laderas poco
estables. La secuencia de rocas sedimentarias esta constituida por
intercalaciones de limolitas y lutitas gris oscuras en estratos delgados

con niveles de areniscas limosas finas. La secuencia presenta fallas
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locales que modifican el buzamiento de los estratos, que varia de 40

a 70 grados en sentido opuesto a la pendiente del talud.

En términos generales, las rocas presentan caracteristicas de fécil

excavacion con tramos cortos inestables.

4.2.3.2.2.2 GRUPO GOYLLARISQUIZGA (Ki - chim, Ki — saca y Ki-f).

Este grupo estad constituido mayormente por una secuencia de
estratos de areniscas cuarzosas de color blanquecino (Ki — chim),
con grados de meteorizacion intensa en alrededores de la laguna
Sausaccocha; en menor proporcion se presentan las lutitas, margas,
calizas y limolitas (Ki — saca), que infrayacen a estratos medianos y
delgados de areniscas cuarzosas (Ki-f). sus afloramientos se
extienden desde las proximidades de Huamachuco hasta cerca de El
Potrerillo; asi como en la margen izquierda de la quebrada Olichoco
como podemos ver en el Mapa geoldgico, la gran parte de la via en
estudio se desarrolla por este Grupo o en depdsitos de ladera
conformados por los productos derivados de la desintegracion de las

rocas que la constituyen.

Los estratos son de espesor moderado, llegando a constituir bancos

de gran espesor en algunos niveles estratigraficos.

4.2.3.2.2.3 FORMACIONES INCA- CHULEC-PARIATAMBO (Ks-ichp).

La secuencia de rocas correspondiente que las conforma a esta
formacion del abra o divisoria de aguas entre las cuencas de la
laguna de Sausaccocha vy el rio Olichoco; se encuentran constituida
por una secuencia de capas o estratos de lutitas, limolitas margosas
de una coloracién marrdn grisaceo y con tonos rojizos, amarillentos y

verdosos.

Los estratos son de espesores y medianos y presentan buzamientos

moderados a suaves.
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Por lo general estan cubiertas por una gruesa capa de materiales
cuaternarios de color beige con tonos amarillentos y rojizos.

Presentan una morfologia moderada y se muestran estables.

A) DEPOSITOS CUATERNARIOS

Supra yaciendo a las rocas correspondientes a las formaciones y
grupos descritas de manera generalizada se encuentran una
variedad de depdsitos cuaternarios; entre las cuales tenemos como
las mas importantes los depdsitos Coluviales, Fluviales y Lacustres y

a continuacion se describen cada una de ellas.
e Depositos Coluviales

Estan representadas por depdsitos residuales originados por
efectos del calor, agua y agentes de meteorizacion caso por
accion fisica que afectan a la roca y luego se han deslizado por
efectos de la gravedad, dando lugar acumulaciones de guijas,
guijarros, gravas y arcillas en los flancos de los cerros.

FIGURA N° 40:

En esta vista podemos observar tipico de un deposito coluvial
hacia la parte superior del talud.
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e Depositos Fluviales

Son aquellos materiales que fueron transportados y depositados
por el rio y por sus principales tributarios existentes en el area, se
encuentran rellenados al fondo de los valles y forman la base en
gue descansan los suelos de cultivo. Dentro de estos depdsitos
se consideran las terrazas y conos deyectivos como lo que se

observa en la foto.

Los depdsitos en referencia son acumulaciones clasticas
constituidas por materiales poco coherentes de diversos tamafios
como guijarros, gravas, arenas; estos materiales estan

emplazadas en el diferente micro cuencas de la zona de estudio.

FIGURA N° 41: En esta vista podemos observar los
materiales de los depésitos Fluviales.

e Depdsitos Eluviales

Los depdésitos eluviales son como producto de los procesos de
meteorizacion quimica que sufrieron las rocas con alto contenido
de minerales ferromagnecianos, y cuyo resultado son conocidos
como depositos Insitu, que esta representado por materiales

principalmente de arcilla, limo arena fina.
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A lo largo de la zona de estudio se ubicaron en las diferentes

progresivas tal conforme lo identificamos y/o representamos

dentro de la clasificaciéon de materiales.

FIGURA N° 42: Vista panoramica que se puede observar tipico
de los depdsitos eluviales.

4.2.3.2.3 ASPECTOS ESTRUCTURALES

La morfologia y diseccion del area no esta controlado por sistema de
estructuras locales, si no que pertenece a estructuras mayores de
origen tectonica tales como el plegamiento y levantamiento de los

Andes; las mismas generan fallamientos regionales y locales.

Los diaclazamientos y/o fracturamientos observados durante el
proceso de trabajo de campo sobre las rocas que afloran en la zona
presentan aberturas bastante notorias en superficie. Desde luego se
ha considerado mas de dos familias de diaclazamientos: Siendo la
orientacién del diaclazamiento principal con rumbo S — W case
paralelo a las fallas regionales con angulos variables de 30° — 60° y
buzamiento de 20° — 50° NW.

Las estructuras geoldgicas de caracter tectdénica caso de las fallas
locales a un durante la evaluacion de campo no se ha precisado,

pero sin embargo por los rasgos morfolégicos disectados por
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diversas quebradas que se tiene en la zona de estudio podemos
suponer las mismas podrian ser considerados como fallas locales

con orientaciones de S — E.

Adicionalmente, dentro de los grandes bloques delimitadas por las
estructuras arriba indicadas se encuentran los planos de fractura o
diaclasas cuya densidad y posicién dentro de la masa rocosa varia

en funcion de su proximidad a las estructuras de falla.

Si bien es cierto la determinacion de los juegos de fracturas es
importante para las previsiones a tomar en la ejecucion de los cortes
para la ampliacion de la carretera y el disefio de las medidas de
sostenimiento a aplicar, el caracter bastante erratico de las mismas y
sSu menor importancia con respecto a los planos de estratificacion,
invalida cualquier caracterizacion que se pretenda esbozar para su
utilizacion en los disefios de sostenimiento o de estabilizacion de los

taludes en corte.
4233 INVESTIGACION DE REFRACCION SISMICA

La investigacion geoldgica se complementé con investigaciones de

refraccidon sismica tanto en el eje como en los estribos del pontdon.

El nivel de cimentacion, ( Df ) se encuentra a 1.50 m de profundidad
,y segun la refraccion sismica, se encuentra en el rango de las
velocidades de refraccion (Vp) que van es desde 807 m /sg hasta
2312 m/sg, incrementandose, esta, en profundidad.

VELOCIDAD | PROFUNDIDAD | COHESION | ANGULO DE Qad
DE (m) (C) Kg/Cm2 | FRICCION (kg/cm?)
REFRACCION (D)
Vp (m/sg)
807 - 2312 1,67 a mas de 0.18 29.8° 3,84
20m

Tabla 4.2.3.3 Investigacién De Refraccion Sismica.
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A continuacion se presentan los cuadros con las lineas de refraccion
y la interpretacion geofisica en relaciébn a las velocidades de las
ondas P.

42.33.1 RESULTADOS DE ENSAYOS DE REFRACCION SISMICA

Linea de Refraccion, (L.S. - 01).

Linea Vp Espesor
Estratos Descripcion
MASW (m/s) (m)

Suelos gravo, areno limoso como
matriz, sustentando gravas, de
01 300.00 | 0.10-1.27 | compacidad baja, depdsitos
transportados “relleno” de
moderada a baja porosidad.

Depositos gravo, areno limoso
como matriz, sustentando gravas
y bloques, de compacidad
moderada a media, depositos
coluviales de baja a moderada
porosidad 6 en su defecto poco
probable de rocas de naturaleza
LS-01 sedimentaria moderadamente
meteorizada, de compacidad
moderada a compacta.

02 811.00 | 1.96 - 3.50

Estrato gravo, areno limoso como
matriz, sustentando gravas Yy
boleos, de compacidad elevada,
depositos aluviales (poco
20.59 - probable) de mediana porosidad
22.95 0 en su defecto (muy probable)
rocas muy compactas a
compactas de naturaleza
sedimentaria ligeramente
alteradas, macizas.

03 2312.00
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Linea de Refraccién, (L.S. - 02).

Depositos gravo, areno limoso
como matriz, sustentando gravas
y bloques, de compacidad
moderada a media, depositos
coluviales de baja a moderada
porosidad 6 en su defecto poco
probable de rocas de naturaleza
sedimentaria moderadamente
meteorizada, de compacidad
moderada a compacta.

01 1000.00 | 0.10-1.44

LS -02

Estrato gravo, areno limoso como
matriz, sustentando gravas Yy
boleos, de compacidad elevada,
depadsitos aluviales (poco
23.55 - probable) de mediana porosidad
24.91 0 en su defecto (muy probable)
rocas muy compactas a
compactas de naturaleza
sedimentaria ligeramente
alteradas, macizas.

02 2300.00

Linea de Refraccion, (L.S. - 03).

LS-03 01 900.00 | 0.14 - 2.95 | Depdsitos gravo, areno limoso
como matriz, sustentando gravas
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y bloques, de compacidad
moderada a media, depositos
coluviales de baja a moderada
porosidad 6 en su defecto poco
probable de rocas de naturaleza
sedimentaria moderadamente
meteorizada, de compacidad
moderada a compacta.

Estrato gravo, areno limoso como
matriz, sustentando gravas Yy
boleos, de compacidad elevada,
depositos aluviales (poco

21.95 - probable) de mediana porosidad
02 2239.00 24.83 0 en su defecto (muy probable)
rocas muy compactas a
compactas de naturaleza
sedimentaria ligeramente
alteradas, macizas.
Linea de Refraccion, (L.S. - 04).
Linea Vp Espesor
Estratos Descripcion
MASW (m/s) (m)
Suelos gravo, areno limoso como
matriz, sustentando gravas, de
01 300.00 | 0.00 - 0.47 | compacidad baja, depdsitos
transportados “relleno” de
moderada a baja porosidad.
LS-04 Depdsitos gravo, areno limoso
como matriz, sustentando gravas
y bloques, de compacidad
02 954.00 | 1.67 - 4.46

moderada a media, depositos
coluviales de baja a moderada
porosidad 6 en su defecto poco
probable de rocas de naturaleza
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sedimentaria moderadamente
meteorizada, de compacidad
moderada a compacta.

03

2000.00

20.15 -
23.31

Estrato gravo, areno limoso como
matriz, sustentando gravas y
boleos, de compacidad elevada,
depdsitos aluviales (poco
probable) de mediana porosidad
0 en su defecto (muy probable)
rocas muy compactas a
compactas de naturaleza
sedimentaria ligeramente
alteradas, macizas.

Linea de Refraccion,

(L.S. - 05).

Linea

MASW

Estratos

Vp
(m/s)

Espesor

(m)

Descripcion

LS-05

01

300.00

0.23-1.14

Suelos gravo, areno limoso como
matriz, sustentando gravas, de
compacidad baja, depdsitos
transportados “relleno” de
moderada a baja porosidad.

02

807.00

2.76-5.12

Depésitos gravo, areno limoso
como matriz, sustentando gravas
y bloques, de compacidad
moderada a media, depositos
coluviales de baja a moderada
porosidad 6 en su defecto poco
probable de rocas de naturaleza
sedimentaria moderadamente
meteorizada, de compacidad
moderada a compacta.

03

2000.00

18.90 -
22.01

Estrato gravo, areno limoso como
matriz, sustentando gravas Yy
boleos, de compacidad elevada,
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depositos aluviales (poco
probable) de mediana porosidad
0 en su defecto (muy probable)
rocas muy compactas a
compactas de naturaleza
sedimentaria ligeramente
alteradas, macizas.

Linead

e Refraccioén

,(L.S.—06)

Linea

MASW

Estratos

Vp
(m/s)

Espesor

(m)

Descripcion

LS -06

01

300.00

0.00-0.38

Suelos gravo, areno limoso como
matriz, sustentando gravas, de
compacidad baja, depdsitos
transportados “relleno” de
moderada a baja porosidad.

02

913.00

1.89 - 3.90

Depositos gravo, areno limoso
como matriz, sustentando gravas
y bloques, de compacidad
moderada a media, depdsitos
coluviales de baja a moderada
porosidad 6 en su defecto poco
probable de rocas de naturaleza
sedimentaria moderadamente
meteorizada, de compacidad
moderada a compacta.

03

2075.00

20.80 -
23.07

Estrato gravo, areno limoso como
matriz, sustentando gravas Yy
boleos, de compacidad elevada,
depadsitos aluviales (poco
probable) de mediana porosidad
0 en su defecto (muy probable)

rocas muy compactas a
compactas de naturaleza
sedimentaria ligeramente

alteradas, macizas.

Tabla 4.2.3.3.1 Resultados de ensayos de refraccidon sismica.
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En lo referente a los estudios de refraccion sismica, estos muestran
en las lineas de refraccion LS-1,LS-2 ,LS-3,LS-4, LS-5 y LS-6, que
las velocidades se incrementan en profundidad desde 300m/sg
hasta 2312 m/sg y si consideramos que el material de soporte
corresponde a lutitas y areniscas de la Formacion Chicama que
posee una gad= 38.41 Tn/m2 vy una qult=115.24 Tn/m2 , con & =
29.8° y C=0.18, claramente se puede deducir que los materiales
poseen valores suficientemente altos, que se van incrementando en
profundidad.

4.2.4 ESTUDIO HIDROLOGICO

4.2.4.1 INFORMACION METEOROLOGICA (PRECIPITACION O
CAUDAL)

42411 PLUVIOMETRIA

La estacion de precipitacion mas cercana a la zona es la que
corresponde a la estacion Huamachuco, cuyas caracteristicas son

las siguientes:

Estacion Provincia Distrito Latitud | Longitud | Altitud

Huamachuco | Sanchez Carrion | Huamachuco | 07° 49’ | 78° 03’ 3220

Tabla 4.2.4.1 Caracteristicas de la estacién de precipitacion mas
cercana ala zona de estudio.
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4.2.4.2 ESTUDIO DE CUENCAS
42421 CARACTERISTICAS GEOMORFOLOGICAS

El area de Estudio se inicia en la carretera de Huamachuco, Km
27+000 a una altitud de 2,380 m.s.n.m. y culmina al término del rio
Olichoco Km 27+100 a una altitud de 2,379 m.s.n.m.

Se han identificado trece cuencas con cauce definido de tamafios
que varian de pequefias (0.26 Km2) a medianas (71.12 km2) y una
mayor de 599.36 m2. Las dos primeras cuencas forman parte de la
cuenca del rio Condebamba y las restantes forman parte de la
cuenca del rio Chusgén. Ambos rios, el Condebamba y el Chusgon
forman parte de la cuenca del rio Marafion. Presentan fuerte
pendiente con tiempos de concentracion menores a 60 minutos, en la

mayoria de ellos, indicando que tienen caracter torrentoso.

Las cuencas presentan cauce definido, con excepcion del rio
Olichoco, que presenta cerca de su desembocadura, un cauce
divagante, amplio, con dos brazos en la época de estiaje. En el
Cuadro 4.2.4.2.2.1 se presentan los parametros geomorfologicos.

42422 RESUMEN DE CAUDALES MAXIMOS

Ver Estudio Completo — Anexo lll.
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N° Cuenca Estructura Ubicacion Area Lorgjgeiltud Cota (msnm) Desnivel | Pendiente Tiempo de concentre;crf:séhoras)
existente Km. (Km2) cauce (m) Méaxima | Minima (m) (m/m) Kirpich Temes William)sl Promedio
1|Q. Colorado |Pontén de concreto con tablero de madera 2+647.960 19.80 8,600 4,050 3,150 900 0.1047 0.83 2.36 2.44 1.88
2|s/n Pontoén de rollizos 4+860.000 1.80 1,860 3,550 3,150 400 0.2151 0.19 0.64 0.58 0.47
3|Q. Camish |Pontén en arco de mamposteria 6+030.000 14.60 6,490 3,700 3,150 550 0.0847 0.72 1.99 1.98 1.56
4]s/n Mamposteria 11+130.000 1.04 2,030 3,425 3,150 275 0.1355 0.25 0.75 0.73 0.58
5]s/n Pontén de rollizos 12+085.000 1.20 1,770 3,450 3,190 260 0.1469 0.22 0.67 0.62 0.50
6]s/n Pontén de arco+rollizos 12+802.820 0.70 690 3,149 3,049 100 0.1449 0.10 0.33 0.26 0.23
7|s/n Alcantarilla Colapsada 15+105.000 0.50 1,510 3,400 2,950 450 0.2980 0.15 0.52 0.50 0.39
8|s/n Pon6n de Mamposteria 16+307.700 0.26 582 3,124 2,874 250 0.4296 0.06 0.23 0.19 0.16
9|Potrerillo Puente 17+762.043 10.50 3,970 3,400 2,850 550 0.1385 0.41 1.25 1.13 0.93
10|Potrerillo Il |Alcantarilla Colapsada 17+980.000 0.45 1,110 3,300 2,850 450 0.4054 0.10 0.39 0.35 0.28
11|Anamuelle |Pontén de madera 19+363.000 0.41 485 2,970 2,770 200 0.4124 0.05 0.20 0.15 0.13
12|Olichoco Cauce Natural de 80.00 m 27+040.000 71.12 16,680 4,150 2,400 1,750 0.1049 1.38 3.91 4.16 3.15
13|Chusgén Puente 28+323.454 599.36 35,060 4,350 2,350 2,000 0.0570 3.09 7.72 7.98 6.26
Tabla 4.2.4.2.2.1 Parametros geomorfolégicos.
NOTA: La cuenca de estudio es la N°12 llamada olichoco, el resto son cuencas de complemento a la zona de
estudio.
Caudal Maximo (m3/s)
Ubicacion Cuenca SCS Racional Promedio
T=25 | T=100 | T=500 [ T=25 | T=100 [ T=500 | T=25 | T=100 | T=500

1 2+647.960|Q. Colorado 10.94 20.44 38.40 30.88 41.70 59.09 20.91 31.07 48.75

2 4+860.000(s/n 0.61 1.62 3.87 5.82 7.86 11.14 3.22 4,74 7.51

3 6+030.000|Q. Camish 7.95 15.26 29.13 25.07 33.85 47.98 16.51 24.55 38.55

4 11+130.000]s/n 0.40 0.99 2.25 3.02 4.08 5.78 1.71 2.54 4.01

5 12+085.000|s/n 0.43 1.10 2.58 3.74 5.05 7.16 2.09 3.08 4.87

6 12+802.820]s/n 0.09 0.43 1.35 3.69 4.99 7.07 1.89 2.71 421

7 15+105.000]s/n 0.14 0.41 1.04 2.00 2.70 3.82 1.07 1.56 2.43

8 16+307.700]s/n 0.01 0.10 0.41 1.84 2.48 3.52 0.92 1.29 1.96

9 17+762.043|Potrerillo 5.11 10.89 22.47 26.55 35.85 50.80 15.83 23.37 36.64

10 17+980.000|Potrerillo I1 0.08 0.31 0.81 2.37 3.20 4.54 1.23 1.76 2.67

11 19+363.000| Anamuelle 0.01 0.12 0.59 3.19 431 6.11 1.60 2.22 3.35

12 27+040.000|Olichoco 48.52 80.60 136.19 48.52 80.60] 136.19

13 28+323.454|Chusgoén 356.18 561.20 906.71 356.18| 561.20] 906.71

Tabla 4.2.4.2.2.2 Resimenes de Caudales maximos.
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4.2.4.3 CARACTERISTICAS HIDRAULICAS

Utilizando el programa Hcanales hallamos las caracteristicas hidraulicas

necesarias para nuestro proyecto que a continuacion se presenta en esta

tabla.
TIRANTE AREA PERIMETRO | ESPEJO | VELOCID | N° DE RADIO ENERGIA
(m) HIDRAULICA MOJADO DE AD DEL | FROU | HIDRAULICO | ESPECIFIC
(m2) (m) AGUA RIO D (m) A
(m) (m/seg) (m.kg/kg)
1,04 83,20 82,08 80 3,18 1,00 0,952 1,55

Tabla 4.2.4.3 Caracteristicas hidraulicas.

Analisis hidraulico del rio Olichoco

Datos:

Caudal (Q): 80,6m3/s

Ancho de la Solera: 80 m

Tazul: 0

Resultados:

Tirante normal: 1,04 m

Area hidraulica: 83.20 m2

Espejo de agua: 80 m

NUmero de Froude: 1,00

m-Kg/kg

Tipo de Flujo: Supercritico

4.2.5

ESTUDIO DE TRAFICO

Perimetro: 82,08 m

Radio hidraulico: 0,9527 m

Velocidad: 3,18 m/s

Energia especifica: 1,55

El trafico futuro generalmente esta compuesto por a) el trafico normal que

es el que existe independientemente de las mejoras en la via y tiene un

crecimiento vegetativo, b) el trafico derivado o desviado que puede ser
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atraido hacia o desde otra carretera y c) el trafico inducido o generado

por la mejora de la via.

En el Cuadro que se muestra a continuacion se detalla el tipo de vehiculo

gue se proyecta en una serie de aflos mediante métodos de prediccion,

2009

2010

2011

2012

2013

2014

2015

2016

2017

2018

2019

2020

2021

2022

2023

2024

2025

2026

2027

2028

VEHICULOS LIGEROS BUS CAMIONES
AUTOS |PICK UP |C.R. |MICROS |2Y 3 EJES |2 EJES | 3 EJES | SEMI Y ARTICULADOS
54 52 70 11 9 65 35 0
56 54 73 11 9 67 36 0
58 56 75 12 10 69 37 0
60 58 78 12 10 71 38 0
63 60 81 13 10 74 40 0
65 62 84 13 10 76 41 0
67 64 87 14 11 79 43 0
70 67 90 14 11 82 44 0
72 69 93 15 11 84 45 0
74 71 95 15 12 87 a7 0
76 73 98 15 12 89 48 0
78 74 100 16 12 91 49 0
80 76 103 16 13 94 51 0
82 78 106 17 13 96 52 0
84 80 108 17 13 99 53 0
86 82 111 17 14 102 55 0
89 85 114 18 14 104 56 0
91 87 117 18 14 107 58 0
93 89 120 19 14 110 59 0
96 91 123 19 15 113 61 0

TOTAL

296

306

317

328

340

352

364

377

390

400

411

422

433

444

456

468

480

493

506

519

Tabla 4.2.5 Estudio De Tréfico
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CAPITULO 5: ANALISIS Y DISENO
5.1 INTRODUCCION

En este capitulo se detalla el proceso del analisis y disefio estructural de un puente de
acero tipo armadura utilizando las norma del Manual de Disefio del 2003 del MTC, el
disefio de la estructura se divide en dos componentes cominmente conocidos como:
la superestructura y la subestructura, procedimientos que se detallan en este capitulo

utilizando operaciones manuales.
5.2 CONSIDERACIONES DE DISENO

De los estudios realizados en el capitulo anterior se han definido ciertas condiciones
gue son considerados en el disefio estructural de cada elemento que compone la obra
de paso. A continuacion se detallan los resultados obtenidos de cada estudio

realizado:

Estudio Topografico: con este estudio se pudo definir la ubicacion de la obra tomando
en cuenta las condiciones del cauce, ademas se determiné la pendiente del rio, esto
gracias a un estudio realizado en campo, y por ultimo se delimito el parte aguas para
calcular el area de la cuenca realizado en oficina con planos cartograficos, estos

ultimos datos fueron utilizados en el estudio hidraulico.

Estudio Hidrolégico: con este se calcul6 el caudal que pasa por nuestro punto de

interés.

Estudio Hidraulico: en este estudio utilizando los datos definidos en los estudios
anteriores (Topografico e Hidroldgico) se determina la altura libre que debe de ser
proporcionada a la subestructura que en nuestro caso se utilizé un periodo de retorno
de 100 afios basandose en la economia de la zona y en la importancia de la

infraestructura a disefar.
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Estudio Geotécnico: con este estudio se conocid las caracteristicas geotécnicas de la
zona en estudio para poder definir el desplante necesario para alcanzar el estrato
resistente y dependiendo del tipo de estrato encontrado tomar decisiones para el

disefo de la cimentacion de la subestructura.

Estudio de Trafico: en el estudio de trafico se determind las caracteristicas viales de la
obra de paso para poder definir su importancia estructural ante las solicitaciones
sismicas segun la clasificacion AASTHO LRFD y asi definir el tipo de disefio sismico a

utilizar.
5.3 ANALISIS Y DISENO DE LA SUPERESTRUCTURA
5.3.1 DISENO DEL TABLERO

Como la ubicacién de los vehiculos en un puente es muy variable, tanto
longitudinalmente como transversalmente, el calculo de los esfuerzos
maximos por carga viva, con fines practicos, puede ser aproximado. El
procedimiento clasico consiste en realizar un analisis longitudinal y un
analisis transversal. El andlisis transversal distribuye los esfuerzos totales
en cada seccion entre los elementos de la seccion transversal mediante

el denominado Factor de Distribucion.

Las provisiones de este disefio, trata exclusivamente sobre el proceso de
disefio empirico para losas de tableros de concreto apoyados en
componentes longitudinales y no sera aplicado a cualquier otro articulo
en esta seccion. Las barras longitudinales del reforzamiento isotrépico
pueden participar en la resistencia de la zona de momento negativo de

un apoyo interno de estructuras continuas.
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DISENO DE_LOSA : METODO LRFD

SE CONSIDERA:

LUZ DEL PUENTE (L->mts) 40(m H/EETTL
©)

SOBRECARGA VEHICULAR HL-93
NUMERO DE VIAS 2 ©F LO—
3,57 14,512 14,512
MATERIALES:
RESISTENCIA DEL CONCRETO (f¢c) 280|Kg./cm?
FLUENCIA DEL ACERO (fy) 4200|Kg./cm2
CARPETA ASFALTICA 0,0875|m
DENSIDAD DEL CONCRETO 2400|Kg./cm3 2,40|Tn/m3
DENSIDAD DEL ASFALTO 2250|Kg./cm3 2,25|Tn/m3
BOMBEO 2%
A. PREDIMENSIONAMIENTO
ESPACIAMIENTO ENTRE VIGAS LUZ (S) = 5m
ANCHO DE CALZADA 7.2'm
PERALTE DE LOSA h=(S+3,050))/30 = 0,27 m
SE ASUME ESPESOR
DE LOSA: h = 0,30|m
ANCHO DE VEREDA: b= 1,50|m
H. DE LA VEREDA: hv = 0,15|m
1,50 7,20 1,50

‘ 2% 2%

015 ¥ [ e — Soonr

0,30

A
A

10,20

B. ANALISIS DE LOSA

B.1 METRADO DE CARGAS
B.1.1 FRANJA INTERIOR
B.1.1.1 MOMENTO NEGATIVO
B.1.1.1.1 MOMENTO POR CARGA VIVA
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14.512Tn 14.512 Tn 357 Tn
, 2,5m ‘ 4.3m ‘ 4.3m ‘
0042
AT 049 — T 026 7 0.095 7
!_ 5m . 5m __!__ 5m __!_ J
Mb= 14,512x0,49+14,512x0,26-3,57x0,042 = 10,73 Th.m

- MOMENTO MAXIMO PRODUCIDO POR CAMION

- MOMENTO MAXIMO PRODUCIDO POR CARRIL

0.952 Tn/m

|

lliilllilililiiliiiiiiiiiiiiiiii%

0042
WW. 0.095 _ 7
!_ 5m _‘__ 5m _‘_ 5m _!_ ]
Mb= 0,952x1,225+0,952x0,65-0,952x0,24 = 1,56 Tn.m
- MOMENTO MAXIMO PRODUCIDO POR TANDEM
1M120Tn 11.20Tn
, 2,5m 1,2m
0042 [
W T ———026  — / 0.095
‘ 0.255 ‘ ‘
| 5m e 5m e 5m ——]
Mb= 11,20x0,49+11,20x0,255 = 8,34 Tn.m

Se escoge el momento producido por el camion mas carril ya que este es el que genera mayor

momento.
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B.1.1.1.2 MOMENTO POR CARGA MUERTA
- MOMENTO MAXIMO PRODUCIDO POR PESO PROPIO

Wu= 0,30x2,4x1= 0,72 Tn/m
0.72 Tn/m
HHMMHHHMUMMHMMHH%
0042
LT 049 X026 — 7 0.095
- 5m — 5m . 5m _L 7
Mdc= 0,72x1,225+0,72x0,65-0,72x0,24 = 1,18 Tn.m

- MOMENTO MAXIMO PRODUCIDO POR ASFALTO

Wu= 0,0875x2,25x1= 0,197 Tn/m
0.197 Tn/m J

iliiililiiliiiliii,llililiiliilli[

0.042

S Jo49 — 7% ——02% _——— Z~ 00% 2 7
! Sm ! oM ! o ! |'
Mdw= 0,197x1,225+0,197x0,65-0,197x0,24 = 0,32 Tn.m

B.1.1.1.3 DETERMINACION DEL ANCHO EFECTIVO

L1 = 40000 mm Longitud del puente

W1-= 7200 mm Ancho total modificado

W = 10200 mm Ancho fisico entre los bordes del puente
NL = 2 Numero de carriles

a. Un Carril Cargado:
E = 250+0.42(L1*W1)*1/2 = 250+0.42(40000%10200)" 1/2 =

E= 7377,64 mm
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b. Dos 0 mas Carriles Cargados

E = 2100+0.12(L1*W1)"1/2 < W/NL
E= 250+0.42(40000*10200)" 1/2 < 10200/2
E = 4136,47 < 5100
E= 4136,47 mm

c. Se escoge el Ancho Efectivo Menor
3,868233765

E= 4136,46753 mm

B.1.1.1.4 RESUMEN DE LOS MOMENTOS MAXIMOS DE LA LOSA
Para los estados limites de Resistencia y Senicio, se usa un coeficiente de IM de 0,33

Mdc= 1,18 Tn-m
Mdw= 0,32 Tn-m
MLL= 12,29 Tn-m
MIM= 3,54 Tn-m IM= 33%

B.1.1.1.5 SELECCION DE MODIFICADORES DE CARGA (n)

Factor de Ductibilidad (nD) = 1
Factor de Redundancia (NR) = 1
Sector de Importancia Operativa (nL) = 1

n=nD*nR *nL
n= 1,00

B.1.1.1.6 COMBINACION DE CARGAS APLICABLES
- RESISTENCIA 1 Estado Limite
Mu = n(1.25 DC + 1.50 DW + 1.75 (LL + IM))
Mu = 1,00x(1.25x1,18 + 1.50x0,32 + 1.75 ((12,29 + 3,54)/(4136,47/1000)))
Mu = 8,65 Tn-m
- SERVICIO 1 Estado Limite
Mu = 1,0(DC + DW) + 1.0 (LL + IM)

Mu = 1.0(1,18 + 0,32) + 1.0((12,29 + 3,54)/(4136,47/1000))
Mu = 5,33 Tn-m
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B.1.1.1.7 DISENO

B.1.1.1.7.1 DISENO POR ESTADO LIMITE POR SERVICIO

a. VERIFICACION DE PERALTE DE SERVICIO

Mu = 5326,91 Kg.-m
fc=04*fc =0,4x280 = 112 Kg./cm2
fs=0.4*fy =0,4x4200 = 1680 Kg./cm2
Es = 2100000 Kg./cmz2
Ec = 15000 Vfc = 15000xV280= 250998,01 Kg./cm?
n=Es/Ec 8,37
r=fs/fc =1680/112 = 15
K=n/(n+r) = 8,37/(8,37+15) = 0,36
j=1-K/3 =1-0,36/3 = 0,88
b= 100 cm.

b. DETERMINACION DEL VALOR DEL PERALTE

d=@Mu/ (fc *K*j* b)) = V(2x5326,91 / (112 x 0,36 x 0,88 x 100)) =

1,74 cm < 30,00 cm OK

d asumido = 30 - 2,54 - (1,5875/2)
26,71 cm

rec= 2,5cm

c. AREA DEL REFUERZO DE TRACCION DE ANCHO DE LOSA

As=M/(fs*j*d)=  5326/(1680x0,88x26,71) = 13,48 cm2

B.1.1.1.7.2 DISENO POR ESTADO LIMITE POR RESISTENCIA |
a. MOMENTO RESISTENTE A LA ROTURA
Mu = 8,65 Tn.m
b. AREA DE REFUERZO DE TRACCION (ACERO PRINCIPAL)
Mu=0.9*As *fy *(d - (As *fy / (1.70 *f'c * b)))
(8,65x100000) = 0.9 x As x 4200 x (26,71 - (As x 4200 / (1.70 x 280 x 100)))

As = ((26,71)-V((26,71x26,71) -
(4x(4200/(1, 7x280x 100))x((8,65x 100000)/(0,9x4200))))))/(2X (4200/ (1, 7x280x 100))

As = 293,84 cm?
As = 8,83 cm2
As asumido = 8,83 cm?
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c. VERIFICACION DE ACERO MAXIMO Y MINIMO
- ACERO MAXIMO

C < 0.42d C= 6,28
d= 26,71

6,28 < 11,22 a= 5,34
Ok B= 0,85

- ACERO MINIMO

Mumin= eMn=1.2Mcr
Mumin= ¢oMn=1.33Mu

CALCULO DEL PRIMER Mumin

Mcr= Fr*ix _ 33,47 x 225000

Yt 15 x 100000
Mcr= 5,02 Tn.m

Ix= (b x (eLosa)"3)/12 Fr= 2 x \fc
Ix=_ (100 x (0,30 x 100)"3)/12 Fr= 2 x V280
Ix= 225000,00 cm* Fr= 33,47 Kg./cm?2

Yt= (eLosa)/2
Yt= (0,30*100)/2
Yt= 15,00 m

Mumin= ®Mn=1.2Mcr
Mumin= 1,2 x 5,02
Mumin= 6,02 Tn.m

CALCULO DEL SEGUNDO Mumin
Mumin= ¢®Mn=1.33Mu
Mumin= 1,33 x 8,65
Mumin= 11,51 Tn.m
ELECCION DEL Mumin
El Mumin tiene que ser el menor de los dos calculados anteriormente.
Mumin= 6,02 Tn.m

VERIFICACION DEL Mumin

Mumin= 6,02 Tn.m < Mu= 8,65 Tn.m
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d. ACERO DE TEMPERATURA

Ast= 0.75Ag / fy (Mpa) =  0.75 x (30 x 100)/ 420 = 5,36 cm2

e. DISTRIBUCION DE ACERO

Diametro Perimetro Peso Area
pulg. cm., cm. Kg./ml cm?2
# 02 1/4 0,365 2 0,25 0,32
# 03 3/8 0,953 3 0,58 0,74
# 04 1/2 1,27 4 1,02 1,29
# 05 5/8 1,587 5 1,60 2,00
# 06 3/4 1,905 6 2,26 2,84
# 08 1 2,54 8 4,04 5,10
#11 13/8 3,581 11,2 7,95 10,06
- ACERO PRINCIPAL
Asp = 8,83 cm?2
Diametro a usar = 5/8 " Area = 2,00 cm?
Espaciamiento (S) = (Avx b)/Asp Smin= 1,5x <
(2 x 100)/8,83 1,5 x 5/8 x 2,54
Espaciamiento (S) = 22,65 cm Smin= 2,38 cm

Smax= 1,5 x (eLosa)

1,5 x 30
S asumido = 20,00 cm Smax= 45,00 cm
OK
USAR: O 5/8 " @ 20 cm.
- ACERO DE TEMPERATURA
Ast = 5,36 cm?2
Diametro a usar = 1/2 " Area = 1,29 cm?2
Espaciamiento (S) = (Avx b)/Ast Smin= 1,5x @
(1,29 x 100)/5,36 1,5 x 1/2 x 2,54
Espaciamiento (S) = 24,08 cm Smin= 1,91 cm
Sméax= 1,5 x (eLosa)
1,5 x 30
S asumido = 20,00 cm Smax= 45,00 cm
OK
USAR: @ 1/2 " @ 20 cm.

188



B.1.1.2 MOMENTO POSITIVO
B.1.1.2.1 MOMENTO POR CARGA VIVA
- MOMENTO MAXIMO PRODUCIDO POR CAMION

14512 Tn 14512 Tn 357 Tn
. 2.,5m 4 3m ‘ 4 3m ‘
1.00 0132 0.02 0.0473 f
0.1834
. 5m | am | am ! a
Mb= 14,512x1,00-14,512x0,132+3,57x0,02 = 12,67 Tn.m

- MOMENTO MAXIMO PRODUCIDO POR CARRIL

A A A A A A A A A A A A AR AR
. 5m . am . 5m !
|
Mb= 0,952x2,50-0,952x0,459+0,952x0,119 = 2,06 Tn.m

- MOMENTO MAXIMO PRODUCIDO POR TANDEM

11.20Tn 1120 Tn

2,5m 1,2m

7

0.52
1.00 0.132 0.02 0.0473
_—

Mb= 11,20x1,00+11,20x0,52 = 17,02 Tn.m

Se escoge el momento producido por el tandem mas carril ya que este es el que genera mayor momento.
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B.1.1.2.2 MOMENTO POR CARGA MUERTA
- MOMENTO MAXIMO PRODUCIDO POR PESO PROPIO

Wu= 0,30x2,4x1= 0,72 Tn/m
0.72 Tn/m |

S A A A A A A A A A R A AR U A A

‘ 1.00 0.132 0.02 0.0473
0.1834
| 5m e 5m e 5m -—-
Mdc= 0,72x2,50-0,72x0,459+0,72x0,119 = 1,56 Tn.m

- MOMENTO MAXIMO PRODUCIDO POR ASFALTO

Wu= 0,0875x2,25x1= 0,197 Tn/m
0.197 Tn/m |

U A A A A AR AR AR AR A A A AR AR AR A A

1.00 0.132 0.02 0.0473
0.1834
| 5m — S5m e S5m e
Mdw= 0,197x2,50-0,197x0,459+0,197x0,119 = 0,43 Tn.m
B.1.1.2.3 DETERMINACION DEL ANCHO EFECTIVO
L1 = 40000 mm Longitud del puente
W1 = 7200 mm Ancho total modificado

Ancho fisico entre los bordes

W = 10200 mm
Numero de carriles

NL = 2

a. Un Carril Cargado:

E= 250+0.42(40000*10200)*1/2 =

E= 7377,64 mm
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b. Dos 0 mas Carriles Cargados

E = 2100+0.12(L1*W1)"1/2 < W/NL
E = 250+0.42(40000*10200)* 1/2 < 10200/2
E = 4136,47 < 5100
E = 4136,47 mm

c. Se escoge el Ancho Efectivo Menor
E= 4136,47 mm

B.1.1.2.4 RESUMEN DE LOS MOMENTOS MAXIMOS DE LA LOSA
Para los estados limites de Resistencia y Senicio, se usa un coeficiente de IM de 0,33

Mdc= 1,56 Tn-m
Mdw= 0,43 Tn-m
MLL= 19,08 Tn-m
MIM= 5,62 Tn-m IM= 33%

B.1.1.2.5 SELECCION DE MODIFICADORES DE CARGA (n)

Factor de Ductibilidad (nD) = 1
Factor de Redundancia (NR) = 1
Sector de Importancia Operativa (nL) = 1

n=nD*nR*nL
n= 1,00

B.1.1.2.6 COMBINACION DE CARGAS APLICABLES
- RESISTENCIA 1 Estado Limite
Mu = n(1.25 DC + 1.50 DW + 1.75 (LL + IM))
Mu = 1,00x(1.25x1,56 + 1.50x0,43 + 1.75 ((19,09 + 5,62)/(4136,47/1000)))
Mu = 13,03 Tn-m
- SERVICIO 1 Estado Limite
Mu = 1,0(DC + DW) + 1.0 (LL + IM)

Mu = 1.0(1,56 + 0,43) + 1.0((19,09 + 5,62)/(4136,47/1000))
Mu = 7,95 Tn-m
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B.1.1.2.7 DISENO
B.1.1.2.7.1 DISENO POR ESTADO LIMITE POR SERVICIO

a. VERIFICACION DE PERALTE DE SERVICIO

Mu = 7951,57 Kg.-m
fc=0.4*fc =0,4x280 = 112 Kg./cm?2
fs=0.4*fy =0,4x4200 = 1680 Kg./cm?2
Es = 2100000 Kg./cm?
Ec = 15000 Vfc = 15000xV280= 250998,01 Kg./cm?
n=Es/Ec 8,37
r=fs/fc =1680/112 = 15
K=n/(n+r) = 8,37/(8,37+15) = 0,36
j=1-K/3 =1-0,36/3 = 0,88
b= 100 cm.

b. DETERMINACION DEL VALOR DEL PERALTE

d=V@2Mu/ (fc *K *j * b)) = V(2x10530,61 / (112 x 0,36 x 0,88 x 100)) =
2,12 cm < 30,00 cm OK
d asumido = 30 - 2,54 - (1,5875/2) rec=2,5cm
26,71 cm

c. AREA DEL REFUERZO DE TRACCION DE ANCHO DE LOSA
As=M/(fs*j*d) = 10530,61/(1680x0,88x26,71) = 20,12 cm?
B.1.1.2.7.2 DISENO POR ESTADO LIMITE POR RESISTENCIA |
a. MOMENTO RESISTENTE A LA ROTURA
Mu = 13,03 Tn.m
b. AREA DE REFUERZO DE TRACCION (ACERO PRINCIPAL)
Mu=0.9*As *fy * (d - (As *fy / (1.70 *f'c * b)))
(17,54x100000) = 0.9 x As x 4200 x (26,71 - (As x 4200 / (1.70 x 280 x 100)))

As = ((26,71)-V((26,71x26,71) -
(4x(4200/(1, 7x280x 100))x((13,03x 100000)/(0,9x4200))))))/(2x(4200/(1, 7x280x100))

As = 289,16 cm?2
As = 13,51 cm?
As asumido = 13,51 cm?2
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c. VERIFICACION DE ACERO MAXIMO Y MINIMO
- ACERO MAXIMO

C < 0.42d c= 6,28
d= 26,71

6,28 < 11,22 a= 5,34
Ok B= 0,85

- ACERO MINIMO

Mumin= ¢oMn=1.2Mcr
Mumin= @Mn=1.33Mu

CALCULO DEL PRIMER Mumin
Mcr= Fr*iIx _ 33,47 x 225000

Yt 15 x 100000
Mcr= 5,02 Tn.m

Ix= (b x (eLosa)"3)/12 Fr= 2 x fc
Ix= (100 x (0,30 x 100)"3)/12 Fr= 2 x V280
Ix= 225000,00 cm* Fr= 33,47 Kg./cm?2

Yt= (eLosa)/2
Yt= (0,30*100)/2
Yt= 15,00 m

Mumin= oMn=1.2Mcr
Mumin= 1,2 x 5,02
Mumin= 6,02 Tn.m
CALCULO DEL SEGUNDO Mumin
Mumin=  @Mn=1.33Mu
Mumin= 1,33 x 13,03
Mumin= 17,33 Tn.m
ELECCION DEL Mumin
El Mumin tiene que ser el menor de los dos célculados anteriormente.
Mumin= 6,02 Tn.m
VERIFICACION DEL Mumin

Mumin= 6,02 Tn.m < Mu= 13,03 Tn.m
OK
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ACERO DE REPARTICION

%Asr = 1750 / S"0.5 = 1750/\'S = 1750/+(5*1000) = 24,75 %
24,75 % de As < 50% OK
Asr = As X (%Asr)
Asr =13,51 x(24,75/100)
Asr = 3,34 cm?
e. DISTRIBUCION DE ACERO
Didmetro Perimetro Peso Area
pulg. cm., cm. Kg./ml cm?
# 02 1/4 0,365 2 0,25 0,32
# 03 3/8 0,953 3 0,58 0,74
# 04 1/2 1,27 4 1,02 1,29
# 05 5/8 1,587 5 1,60 2,00
# 06 3/4 1,905 6 2,26 2,84
# 08 1 2,54 8 4,04 5,10
#11 13/8 3,581 11,2 7,95 10,06
- ACERO PRINCIPAL
Asp = 13,51 cm?
Didametro a usar = 3/4 " Area = 2,84 cm?
Espaciamiento (S) = (Avx b)/Asp Smin= 15x 9
2,84 x 100)/13,51 1,5 x 3/4 x 2,54
Espaciamiento (S) = 21,02 cm Smin= 2,86 cm
Sméax= 1,5 x (eLosa)
1,5x 30
S asumido= 20,00 cm Sméax= 45,00 cm
OK
USAR: @ 3/4 @ 20 cm
- ACERO DE REPARTICION
Asr = 3,34 cm?
Diametro a usar = 1/2 Area = 1,29 cm?
Espaciamiento (S) = (Avx b)/Asr Smin= 15x 9
(1,29 x 100)/3,34 1,5 x 1/2x 2,54
Espaciamiento (S) = 38,58 cm Smin= 1,91 cm
Smax= 1,5 x (eLosa)
1,5x 30
S asumido = 35,00 cm Smax= 45,00 cm
OK
USAR: @ 1/2 @ 35 cm.




- GRAFICA
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1/2 35 3/4 20

FIGURA N° 43:

Refuerzo de acero en franja interior

Limitacién de la Fisuracion mediante distribucion de la armadura (Estado Limite de
Servicio)

—0.20 —

Acero Positivo

a) Esfuerzo maximo del acero (fsa)

dc= recubrimiento + @/2
dc= 2,5+ (3/4 x 2,54)/2 0.30
dc= 3,45cm

= Espaciamiento del acero

= 20,00cm i
nv= Numero de varillas F / de

nv= 1 / *
= (2 dc) x b)/nv
= ((2 x 3,45) x20)/1 1093/4" @0_20
A= 138,1 cm2
Z= 30591 Kg/cm (Condicién de Exposicion moderada)
fsa= Z/(dc x AYM/3<0,6 x Fy
fsa= 30591/(3,45 x 172,625)"/3 < 0,6 x 4200
fsa= 3915,78 Kg/cm2 > 0,6*Fy= 2520 Kg/cm2
fsa= 2520 Kg/cm2 Usar
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b) Esfuerzo del acero bajo cargas de servicio

fs= Ms x Cxn
I
Ms= 7,95Th.m  Momento de Senvcio Positivo hallado anteriormente
Como tenemos el ancho de la losa que es 20 cm, multiplicamos el Ms por 0,20
Ms= 7,95 x 0,20
Ms= 1,59Tn.m
Es= 2100000 Kg/cm2
Ec= 250998,01 Kg/cm2
n= 8,00

20

C=

e

(Ast= 8x2.84=22.72cm?2)
103/4" @0.20

Area de acero transformada

Ast= Relacion modular x area de acero

Ast= 22,72

3.45

}

Momentos respecto al eje neutro para determinar Y
20,00 y (y/2)= 22,72 (26,55-Y)

Y= 6,71 cm C= 20,00cm

Inercia respecto del eje neutro de seccion transformada

I= Ast x c2+ (b x y3)/3

I= 40,80 x 20,00? + (20 x 6,713)/3

I= 11102,08 cm*

fs= Ms x Cxn = 1,59 x 10° x 20,00 x 8
| 11102,08
fs= 2291,92 Kg/cm2 < fsa=

OK
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Acero Negativo

105/8" @0.20
a) Esfuerzo maximo del acero (fsa) \ {
= recubrimiento
dc= 5+ (5/8 x 2,54)/2
dc= 5,79cm
b= Espaciamiento del acero 030
b= 20,00cm
nv= Numero de varillas
nv= 1
= ((2 dc) x b)/nv |
A= ((2 x 5,79) x20)/1 0.20
A= 231,75 cm2
/= 30591 Kg/cm (Condicién de Exposicién moderada)
fsa= Z/(dc x AYM/3 < 0,6 x Fy
fsa= 30591/(5,79 x 231,75)/3 < 0,6 x 4200
fsa= 2772,90 Kg/lcm2 > 0,6*Fy= 2520 Kg/cm2
fsa= 2520 Kg/cm2 Usar

b) Esfuerzo del acero bajo cargas de servicio

fs= Ms x C x n

I
Ms= 5,33Tn.m  Momento de Senvicio Positivo hallado anteriormente
Como tenemos el ancho de la losa que es 20cm, multiplicamos el Ms por 0,20
Ms= 5,33 x 0,20

Ms= 1,07Tn.m

Es= 2100000 Kg/cm2
Ec= 250998,01 Kg/cm2
n= 8,00
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195/8" @0.20
(Ast= 8x2.00=16.00cm2)

\\‘ _54 9 n (fs/n)

]
(+)

24 .21-Y

27

24.21 0
_ E.N.
Y
}

Area de acero transformada
Ast= Relacion modular x area de acero
Ast= 16,00

Momentos respecto al eje neutro para determinar Y
20,00 y (y/2)= 16,00  (24,21-Y)
Y= 5,48 cm C= 21,23cm

Inercia respecto del eje neutro de seccion transformada
I= Ast x ¢+ (b x y?)/3
= 16 x 21,232 + (20 x 5,48%)/3

I= 8308,52 cm*

fs= Ms x C x n = 1,07 x 10°x 21,23 x 8
| 8308,52

fs= 2177,82 Kg/cm2 <

OK
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Fatiga Estado Limite de Fatiga

14512 Tn 14.512Tn 357Tn

2,5m om 43m L

5m 5m 5m 5m ‘ ?

T I T T f

MLL(+)= 15126,07Kg.m
MLL(-)= 8441,01Kg.m

Para el Disefo por Fatiga, con n=nD nR nl=1:
Mfat= n(0.75MLL+IM)

Considerando el Ancho efectivo para una sola via cargada y IM= 15%:
Mfat (+)= 1,0(0,75 x1,15 x15126,07) /E
Mfat (+)= 1,0(0,75 x1,15 x15126,07) /7,38
Mfat (+)= 1768,35Kg.m

Mfat (-)= 1,0(0,75 x1,15 x8441,01) /E
Mfat (-)= 1,0(0,75 x1,15 x8441,01) /7,38
Mfat (-)= 986,82Kg.m

- SECCION FISURADA
Se utiliza la seccion fisurada si la suma de esfuerzos debido a cargas permanentes no

mayoradas mas 1.5 veces la carga de fatiga, da por resultado una tension de traccion
mayor que 0,80V(fc)

ftrac= 13,39 kg/cm?

Esfuerzo debido a cargas permanentes no mayoradas mas 1.5 veces la carga de
fatiga en una franja interior:

M'fat (+)= 1,0 Mdc + 1,0Mdw + 1,5Mfat Ffat= M'fat(+)

M'fat (+)= 1,0 x1555,2+1,0 x425,52 +1,5 x1768,35 S

M'fat (+)= 4633,24Kg.m Ffat= 30,89 kg/cm?

M"fat (-)= 1,0 Mdc + 1,0Mdw + 1,5Mfat Ffat= M"fat(-)

M"fat (-)= 1,0 x1555,2+1,0 x425,52 +1,5 x986,82 S

M"fat (-)= 3460,94Kg.m Ffat= 23,07 kg/cmz
S= bh%6

S= 100*35%/6
S= 15000,00cm?
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Para esfuerzo maximo
Como ffat = 30,89 kg/cm? > 13,39 kg/cm? Se Usara Seccién Agrietada

Para esfuerzo minimo
Como ffat = 23,07 kg/lcm? > 13,39 kg/cm? Se Usara Seccion Agrietada

- VERIFICACION DE ESFUERZOS
Esfuerzo en el refuerzo debido a la carga viva maxima

Con As= 1¢3/4" @ 0,25= 2,84cm2/0,25:11,36cm3/m
j,d=d-Y/3 = 24,31cm
fLL= Mfat
As(j.d)

fLL= 640,31 kg/cm?

Esfuerzo en el refuerzo debido a la carga viva maxima

Con As= 1¢3/4" @ 0,25= 2,84cm?2/0,25: 11,36cm2/m
jd= d-Y/3 = 24,31cm
fLL= Mfat
As(j.d)

fLL= 357,32 kg/cm?
Rango maximo de Esfuerzos
El esfuerzo minimo es el esfuerzo por carga viva minimo combinado con el esfuerzo
por carga permanente.
El momento por carga muerta para una franja interior es:
MDL= MDC + MDW = 1555,2+425,52 = 1499,30Kg.m

El esfuerzo por carga permanente es:

fDL= MDL
As(j.d)
fDL= 542,89 kglem?

Luego, el esfuerzo minimo es:

fmin= 357,32+542,89
fmin= 900,21 kg/cm?
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Luego, el esfuerzo maximo es:

fmax= 640,31+542,89
fmax= 1183,20 kg/cm?

Rango de esfuerzos es:

f
f
f

fmax - fmin
1183,2-900,21
282,99 kg/cm?

Rango de esfuerzos es:

flimite= 1479-0,33fmin + 56 (r/h)

flimite= 1479-0,33x900,21 + 56 x 0,3

flimite=  1202,09 kg/cm? > f=282,99
OK

B. ANALISIS DE LOSA

B.1 METRADO DE CARGAS
B.1.1 FRANJA DE BORDE

B.1.1.1 MOMENTO NEGATIVO
B.1.1.1.1 MOMENTO POR CARGA VIVA

- MOMENTO MAXIMO PRODUCIDO POR CAMION

7.256 Tn 7256 Tn 1.785Tn
, 2,5m ‘ 4.3m ‘ 4,3m ‘
0.042
049 026 — 7 0.095
! Sm ! 5m ! 5m
Mb= 7,256x0,49+7,256x0,26-1,785x0,042 = 5,37 Tn.m
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- MOMENTO MAXIMO PRODUCIDO POR CARRIL

0.952 Tn/m
!
PP A A P A PR A AU P A PP A P P P P A R AR R NI
0042
0.49 NT——026]  — / 0.095 _ 7
!_ 5m __!_, 5m _!_ 5m _!_ ]
Mb= 0,952x1,225+0,952x0,65-0,952x0,24 = 1,56 Th.m
- MOMENTO MAXIMO PRODUCIDO POR TANDEM
56Tn 56Tn
25m ‘ 1,2m
0042 [,
N 049 L—"7N"— 026 — £ 0.095 : 7
0.255
! 5m ! 5m | 5m ! }
Mb= 5,6x0,49+5,6x0,255 = 4,17 Tn.m

Se escoge el momento producido por el camién més carril ya que este es el que genera mayor
momento.

- MOMENTO MAXIMO PRODUCIDO POR CARGA PEATONAL

Wu= (510x1,5)/1,8= 0,425 Tn/m
0.425 Tn/m ]
LlilllillillllLllilllllillllllll£
S [0 7% 028 7 024&_7?035—“
S - ]
Mb= 0,425x1,225+0,425%0,65-0,425x0,24 = 0,69 Tn.m
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B.1.1.1.2 MOMENTO POR CARGA MUERTA
- MOMENTO MAXIMO PRODUCIDO POR PESO PROPIO

Wu= (0,30x2,4x1)/1,8= 0,40 Tn/m
0.40 Tn/m ]
HHHHHLLLHHHHHHHHHHL
0042
L 049 — I 026 — 2 0.095
! 5m ! 5m am ! z
Mdc= 0,40x1,225+0,40x0,65-0,40x0,24 = 0,65 Tn.m
- MOMENTO MAXIMO PRODUCIDO POR ASFALTO
Wu= (0,0875x2,25x0,3)/1,8= 0,033 Tn/m
0.033 Tn/m /
LlLLlilliHlillwillllwiiliiwil
0042
ST [ods — 7 028 — 7 0.095
! 5m | 5m ! 5m 7
Mdw= 0,197x1,225+0,197x0,65-0,197x0,24 = 0,05 Tn.m
- MOMENTO MAXIMO PRODUCIDO POR VEREDA
Wu= (0,15x2,4x1,5)/1,8= 0,3 Tn/m
0.3Tn/m [
lllllllllllllllliililiilLLLLHL%
0042
W o ——-0268]  — 7 0.095
- S N ]
Mdw= 0,3x1,225+0,3x0,65-0,3x0,24 = 0,49 Tn.m
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- MOMENTO MAXIMO PRODUCIDO POR BARANDA

Wu= (0,10)/1,8= 0,056 Tn/m
0.056 Tn/m ;
0042
0.49 ~ — 026 — 0.095 ’]
! 5m ! 5m ! 5m ! f
Mdw= 0,056x1,225+0,056x0,65-0,056x0,24 = 0,09 Tn.m
B.1.1.1.3 DETERMINACION DEL ANCHO EFECTIVO
L1 = 40000 mm Longitud del puente
W1l= 7200,00 mm Ancho total modificado
W = 10200 mm Ancho fisico entre los bordes del puente
NL = 2 Numero de carriles
a. Un Carril Cargado:
E = 250+0.42(L1*W1)"1/2 = 250+0.42(40000*10200)*1/2 =
E= 7377,64 mm
b. Dos o mas Catrriles Cargados
E = 2100+0.12(L1*W 1) 1/2 < W/NL
E= 250+0.42(40000*10200)" 1/2 < 10200/2
E= 4136,47 < 5100
E= 4136,47 mm

c. Se escoge el Ancho Efectivo Menor
E= 4136,46753 mm
d. Ancho de Franja de Borde Longitudinal
Para una loma de llantas = Distancia del borde de vereda + 0,30m + 1/2 ancho de franja < 1,80m
Para una loma de llantas = 1,50 + 0,30 + (1/2) 4,136 < 1,80m
Para una loma de llantas = 1,50 + 0,30 + (1/2) 4,136 < 1,80m

Para una loma de llantas = 3,868 m < 1,80m

Como el ancho de franja hallado sobrepasa los 1,80m, se toma este Gltimo como ancho de franja.
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B.1.1.1.4 RESUMEN DE LOS MOMENTOS MAXIMOS DE LA LOSA
Para los estados limites de Resistencia y Senicio, se usa un coeficiente de IM de 0,33

Mdc= 1,24 Tn-m
Mdw= 0,05 Th-m
MLL= 7,62 Tn-m
MIM= 1,77 Tn-m IM= 33%

B.1.1.1.5 SELECCION DE MODIFICADORES DE CARGA (n)

Factor de Ductibilidad (nD) = 1
Factor de Redundancia (NR) = 1
Sector de Importancia Operativa (nL) = 1

n=nD*nR*nL
n= 1,00

B.1.1.1.6 COMBINACION DE CARGAS APLICABLES
- RESISTENCIA 1 Estado Limite
Mu = n(1.25 DC + 1.50 DW + 1.75 (LL + IM))
Mu = 1,00x(1.25x1,18 + 1.50x0,32 + 1.75 ((12,29 + 3,54)/(1,8)))
Mu = 10,75 Tn-m

- SERVICIO 1 Estado Limite

Mu = 1,0(DC + DW) + 1.0 (LL + IM)
Mu = 1.0(1,18 + 0,32) + 1.0((12,29 + 3,54)/(1,8))

N — AR1T Thn.m

B.1.1.1.7 DISENO

B.1.1.1.7.1 DISENO POR ESTADO LIMITE POR SERVICIO

a. VERIFICACION DE PERALTE DE SERVICIO

Mu = 6506,43 Kg.-m
fc=0.4*fc = 0,4x280 = 112 Kg./cm2
fs=0.4*fy =0,4x4200 = 1680 Kg./cm2
Es = 2100000 Kg./cm?2
Ec = 15000 Vfc = 15000xV280= 250998,01 Kg./cm?
n=Es/Ec 8,37
r=fs/fc =1680/112 = 15
K=n/(n+r) = 8,37/(8,37+15) = 0,36
j=1-K/3 =1-0,36/3 = 0,88
b= 100 cm.
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b. DETERMINACION DEL VALOR DEL PERALTE

d=vV@2Mu/ (fc *K *j* b)) = V(2x6506,43 / (112 x 0,36 x 0,88 x 100)) =
1,92 cm < 30,00 cm OK
d asumido = 30 - 2,54 - (1,5875/2) rec=2,5cm
26,71 cm

c. AREA DEL REFUERZO DE TRACCION DE ANCHO DE LOSA
As=M/(fs*j*d)= 6506,43/(1680x0,88x26,71) = 16,47 cm?
B.1.1.1.7.2 DISENO POR ESTADO LIMITE POR RESISTENCIA |
a. MOMENTO RESISTENTE A LA ROTURA
Mu = 10,75 Tn.m
b. AREA DE REFUERZO DE TRACCION (ACERO PRINCIPAL)
Mu=0.9*As *fy * (d - (As *fy / (1.70 *f'c * b)))
(8,65x100000) = 0.9 x As x 4200 x (26,71 - (As x 4200/ (1.70 x 280 x 100)))

As = ((26,71)-V((26,71x26,71) -
(4x(4200/(1,7x280x100))x((10,75x100000)/(0,9x4200))))))/ (2x(4200/(1,7x280x100))

As = 291,61 cm?
As = 11,06 cm?2
As asumido = 11,06 cm?

c. VERIFICACION DE ACERO MAXIMO Y MINIMO
- ACERO MAXIMO

C < 0.42d C= 6,28
d= 26,71

6,28 < 11,22 a= 5,34
Ok B= 0,85

- ACERO MINIMO

Mumin= ¢oMn21.2Mcr
Mumin= ¢oMn=1.33Mu
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CALCULO DEL PRIMER Mumin

Mcr= Fr*ix _ 33,47 x 225000

Yt 15 x 100000
Mcr= 5,02 Tn.m

Ix= (b x (eLosa)"3)/12 Fr= 2 x fc
Ix= (100 x (0,30 x 100)"3)/12 Fr= 2 x V280
Ix= 225000,00 cm* Fr= 33,47 Kg./cm?

Yt= (eLosa)/2
Yt= (0,30*100)/2
Yt= 15,00 m
Mumin= ¢oMn=1.2Mcr
Mumin= 1,2 x 5,02
Mumin= 6,02 Tn.m
CALCULO DEL SEGUNDO Mumin
Mumin=  ¢Mn=1.33Mu
Mumin= 1,33 x 10,75
Mumin= 14,30 Tn.m
ELECCION DEL Mumin
El Mumin tiene que ser el menor de los dos célculados anteriormente.
Mumin= 6,02 Tn.m
VERIFICACION DEL Mumin

Mumin= 6,02 Tn.m < Mu= 10,75 Tn.m
OK

d. ACERO DE TEMPERATURA

Ast = 0.75 Ag / fy (Mpa) = 0.75 x (30 x 100)/ 420 = 5,36 cm?2
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e. DISTRIBUCION DE ACERO

Diametro Perimetro Peso Area
pulg. cm., cm. Kg./ml cm?
# 02 1/4 0,365 2 0,25 0,32
# 03 3/8 0,953 3 0,58 0,74
# 04 1/2 1,27 4 1,02 1,29
# 05 5/8 1,587 5 1,60 2,00
# 06 3/4 1,905 6 2,26 2,84
# 08 1 2,54 8 4,04 5,10
#11 13/8 3,581 11,2 7,95 10,06
- ACERO PRINCIPAL
Asp = 11,06 cm?
Diametro a usar = 3/4 " Area = 2,84 cm?
Espaciamiento (S) = (Avx b)/Asp Smin= 15x 9
2,84 x 100)/11,06 1,5 x 3/4 x 2,54
Espaciamiento (S) = 25,68 cm Smin= 2,86 cm
Smax= 1,5 x (eLosa)
1,5x 30
S asumido= 25,00 cm Smax= 45,00 cm
OK
USAR: @ 3/4 " @ 25 cm.
- ACERO DE TEMPERATURA
Ast = 5,36 cm?
Diametro a usar = 1/2 " Area = 1,29 cm?
Espaciamiento (S) = (Avx b)/Ast Smin= 15x 0
(1,29 x 100)/5,36 1,5 x1/2 x 2,54
Espaciamiento (S) = 24,08 cm Smin= 1,91 cm
Smax= 1,5 x (eLosa)
1,5x 30
S asumido= 20,00 cm Smax= 45,00 cm
OK
USAR: @ 1/2 " @ 20 cm.




B.1.1.2 MOMENTO POSITIVO
B.1.1.2.1 MOMENTO POR CARGA VIVA
- MOMENTO MAXIMO PRODUCIDO POR CAMION

7.256 Tn 7.256 Tn 1785 Tn
. 25m | 4.3m _‘__ 43m __‘
1.00 0.132 0.02 0.0473
01834
| 5m | Em | 5m |
Mb= 7,256x1,00-7,256X0,132+1,785%0,02 = 6,33 Tn.m

- MOMENTO MAXIMO PRODUCIDO POR CARRIL

0.952 Tn/m

VA A A A A A A A A A A A A A A N A A AN A

1.00 0.132 0.02 0.0473
01834
am 5m sm |
I T T T ‘
Mb= 0,952x2,50-0,952x0,459+0,952x0,119 = 2,06 Tn.m

- MOMENTO MAXIMO PRODUCIDO POR TANDEM

5.6Tn 56Tn

\ 2,5m L2m‘

!

052
1.00 0132 0.02 0.0473
_— s
0.1834
. 5m ! 5m | 5m !
Mb= 5,6x1,00+5,6x0,52 = 8,51 Tn.m
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Se escoge el momento producido por el tandem mas carril ya que este es el que genera mayor momento.
- MOMENTO MAXIMO PRODUCIDO POR CARGA PEATONAL

Wu= (510x1,5)/1,8= 0,425 Tn/m

0.425 Tnim

|
VR A A A R AR A A R P R A A A R R AR A

‘1 00 0.132 0.02 0.0473

0.1834
hm am Sm |
I 1 1 1 J
Mb= 0,425x2,50-0,425x0,459+0,425x0,119 = 0,92 Tn.m

B.1.1.2.2 MOMENTO POR CARGA MUERTA
- MOMENTO MAXIMO PRODUCIDO POR PESO PROPIO
Wu= (0,30x2,4x1)/1,8= 0,4 Tn/m
0.4Tn/m |

A A A R A A N A A A N N

1.00

0.132 0.02 0.0473
0.1834
5m am 5m
I T T T l|
Mdc= 0,4x2,50-0,4x0,459+0,4x0,119 = 0,86 Tn.m

- MOMENTO MAXIMO PRODUCIDO POR ASFALTO
Wu= (0,0875x2,25x0,3)/1,8= 0,033 Tn/m

0.033 Tn/m |

VA AR A AR A AR AR A AR A A R A A AN

‘1'00 0.132 0.02 0.0473

0.1834
5m 5m 5m
I I I I II
Mdw= 0,033x2,50-0,033x0,459+0,033x0,119 = 0,07 Tn.m
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- MOMENTO MAXIMO PRODUCIDO POR VEREDA

Wu= (0,15x1,5x2,4)/1,8= 0,3 Tn/m

0.3 Tn/m |

R AR AR AR AN AR AN AN A AR AU AR AR AN AR A AN Y

1.00 0.132 0.02 0.0473
0.1834
| 5m | 5m | 5m | i
Mdw= 0,3x2,50-0,3x0,459+0,3x0,119 = 0,65 Tn.m

- MOMENTO MAXIMO PRODUCIDO POR BARANDA

Wu= (0,10)/1,8= 0,056 Tn/m
0.056 Tn/m |

VAR A A R A AN

1.00 0132 0.02 0.0473
0.1834
. am | am | sm | i
Mdw= 0,056x2,50-0,056x0,459+0,056x0,119 = 0,12 Tn.m

B.1.1.2.3 DETERMINACION DEL ANCHO EFECTIVO

L1= 40000 mm Longitud del puente

W1 = 7200,00 mm Ancho total modificado

W = 10200,00 mm Ancho fisico entre los bordes
NL = 2 Numero de carriles

a. Un Carril Cargado:
E = 250+0.42(L1*W1)"1/2 = 250+0.42(40000*10200)*1/2 =
E= 7377,64 mm

b. Dos 0 mas Carriles Cargados

W/NL
10200/2

E = 2100+0.12(L1*W1)* 1/2
E = 250+0.42(40000%10200)" 1/2

IN IA
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E = 4136,47 < 5100
E= 4136,47 mm

c. Se escoge el Ancho Efectivo Menor
E= 4136,46753 mm
d. Ancho de Franja de Borde Longitudinal
Para una loma de llantas = Distancia del borde de vereda + 0,30m + 1/2 ancho de franja < 1,80m
Para una loma de llantas = 1,50 + 0,30 + (1/2) 4,136 < 1,80m

Para una loma de llantas = 1,50 + 0,30 + (1/2) 4,136 < 1,80m
Para una loma de llantas = 3,868 m < 1,80m

Como el ancho de franja hallado sobrepasa los 1,80m, se toma este Ultimo como ancho de franja.

B.1.1.2.4 RESUMEN DE LOS MOMENTOS MAXIMOS DE LA LOSA
Para los estados limites de Resistencia y Senicio, se usa un coeficiente de IM de 0,33

Mdc= 1,63 Tn-m
Mdw= 0,07 Tn-m
MLL= 11,49 Tn-m
MIM= 2,81 Tn-m IM= 33%

B.1.1.2.5 SELECCION DE MODIFICADORES DE CARGA (n)

Factor de Ductibilidad (nD) = 1
Factor de Redundancia (NR) = 1
Sector de Importancia Operativa (nL) = 1

n=nD*nR*nL
n= 1,00

B.1.1.2.6 COMBINACION DE CARGAS APLICABLES
- RESISTENCIA 1 Estado Limite
Mu = n(1.25 DC + 1.50 DW + 1.75 (LL + IM))
Mu = 1,00x(1.25x1,56 + 1.50x0,43 + 1.75 ((19,09 + 5,62)/(1,8)))
Mu = 16,05 Tn-m
- SERVICIO 1 Estado Limite
Mu = 1,0(DC + DW) + 1.0 (LL + IM)

Mu = 1.0(1,56 + 0,43) + 1.0((19,09 + 5,62)/(1,8))
Mu = 9,65 Tn-m
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B.1.1.1.7 DISENO

B.1.1.1.7.1 DISENO POR ESTADO LIMITE POR SERVICIO

a. VERIFICACION DE PERALTE DE SERVICIO

Mu = 9646,06 Kg.-m
fc=0.4*fc = 0,4x280 = 112 Kg./cm?
fs=0.4*fy =0,4x4200 = 1680 Kg./cm2
Es = 2100000 Kg./cm?
Ec = 15000 Vfc = 15000xV280= 250998,01 Kg./cm?
n=Es/Ec 8,37
r=fs/fc =1680/112 = 15
K=n/(n+r) = 8,37/(8,37+15) = 0,36
j=1-K/3 =1-0,36/3 = 0,88
b= 100 cm.

b. DETERMINACION DEL VALOR DEL PERALTE

d=V@Mu/ (fc *K *j* b)) =

2,34 cm

d asumido = 30 - 2,54 - (1,5875/2)

(2x9646,06 / (112 x 0,36 x 0,88 x 100)) =

< 30,00 cm OK

26,71 cm

c. AREA DEL REFUERZO DE TRACCION DE ANCHO DE LOSA

As=M/ (fs*]*d)=

9646,06/(1680x0,88x26,71) =

24,41 cm?2

B.1.1.1.7.2 DISENO POR ESTADO LIMITE POR RESISTENCIA |

a. MOMENTO RESISTENTE A LA ROTURA

Mu =

16,05 Tn.m

b. AREA DE REFUERZO DE TRACCION (ACERO PRINCIPAL)

rec=2,5cm

Mu=0.9*As *fy *(d - (As * fy / (1.70 *f'c * b)))
(17,54x100000) = 0.9 x As x 4200 x (26,71 - (As x 4200/ (1.70 x 280 x 100)))
As = ((26,71)-V((26,71x26,71) -
(4x(4200/(1,7x280x100))x((16,05x100000)/(0,9x4200))))))/ (2x(4200/(1,7x280x 100))

As = 285,84 cm2
As = 16,83 cm?
As asumido = 16,83 cm?
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¢. VERIFICACION DE ACERO MAXIMO Y MINIMO
- ACERO MAXIMO

C < 0.42d C= 6,28
d= 26,71

6,28 < 11,22 a= 5,34
Ok B= 0,85

- ACERO MINIMO

Mumin= oMn=1.2Mcr
Mumin= ¢Mn21.33Mu

CALCULO DEL PRIMER Mumin
Mcr= Er*ix _ 33,47 x 225000

Yt 15 x 100000
Mcr= 5,02 Tn.m

Ix= (b x (eLosa)"3)/12 Fr= 2x+fc
Ix= (100 x (0,30 x 100)"3)/12 Fr= 2 x V280
Ix= 225000,00 cm* Fr= 33,47 Kg./cm?2

Yt= (eLosa)/2
Yt= (0,30*100)/2
Yt= 15,00 m

Mumin= ¢oMn=1.2Mcr
Mumin= 1,2 x 5,02
Mumin= 6,02 Tn.m
CALCULO DEL SEGUNDO Mumin
Mumin= ¢Mn=1.33Mu
Mumin= 1,33 x 16,05
Mumin= 21,34 Tn.m
ELECCION DEL Mumin
El Mumin tiene que ser el menor de los dos calculados anteriormente.
Mumin= 6,02 Tn.m
VERIFICACION DEL Mumin

Mumin= 6,02 Tn.m < Mu= 16,05 Tn.m
OK
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ACERO DE REPARTICION

%Asr = 1750 / $"0.5 = 1750/4/S = 1750/7(5*1000) = 24,75 %
24,75 % de As < 50% OK
Asr = As x(%Asr)
Asr =16,83 x(24,75/100)
Asr = 4,17 cm?
e. DISTRIBUCION DE ACERO
Diametro Perimetro Peso Area
pulg. cm., cm. Kg./ml cm2
# 02 1/4 0,365 2 0,25 0,32
# 03 3/8 0,953 3 0,58 0,74
# 04 1/2 1,27 4 1,02 1,29
# 05 5/8 1,587 5 1,60 2,00
# 06 3/4 1,905 6 2,26 2,84
# 08 1 2,54 8 4,04 5,10
#11 13/8 3,581 11,2 7,95 10,06
- ACERO PRINCIPAL
Asp = 16,83 cm?
Diametro a usar = " Area = 5,10 cm?
Espaciamiento (S) = (Avx b)/Asp Smin= 1,5x @
5,10 x 100)/16,83 1,5 x1x 2,54
Espaciamiento (S)= 30,30 cm Smin= 3,8lcm
Smax= 1,5 x (eLosa)
1,5x 30
S asumido= 30,00 cm Sméx= 45,00 cm
OK
USAR: @ 1 " @ 30 cm.
- ACERO DE REPARTICION
Asr = 4,17 cm?
Diametro a usar = 1/2 " Area = 1,29 cm?
Espaciamiento (S) = (Avx b)/Asr Smin= 15x @
(1,29 x 100)/4,17 1,5 x 1/2x 2,54
Espaciamiento (S)= 30,97 cm Smin= 1,91 cm
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Sméax= 1,5 x (eLosa)
1,5x 30
S asumido= 30,00 cm Smax= 45,00 cm
OK

USAR: @ 1/2 " @ 30 cm.

- GRAFICA co

" @ cm. " @ cm.

1/2 30 1 30
FIGURA N° 44:

Refuerzo de acero en franja exterior

Limitacion de la Fisuracion mediante distribucion de la armadura (Estado Limite de
Servicio)

Acero Positivo

0.30
a) Esfuerzo maximo del acero (fsa)
dc= recubrimiento + @/2
dc= 2,5+ (1 x 2,54)/2
dc= 3,77cm 0.30
b= Espaciamiento del acero
b= 30,00cm
nv= NUmero de varillas W i
nv= 1 dc
A= ((2 dc) x b)/nv / *
A= ((2 x 3,77) x30)/1 121" @0.30
A= 226,2 cm2
Z= 30591 Kg/cm (Condicion de Exposicion moderada)
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fsa= Zi(dc x AYM/3 < 0,6 x Fy

fsa= 30591/(3,77 x 226,2)M/3 < 0,6 x 4200
fsa= 3225,89 Kg/cm2 > 0,6*Fy= 2520 Kg/cm2
fsa= 2520 Kg/cm2 Usar

b) Esfuerzo del acero bajo cargas de servicio

fs= Ms x Cxn

I
Ms= 9,65Tn.m Momento de Senicio Positivo hallado anteriormente
Como tenemos el ancho de la losa que es 30 cm, multiplicamos el Ms por 0,30
Ms= 9,65 x 0,30

Ms= 2,89Tn.m
Es= 2100000 Kg/cm2
Ec= 250998,01 Kg/cm2
n= 8,00

* 30

* /

E.N
26.23
30
26.23-Y
C=
(+)

B ® N S
7 ¥

(Ast= 8x5.1=40.80cm2)
191" @0.30

Area de acero transformada
Ast= Relacién modular x area de acero
Ast= 40,80

Momentos respecto al eje neutro para determinar Y
30,00 y (y/2)= 40,80  (26,23-Y)
Y= 7,27 cm C= 19,44cm

Inercia respecto del eje neutro de seccion transformada
I= Ast x ¢+ (b x y3)/3

I= 40,80 x 19,442 + (30 x 7,27%)/3

I= 19261,28 cm*

fs= Ms x Cxn =289 x 10°x 19.44 x 8
| 19261,28
fs= 2336,54 Kg/cm2 < fsa= 2520 Kg/cm2
OK
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Acero Negativo

s 103/4" @0.25
a) Esfuerzo maximo del acero (fsa) \ @
dc= recubrimiento + @/2 W dc
dc= 5+ (3/4 x 2,54)/2 ?
dc= 3,45¢cm
b= Espaciamiento del acero 0.30
b= 25,00cm
nv= NUmero de varillas
nv= 1
A= ((2 dc) x b)/inv
A= ((2 x3,45) x25)/1 0.05
A= 172,625 cm2
Z= 30591 Kg/cm (Condicién de Exposicion moderada)
fsa= Z/(dc x AYM/3<0,6 x Fy
fsa= 30591/(3,45 x 172,625)"/3 < 0,6 x 4200
fsa= 3635,08 Kg/cm2 > 0,6*Fy= 2520 Kg/cm?2
fsa= 2520 Kg/cm2 Usar
b) Esfuerzo del acero bajo cargas de servicio
fs= Ms x Cxn
[
Ms= 6,51Tn.m Momento de Senvcio Positivo hallado anteriormente

Como tenemos el ancho de la losa que es 25cm, multiplicamos el Ms por 0,25
Ms= 6,51 x 0,25

Ms= 1,63Tn.m
Es= 2100000 Kg/cm2
Ec= 250998,01 Kg/cm2
n= 8.00
13/4" @0.25

(Ast= 8x2.84=22.72cm2)

L \\. _3* A5 ' (fs/n)

26.55-Y

25
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Area de acero transformada
Ast= Relaciéon modular x area de acero
Ast= 22,72

Momentos respecto al eje neutro para determinar Y
25,00 y (y/2)= 22,72  (26,55-Y)
Y= 6,15 cm C= 20,56cm

Inercia respecto del eje neutro de seccion transformada
I= Ast x c2+ (b x y3)/3
I= 22,72 x 20,562 + (25 x 6,15%/3

I= 11542,46 cm*
fs= MsxCxn  =1,63x10°x 20,56 x 8
| 11542,46
fs= 2317,92 Kg/cm2 < fsa= 2520 Kg/cm2

OK

5.3.2 DISENO CONECTORES DE CORTE (VIGA - LOSA)

La construccién compuesta consiste en vigas de acero soportando una
losa de hormigdn e interconectadas de tal manera que la viga y la losa
actlan juntas para resistir los esfuerzos de flexion. Cuando la losa se
extiende a ambos lados de la viga, el ancho efectivo del ala superior de
hormigon no debe ser tomado como mas de 1/4 de la luz de la viga y a
partir del borde de la viga no debe ser tomado como mas de la 1/2 de la
luz libre a la viga adyacente, ni mas de 8 veces el espesor de la losa.
Cuando la losa esta de un sélo lado de la viga, el ancho efectivo debe ser
tomado como no mas de 1/12 de la luz de la viga, ni mas de 6 veces su

espesor, ni mas de la mitad de la luz libre a la viga adyacente.
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Seccidon de maximo
' momento

lllHllHllHllHLlHllHllHllHllHllHllHllHllHLLHliHLLHlLH&LHﬁLM

N conectores de corte

|
|
|
I
|
t
[
[
I
|
|
|
|
|
|
|
t
|
|

L

| Ancho efectivo (be)

N -_‘I[’//W/ ﬂﬂé’/ﬁ// .z
d/2
d C.G
' C—— —

SECCION TRANSVERSAL

FIGURA N° 45: Conectores de viga a losa

Fy
CASO 1

Eje Neutro
dentro de la Losa

MOMENTO RESISTENTE LA SECCION COMPUESTA

f'c=
fy=
d=
tf=
bf=
be=
ts=
As=
tw=

280
2530
70,61

3,02
35,81

500,00
30,00
338,71
1,84

kg/cm2 Resistencia del concreto de losa
kg/cm2 Fluencia del Acero de la viga

cm Altura de la viga

cm Espesor del ala de viga

cm Ancho del ala de viga

cm Ancho efectivo de losa

cm Espesor de losa

cm2 Area de la viga de acero

cm Espesor del alma de la viga
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a(cm) ts (cm)

a= _ASXV (381723 ts = 30

0,85xf"cxbe

338,71 x 2530
0,85x280x500

a= 7,20 < 30 Dentro de Losa
Como a <ts, el eje neutro se encuentra dentro de la losa (Caso I)

C= 0,85 xf'cxaxbe (3.8.1.7.2-1)
C= 0,85x280 x 7,20 X 500 /1000

C= 856,93 ton

T
T
T

As xfy (3.8.1.7.2-2)
(338,71 x2530) /1000
856,93 ton

dl=d2 +ts-a/l2= 0,5x70,61 + 30 -0,5x7,2
dil= 61,71 cm

Mn= C xd1 (3.8.1.7.2-5)
Mn= = (856,93 x61,71) /100
Mn= 528,77 ton-m

Cuando hc/tw < 640/NFy: (donde Fy esta en ksi)

hc= 30,00cm fy= 36KSlI
tw= 1,84cm
hc/tw = 16,29 < 640/NFy= 106,6667
Como hc/tw < 640/\Fy ; entonces:
b= 0,85

Mu=®Mn= 0,85x528,77
Mu=®Mn= 449,46 ton-m

CONECTORES DE CORTE

Se divide el Cméx entre 3 porque habra 3
Vh1l=Cmax= 0,85 x (f’c xbe xts) /3 filas de conectores

Vhl=Cmax= 1190,00Tn (3.8.1.7.3-1) | 3 resist. Max. que se puede transferir no
debe exceder la resist. del concreto
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Vh2=Tmax= As xfy (3.8.1.7.3-2)

Vh2=Tmax= 428,47 Tn Cuando la maxima traccion que el acero
puede desarollar es menor que la resist.

*Si no conocemos la resistencia del conector:

Ec= 250998,01 kg/cm2 Maddulo de elasticidad del concreto

Hs= 2,5xtf

Hs= 10,16 cm Longitud del conector (con cabeza incluido)
ds= 1,91 cm Diametro del conector

Hs/ds 24 (3.8.1.7.1-17)

Hs/ds= 5,33 OK
Fub= 4200,00 kg/cm2 Resist. a la rotura minima del conector
Asc= 2,85 cm2 Area del conector
Cuando Qn2 < Qn1
Qnl= AscxFub (3.8.1.7.1-16)
— Qn1= 11,97 ton/stud

Qn2= 0,5xAsx(fcxEc)0,5 (3.8.1.7.1-16)
— Qn2= 11,95 ton/stud

_ 3.8.1.7.3-3 '
Nmin= VIO {11,90/11,95 100 ( ) Cantidad de

428,47/11,95= 36  (3.8.1.7.3-4) conectores
SL= 6 x ds
SL= 12,00 cm Espaciamiento minimo (longitudinal)
ST= 4 xds
ST= 8,00 cm Espaciamiento minimo (transversal)
Smax= 8xts
Smax= 240,00 cm Espaciamiento maximo (longitudinal)
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5.3.3 DISENO DE LA ARMADURA

5.3.3.1 VISTAS DE LA ARMADURA
10 1 12 13 14
3 4 5 6

FIGURA N°46: VISTA LATERAL DERECHO DE LA ARMADURA

25 26

—t—

28 25 30 31 32 a3

27
X
3

~1
o

FIGURA N° 47: VISTA EN PLANTA DE LA BASE
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34 10
| g
ul | H
25
FIGURAN°48: V|STA EN PERFIL
34 38 40

< AN

AN

/ N4

10 12

FIGURA N° 49: VISTA EN PLANTA DE LA ARMADURA SUPERIOR
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5.3.3.2 ANALISIS ESTRUCTURA DE LA ARMADURA
5.3.3.21 CARGAS PARA LA ARMADURA DEL PUENTE

5.3.3.2.1.1 CARGAS PERMANENTES (D)

Peso de la losa: 5,10x2400x0,30 = 3672kg/m

Peso de veredas: 1.5x2400x0,15 = 540kg/m

Peso de baranda: 102,04kg/m
W(DC) =  4314,04 kg/m

-Reaccién producida por W(DC):

4314,04 kg/m
LRV TV T DL L TV L R T LT LT

N 0

5.00m RBbc = 10785,10 kg

RAbc = 10785,10 kg

Peso del asfalto: 3,6x2250x0,0875 =  708,75kg/m
W({DW)=  708,75kg/m

-Reaccién producida por W(DW):

708,75 kg/m RAbw = 1771.875,10 kg
T T T T T T T T LTI

A B RBow=1771.875 kg

)

5.00m
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5.3.3.2.1.2 CARGA VIVA VEHICULAR HL-93

Se cargo el vehiculo en las siguientes posiciones de carga para
obtener la mayor reaccién que se ubicara en el nodo de la
armadura y en 3 diferentes casos.

iy

ole—
e/
| — oy v 1] s
14512kg 14512 kg 3570 kg
430m | 430m |

Caso I: vehiculo entrando al puente:

3570 kg
RALL = 771.875,10 kg
A B
AN g) RBLL =1771.875 kg
| 2.50m | 2.50m |
| 5.00m |

Caso llI: vehiculo dentro del puente

14512 kg 14512 kg 3570 kg
Al B C
@ [0
1.00m | 4.30m l 4.30m 0.40rh
10.00m
RALL = 10445,12 kg RBLL = 19158,24 kg RCLL = 2990,64 kg
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Caso lllI: vehiculo saliendo del puente

14512 kg 14512 kg
J RALL = 14512 kg

A B

iy 130 j () RBU=14512kKg

0j35m 5 00w 0.35m

5.3.3.2.1.3 CARGA PRODUCIDA POR EL IMPACTO (IM)
Es el 33% de las reacciones tomadas por las cargas vehiculares.
5.3.3.2.1.4 CARGA PRODUCIDA POR CARRIL

WL = 0,952 kg/m

952 kg/m
RALL = 2380 kg
T T T T L LT T L LT LT LTI
A C S RBLL = 2380 kg
T 5.00m

5.3.3.2.1.5 CARGA PRODUCIDA POR PEATON
Wi = 510x1,5 = 765 kg/m

765 kg/m RALL = 1912,5 kg

TTIITITTT T T RBy = 1912,5 kg

)

5.00m

Estas reacciones fueron ingresadas al Nodo de las armadura con ellas

obtuvimos lasfuerzas de siefio para la seleccidén de la armadura.
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5.3.3.2.2 FUERZAS OBETENIDAS MEDIANTE SAP2000 V16

El analisis de la super-estructura se realizé en el programa SAP2000
V16. El puente consta de dos luces de 40m cada una, siendo totalmente
simétricas entre si; por lo cual, solo se realiz6 el analisis de una sola luz
del puente ya que estos resultados seran los mismos tanto para la

primera luz como para la segunda luz.

Los resultados del anadlisis se muestran en la siguiente tabla siendo
enumerados los elementos como se representaron en las vistas cada

elemento con su respectivo numero para su identificacion:

5.3.3.2.2.1 VIGA INFERIOR DE LA CARA DE LA ARMADURA

ELEMENTO |[ESTADO |L(m) | Pu (KIb)
E 1-2 T S 292,772
E 2-3 T 5 |287,283
E3-4 T 5 ]580,160
E 4-5 T S |574,932
E 5-6 T 5 |582,595
E 6-7 T 5 |584,025
E7-8 T S5 1283,190
E 8-9 T S5 ]288,250

5.3.3.2.2.2 VIGA SUPERIOR DE LA CARA DE LA ARMADURA

ELEMENTO |[ESTADO |L(m) | Pu (KIb)
E 10-11 C 5 459,571
E 11-12 C 5 454,634
E 12-13 C 5 612,387
E 13-14 C 5 612,461
E 14-15 C 5 464,804
E 15-16 C 5 ]469,363
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5.3.3.2.2.3 DIAGONALES DE LA CARA DE LA ARMADURA

ELEMENTO |[ESTADO |L(m) | Pu (KIb)
E 1-10 C 7,81 471,675
E 10-3 T 7,81 ]290,954
E 3-12 C 7,81 | 248,197
E 12-5 T 7,81]149,832
E 5-14 T 7,81 | 141,09
E 14-7 C 7,81 | 239,329
E 7-16 T 7,81 | 285,69
E 16-9 C 7,81 ]463,736

5.3.3.2.2.4 VERTICALES DE LA CARA DE LA ARMADURA

ELEMENTO |[ESTADO |L(m) | Pu (KIb)
E 2-10 T 6 ]185,128
E 3-11 T 6 3,299
E 4-12 T 6 |182,996
E 5-13 T 6 4,376
E 6-14 T 6 182,944
E 7-15 T 6 3,403
E 8-16 T 6 |184,944

5.3.3.2.25 ARRIOSTRE DE LA BASE DE LA ARMADURA

ELEMENTO |[ESTADO |L(m) | Pu (KIb)
E 1-17 T 5,68 | 11,061
E 17-26 T 5,68 | 11,058
E 2-17 T 5,68 | 11,058
E 17-25 T 5,68 | 11,061
E 2-18 T 568| 9,774
E 18-27 T 5,68| 9,774
E 3-18 T 5,68| 9,774
E 18-26 T 568| 9,774
E 3-19 T 5,68 | 21,333
E 19-28 T 5,68 | 21,333
E 4-19 T 5,68 | 21,333
E 19-27 T 5,68 | 21,333
E 4-20 T 5,68 | 20,947

229



E 20-29 T 5,68 | 20,947
E 5-20 T 5,68 | 20,947
E 20-28 T 5,68 | 20,947
E 5-21 T 5,68 | 21,193
E 21-30 T 5,68 | 21,193
E 6-21 T 5,68 | 21,193
E 21-29 T 5,68 | 21,193
E 6-22 T 5,68 | 21,629
E 22-31 T 5,68 | 21,629
E 7-22 T 5,68 | 21,629
E 22-30 T 5,68 | 21,629
E 7-23 T 568| 9,725
E 23-32 T 5,68 | 9,725
E 8-23 T 568| 9,725
E 23-31 T 5,68 | 9,725
E 8-24 T 5,68 | 10,497
E 24-33 T 5,68 | 10,497
E 9-24 T 5,68 | 10,497
E 24-32 T 5,68 | 10,497

5.3.3.2.2.6 ARRIOSTRE SUPERIOR DE LA ARMADURA

ELEMENTO |[ESTADO |L(m) | Pu (KIb)
E 10-34 T 10,2 | 27,518
E 12-36 T 10,2 | 59,295
E 14-38 T 10,2 | 59,04
E 16-40 T 10,2 | 28,325
E 10-41 C 7,14 | 38,563
E 41-36 C 7,14 | 38,563
E 12-41 C 7,14 | 38,563
E 41-34 C 7,14 | 38,563
E 12-42 C 7,14 50,25
E 42-38 C 7,14 | 50,25
E 14-42 C 7,14 50,25
E 42-36 C 7,14 | 50,25
E 14-43 C 7,14 | 39,683
E 43-40 C 7,14 | 39,683
E 16-43 C 7,14 | 39,683
E 43-38 C 7,14 | 39,683
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5.3.3.2.2.7 RESUMEN DE FUERZAS MAXIMAS POR ELEMENTO DE LA

ARMADURA
DESCRIPCION Compresion Traccion
(Klb) (KIb)

Viga superior de la cara de la armadura del puente 612,461
Viga inferior de la cara de la armadura del puente 584,025
Diagonales de la cara de la armadura del puente 471,675 290,954
Verticales de la cara de la armadura del puente 185,13
Arriostre de la base de la armadura del puente 21,63
Arriostre superior de la armadura del puente 50,25 59,295

5.3.3.2.3 DISENO DE LA ARMADURA POR ELEMENTO
5.3.3.2.3.1 VIGA INFERIOR DE LA CARA DE LA ARMADURA (E 6-7)

Estado= Traccidén

La especificacion LRFD estipula que la resistencia de disefio de un
mienbro a tension @tPn, sera la mas pequefia de los valores obtenidos
con las dos expresiones siguientes:

- Para el estado limite de fluencia en la seccion bruta (con idea de prevenir
alargamiento excesivo del mienbro)

Pn=FyAg (3.8.2.1.3.5-1)
Pu = gtFyA con @t=0,90
PIFYAQ ? (3.8.2.1.3.5-2)

Por fractura en la seccidon neta en la que se ecuentren agujeros de

tornillos o remaches
Pn = FuAe (3.8.2.1.3.5-3)

Pu = @gtFuAe con@t=0,75 (3.8.2.1.3.5-4)

Datos de la armadura a analizar:

Pu= 584,025 Klb
L= 5m
Fy= 36 KSI
ot= 0,9
Fu= 58 KSI
ot= 0,75
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Datos sobre pernos

U= 0,9 Seguntablas
D= 7/8 plg

N°= 12 Unid
Lespacios: 2,5 plg

Calculo de la Ag min requerida

. _ Pu 584,025 2

1. Min Ag = 18,03 pl -
g Dix Fy 0.90x36 pig (3.8.2.1.8-1)

2. Min Ag = 5 i ; 3.8.2.1.8-4

In Ag 0t x Fu + area estimada de agujeros ( )

Suponemos U =90 y la Seccion W14x90
SECCION: w14x90
Ag= 26,5 plg2
rx= 6,14 plg
ry= 3,7 plg
d= 14 plg
bf= 14,5 plg
tf= 0,71 plg
584,025 )

Min Ag = 75 xs8x 000 T ADO7D = 23,44 plg

3. Radio de giro minimo

r minimo preferible = L /300 0,66 plg (3.8.2.1.8-5)

COMPROBACION DE LA SECCION SELECCIONADA

1. Pu= 0t Fy Ag = 0,90(36)(26,5) = 858,6 Klb > 584,025 Klb
Cumple: SI
2. a para la mitad de W14x90 o lo que es Wt7x45 a = 1,09 plg
L= 2,5(55) = 12,50 plg
U= 1492 1,20 = 0,91 (3.8.2.1.5-1)
L. 5
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An = 26,5 - (12)(1)(0,71) = 17,98 plg®

Pu = @FuAe = 0,75(58)(0,91x17,98) = 71393 KlIb > 584,025 Klb
Cumple: SI
L/ir= 53,20 plg < 300
Cumple: Sl
Usaremos W14x90
14 15
Joorms woen] E__E;
FIGURA N° 50:
Elemento inferior de
armadura a tracciéon E 6-7 .| W14x90 m
=iy I -
6 7

5.3.3.2.3.2 VIGA SUPERIOR DE LA CARA DE LA ARMADURA (E 13-14)

Estado= Compresién

Datos de la armadura a analizar

Pu= 612,461 Klb
L= 500 m
Fy= 36 KSI
@c= 0,85
Fcr= 24,00 KSI

DATOS PARA ESCOGER SECCION

Estimaremos con este procedimiento el radio de giro y el Ag de la seccidn

ry = L/200 = 0,98 plg
Ag= _Pu = 30,02 plg®
Oc x Fer (3.8.2.2.3-2)

Suponemos la Seccion W14x90
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Seccién= w14x90

Ag= 26,5 plg2
rx= 6,14 plg
ry= 3,7 plg
COMPROBACION DE LA SECCION SELECCIONADA
(KL)rx= 32,06
(KL)ry= 53,20
29000
(KL)/r) Mayc < 471x Fy (3.8.2.2.3-4)
53,2028091 < 133,6807
Entonces
Fe=  2x 29000 = 101,12
&y
r
Esfuerzo de disefio Fcr=
si K,k /29000 Fcr=0,877xFe
T Fy
Si g ’ - e
_l < 471x 29000 Fcr = 0,658 /rexFy
T Fy
(36/
Fcr = 0,658" /10112) x 36
Fcr= 31,02 KSI
@cPn= @cxFerxAg = 0,90x31,02x26,5 = 698,64 Kib
698,6379 > 612,461

CUMPLE: Si

w14x90// [
FIGURA N° 51:

\\ Elemento de armadura
‘ superior acompresiéon
pekien] :: E 13-14
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5.3.3.2.3.3 DIAGONALES DE LA CARA DE LA ARMADURA

5.3.3.2.3.3.1 DIAGONALES EN COMPRESION (E 1-10)

Estado= Compresion

Pu= 471,675 Klb
= 7,81 m
Fy= 36 KSI
@c= 0,9
Fcr= 24,00 KSI

DATOS PARA ESCOGER SECCION

ry= 1,54 plg

Ag= 21,84 FIGURA N° 52:
Seccién=  w14x90 Elemento diagonal de la
Ag= 26,5 plg2 armadura a compresion
rx= 6,14 plg E1-10

ry= 3,7 plg

COMPROBACION DE LA SECCION SELECCIONADA

((KL)/r)x= 50,08
((KL)/r)y= 83,10
83,10279 < 133,6807
Fe= 41,44
Fcr= 25,03 KSI
@cPn= 596,89 Kib
596,8924 > 471,675

CUMPLE: Sl
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5.3.3.2.3.3.2 DIAGONALES EN TRACCION (E 10-3)

Estado= Traccion
Pu= 290,954

= 7,81
Fy= 36
ot= 0,9
Fu= 58
ot= 0,75

DATOS SOBRE PERNOS

U= 0,9
D= 7/8
N°= 4
Lespacios= 3

10 11
| -
Klb
m
KSI
KSI | il
il !
2 3
Segun tablas FIGURA N° 53:
plg Elemento diagonal de la

Unid
plg

armadura a traccioén

E 10-3

DATOS PARA ESCOGER SECCION

Min

Ag(Fy)= 8,98
Min

Ag(Fu)= 7,43
Min ry= 1,02
SECCION:  w14x90
Ag= 26,5
rx= 6,14
ry= 3,7
d= 14
bf= 14,5
tf= 0,71

plg

plg
plg

plg2
plg
plg
plg
plg
plg

COMPROBACION DE LA SECCION SELECCIONADA

Pu(Fy)= 858,6
a= 1,09
L = 6,00
U 0,82
An= 22,24
Pu(Fu)= 791,69
L/r = 83,10

Klb
plg
plg
Calculado
plg
Klb
plg

Cumple: SI

wt7x45

Sl
Sl

Cumple:
Cumple:
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Estado= Traccion

Pu= 185,13 Klb
= 6 m
Fy= 36 KSI
ot= 0,9
Fu= 58 KSI
ot= 0,75

DATOS SOBRE PERNOS

U= 0,9 Segun tablas
D= 718 plg

N°= 4 Unid
Lespacios= 3 plg

DATOS PARA ESCOGER SECCION
Min

Ag(Fy)= 5,71 plg
Min

Ag(Fu)= 4,73 plg
Min ry= 0,79 plg
SECCION:  w14x90

Ag= 26,5 plg2
rx= 6,14 plg
ry= 3,7 plg
d= 14 plg
bf= 14,5 plg
tf= 0,71 plg

5.3.3.2.3.4 VERTICALES DE LA CARA DE LA ARMADURA (E 2-10)

FIGURA N° 54:

Elemento vertical de la
armadura a traccion

E 2-10

COMPROBACION DE LA SECCION SELECCIONADA

Pu(Fy)= 858,6 Klb Cumple: SI
a= 1,09 plg wt7x79.5

L = 9,00 plg

U 0,88 Calculado

An= 23,66 plg

Pu(Fu)= 904,56 Kib Cumple: SI
L/r = 63,84 plg Cumple: SI
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5.3.3.2.3.5 ARRIOSTRE DE LA BASE DE LA ARMADURA

(E 6-22), (E 22-31), (E 7-22), (E 22-30)

Estado= Traccion 30 31
Pu= 21,63 Kib
L= 5,68 m
Fy= 36 KSI
ot= 0,9 1
Fu= 58 KSI
ot= 0,75
DATOS SOBRE PERNOS
U= 0,9 Segun tablas
D= 7/8 plg
N°= 4 Unid
Lespacios= 3 plg 6 7
) FIGURA N° 55;
DATOS PARA ESCOGER SECCION
Min Elemento de arriostre de la
Ag(Fy)= 0,67 plg armadura a traccién
Min
Ag(Fu)= 0,55 plg (E 6-22), (E 22-31), (E 7-22),
Min ry= 0,75 plg (E 22-30)

SECCION: W5x19

Ag= 5,56 plg2

rx= 2,17 plg

ry= 1,28 plg

d= 5,15 plg

bf= 5,03 plg

tf= 0,43 plg

COMPROBACION DE LA SECCION SELECCIONADA
Pu(Fy)= 180,144 Kib Cumple: SI
a= 0,487 plg wt2.5x9.5
L= 3,00 plg

U 0,44 Calculado

An= 3,84 plg
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Pu(Fu)=
L/r =

73,50 Klb
174,70 plg

Sl
Sl

Cumple:
Cumple:

5.3.3.2.3.6 ARRIOSTRE SUPERIOR DE LA ARMADURA

5.3.3.2.3.6.1 ARRIOSTRE SUPERIOR EN COMPRESION

(E 12-42), (E 42-38), (E 14-42), (E 42-36)

Estado=

Pu=
L=
Fy=
@c=
Fcr=

DATOS PARA ESCOGER SECCION

ry=
Ag=

Seccidon=
Ag=

rx=

ry=

Compresién

50,25 Kib
7,14 m
36 KSI
0,9

24,00 KSI

1,41 plg
2,33

W8X24
7,08 plg2
3,42 plg
1,61 plg

36 38

\

/

I T
12 14
FIGURA N° 56:

Elemento de arriostre de la
armadura superior a compresion
(E 12-42), (E 42-38), (E 14-42), (E
42-36)

COMPROBACION DE LA SECCION SELECCIONADA

((KL)/r)x=
((KL)/r)y=

174,5977
Fe=
Fcr=
@cPn=
52,46816

CUMPLE:

82,19
174,60

> 133,6807
9,39
8,23 KSI

52,47 Klb

> 50,25

Sl
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5.3.3.2.3.6.2 ARRIOSTRE SUPERIOR EN TRACCION (E 12-36)

Estado=

Pu=
L=

Fy=
ot=
Fu=
ot=

Traccion

59,30
10,2
36
0,9
58
0,75

36

Klb

/

N

KSI

KSI

DATOS SOBRE PERNOS

U=

D=

N°=
Lespacios=

0,9
7/8
4
3

Segun tablas
plg

AN

/

Unid
plg

12

FIGURA N° 57:

DATOS PARA ESCOGER SECCION

Min
Ag(Fy)=
Min
Ag(Fu)=
Min ry=

SECCION:
Ag=

rx=

ry=

d=

bf=

tf=

1,83

1,51
1,34

w8Xx24

7,08
3,42
1,61
7,93
6,5
0,4

Elemento de arriostre de la
armadura superior a compresion

plg2
plg
plg
plg
plg
plg

(E 12-36)

COMPROBACION DE LA SECCION SELECCIONADA

Pu(Fy)=
a=

L=

U

An=
Pu(Fu)=
L/r =

229,392
0,695
3,00
0,44
5,48
104,89
249,43

Klb
plg
plg
Calculado
plg
Klb
plg

Cumple: Sl
WT4X12

Cumple: Sl
Cumple: Sl
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5.3.3.2.3.7 RESUMEN DEL DISENO DE ELEMENTOS CON SU SECCION

DESCRIPCION Seccion
Viga superior de la cara de la armadura del puente | w14x90
Viga inferior de la cara de la armadura del puente | w14x90
Diagonales de la cara de la armadura del puente | w14x90
Verticales de la cara de la armadura del puente w14x90
Arriostre de la base de la armadura del puente W5x19
Arriostre superior de la armadura del puente W8X24

Nota: Para las caras de la armadura, se eligi6 una sola seccion para
facilitar el disefio de las conexiones y asi poder tener una estructura mas

amigable.
5.3.3.2.4 CALCULO DE DEFLEXION

Se limitan las deformaciones bajo cargas de servicio para evitar que el
comportamiento estructural difiera de las condiciones de servicio
asumidos y también para aliviar los efectos sicologicos de los

conductores.

5.3.3.2.4.1 LIMITE DE DEFLEXION POR CARGA VIVA SEGUN MTC
e Para carga vehicular y peatonal : L/1000 = 40/1000 = 0.04m

5.3.3.2.4.2 DEFLEXION MAXIMA CALCULADA EN SAP2000

Para calcular la deflexibn méaxima se usa el estado limite de servicio | y

solamente tomando la carga viva vehicular, peatonal e Impacto.
e SERVICIO 1 Estado Limite
Mu = n*(1.0 (LL +PL+ IM))

e Deflexion por Carga Viva
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A= 1.446 cm < Apemitido = 4.00 cm

OK

PtObj: 5
PtEIm: 5
Ul= 2885
Uz = 003
O U3 =-1446
R1=10

FIGURA N° 58: Ro- o

e Deflexion por Carga Muerta

A=3.45cm

Pt Obj: 5
PtElm: &
U= 6672
Uz = 0073
O U3 =-3.4541
R1=10
R2=10
FIGURA N° 59: R3=10
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5.3.3.25 DISENO DE VIGA TRANSVERSAL POR FLEXION

5.3.3.2.5.1 CALCULO DEL MOMENTO SIN PESO PROPIO

MATERIALES:

RESISTENCIA DEL CONCRETO (fc)
FLUENCIA DEL ACERO (fy)
CARPETA ASFALTICA

DENSIDAD DEL CONCRETO
DENSIDAD DEL ASFALTO
BOMBEO

ANCHO TRIBUTARIO PARA EL DISENO DE LA VIGA

PERALTE DE LOSA
ANCHO DE CALZADA
ANCHO DE VEREDA
H. DE LA VEREDA

1,50

A
v
A

280(Kg./cm?

4200|Kg./cm?2

0,0875[m

2400|Kg./cm3 2,400
2250(Kg./cm3 2,250
2%
5m
0,30|m
7,20lm
1,50|m
0,15|m
7,20 1,50

v
A

v

2%

o5 § [ e [

0,30

2%

A

10,20

SELECCION DE MODIFICADORES DE CARGA (n)

Factor de Ductibilidad (nD) = 1
Factor de Redundancia (NR) = 1
Sector de Importancia Operativa (nl) = 1

n=nD*nR*nl
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MOMENTO POR CARGA VIVA DEL CAMION HL-39

7,256 Tn
7,256 Tn 7,256 Tn 7,256 Tn
ol |
:
Mcamion = 7 256x1,05+7,256x1,95+ 2.Im 1.80m  1.2m '1.80m 3.3m
7,256x2,55+7,256x1,65 1,95 1,6

., 2,55
Mcamion = 52,24 Tn-m 1,05

<+—— 510——»<«—510——»

Mcamion = 52,24 Tn-m |

MOMENTO POR CARGA VIVA DEL TANDEM

56 Tn
56 Tn 56 Tn 5,6 Tn
CL
I : |
Mtandem = 5,6x1,05+5,6x1,95+ 21m 1.80m 1.2m 1.80m 3.3m
5,6x2,55+5,6x1,65 95 16

Mtandem = 40,32 Tn-m 1,05 2,55

<+——— 510—»<«—510——»

[ Mtandem = 40,32 Tn-m |

Se usara el momento producido por el camién ya que nos genera mayor momento
| Mcamion = 52,24 Tn-m |

MOMENTO POR CARGA VIVA DEL PEATON(MPL)

Carga peatén 0,51 Tn/m2
2,55 Tn/m . 2,55 Tn/m
T : [T T 1 W = 0,51x5
| : I
1,50 m 1,50 m W = 2,55 Tn/m
0,75 |
L= 10,20 m
<+“——510—>P<+—510——>
MPL = 2,55x1,50x0,75 <
MPL = 2,87 Tn-m 2
MPL = 2,87 Tn-m
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MOMENTO POR CARGA DE CARRIL (MLL)

0,95 Tn/m
1.50m 7,_20 1.50m
0,75 255 0

<+—510—>»<+—510—»

MOMENTO POR PESO PROPIO DE LA LOSA(MDC)

3,60 Tn/m

v

+— 10,20
2,55

<+——510—>»<«—510——»

MDC = 46,82 Tn-m

MOMENTO POR CARGA MUERTA DE ASFALTO (MDw)

0,98 Tn[m

v

¢ 10,20
2,55

<“—510——»<«¢—510——»

MbDw = 12,80 Tn-m

MOMENTO POR CARGA MUERTA DE VEREDA(MDc)

1,80 Tn/m . 1,80 Tn/m
T | [T 11111
150 m 7,2m 1,50 m
| 075 | 075

—450—>¢——450——>

MDC = 2,03 Tn-m
245

Woecarril = 0,952 Tn/m

L= 10,20 m

MLL =0,95%3,20X(075 + 2,55) _
2 X
MLL = 11,31 Tn-m

W = 0,30x2,40%5

W = 3,60 Tn/m
L= 10,20 m
MDC = 3,60x10,20x2,55

2
MDC = 46,82 Tn-m

W = 0,0875x2,25x5

W = 0,98 Tn/m
L= 10,20 m
MDC = 0,98x10,20x2,55

2
MDC = 12,80 Tn-m

W= 0,15x2,4x5

W = 1,80 Tn/m
L= 10,20 m
MDC = 1,8x1,5x0,75
— X2
2
MDC = 2,03 Tn-m



MOMENTO POR CARGA MUERTA DE BARANDA(MDc)

051 Tn 0,51 T
i | l Pb = 0,5102 Tn/m
| : |
0,12 m 0,12 m L= 10,20 m
2,55
R E 0,060 MDC = 0,51x0,060+0,51x0,060

<+——510—>»<¢—510——»

\,\ADC/O'/OG Tn-m

Momento Maximo

MDC = 0,06 Tn-m

Mmax= n(1.25Mdc+1.50Mdw+1.75(MLL))

Mdc= 48,90 Tn-m
Mdw= 12,80 Tn-m
MLL= 66,42 Tn-m
Mmax= 196,57 Tn-m

5.3.3.2.5.2 CALCULO DEL CORTANTE SIN PESO PROPIO
CORTANTE POR CARGA VIVA DEL CAMION HL-39

7,256 Tn
7,256 Tn i 7,256 Tn 7,256 Tn

Vcamion = 7,256x0,7941+7,256x0,6176+7, 2.1m ll 80
256x0,5+7,256x0,3235

1.2m L.80m vy 3.3m
05

Vcamion = 16,22 Tn
<+—5,10—>»<«—510——»

| Vcamion = 16,22 Tn |

CORTANTE POR CARGA VIVA DEL TANDEM

56 Tn

56 Tn 'i 56 Tn56 Tn
Vtandem = 5 60x0,7941+5,60x0,6176+5,60_2.1m _L.so 1.2m L.som l3.3m

x0,5+5,60x0,3235 105

Vtandem = 12,52 Tn
<+—5,10—><—510——»

| Vtandem = 12,52 Tn |
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CORTANTE POR CARGA VIVA DEL PEATON(VPL)

W = 0,51x5 Tn/m2
2,55 Tn/m | 2,55 Tnh/im
i | ﬁ W = 2,55 Tn/m
1,50 m 1,50 m L= 10,20 m
0,8529 0,1471 1
1 vPL = 2,55x(1 +0,8529) x1,50
2
VPL = 383 Tn 2,55x0,1471x1,50
2
VPL = 3,83 Tn
CORTANTE POR CARGA DE CARRIL (Vca)
0,95 Tn/m W = 0,952 Tn/m
‘“‘*‘** L= 10,20 m
1,50 7.20 1,50 Vca = 0,952x(0,852 + 0,1471)x7,20
2
VCa = 3,42 Tn-m
Vca = 3,42 Tn
CORTANTE POR PESO PROPIO DE LA LOSA (MDC)
3,60 Tn/m W = 0,30x2,40x5
W = 3,60 Tn/m
<+“—10,20 > L= 10,20 m
1 vbc=  3,60x10,20x1
2
VDC = 18,36 Tn

VDC = 18,36 Tn
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CORTANTE POR CARGA MUERTA DE ASFALTO (Mbw)

W = 0,0875x2,25x5
0,98 Tn/m

W = 0,984 Tn

L= 10,20 m

v

<«— 10,20

vpw = 0,98x10,20x1
1 2
VDW = 5,02 Tn

Vbow = 5,02 Tn

CORTANTE POR CARGA MUERTA DE VEREDA(MDc)

1,80 Tn/m . 1,80 Th/m W = 0,15x2,4x5 Tn/m
1 = 1,80 Tn/m
1,50 m 1,50 m
0,9 | 01 1 L= 10,20 m
1
voc=  1,80x(1 + 0,9)x1,50
VDC = 2,70 Tn 2

1,80x0,1x1,50
4+

2
VDC = 2,70 Tn

CORTANTE POR CARGA MUERTA DE BARANDA(VDx)
0,5102 Tn 0,5102 Tn Pb = 0,5102 Tn/m

CL L= 10,20 m
0,12 : 0,12 VDC = 0,5102x0,99+0,5102x0,01

0,99 0,01
1 VDC = 0,51 Tn
VDC = 0,51 Tn
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Cortante Maximo

5.3.3.2.5.3

Vmax= n(1.25Vdc+1.50Vdw+1.75(VLL))

Vdc= 21,57 Tn
Vdw= 5,02 Tn
VLL= 23,47 Tn
Vmax= 75,56 Tn

DISENO DE LA VIGA SIN PESO PROPIO

Disefio de Viga Transversal (Sin Peso Propio)

Mmax = 196,57 Tn-m > 1421,04 Klb.pie

Vmax= 75,56 Tn e 166,54 Klb

Buscaremos la Seccion adecuada que cumpla lo requerido en el andlisis

Determinamos :

Zreq = Mu = 1421,04x12
@bxFy 0,9x36
Zreq = 526,31 plg°

Usaremos la Secccion W27x178
Datos de la seccion

d= 27,8 plg
tw = 0,725 plg
hc = 26,6 plg
hc = 266 = 36,69
tw 0,725
640 = 106,67
V36
640

Como h/tw es menor que \/——
F

Vn=0.6*Fy*Aw

Vn=0.6*Fy*(d*tw)

Vn= 0,6x36x27,8x0,725 = 435,348 kips
@Vn = 0,9 x 435,348 = 391,8132 Kips >
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5.3.3.2.5.4 CALCULO DEL MOMENTO GENERADO POR EL PESO
DE LA DE LA VIGA W27x178

MOMENTO POR PESO PROPIO DE VIGA w27X178(MDC)

0,26 Tn/m W = 0,26 Tn/m
4 L 4 L= 10,20 m
.
< 1o|,20 > Mbpc = 0,26x10,20x2,55
229 MDC = 3?43 Tn-m

<4+—5,10—>»<¢—510——»
MDC = 3,43 Tn-m

5.3.3.25.5 CALCULO DEL CORTANTE GENERADO POR EL PESO
DE LA DE LA VIGA W27x178

CORTANTE POR PESO PROPIO DE VIGA (VDW) w27X178(MDC

0.26 Tn/m W = 0,26 Tn/m
4 \4 v \ 4 v v v L= 10,20 m
’ |
< 10,20 > VDC = 0,26x10,20x1

2
1 VDC = 1,35 Tn

5.3.3.2.5.6 DISENO DE LA VIGA CON PESO PROPIO
Momento Maximo Con Peso Propio de Viga

Mméax= n(1.25Mdc+1.50Mdw+1.75(MLL))

Mdc= 52,34 Tn-m
Mdw= 12,80 Tn-m
MLL= 66,42 Tn-m
Mmax= 200,86 Tn-m
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Cortante Maximo Con Peso Propio de Viga

Vmax= 1.25Vdc+1.50Vdw+1.75(VLL)

Vdc= 22,92 Tn
Vdw= 5,02 Tn
VLL= 23,47 Tn
Vmax= 77,24 Tn

Disefio de Viga Transversal (Con Peso Propio)

Mmax = 200,86 Tn R 1452,06 Klb.pie
Vmax= 77,24 Tn e 170,25 Klib
Zreq = Mu = 1452,06x12 (3.8.2.4.1'1)

@bxFy 0,9x36
Zreq = 537,799988

Usaremos la Secccion W27x178
Datos de la Seccion

d= 27,8 plg
tw = 0,725 plg
hc = 26,6 plg
hc = 26.6
tw 0,725
640 = 108,67 (3.8.2.4.1-6)
V36
640
Como h/tw es menor que —F—
JFy
Vn=0.6*Fy*Aw
Vn=0.6*Fy*(d*tw)
Vn = 0,6x36x27,8x0,725 = 435,348 Kips
@Vn = 0,9 x 435,348 = 391,8132 kips > 170,25 OK
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5.3.4 DISENO CONECTORES DE LA ARMADURA

5.3.4.1 DISENO DE LAS CONEXIONES DEL NODO 3

La seccion W14x90 mostrada en la figura va resistir una carga factorizada de 287,28
kips. Los tornillos usados son de 7/8" A325, usando acero A36

FIGURA N° 60.a:
Conectores del nodo 3

De elementos 3-2

287,283 Kips

DATOS:
Seccion: W14x90; Ag=26,5; tw=0,44; x=1,09
Material: A36; Fu=58Ksi
Tornillos: A325-N; d=7/8"

CALCULOS:
-Disefio de tornillos
A.1.1 Resistencia a corte de un tornillo

PRn=¢*Fnv*Ab 3.8.2.3.5-1

¢=0,75
Fnv = 54Ksi

Ab = [(7/8)%/4 = 0,6013  plg®
PRnN=@*Fnv*Ab = 24,35 Kips

A.1.2 CARGA ULTIMA DE DISENO
pPu= 143,64 Kips

A.1.3.NUMERO DE PERNOS A UTILIZAR

N = Pu/@Rn = 143,64/(24,35) =

N= 5,90 Calculado

Usaremos

N= 12 Dos hileras¢ 6 c/u
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A.1.4.ESPACIO DEL PERNO AL BORDE

S = 1,5xpb = 1,5x7/8 = 1,31 plg ! ,
Usaremos ©
_ ©
S= 2,50 plg | © >
©
A.1.5.ESPACIO ENTRE PERNOS . © o 9 BOM
S= 3xpb = 3x7/8 = 2,63 plg o -
Usaremos © 9 @ 9 O
Susar v= 9,50 plg | 9.5
Susar h= 3,60 plg ' '
@ O ©
A.1.6.LONGITUD DE PLACAS 3|60|“
Lplaca = 5x3,6+2(2,5) = 23,00 plg -
23“
A.2 REVISION DE LA RESISTENCIA A LA CONEXION
A.2.1 POR CORTE EN LOS TORNILLOS
¢Pn= 12x24,35= 292,23 Kips > Pu= 143,6415 Kips

OK

A.2.2.POR APLASTAMIENTO EN EL MIEMBRO PRINCIPAL
A.2.2.1 AGUJEROS EXTREMOS

o(1.2"Lt"F )

ibRn =min c3.8.2.3.5-3
0(2.4"d"t*Fy)
¢=0,75
d'= 7/8 +1/16 = 15/16 plg
Le= 2,50 plg
Lcl= 2,50-0,5(15/16)= 2,03 plg
t= 0,71 plg
Fu= 58,00 ksi
¢Rnmin=0,75x(1,2)(2,03)(0,71)58 = 75,28 Kips
¢Rnmin= 0,75x(2,4)(15/16)(0,71)58 = 64,86 Kips

@Rnmincontrola= 64,86 Kips
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A.2.2.2 AGUJEROS INTERIORES

d'= 15/16 plg

S= 3,60 plg

Lc2= 3,60 -15/16 = 2,66 plg

t= 0,71 plg

Fu= 58,00 ksi

@Rnmin=0,75x(1,2)(2,66)(0,71)58 = 98,68 Kips

¢Rnmin= 0,75x(2,4)(15/16)(0,71)58 = 64,86 Kips
¢®Rnmincontrola= 64,86 Kips

oPn= 2(64,86)+10(64,86) =

¢Pn= 778,302 Kips > 143,64

OK

A.2.3.POR APLASTAMIENTO EN PLACA DE CONEXION

(1.2°LtF)

HRn =min (3.8.2.1.6-2)
(2.4™d"t"Fy)

A.2.3.1 AGUJEROS EXTREMOS
¢©=0,75
d'= 15/16 plg
Le= 2,50 plg
Lcl= 2,03 plg
= 0,38 plg
Fu= 58,00 ksi
¢Rnmin= 39,76  Kips
@Rnmin= 34,26  Kips
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A.2.3.2 AGUJEROS INTERIORES

d'= 15/16 plg

S= 3,60 plg

Lc2= 2,66 plg

t= 0,38 plg

Fu= 58,00 ksi

@Rnmin= 52,12 Kips

@Rnmin= 34,26 Kips

@Rnmincontrola=

oPn= 411,075 Kips > Pu=

OK

A.2.4RESISTENCIA A TENSION DEL MIEMBRO PRINCIPAL

A.2.41 FLUENCIA

oPn= 0,90xFyxAg (3.8.2.1.6-1)
Fy= 36,00
Ag= 13,25
¢oPn= 429,3
oPn= 0,90x36x13,25
oPn= 429,3 Kips > Pu=
OK
A.2.4.2 RUPTURA (3.8.2.1.6-2)
¢Pn= 0,75xFuxAe
Ae= UxAn
An= Ag->d"t
"= d+1/8"=7/8 +1/8
n_ 1"
An= 13,25 -2(1)(0,71)
An= 11,83 plg®
X Wt7x45 = 1,09
L=5x3,60 = 18

U=1-X/L=1-1,09/18
U= 0,939444444
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Ae = 11,11362778 plg?

oPn= 483,4428083 Kips

pPn= 483,44  Kips > Pu=
OK

A.2.4.3 CORTE DE BLOQUE

Agv = (5x3,60+2,50)2x0,71= 29,11 plg®

Anv =Agv - (12-1)(1)0,71 = 21,30 plg®

Ant = (9,50-1x1)(0,71) = 6,04 plg®

Fy*Agv=  36x29,11 = 1047,96 plg®

Fu*Anv=  58x21,30 = 12354 plg?

controla=

®Pn = 0,75[0,60(1047,96)+58(6,04)]

¢oPn= 734,1045 Kips > Pu=
OK

Resistencia a Tension=

min 429,30 Kips > Pu=
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B. ELEMENTO 3-4

B.1 DISENO DE PERNOS

B.1.1 RESISTENCIA DEL PERNO POR CORTANTE

Fnv= 54
@b= 718
®= 0,75
Ab= 0,6013
¢PRn= 24,35 Kips

B.1.2 CARGA ULTIMA PARA DISENO
QPu= 290,08 Kips

B.1.3 NUMERO DE PERNOS A UTILIZAR

N= 11,91

Nusar= 12 Dos hileras de 6 c/u
1 12

B.1.4 ESPACIO DEL PERNO AL BORDE M AR

S= 1,31 plg

Susar= 2,50 plg

B.1.5 ESPACIO ENTRE PERNOS

S= 2,63 plg il |
Susar(v)= 9,50 plg ] ity
Susar(h)= 3,60 plg 3 4

FIGURA N° 60.b:
B.1.6 LONGITUD DE LA PLACA Conectores del nodo 3
Lplaca= 23,00 plg 26

De elementos 3-4

B.2 REVISION DE LA RESISTENCIA DE LA CONEXION

B.2.1 POR CORTE EN LOS TORNILLOS
QPn= 292,23 Kips > Pu= 290,08 Kips
OK

B.2.2 POR APLASTAMIENTO EN EL MIEMBRO PRINCIPAL
B.2.2.1 AGUJEROS EXTREMOS

d'= 15/16 plg

Le= 2,50 plg

Lcl= 2,03 plg
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t=

Fu=
eRnmin=
eRnmin=

0,71 plg tfdelaarmadura a conectar
58,00 ksi
75,28 Kips
64,86 Kips
@Rnmincontrola= 64,86 Kips

B.2.2.2 AGUJEROS INTERIORES

15/16 plg

3,60 plg

2,66 plg

0,71 plg
58,00 Kksi
98,68 Kips
64,86 Kips

@Rnmincontrola= 64,86 Kips

778,302 Kips > Pu= 290,08 Kips
OK

B.2.3 POR APLASTAMIENTO EN PLACA DE CONEXION
B.2.3.1 AGUJEROS EXTREMOS

d'=

Le=

Lcl=

t=

Fu=
@Rnmin=
¢Rnmin=

15/16 plg

2,50 plg

2,03 plg

0,38 plg
58,00 Kksi
39,76 Kips
34,26 Kips

@Rnmincontrola= 34,26 Kips

B.2.3.2 AGUJEROS INTERIORES

d'=

S=

Lc2=

t=

Fu=
®Rnmin=
@Rnmin=

15/16 plg

3,60 plg

2,66 plg

0,38 plg
58,00 Kksi
52,12 Kips
34,26 Kips

@Rnmincontrola= 34,26 Kips
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¢Pn=

411,075 Kips

> Pu=
OK

290,08 Kips

B.2.4 RESISTENCIA A TENSION DEL MIEMBRO PRINCIPAL
B.2.4.1 FLUENCIA

¢Pn=
Fy=
Ag=

¢Pn=

429,3
36,00
13,25

429,3 Kips

B.2.4.2 RUPTURA

oPn=
Ae=
An=

U=

oPn=

483,4428

11,11363

11,83

1

0,939444
1,09 wt

18

483,44 Kips

B.2.4.3 CORTE DE BLOQUE

Agv=
Anv=
Ant=

Fy*Agv=
Fu*Anv=

oPn=

29,11
21,30
6,04
1047,96
1235,4

734,1045 Kips

> Pu=
OK

7X45

> Pu=
OK

controla=
> Pu=
OK

Resistencia a
Tension=

min
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C. ELEMENTO 3-11

C.1 DISENO DE PERNOS

C.1.1 RESISTENCIA DEL PERNO POR CORTANTE

Fnv= 54
@b= 7/8
®= 0,75
Ab= 0,6013
PRn= 24,35 Kips

C.1.2 CARGA ULTIMA PARA DISENO
QPu= 1,65 Kips

C.1.3 NUMERO DE PERNOS A UTILIZAR

N= 0,07

Nusar= 4 Dos hileras de 2 c/u
1

C.1.4 ESPACIO DEL PERNO AL BORDE i

S= 1,31 plg

Susar= 1,50 plg

C.1.5 ESPACIO ENTRE PERNOS

S= 2,63 plg il
Susar(v)= 9,50 plg ]
Susar(h)= 3,00 plg 3

FIGURA N° 60.c:

C.1.6 LONGITUD DE LA
PLACA Conectores del nodo 3

Lplacah= 6,00 plg De elementos 3-11

C.2 REVISION DE LA RESISTENCIA DE LA CONEXION

C.2.1 POR CORTE EN LOS TORNILLOS
oPn= 97,41 Kips > Pu= 1,65 Kips
OK

C.2.2 POR APLASTAMIENTO EN EL MIEMBRO PRINCIPAL
C.2.2.1 AGUJEROS EXTREMOS

d'= 15/16 plg

Le= 1,50 plg
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Lcl= 1,03
t= 0,71
Fu= 58,00
eRnmin= 38,22
eRnmin= 64,86

plg

plg tf de la armadura a conectar
ksi
Kips
Kips

@Rnmincontrola=

C.2.2.2 AGUJEROS INTERIORES

'= 15/16 plg

= 3,00 plg
Lc2= 2,06 plg

= 0,71 plg
Fu= 58,00  ksi
@Rnmin= 76,44 Kips
@Rnmin= 64,86 Kips

@Rnmincontrola= 64,86 Kips
@Pn= 206,1574 Kips > Pu= 1,65 Kips
OK
C.2.3.POR APLASTAMIENTO EN PLACA DE CONEXION
C.2.3.1 AGUJEROS EXTREMOS
d'= 15/16  plg
Le= 1,50 plg
Lcl= 1,03 plg
t= 0,38 plg
Fu= 58,00 Kksi
@Rnmin= 20,19 Kips
@Rnmin= 34,26 Kips
@Rnmincontrola= 20,19 Kips

C.2.3.2 AGUJEROS INTERIORES

d'= 15/16
S= 3,00
Lc2= 2,06
t= 0,38
Fu= 58,00
®Rnmin= 40,37
@Rnmin= 34,26

plg
plg
plg
plg
ksi
Kips
Kips
@Rnmincontrola= 34,26 Kips
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@Pn= 108,8859 Kips > Pu= 1,65 Kips

OK
C.2.4.RESISTENCIA A TENSION DEL MIEMBRO
PRINCIPAL
C.2.4.1 FLUENCIA
QoPn= 429,3
Fy= 36,00
Ag= 13,25
@Pn= 429,3 Kips > Pu= 1,65 Kips
OK
C.2.4.2 RUPTURA
@Pn= 327,6319
Ae= 7,531767
An= 11,83
e 1
U= 0,636667
X= 1,09 wt 7x45
L= 3,00
@Pn= 327,63 Kips > Pu= 1,65 Kips
OK
C.2.4.3 CORTE DE BLOQUE
Agv= 6,39
Anv= 4,26
Ant= 6,04
Fy*Agv= 230,04
Fu*Anv= 247,08
controla= 230,04 Kips
¢Pn= 366,0405 Kips > Pu= 1,65 Kips
OK

Resistencia a Tension= min 327,63 Kips
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D. ELEMENTO 3-10

D.1 DISENO DE PERNOS

D.1.1.RESISTENCIA DEL PERNO POR

CORTANTE

Fnv= 54

pb= 7/8

Q= 0,75

Ab= 0,6013
QPRn= 24,35 Kips

D.1.2 CARGA ULTIMA PARA DISENO
QPu= 145,48 Kips

D.1.3 NUMERO DE PERNOS A UTILIZAR

N= 5,97
Nusar= 6 Dos hileras de 3 clu

10 11
D.1.4 ESPACIO DEL PERNO AL BORDE _' T
S= 1,31 plg
Susar= 1,50 plg
D.1.5 ESPACIO ENTRE PERNOS
S= 2,63 plg | il
Susar(v)= 9,50 plg f} tohi]
Susar(h)= 3,00 plg 2 3

FIGURA N° 60.d:

D.1.6 LONGITUD DE LA
PLACA Conectores del nodo 3

Lplacah= 9,00 plg De elementos 3-10

D.2 REVISION DE LA RESISTENCIA DE LA CONEXION
D.2.1 POR CORTE EN LOS TORNILLOS

oPn= 146,12 Kips > Pu= 145,477 Kips
OK
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D.2.2 POR APLASTAMIENTO EN EL MIEMBRO
PRINCIPAL

D.2.2.1 AGUJEROS EXTREMOS

d'= 15/16 plg
Le= 1,50 plg
Lcl= 1,03 plg
t= 0,71 plg tfde laarmadura a conectar
Fu= 58,00 Kksi

@RnNmin= 38,22 Kips
eRNmin= 64,86 Kips
@Rnmincontrola= 38,22 Kips

D.2.2.2 AGUJEROS INTERIORES

'= 15/16  plg
= 3,00 plg
Lc2= 2,06 plg
= 0,71  plg
Fu= 58,00  ksi
@RnNmin= 76,44  Kips
eRNmin= 64,86 Kips
@Rnmincontrola= 64,86 Kips
¢Pn= 335,8744  Kips > Pu= 145,48 Kips

OK

D.2.3 POR APLASTAMIENTO EN PLACA DE CONEXION
D.2.3.1 AGUJEROS EXTREMOS

d'= 15/16  plg
Le= 150 plg
Lcl= 1,03 plg
t= 0,38 plg
Fu= 58,00 ksi
@RNmin= 20,19 Kips
eRnmin= 34,26 Kips

@Rnmincontrola= 20,19 Kips

D.2.3.2 AGUJEROS INTERIORES

'= 15/16  plg
= 3,00 plg
Lc2= 2,06 plg

t= 0,38 plg
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Fu= 58,00 ksi

@®Rnmin= 40,37 Kips
@RnNmin= 34,26 Kips

@Rnmincontrola= 34,26 Kips
@Pn= 177,3984  Kips > Pu= 145,48 Kips

OK

D.2.4.RESISTENCIA A TENSION DEL MIEMBRO
PRINCIPAL

D.2.4.1 FLUENCIA

oPn= 429,3
Fy= 36,00
Ag= 13,25
oPn= 429,3 Kips > Pu= 145,48 Kips
OK
D.2.4.2 RUPTURA
ePn= 421,1184
Ae= 9,680883
An= 11,83
n_ 1
U= 0,818333
X= 1,09 wt 7x45
L= 6,00
ePn= 421,12 Kips > Pu= 145,48 Kips
OK

D.2.4.3 CORTE DE BLOQUE

Agv= 10,65
Anv= 7,10
Ant= 6,04
Fy*Agv= 383,4
Fu*Anv= 411,8

controla= 383,40 Kips
oPn= 435,0525 Kips > Pu= 145,48 Kips
OK
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Resistencia a Tension=min 421,12 Kips

E. ELEMENTO 3-12

E.1 DISENO DE PERNOS

E.1.1 RESISTENCIA DEL PERNO POR CORTANTE

Fnt= 90
¢db= 7/8
¢ = 0,75
Ab= 0,6013
®Rn= 40,59 Kips

E.1.2 CARGA ULTIMA PARA DISENO
$Pu= 124,10 Kips

E.1.3 NUMERO DE PERNOS A UTILIZAR
N= 3,06
Nusar= 6 Dos hileras de 3 c/u

E.1.4 ESPACIO DEL PERNO AL BORDE
S= 1,31 plg
Susar= 1,50 plg 11 12

E.1.5 ESPACIO ENTRE PERNOS
S= 2,63 plg
Susar(v)= 9,50 plg
Susar(h)= 3,00 plg i i

{ ““’i i’,,ml ﬁ:‘_j
3 4

E.1.6 LONGITUD DE LA
PLACA FIGURA N° 60.e:
Lplacah= 9,00 plg Conectores del nodo 3

De elementos 3-11
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E.2 REVISION DE LA RESISTENCIA DE LA CONEXION

E.2.1 POR CORTE EN LOS TORNILLOS

¢Pn= 243,53 Kips

> Pu=
OK

124,10 Kips

E.2.2.POR APLASTAMIENTO EN EL MIEMBRO PRINCIPAL
E.2.2.1 AGUJEROS EXTREMOS

d'= 15/16 plg
Le= 1,50 plg
Lcl= 1,03 plg
t= 0,71 plg tfdelaarmadura a conectar
Fu= 58,00 ksi

®Rnmin= 38,22 Kips
dRnmin= 64,86 Kips

¢Rnmincontrola=

E.2.2.2 AGUJEROS INTERIORES

d'= 15/16
S= 3,00
Lc2= 2,06
t= 0,71
Fu= 58,00
$dRnmin= 76,44
$dRnmin= 64,86
¢Pn= 335,874

plg
plg
plg
plg
ksi

Kips
Kips

Kips
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> Pu=
OK

38,22 Kips

64,86 Kips
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E.2.3.POR APLASTAMIENTO EN PLACA DE CONEXION
E.2.3.1 AGUJEROS EXTREMOS

d'= 15/16 plg
Le= 1,50 plg
Lcl= 1,03 plg
t= 0,38 plg
Fu= 58,00 ksi
dRnmin= 20,19 Kips
dRnmin= 34,26 Kips

$dRnmincontrola= 20,19 Kips

E.2.3.2 AGUJEROS INTERIORES

d'= 15/16 plg
S= 3,00 plg
Lc2= 2,06 plg
t= 0,38 plg
Fu= 58,00 ksi
dRnmin= 40,37 Kips
dRnmin= 34,26 Kips
¢dRnmincontrola= 34,26 Kips
$Pn= 177,398 Kips > Pu= 124,10 Kips
OK

E.2.4.RESISTENCIA A TENSION DEL MIEMBRO PRINCIPAL
E.2.4.1 FLUENCIA

¢Pn= 429,3
Fy= 36,00
Ag= 13,25
¢Pn= 429,3 Kips > Pu= 124,10 Kips

OK
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E.i.4.2 RUPTURA

¢Pn= 421,1184

Ae= 9,680883

An= 11,83

d'"= 1

U= 0,818333

X= 1,09 wt 7x45

L= 6,00

¢Pn= 421,12 Kips > Pu= 124,10 Kips

OK

E.2.4.3 CORTE DE BLOQUE

Agv= 10,65
Anv= 7,10
Ant= 6,04
Fy*Agv= 383,4
Fu*Anv= 411,8
controla= 383,40 Kips
$Pn= 435,0525 Kips > Pu= 124,10 Kips
oK
Resistencia a
Tension= min 421,12 Kips

Despues de hacer el andlisis y disefio de conectores, se procedid
a homogenizar la placa y pernos obteniendo el siguiente resultado

como se observa en la figura.

Solo se mostraran los calculos del nodo 3 puesto a que el disefio
para las otras conexiones lleva el mismo procedimiento que este,

por lo que solo se mostraran en los planos de estructuras.
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FIGURA N° 61: VISTA DE CONEXIONES DEL
NODO 3

5.3.5 DISENO DE LOS ESTRIBOS DEL PUENTE

5351 DISENO DEL ESTRIBO DERECHO

A. PREDIMENSIONAMIENTO

DIMENSION | CALCULADO | REDONDEADO OBSERVACION
H 525m 520m Dato

h 1,50 m 1,50 m Dato

B=0.6H 3,15m 7,50 m Criterio

D=0.1H 0,53 m 0,60 m Criterio

tsup 0,60 m 0,60 m Valor minimo
tinf=0.1H 0,53 m 0,80 m Criterio

L=B/3 1,05m 1,20 m Criterio

elosa 0,30 m 0,30 m Dato

hviga 0,71 m 0,71 m Dato

eneopreno |0,20m 0,20 m Dato

hparapeto |1,20m 1,20 m elosa+hviga+eneopreno
bparapeto |0,35m 0,35 m Asumido

el 0,15m 0,15m Asumido

e2 0,45 m 0,45 m Asumido
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ha

>

DIMENSION | CALCULADO | REDONDEADO OBSERVACION
bl 0,20 m 0,20 m
b2 0,20 m 0,20 m
S0 4,320 4,32° Calculado
Nminimo 0,27 m - Segln Norma MTC
N 0,65 m 0,80 m Calculado
ha 0,45 m 0,45m
tha 0,70 m 0,70 m Calculado
Hpant 4,60 m 4,60 m Calculado
bparapeto N
1] 1
elosa
hparapeto b1 hviga
—seneopreno
~ tsup — el
1 7792
b2 1
NIVEL MAX. DE AGUAS
H pant tha 5
PNININININININININGNG!
"b
tinf jD
} | ’
B
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B. CASOS
B.1 CASO |
B.1.1 DATOS PREVIOS

Yconcreto= 2,40 Ton

ym= 1,83 Ton
¢= 29,80 Ton
A= 0,30 Ton
% Impacto= 0,33 Ton
g= 0,95 Ton
hparapeatos2
Tr “~—EQ
O
&
|
I |
I |
| I
I |
I |
I |
I |
EQtemr EQe |
|
® ol
j @
= |
I |
I |
DC| | |
| I
I |
| |
| I
e
. | 1o
| (2
1 —l—
X = @
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B.1.2 PESO PROPIO (DC) Y DEL SUELO (EV):

CALCULO DE DC

N VOL. (m3) DC (Ton) X (m) DC*x (Ton*m)
1 4,50 10,80 3,75 40,50

2 1,95 4,67 1,70 7,95

3 0,28 0,67 1,33 0,89

Ne VOL. (m3) DC (Ton) X (m) DC*x (Ton*m)
4 0,05 0,11 1,33 0,14

5 0,05 0,11 2,07 0,22

6 0,17 0,41 1,78 0,73

7 0,42 1,01 2,18 2,20

) - 17,79 - 52,64

CALCULO DE EV

Ne VOL. (m3) EV (Ton) X (m) EV*x (Ton*m)
8 0,60 1,11 2,10 2,32

9 24,38 44,62 4,85 216,38
10 1,08 1,98 0,60 1,19

11 0,07 0,12 1,25 0,16

X - 47,82 - 220,05

DC= 17,79 Ton EV= 47,82 Ton
X= 2,96 m x= 4,60 m

B.1.3 PRESION ESTATICA DEL SUELO (EH):

&=i2= Q°
ym= 1,83 g/cm3

- Coeficiente de presion pasiva sismica del terreno

cos?(p—0+p)

Ka= .
sen(@ + 8)sen(p—0 + i i
Ccos @ COSZB cos(6 —p+6) |1—- cos(G— B 4 6)(c(€)s(i —,3)) (3.8.3.7-5)
c0s2(29,82 — 0 + 0)
Ka= .

2

sen(0 + 0)sen(29,8° — 0+ 0)
cos(0—0+0)cos(0-0)

c0s29,82 c0s?0 cos(0—0+0) |1—

Ka= 0,3360

Empuje estatico:
1 (3.8.3.7-4)
EH= 2 KaH?*ym

1
EH=  =x0,336x5,202%1,83
EH= ,31 Ton

y=1,73 m
x=7,50m
273



B.1.4 ACCION SiSMICA (EQ):
- Accion sismica del terreno
Coeficiente de presién activa sismica del terreno
kh=A/2= 0,15

0= arctan (kn/(1-kv)) (3.8.3.7-3)
0= arctan (0,15/(1-0))
0= 8,53°
cos?(p— 0+ p)
Ke= 5

10) -0+ -
cos@ cos?B cos(6—B+6) |1— Jiiﬁg?iﬁ)iegl)%s(i _‘; ;) (3.8.3.7-2)

c0s%(29,82 — 8,532 + 0)
Ke= ,
0 2 _ 0 _ |sen(0 + 0)sen(29,82 — 8,532 + 0)
c0s29,82 cos“0 cos(0 — 0 + 8,539 |1 \/ c0s(0— 0 + 8,539 cos(0-0)

Ke= 0,4361

Empuje dinamico:
_ 1
EQ= E (Ke — Ka)HZym (3.8.3.7-
1)
1
EQ= 5(0,44 —0,34)5,2+ 1,83

EQ= 2,48 Ton

y= 0,5*H
y= 2,60 m
X= 7,50 m

Fuerza Inercial del Estribo
W= Peso del estribo y terreno tributario 17,79 + 47,82 = 65,61 Tn/m

YA= CG. De estribo y terreno tributario
YA= (11,41x1,83+18,94x2,74)/30,35 = 4,16 m

Kh=A/2=

EQ=Khxw:
YA=

0,15

9,84 Tn/m
4,16 m
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B.1.5 COMBINACION DE CARGAS

LL
IM
ESTADO DC |[DW | EH | EV | BR | WA | EQ | n
PL
LS
RESISTENCIA1 | 1,25 | 0,00 | 1,50 | 1,35 | 1,75 | 1,00 | 0,00 | 1,00
RESISTENCIA1 | 1,25 | 0,00 [ 0,90 | 1,35 | 1,75 | 1,00 | 0,00 | 1,00
RESISTENCIA 1 | 0,90 | 0,00 | 1,50 | 1,00 | 1,75 | 1,00 | 0,00 | 1,00
EVENT. EXTRE. 1 | 1,25 | 0,00 | 1,50 | 1,35 | 0,5 | 1,00 | 1,00 | 1,00
EVENT. EXTRE. 1 | 1,25 | 0,00 | 1,50 | 1,35 | 0,5 | 1,00 | 1,00 | 1,00
EVENT. EXTRE. 1 | 0,90 | 0,00 | 1,50 | 1,35 | 0,5 | 1,00 | 1,00 | 1,00

B.1.6 ESTABILIDAD — CASO |

B.1.6.2 FUERZAS Y MOMENTOS ACTUANTES FACTORADOS

FUERZAS ACTUANTES (Ton

COMBINACION Ex LSH BR EQ | nZF
RESISTENCIA 1 10,39 0,00 0,00 | 0,00 | 10,39
RESISTENCIA1 [ 10,39 [ 0,00 0,00 | 0,00 | 10,39
RESISTENCIA 1 7,48 0,00 0,00 | 0,00 | 7,48
EVENT.EXTRE. 1 | 12,47 0,00 0,00 | 0,00 | 12,47
EVENT.EXTRE.1 | 12,47 0,00 0,00 | 0,00 | 12,47
EVENT.EXTRE.1 | 12,47 0,00 0,00 | 0,00 | 12,47

MOMENTOS ACTUANTES (Ton-m)

COMBINACION EH LSH BR EQ | nZIM
RESISTENCIA1 | 18,01 | 0,00 0,00 | 0,00 | 18,01
RESISTENCIA1 [ 18,01 [ 0,00 0,00 | 0,00 | 18,01
RESISTENCIA 1 12,97 0,00 0,00 | 0,00 | 12,97
EVENT. EXTRE.1 | 21,62 0,00 0,00 | 0,00 | 21,62
EVENT. EXTRE.1 | 21,62 0,00 0,00 | 0,00 | 21,62
EVENT. EXTRE.1 | 21,62 0,00 0,00 | 0,00 | 21,62
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B.1.6.3 FUERZAS Y MOMENTOS RESISTENTES FACTORADOS:

FUERZAS RESISTENTES (Ton)

COMBINACION DC DW LL IM PL Ev LSv | WA | nXZF
RESISTENCIA1 | 22,23 0,00 0,00 [ 0,00 | 0,00 [ 64,56 | 0,00 | 0,00 | 86,79
RESISTENCIA1 | 22,23 0,00 0,00 | 0,00 | 0,00 | 64,56 [ 0,00 | 0,00 | 86,79
RESISTENCIA1 16,01 0,00 0,00 | 0,00 | 0,00 | 47,82 | 0,00 | 0,00 | 63,83
EVENT. EXTRE. 1 | 22,23 0,00 0,00 [ 0,00 | 0,00 [ 64,56 | 0,00 | 0,00 | 86,79
EVENT. EXTRE. 1 | 22,23 0,00 0,00 | 0,00 | 0,00 | 64,56 [ 0,00 | 0,00 | 86,79
EVENT. EXTRE.1 | 16,01 0,00 0,00 | 0,00 | 0,00 | 64,56 | 0,00 | 0,00 | 80,57

MOMENTOS RESISTENTES (Ton-m)

COMBINACION DC DW LL IM PL Ev LSv | WA | nZM
RESISTENCIA1 | 65,80 0,00 0,00 [ 0,00 | 0,00 [ 297,06/ 0,00{ 0,00|362,87
RESISTENCIA1 | 65,80 0,00 0,00 | 0,00 | 0,00 { 297,06/ 0,00[{ 0,00|362,87
RESISTENCIA1 | 47,38 0,00 0,00 | 0,00 | 0,00 | 220,05 0,00{ 0,00|267,43
EVENT. EXTRE.1 | 65,80 0,00 0,00 | 0,00 | 0,00 { 297,06/ 0,00{ 0,00|362,87
EVENT. EXTRE. 1 | 65,80 0,00 0,00 | 0,00 | 0,00 { 297,06/ 0,00[ 0,00|362,87
EVENT. EXTRE. 1 | 47,38 0,00 0,00 | 0,00 | 0,00 | 297,06/ 0,00{ 0,00|344,44

B.1.6.4 ESTABILIDAD AL VOLTEO

- Estado limite de Resistencia

Se debe mantener la resultante en la base del cimiento dentro de la mitad central (e<B/4),
excepto el caso de suelo rocoso en que se mantendré en los 3/4 centrales (e<3/8*B),

emax= B/4
emax=

- Estado limite de Evento Extremo |

1,88 m

Para valores de YEQentre 0y 1.0, interpolar linealmente entre los valores especificados.
En nuestro caso, utilizando YEQ = 0.5, la interpolacién sefiala el limite (e<11/30*B)

emax= 11/30*B
emax= 2,75 m
Xo= (Mw-Mhu)/Vu
COMBINACION Vu Mvu Mhu | Xo | e=I(B/2)-Xo)l [emax| CUMPLE
RESISTENCIA 1 86,79| 362,87 18,01| 3,973| 0,223321697 | 1,88 Sl
RESISTENCIA 1 86,79 362,87| 18,01| 3,973| 0,223321697 | 1,88 SI
RESISTENCIA1 63,83 267,43| 12,97| 3,986| 0,236497837 | 1,88 Sl
EVENT.EXTRE.1 | 86,79 362,87| 21,62| 3,932| 0,181812495 | 2,75 Sl
EVENT.EXTRE.1 | 86,79| 362,87| 21,62| 3,932 0,181812495 | 2,75 SI
EVENT.EXTRE.1 | 80,57| 344,44 21,62| 4,007| 0,256926261 | 2,75 Sl
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B.1.6.5 ESTABILIDAD AL DESLIZAMIENTO

Con:
u=tg of
u=tg( 29,8) = 0,57
oT = 0,80 , Estado Limite de Resistencia
= 1,00 , Estado Limite de Evento Extremo |
RESISTENTE | ACTUANTE
COMBINACION Vu Ff= u (@t x Vu) Hu CUMPLE
RESISTENCIA 1 86,79 39,77 10,39 Sl
RESISTENCIA 1 86,79 39,77 10,39 S|
RESISTENCIA 1 63,83 29,24 7,48 Sl
EVENT.EXTRE.1 | 86,79 49,71 12,47 S|
EVENT.EXTRE.1 | 86,79 49,71 12,47 Sl
EVENT.EXTRE.1 | 80,57 46,14 12,47 S|
B.1.6.6 PRESIONES SOBRE EL SUELO
Capacidad de Carga Factorizada del Terreno(qR)
- Estado limite de Resistencia
Con @b = 0,45 Ségun tabla
gr= gb x gn (3.8.3.6.c-5)
gr= @b x (FS x gadm)
gr= 0,45 x (3 x 3,84)= 5,184 Kg/cm2
- Estado limite de Eventos Extremos |
Con ¢b = 1,00 Séqun tabla
gr=0bx gn (3.8.3.6.c-5)
gr= @b x (FS x gadm)
gr= 1,00 x (3 x 3,84)= 11,52 Kg/cm2
COMBINACION Vu Mvu Mhu X0 e g= Vu/(B-2e) |CUMPLE
RESISTENCIA 1 86,79| 362,87 18,01| 3,973| 0,223 1,23 S|
RESISTENCIA 1 86,79| 362,87 18,01| 3,973| 0,223 1,23 Sl
RESISTENCIA 1 63,83| 267,43 12,97| 3,986| 0,236 0,91 S|
EVENT.EXTRE.1 | 86,79 362,87| 21,62| 3,932| 0,182 1,22 Sl
EVENT.EXTRE.1 | 86,79 362,87| 21,62| 3,932| 0,182 1,22 S|
EVENT.EXTRE.1 | 80,57 344,44| 21,62| 4,007| 0,257 1,15 Sl
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B.2 CASO Il

B.2.1 DATOS PREVIOS

yeoncreto= 2,40 Ton/m3 T Reacciones debido a:
ym= 1,83 Ton/m3 " R(DC)= 93,76 Ton
¢= 29,8° T R(DW)= 27,15 Ton
A= 0,30 h
% Impacto= 33,00% T
g= 0,95 Ton/m T
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B.2.2 PESO PROPIO (DC) Y DEL SUELO (EV):

CALCULO DE DC

NP VOL. (m3) DC (Ton) X (m) DC*x (Ton*m)
1 4,50 10,80 3,75 40,50

2 1,95 4,67 1,70 7,95

3 0,28 0,67 1,33 0,89

NP VOL. (m3) DC (Ton) x (m) DC*x (Ton*m)
4 0,05 0,11 1,33 0,14

5 0,05 0,11 2,07 0,22

6 0,17 0,41 1,78 0,73

7 0,42 1,01 2,18 2,20

X -- 17,79 - 52,64

CALCULO DE EV

N VOL. (m3) EV (Ton) x (m) EV*x (Ton*m)
8 0,60 1,11 2,10 2,32

9 24,38 44,62 4,85 216,38
10 1,08 1,98 0,60 1,19

11 0,07 0,12 1,25 0,16

> - 47,82 -- 220,05

DC= 17,79 Ton EV= 47,82 Ton
X= 2,96 m x= 4,60 m

B.2.3 PRESION ESTATICA DEL SUELO (EH):

&=¢/2= 0°
ym= 1,83 g/cm3

- Coeficiente de presién pasiva sismica del terreno

cos?(p—06 +p)

Ka= >
sen(@ + 8)sen(p — 0 + i .
cos¢ cos?f cos(§ —f +6) [1- cos(6— F 1 9)(c(€)s(i —[3)) E(33;.8.3.7
c0s2(29,82— 0 + 0)
Ka= -

2

sen(0 + 0)sen(29,82 — 0+ 0)
cos(0—0+0) cos(0-0)

c0s29,8° cos?0 cos(0—0+0) [1-—

Ka= 0,3360

Empuje estético:

1

EH= 1xO,336x5,2021,83 y=1,73m
2 x= 7,50 m
EH= 8,31 Ton
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B.2.4 ACCION SiSMICA (EQ):
- Accion sismica del terreno
Coeficiente de presion activa sismica del terreno
kh=A/2= 0,15

0= arctan (kn/(1-kv)) (3.8.3.7-3)
0= arctan (0,15/(1-0))
0= 8,53°
cos?(p—6+p)
Ke= 5
sen(@ + 8)sen(p — 0 + i)
cos(6 =B +0)cos(i-f) (38.3.7-2)

cos@ cos?f cos(6—B+6) |1—

c0s?(29,82 — 8,532 + 0)
Ke=

sen(0 + 0)sen(29,82 — 8,532 + 0)
cos(0—0 +8,539) cos(0-0)

c0s29,8° cos?0 cos(0—0 + 8,539 |1-—

Ke= 0,4361

Empuje dinamico:

_ 1
EQ= E (Ke — Ka)HZym (3.8.3.7-
1)

1
EQ= 5(0,44 —0,34)5,2% 1,83

EQ = 2,48 Ton
y= 0,5*H
y= 2,60 m
x= 7,50 m
- Accidn sismica por superestructura
EQ= PDCtDWXAX S
EQ= 120,91x0,3x1,2
EQ= 4,27 Ton
y= 4,60m

- Fuerza Inercial del Estribo

W= Peso del estribo y terreno tributario 17,79 + 47,82 = 65,61 Tn/m
YA= CG. De estribo y terreno tributario
YA= (11,41x1,83+18,94x2,74)/30,35 = 4,16 m

Kh=A/2= 0,15

EQ=Khxw=0,15x 30,35 9,84 Tn/m
YA= 4,16 m
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B.2.5 PESO PROPIO PROVENIENTE DE LA SUPERESTRUCTURA (DC):

DC= 9,19 Ton/m
x= 1,60 m

B.2.6 PESO PROPIO PROVENIENTE DE LA SUPERESTRUCTURA (DW):

DW= 2,66 Ton/m
x= 1,60 m

B.2.7 SOBRECARGA SUPERFICIAL Y DE TRAFICO (LS):

Se debera aplicar una sobrecarga viva si se anticipa que habra cargas vehiculares actuando
sobre la superficie del relleno en una distancia igual a la mitad de la altura del muro.

Altura del estribo (m)| h,, (m)
1.5 1.2
3.0 0.9
=6.0 0.6

Interpolando:
heg= 0,68

- Componente horizontal de la sobracarga por carga viva
pH= heq x Ym x Ka
pH= 0,68 x 1,83 x 0,336
py= 0,42 Ton/m

LSH= H x ph

LSH= 5,20 x 0,42

LSH= 2,17 Ton
y= 2,60 m

- Componente vertical de la sobracarga por carga viva
Terreno equivalente extendido en 1,80m del talén del estribo

LSv= Ltalon x heg x Ym
LSv= 1,80 x 0,68 x 1,83
LSv= 2,24 Ton

X= 6,60 m
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B.2.7 COMBINACION DE CARGAS

LL
IM
ESTADO DC | DW EH EV BR | WA | EQ n
PL
LS

RESISTENCIA1 | 1,25)150) 1,50 | 1,35 [ 1,75 ) 0,00 | 0,00 [ 1,00

RESISTENCIA1 | 1,25 | 1,50 | 0,90 { 1,35 | 1,75 | 0,00 { 0,00 | 1,00

RESISTENCIA1 ] 0,90 ( 1,50 | 1,50 { 1,00 | 1,75 | 0,00 { 0,00 | 1,00

RESISTENCIA1 | 1,25 (150 ] 1,50 { 1,35 | 1,75 | 0,00 { 0,00 | 1,00

RESISTENCIA1 | 1,25) 150 ) 0,90 | 1,35 [ 1,75 | 0,00 | 0,00 [ 1,00

RESISTENCIA1 | 0,90 ) 150 ) 1,50 | 1,00 { 1,75 | 0,00 | 0,00 [ 1,00

RESISTENCIA1 | 1,00 { 1,50 | 1,00 { 1,00 | 1,00 | 0,00 { 0,00 | 1,00

RESISTENCIA1 | 1,00 { 1,50 | 1,00 { 1,00 | 1,30 | 0,00 { 0,00 | 1,00

RESISTENCIA1 | 1,00 | 1,50 | 1,00 | 1,00 [ 0,00 | 0,00 | 0,00 [ 1,00

EVENT. EXTRE. 1,251150 |09 ) 135 05 | 0,00 | 1,00 1,00

EVENT. EXTRE. 09 (150|099 (13| 05 |000{1,00] 1,00

EVENT. EXTRE. 1,25]1150 (0,9 | 1,00 | 0,5 | 0,00 | 1,00 | 1,00

EVENT. EXTRE. 09 | 1,50 | 0,90 | 1,00 [ 0,5 | 0,00 | 1,00 | 1,00

EVENT. EXTRE. 1,251150] 09 ) 135 | 05 | 0,00 | 1,00 | 1,00

EVENT. EXTRE. 1,251150| 0,90 ) 1,00 { 0,5 | 0,00 | 1,00 | 1,00

EVENT. EXTRE. 09| 150 ] 09 | 1,35 0,5 | 0,00 | 1,00 [ 1,00

e N N N N S R

EVENT. EXTRE. 09 ] 150] 09 | 1,00 ( 0,5 [ 0,00 | 100/ 1,00

B.2.9 ESTABILIDAD - CASO Il
B.2.8.1 DATOS PREVIOS

F.S.= 3,00 cadm= 3,84 Kg/cm2
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B.2.9.2 FUERZAS Y MOMENTOS ACTUANTES FACTORADOS

FUERZAS ACTUANTES (Ton)

COMBINACION EH LSH BR |EQterr| EQ [EQestr| nXF
RESISTENCIA 1 12,47 | 3,81 0,00 | 0,00 | 0,00 0,00 16,28
RESISTENCIA 1 7,48 | 3,81 | 0,00 | 0,00 | 0,00 [ 0,00 | 11,29
RESISTENCIA1 12,47 | 3,81 | 0,00 [ 0,00 | 0,00 | 0,00 | 16,28
RESISTENCIA 1 12,47 |1 3,81 [ 0,00 [ 0,00 | 0,00 | 0,00 [ 16,28
RESISTENCIA1 7,48 | 3,81 | 0,00 | 0,00 | 0,00 [ 0,00 | 11,29
RESISTENCIA 1 12,47 |1 3,81 [ 0,00 [ 0,00 | 0,00 | 0,00 [ 16,28
RESISTENCIA 1 8,31 2,17 0,00 | 0,00 | 0,00 0,00 10,49
RESISTENCIA 1 8,31 | 2,83 [ 0,00 | 0,00 [ 0,00 | 0,00 | 11,14
RESISTENCIA1 8,31 | 2,17 | 0,00 | 0,00 [ 0,00 | 0,00 | 10,49
EVENT.EXTRE.1 | 7,48 | 1,09 | 0,00 | 2,48 | 4,27 | 9,84 | 25,15
EVENT.EXTRE.1 | 7,48 1,09 0,00 | 2,48 | 4,27 9,84 25,15
EVENT.EXTRE.1 | 7,48 | 1,09 | 0,00 | 2,48 | 4,27 | 9,84 | 25,15
EVENT.EXTRE.1 | 7,48 1,09 0,00 | 2,48 | 4,27 9,84 25,15
EVENT.EXTRE.1 | 7,48 | 1,09 | 0,00 | 2,48 | 4,27 | 9,84 | 25,15
EVENT.EXTRE.1 | 7,48 1,09 0,00 | 2,48 | 4,27 9,84 25,15
EVENT.EXTRE.1 | 7,48 | 1,09 | 0,00 | 2,48 | 4,27 | 9,84 | 25,15
EVENT.EXTRE.1 | 7,48 1,09 0,00 | 2,48 | 4,27 9,84 25,15

MOMENTOS ACTUANTES (Ton-m)

COMBINACION EH LSH BR |EQterr| EQ |[EQestr| nIM
RESISTENCIA 1 21,62 | 9,89 0,00 | 0,00 | 0,00 0,00 31,51
RESISTENCIA 1 12,97 |1 9,89 [ 0,00 [ 0,00 | 0,00 | 0,00 [ 22,86
RESISTENCIA 1 21,62 | 9,89 | 0,00 [ 0,00 | 0,00 | 0,00 | 31,51
RESISTENCIA1 21,62 | 9,89 | 0,00 [ 0,00 | 0,00 | 0,00 | 31,51
RESISTENCIA 1 12,97 | 9,89 0,00 | 0,00 | 0,00 0,00 22,86
RESISTENCIA 1 21,62 | 9,89 | 0,00 [ 0,00 | 0,00 | 0,00 | 31,51
RESISTENCIA 1 14,41 | 5,65 0,00 | 0,00 | 0,00 0,00 20,06
RESISTENCIA 1 14,411 7,35 | 0,00 [ 0,00 | 0,00 | 0,00 [ 21,76
RESISTENCIA 1 14,41 ] 5,65 [ 0,00 [ 0,00 | 0,00 | 0,00 [ 20,06
EVENT.EXTRE.1 | 12,97 | 2,83 | 0,00 | 6,44 | 19,62 | 40,90 | 82,76
EVENT.EXTRE.1 | 12,97 | 2,83 0,00 | 6,44 | 19,62 | 40,90 | 82,76
EVENT.EXTRE.1 | 12,97 | 2,83 | 0,00 | 6,44 | 19,62 | 40,90 | 82,76
EVENT.EXTRE.1 | 12,97 | 2,83 | 0,00 | 6,44 [ 19,62 | 40,90 | 82,76
EVENT.EXTRE.1 | 12,97 | 2,83 | 0,00 | 6,44 | 19,62 | 40,90 | 82,76
EVENT.EXTRE.1 | 12,97 | 2,83 | 0,00 | 6,44 [ 19,62 | 40,90 | 82,76
EVENT.EXTRE.1 | 12,97 | 2,83 | 0,00 | 6,44 | 19,62 | 40,90 | 82,76
EVENT.EXTRE.1 | 12,97 | 2,83 | 0,00 | 6,44 [ 19,62 | 40,90 | 82,76
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B.2.9.3 FUERZAS Y MOMENTOS RESISTENTES FACTORADOS:

FUERZAS RESISTENTES (Ton)

COMBINACION DC DwW LL M PL Ev LSv WA nXF

RESISTENCIA1 11,49 | 3,99 [ 0,00 { 0,00 [ 0,00 | 64,56 | 3,92 | 0,00 | 83,96

RESISTENCIA1 11,49 | 3,99 | 0,00 [ 0,00 [ 0,00 [ 64,56 [ 3,92 | 0,00 | 83,96

RESISTENCIA 1 8,27 | 3,99 | 0,00 [ 0,00 [ 0,00 | 47,82 | 3,92 | 0,00 | 64,01

RESISTENCIA 1 11,49 ( 3,99 | 0,00 [ 0,00 [ 0,00 | 64,56 [ 3,92 | 0,00 | 83,96

RESISTENCIA1 11,49 | 3,99 | 0,00 [ 0,00 [ 0,00 [ 64,56 [ 3,92 | 0,00 | 83,96

RESISTENCIA 1 8,27 | 399 | 0,00 [ 0,00 [ 0,00 | 47,82 | 3,92 | 0,00 | 64,01

RESISTENCIA 1 9,19 [ 3,99 | 0,00 [ 0,00 [ 0,00 | 47,82 | 2,24 | 0,00 | 63,25

RESISTENCIA 1 9,19 [ 3,99 | 0,00 [ 0,00 [ 0,00 | 47,82 | 2,91 | 0,00 | 63,92

RESISTENCIA 1 9,19 | 3,99 | 0,00 [ 0,00 [ 0,00 [ 47,82 | 0,00 | 0,00 | 61,01

EVENT.EXTRE.1 [ 11,49 | 3,99 | 0,00 [ 0,00 [ 0,00 [ 64,56 | 1,12 | 0,00 | 81,16
EVENT.EXTRE.1 [ 8,27 | 3,99 | 0,00 [ 0,00 [ 0,00 [ 64,56 | 1,12 | 0,00 [ 77,94
EVENT.EXTRE.1 [ 11,49 | 3,99 | 0,00 [ 0,00 [ 0,00 | 47,82 | 1,12 | 0,00 | 64,42
EVENT.EXTRE.1 | 8,27 | 3,99 [ 0,00 { 0,00 | 0,00 | 47,82 | 1,12 | 0,00 | 61,21
EVENT.EXTRE.1 | 11,49 | 3,99 [ 0,00 { 0,00 | 0,00 | 64,56 | 1,12 | 0,00 | 81,16
EVENT.EXTRE.1 | 11,49 | 3,99 [ 0,00 { 0,00 | 0,00 | 47,82 | 1,12 | 0,00 | 64,42
EVENT.EXTRE.1 | 8,27 | 3,99 [ 0,00 { 0,00 | 0,00 | 64,56 | 1,12 | 0,00 | 77,94
EVENT.EXTRE.1| 8,27 | 3,99 [ 0,00 | 0,00 | 0,00 | 47,82 | 1,12 | 0,00 | 61,21

MOMENTOS RESISTENTES (Ton-m)

COMBINACION DC DW LL IM PL Ev LSv WA | nZM

RESISTENCIA1 18,38 | 6,39 | 0,00 [ 0,00 [ 0,00 [ 297,06] 25,87 0,00{347,71

RESISTENCIA 1 18,38 | 6,39 | 0,00 [ 0,00 [ 0,00 [297,06] 25,87 0,00f347,71

RESISTENCIA 1 13,24 | 6,39 | 0,00 [ 0,00 [ 0,00 [220,05| 25,87 0,00 265,54

RESISTENCIA 1 18,38 | 6,39 | 0,00 [ 0,00 [ 0,00 [297,06] 25,87 0,00(347,71

RESISTENCIA 1 18,38 | 6,39 | 0,00 [ 0,00 [ 0,00 [297,06] 25,87 0,00{347,71

RESISTENCIA 1 13,24 | 6,39 | 0,00 [ 0,00 [ 0,00 [220,05| 25,87 0,00 265,54

RESISTENCIA 1 14,71 | 6,39 | 0,00 [ 0,00 [ 0,00 {220,05| 14,78 0,00 255,93

RESISTENCIA 1 14,71 | 6,39 | 0,00 [ 0,00 [ 0,00 [220,05| 19,22 0,00 260,36

RESISTENCIA 1 14,71 | 6,39 | 0,00 [ 0,00 [ 0,00 [ 220,05 0,00 0,00[ 241,14

EVENT.EXTRE.1 | 18,38 | 6,39 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 297,06 7,39 0,00 329,23
EVENT.EXTRE.1 | 13,24 | 6,39 [ 0,00 | 0,00 [ 0,00 | 297,06 7,39] 0,00] 324,08
EVENT.EXTRE.1 | 18,38 | 6,39 [ 0,00 { 0,00 | 0,00 | 220,05 7,39] 0,00] 252,21
EVENT.EXTRE.1 | 13,24 | 6,39 [ 0,00 { 0,00 | 0,00 | 220,05 7,39] 0,00| 247,06
EVENT.EXTRE.1 | 18,38 | 6,39 [ 0,00 | 0,00 [ 0,00 | 297,06 7,39] 0,00] 329,23
EVENT.EXTRE.1 | 18,38 | 6,39 [ 0,00 { 0,00 | 0,00 | 220,05 7,39] 0,00| 252,21
EVENT.EXTRE.1 | 13,24 | 6,39 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 297,06 7,39 0,00[ 324,08
EVENT.EXTRE.1 | 13,24 | 6,39 | 0,00 [ 0,00 { 0,00 | 220,05 7,39 0,00[ 247,06
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B.2.9.4 ESTABILIDAD AL VOLTEO
- Estado limite de Resistencia

Se debe mantener la resultante en la base del cimiento dentro de la mitad central (e<B/4),
excepto el caso de suelo rocoso en que se mantendra en los 3/4 centrales (e<3/8*B),

emax= B/4
emax= 1,88 m
- Estado limite de Evento Extremo |

Para valores de YEQ entre 0y 1.0, interpolar linealmente entre los valores especificados.
En nuestro caso, utilizando YEQ = 0.5, la interpolacion sefiala el limite (e<11/30*B)

emax= 11/30*B
emax= 2,75 m

Xo= (Mw-Mhu)/Vu

COMBINACION Vu Mvu | Mhu Xo | e=I(B/2)-X0)l | emax CUMPLE
RESISTENCIA 1 83,96( 347,71| 31,51 3,766[ 0,015985185 | 1,88 Sl
RESISTENCIA 1 83,96 347,71| 22,86| 3,869( 0,118966283 | 1,88 Sl
RESISTENCIA 1 64,01 265,54| 31,51 3,656[ 0,093607089 | 1,88 Sl
RESISTENCIA 1 83,96( 347,71| 31,51 3,766[ 0,015985185 | 1,88 Sl
RESISTENCIA 1 83,96( 347,71| 22,86| 3,869( 0,118966283 | 1,88 Sl
RESISTENCIA 1 64,01| 265,54| 31,51 3,656[ 0,093607089 | 1,88 Sl
RESISTENCIA 1 63,25[ 255,93| 20,06 3,729( 0,020715411 | 1,88 Sl
RESISTENCIA 1 63,92[ 260,36| 21,76| 3,733[ 0,017069802 | 1,88 Sl
RESISTENCIA 1 61,01| 241,14| 20,06| 3,624 0,126117833 | 1,88 Sl
EVENT.EXTRE.1 | 81,16| 329,23| 82,76] 3,037| 0,713200443 | 2,75 Sl
EVENT.EXTRE. 1 | 77,94| 324,08 82,76/ 3,096| 0,653894607 | 2,75 Sl
EVENT.EXTRE.1 | 64,42| 252,21| 82,76 2,63| 1,119694896 | 2,75 Sl
EVENT.EXTRE.1 | 61,21]|247,06] 82,76| 2,684| 1,065538153 | 2,75 Sl
EVENT.EXTRE. 1 | 81,16| 329,23| 82,76| 3,037| 0,713200443 | 2,75 Sl
EVENT.EXTRE.1 | 64,42]|252,21| 82,76| 2,63| 1,119694896 | 2,75 Sl
EVENT.EXTRE. 1 | 77,94| 324,08 82,76/ 3,096| 0,653894607 | 2,75 Sl
EVENT.EXTRE.1 | 61,21]|247,06] 82,76| 2,684| 1,065538153 | 2,75 Sl

B.2.9.5 ESTABILIDAD AL DESLIZAMIENTO

Con:
u=tg of
u= tg( 29,8) = 0,57

oT = 0,80 , Estado Limite de Resistencia
= 1,00 , Estado Limite de Evento Extremo |




RESISTENTE | ACTUANTE
COMBINACION Vu [Ff=u (@T x Vu Hu CUMPLE
RESISTENCIA 1 83,96 38,47 16,28 Si
RESISTENCIA 1 83,96 38,47 11,29 Sli
RESISTENCIA 1 64,01 29,33 16,28 Si
RESISTENCIA 1 83,96 38,47 16,28 Sl
RESISTENCIA 1 83,96 38,47 11,29 Sl
RESISTENCIA 1 64,01 29,33 16,28 Sl
RESISTENCIA 1 63,25 28,98 10,49 Sl
RESISTENCIA 1 63,92 29,28 11,14 Sl
RESISTENCIA 1 61,01 27,95 10,49 Sl
EVENT.EXTRE.1 | 81,16 37,19 25,15 Sl
EVENT.EXTRE.1 | 77,94 35,71 25,15 Sl
EVENT.EXTRE.1 | 64,42 29,52 25,15 Sl
EVENT. EXTRE. 1 61,21 29,44 25,15 Sli
EVENT. EXTRE. 1 81,16 37,19 25,15 Si
EVENT. EXTRE. 1 64,42 29,52 25,15 Sli
EVENT.EXTRE.1 | 77,94 35,71 25,15 Sl
EVENT. EXTRE. 1 61,21 29,44 25,15 Si
B.2.9.6 PRESIONES SOBRE EL SUELO
Capacidad de Carga Factorizada del Terreno(gR)
- Estado limite de Resistencia
Con @b = 0,45 Séqun tabla
gr= @b x gn (3.8.3.6.c-5)
gr= @b x (FS x gadm)
gr= 0,45 x (3 x 3,84)= 5,184 Kg/cm2
- Estado limite de Eventos Extremos |
Con ¢b = 1,00 Ségun tabla
gr=@gbx gn (3.8.3.6.c-5)
gr= @b x (FS x gadm)
gr= 1,00 x (3 x 3,84)= 11,52 Kg/cm2
COMBINACION Vu Mvu | Mhu Xo e g= Vu/(B-2e) CUMPLE
RESISTENCIA 1 83,96 347,71| 31,51| 3,766[ 0,016 1,12 Sl
RESISTENCIA 1 83,96| 347,71 22,86/ 3,869( 0,119 1,16 Sl
RESISTENCIA 1 64,01| 265,54 31,51| 3,656| 0,094 0,88 Sl
RESISTENCIA 1 83,96| 347,71| 31,51| 3,766[ 0,016 1,12 Sl
RESISTENCIA 1 83,96| 347,71 22,86| 3,869| 0,119 1,16 Sl
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RESISTENCIA 1 64,01] 265,54 31,51| 3,656| 0,094 0,88 SI
RESISTENCIA 1 63,25| 255,93 20,06| 3,729| 0,021 0,85 SI
RESISTENCIA 1 63,92| 260,36| 21,76 3,733| 0,017 0,86 Sl
RESISTENCIA 1 61,01) 241,14 20,06| 3,624| 0,126 0,84 Sl
EVENT.EXTRE.1 | 81,16| 329,23| 82,76] 3,037| 0,713 1,34 SI
EVENT.EXTRE.1 | 77,94|324,08| 82,76 3,096| 0,654 1,26 Sl
EVENT.EXTRE.1 | 64,42| 252,21| 82,76] 2,63 1,12 1,22 SI
EVENT.EXTRE.1 | 61,21]|247,06] 82,76 2,684| 1,066 1,14 Sl
EVENT.EXTRE.1 | 81,16| 329,23| 82,76] 3,037| 0,713 1,34 SI
EVENT.EXTRE.1 | 64,42]|252,21| 82,76 2,63] 1,12 1,22 Sl
EVENT.EXTRE.1 | 77,94| 324,08| 82,76 3,096/ 0,654 1,26 Sl
EVENT.EXTRE.1 | 61,21]|247,06| 82,76 2,684| 1,066 1,14 SI
B.3 CASO IlI

B.3.1 DATOS PREVIOS

yconcreto= 2,40 Ton/m3 T
ym= 1,83 Ton/m3 "
¢= 29,8°
A= 0,30
% Impacto= 33,00%
g= 0,95 Ton/m

4 4 4 4

Reacciones debido a:
R(DC)= 93,76 Ton

R(DW)= 27,15 Ton
R(LL)= 29,41 Ton
R(PL)= 8,61 Ton

EQtem

hparapeta/2

~—EQ
| R(DC, DW, LL, PL)
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B.3.2 PESO PROPIO (DC) Y DEL SUELO (EV):

CALCULO DE DC

NP VOL. (m3) DC (Ton) x (M) DC*x (Ton*m)
1 4,50 10,80 3,75 40,50

2 1,95 4,67 1,70 7,95

3 0,28 0,67 1,33 0,89

NP VOL. (m3) DC (Ton) x (M) DC*x (Ton*m)
4 0,05 0,11 1,33 0,14

5 0,05 0,11 2,07 0,22

6 0,17 0,41 1,78 0,73

7 0,42 1,01 2,18 2,20

X - 17,79 -- 52,64

CALCULO DE EV

NP VOL. (m3) EV (Ton) x (M) EV*x (Ton*m)
8 0,60 1,11 2,10 2,32

9 24,38 44,62 4,85 216,38
10 1,08 1,98 0,60 1,19

11 0,07 0,12 1,25 0,16

z - 47,82 -- 220,05

DC= 17,79 Ton EV= 47,82 Ton
X= 2,96 m X= 4,60 m

B.3.3 PRESION ESTATICA DEL SUELO (EH):

&=¢/2= Q°
ym= 1,83 g/cm3

- Coeficiente de presién pasiva sismica del terreno

cos?(p—0 +p)

Ka= 2
sen(@ + §)sen(p — 0 +1i)
cos@ cos?B cos(6 —p +06) |1— cos(6— B +60)cos(i—B) | (3837

| 5
c0s%(29,82— 0+ 0) )

Ka= . 2

o _

c0s29,8° cos?0 cos(0—0+0) [1— se?gg(arg)gefg)zzfs(o _OO-I; 0

Ka= 0,3360

Empuje estatico:

1
EH= zKaszm (3.8.3.7-4)

1
EH= 5 x0,336x5,20%1,83

EH= 8,31 Ton
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B.3.4 ACCION SiSMICA (EQ):
- Accibn sismica del terreno
Coeficiente de presién activa sismica del terreno
kh=A/2= 0,15

0= arctan (kn/(1-kv))  (3.8.3.7-3)
0= arctan (0,15/(1-0))
6= 8,53°

cos?(p— 0 + P)

sen(@ + §)sen(p — 0 + i)
cos(6 —B +6) cos(i-B) | 88372

cos cos?B cos(6—L+06) |1—

c0s?(29,82 — 8,532 + 0)

Ke=

sen(0 + 0)sen(29,8° — 8,532 + 0)
cos(0—0 +8,532) cos(0-0)

c0s29,82 cos?0 cos(0 — 0 +8,532) |1—

Ke= 0,4361

Empuje dindmica:
EQ= 1 2
> (Ke — Ka)H*ym (3.8.3.7-
1)
1
EQ= 5(0,44 —0,34)5,2 * 1,83

EQ = 2,48 Ton
y= 0,5*H
y= 2,60 m
Xx= 7,50 m
- Accibn sismica por superestructura
EQ= PDC+DW X A X S
EQ= 120,91x0,3x 1,2
EQ= 4,27 Ton
y= 4,60m

- Fuerza Inercial del Estribo

W= Peso del estribo y terreno tributario 17,79 + 47,82 = 65,61 Tn/m
YA= CG. De estribo y terreno tributario
YA= (11,41x1,83+18,94x2,74)/30,35 = 4,16 m

Kh=A/2= 0,15

EQ=Khxw: 0,15x 30,35 9,84 Tn/m
YA= 4,16 m
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B.3.5 PESO PROPIO PROVENIENTE DE LA SUPERESTRUCTURA (DC):

DC= 9,19 Ton/m
x= 1,60 m

B.3.6 PESO PROPIO PROVENIENTE DE LA SUPERESTRUCTURA (DW):

DW= 2,66 Ton/m
x= 1,60 m

B.3.7 SOBRECARGA SUPERFICIAL Y DE TRAFICO (LS):

Se debera aplicar una sobrecarga viva si se anticipa que habra cargas vehiculares actuando
sobre la superficie del relleno en una distancia igual a la mitad de la altura del muro.

Altura del estribo (m) | h., (m)
1.5 1.2
3.0 0.9
=6.0 0.6

Interpolando
heg= 0,68

- Componente horizontal de la sobracarga por carga viva
pH= heq x Ym x Ka
pr= 0,68 x 1,83 x 0,336
pH= 0,42 Ton/m

LSH= H x ph

LSH= 5,20 x 0,42

LSH= 2,17 Ton
y= 2,60 m

- Componente ertical de la sobracarga por carga viva
Terreno equivalente extendido en 1,80m del talén del estribo

LSv= Ltalon x heqg x Ym
LSv= 1,80 x 0,68 x 1,83
LSv= 2,24 Ton

X= 6,60 m
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B.3.8 FUERZA DE FRENADO Y ACELERACION (BR):
De acuerdo con las Especificaciones, la fuerza de frenado sera la mayor de:

- 25% de los pesos por eje de camioén o tandem de disefio
- 5% del camién o tandem de disefio mas la carga de carril

BR1= 0,25x32,59x2x1 = 16,30 Ton
BR2= 0,25x22,4x2x1 = 11,20 Ton
BR3=0,05x(32,59 + (80) x 0,95)x2 = 10,86 Ton
BR4= 0,05x(22,4 + (80) x 0,95)x2 = 9,84 Ton

Luego, la fuerza de frenado sera: 16,30T, aplicada a 1,80m sobre la superficie de calzada.
La fuerza 16,30 es dividida entre 10,20 para sacar el BR para 1m

BR= 1,60 Ton/m
y= 7,00 m

B.3.9 CARGA VIVA PROVENIENTE DE LA SUPERESTRUCTURA (LL):

LL= 2,88 Ton/m
x=1,60m

B.3.10 CARGA DE IMPACTO (IM):

IM= 0,95 Ton/m
x=1,60m

B.3.11 PROVENIENTE DE LA SUPERESTRUCTURA (PL):
PL= 0,84 Ton/m

x= 1,60 m
B.3.12 COMBINACION DE CARGAS

LL
M
ESTADO DC Dw EH EV BR [ WA | EQ n
PL
LS

RESISTENCIA1 | 1,25 | 1,50 | 1,50 | 1,35 | 1,75 | 0,00 | 0,00 | 1,00

RESISTENCIA1 | 1,25 | 1,50 | 0,90 | 1,35 | 1,75 | 0,00 | 0,00 | 1,00

RESISTENCIA1 [ 0,90 | 1,50 | 1,50 | 1,00 | 1,75 | 0,00 | 0,00 | 1,00

RESISTENCIA1 | 1,25 | 1,50 | 1,50 | 1,35 | 1,35 | 0,00 | 0,00 | 1,00

RESISTENCIA'1 | 1,25 | 1,50 | 0,90 | 1,35 | 1,35 | 0,00 | 0,00 | 1,00

RESISTENCIA1 [ 0,90 | 1,50 | 1,50 | 1,00 | 1,35 | 0,00 | 0,00 | 1,00
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RESISTENCIA1 | 1,00 | 1,50 | 1,00 | 1,00 | 1,00 | 0,00 | 0,00 | 1,00
RESISTENCIA1 | 1,00 | 1,50 | 1,00 | 1,00 | 1,35 | 0,00 | 0,00 | 1,00
EVENT. EXTRE. 1| 1,25 [ 1,50 | 0,90 | 1,35 | 0,5 | 0,00 | 1,00 | 1,00
EVENT. EXTRE. 1| 0,90 | 1,50 | 0,90 | 1,35 | 0,5 | 0,00 | 1,00 | 1,00
EVENT. EXTRE. 1| 1,25 | 1,50 | 0,90 | 1,00 | 0,5 | 0,00 | 1,00 | 1,00
EVENT. EXTRE. 1| 0,90 | 1,50 | 0,90 | 1,00 | 0,5 | 0,00 | 1,00 | 1,00
EVENT. EXTRE. 1| 1,25 [ 1,50 | 0,90 | 1,35 | 0,5 | 0,00 | 1,00 | 1,00
EVENT. EXTRE. 1| 1,25 [ 1,50 | 0,90 | 1,00 | 0,5 | 0,00 | 1,00 | 1,00
EVENT. EXTRE. 1| 0,90 | 1,50 | 0,90 | 1,35 | 0,5 | 0,00 | 1,00 | 1,00
EVENT. EXTRE. 1| 0,90 | 1,50 | 0,90 | 1,00 | 0,5 | 0,00 | 1,00 | 1,00

B.3.13 ESTABILIDAD - CASO lli

B.3.13.2 FUERZAS Y MOMENTOS ACTUANTES FACTORADOS

FUERZAS ACTUANTES (Ton)

COMBINACION EH LSH BR |EQterr| EQ |EQestr| nZF
RESISTENCIA1 | 12,47 | 0,00 [ 2,80 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 15,27
RESISTENCIA 1 7,48 | 0,00 | 2,80 [ 0,00 [ 0,00 [ 0,00 | 10,28
RESISTENCIA1 | 12,47 | 0,00 [ 2,80 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 15,27
RESISTENCIA1 | 12,47 | 0,00 [ 2,16 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 14,63
RESISTENCIA 1 7,48 | 0,00 | 2,46 [ 0,00 [ 0,00 | 0,00 [ 9,64
RESISTENCIA1 | 12,47 | 0,00 [ 2,16 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 14,63
RESISTENCIA 1 8,31 | 0,00 | 1,60 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 9,91
RESISTENCIA 1 8,31 | 0,00 | 2,16 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 10,47
EVENT.EXTRE.1| 7,48 | 0,00 [ 0,80 | 2,48 | 4,27 | 9,84 | 24,87
EVENT.EXTRE.1| 7,48 | 0,00 [ 0,80 | 2,48 | 4,27 | 9,84 | 24,87
EVENT.EXTRE.1| 7,48 | 0,00 [ 0,80 | 2,48 | 4,27 | 9,84 | 24,87
EVENT.EXTRE.1 | 7,48 0,00 0,80 | 2,48 | 4,27 9,84 | 24,87
EVENT.EXTRE.1 | 7,48 0,00 0,80 | 2,48 | 4,27 9,84 | 24,87
EVENT.EXTRE. 1| 7,48 0,00 0,80 | 2,48 | 4,27 9,84 | 24,87
EVENT.EXTRE.1 | 7,48 0,00 0,80 | 2,48 | 4,27 9,84 | 24,87
EVENT.EXTRE. 1| 7,48 0,00 0,80 | 2,48 | 4,27 9,84 | 24,87

MOMENTOS ACTUANTES (Ton-m)

COMBINACION EH LSH BR |EQterr| EQ |EQestr| nZM
RESISTENCIA1 | 21,62 | 0,00 | 19,57 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 41,19
RESISTENCIA1 | 12,97 | 0,00 [ 19,57 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 32,54
RESISTENCIA1 | 21,62 | 0,00 | 19,57 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 41,19
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RESISTENCIA1 21,62 | 0,00 | 15,10 ( 0,00 | 0,00 0,00 | 36,71
RESISTENCIA 1 12,97 | 0,00 | 15,10 | 0,00 | 0,00 0,00 | 28,07
RESISTENCIA1 21,62 | 0,00 | 15,10 | 0,00 | 0,00 0,00 | 36,71
RESISTENCIA 1 14,41 | 0,00 | 11,18 | 0,00 | 0,00 0,00 | 25,59
RESISTENCIA1 14,41 | 0,00 | 15,10 | 0,00 | 0,00 0,00 | 29,51
EVENT.EXTRE.1 | 12,97 | 0,00 559 | 6,44 | 19,62 | 40,90 | 85,52
EVENT.EXTRE.1 | 12,97 | 0,00 559 | 6,44 | 19,62 | 40,90 | 85,52
EVENT.EXTRE.1 | 12,97 | 0,00 559 | 6,44 | 19,62 | 40,90 | 85,52
EVENT.EXTRE.1 | 12,97 | 0,00 559 | 6,44 | 19,62 | 40,90 | 85,52
EVENT.EXTRE.1 | 12,97 | 0,00 559 | 6,44 | 19,62 40,90 | 85,52
EVENT.EXTRE.1 | 12,97 | 0,00 559 | 6,44 | 19,62 | 40,90 | 85,52
EVENT.EXTRE. 1 | 12,97 | 0,00 559 | 6,44 | 19,62 | 40,90 | 85,52
EVENT.EXTRE.1 | 12,97 | 0,00 559 | 6,44 | 19,62 40,90 | 85,52
B.3.13.3 FUERZAS Y MOMENTOS RESISTENTES FACTORADOS:
FUERZAS RESISTENTES (Ton)

COMBINACION | DC [ bw | LL | M [ PL | B/ | LSv | wA | n=F
RESISTENCIA1 | 11,49 | 3,99 | 505 | 1,67 | 1,48 | 64,56 | 0,00 | 0,00 | 88,23
RESISTENCIA1 | 11,49 | 3,99 | 505 | 1,67 | 1,48 | 64,56 | 0,00 | 0,00 | 88,23
RESISTENCIA1 | 8,27 | 3,99 | 505 | 1,67 | 1,48 | 47,82 | 0,00 | 0,00 | 68,27
RESISTENCIA1 | 11,49 | 3,99 | 3,80 | 1,28 | 1,14 | 64,56 | 0,00 | 0,00 | 86,36
RESISTENCIA1 | 11,49 | 3,99 | 389 | 1,28 | 1,14 | 64,56 | 0,00 | 0,00 | 86,36
RESISTENCIA1 | 827 | 3,99 | 3,80 | 1,28 | 1,14 | 47,82 | 0,00 | 0,00 | 66,40
RESISTENCIA1 | 9,19 | 3,99 | 2,88 | 0,95 | 0,84 | 47,82 | 0,00 | 0,00 | 65,68
RESISTENCIA1 | 9,19 | 3,99 | 3,89 | 1,28 | 1,14 | 47,82 | 0,00 | 0,00 | 67,32
EVENT.EXTRE.1 | 11,49 | 3,99 | 1,44 | 0,48 | 0,42 | 64,56 | 0,00 | 0,00 | 82,38
EVENT.EXTRE.1 | 8,27 | 3,99 | 1,44 | 0,48 | 0,42 | 64,56 | 0,00 | 0,00 | 79,16
EVENT.EXTRE.1 | 11,49 | 3,99 | 1,44 | 0,48 | 0,42 | 47,82 | 0,00 | 0,00 | 65,64
EVENT.EXTRE.1 | 8,27 | 3,99 | 1,44 | 0,48 | 0,42 | 47,82 | 0,00 | 0,00 | 62,43
EVENT.EXTRE.1 | 11,49 | 3,99 | 1,44 | 0,48 | 0,42 | 64,56 | 0,00 | 0,00 | 82,38
EVENT.EXTRE.1 | 11,49 | 3,99 | 1,44 | 0,48 | 0,42 | 47,82 | 0,00 | 0,00 | 65,64
EVENT.EXTRE.1 | 8,27 | 3,99 | 1,44 | 0,48 | 0,42 | 64,56 | 0,00 | 0,00 | 79,16
EVENT.EXTRE.1 | 8,27 | 3,99 | 1,44 | 0,48 | 0,42 | 47,82 | 0,00 | 0,00 | 62,43

MOMENTOS RESISTENTES (Ton-m)

COMBINACION | DC [ bw | LL | M [ PL | B/ | LSv | WA | nzMm
RESISTENCIA1 | 18,38 | 6,39 | 8,07 | 2,66 | 2,36 | 297,06] 0,00| 0,00| 334,94
RESISTENCIA1 | 18,38 | 6,39 | 8,07 | 2,66 | 2,36 | 297,06] 0,00| 0,00| 334,94
RESISTENCIA1 | 13,24 | 6,39 | 8,07 | 2,66 | 2,36 | 220,05 0,00] 0,00| 252,77
RESISTENCIA1 | 18,38 | 6,39 | 6,23 | 2,06 | 1,82 | 297,06| 0,00| 0,00| 331,94
RESISTENCIA1 | 18,38 | 6,39 | 6,23 | 2,06 | 1,82 | 297,06] 0,00 0,00| 331,94
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RESISTENCIA1 13,24 | 6,39 | 6,23 | 2,06 | 1,82 | 220,05| 0,00{ 0,00| 249,78
RESISTENCIA1 14,71 | 6,39 | 461 | 1,52 | 1,35 | 220,05| 0,00{ 0,00| 248,63
RESISTENCIA 1 14,71 | 6,39 | 6,23 | 2,06 | 1,82 | 220,05 0,00] 0,00| 251,25
EVENT.EXTRE.1 | 18,38 | 6,39 | 2,31 [ 0,76 [ 0,68 | 297,06] 0,00{ 0,00 325,58
EVENT.EXTRE.1 | 13,24 | 6,39 | 2,31 [ 0,76 | 0,68 | 297,06) 0,00{ 0,00{ 320,43
EVENT.EXTRE.1 | 18,38 | 6,39 | 2,31 [ 0,76 [ 0,68 | 220,05| 0,00{ 0,00( 248,56
EVENT.EXTRE.1 | 13,24 | 6,39 | 2,31 | 0,76 | 0,68 [ 220,05 0,00| 0,00| 243,41
EVENT.EXTRE.1 | 18,38 | 6,39 | 2,31 | 0,76 [ 0,68 [ 297,06 0,00| 0,00| 325,58
EVENT.EXTRE.1 | 18,38 | 6,39 | 2,31 | 0,76 | 0,68 [ 220,05 0,00| 0,00| 248,56
EVENT.EXTRE.1 | 13,24 | 6,39 | 2,31 [ 0,76 [ 0,68 | 297,06] 0,00{ 0,00( 320,43
EVENT.EXTRE.1 | 13,24 | 6,39 | 2,31 [ 0,76 [ 0,68 | 220,05| 0,00{ 0,00{ 243,41

B.3.13.4 ESTABILIDAD AL VOLTEO
- Estado limite de Resistencia

Se debe mantener la resultante en la base del cimiento dentro de la mitad central (e<B/4),
excepto el caso de suelo rocoso en que se mantendra en los 3/4 centrales (e<3/8*B),

emax= B/4
emax= 1,88 m
- Estado limite de Evento Extremo |

Para valores de YEQ entre 0 y 1.0, interpolar linealmente entre los valores especificados.
En nuestro caso, utilizando YEQ = 0.5, la interpolacion sefiala el limite (e<11/30*B)

emax= 11/30*B

emax= 2,75 m Xo= (Mwu-Mhu)/Vu
COMBINACION Vu Mvu | Mhu Xo | e=I(B/2)-X0)l [ emax CUMPLE
RESISTENCIA 1 88,23] 334,94 41,19| 3,329( 0,420599194 | 1,88 SI
RESISTENCIA 1 88,23] 334,94| 32,54| 3,427| 0,322599315 | 1,88 Sl
RESISTENCIA1 68,27] 252,77 41,19| 3,099 0,650943832 | 1,88 Sl
RESISTENCIA 1 86,36] 331,94| 36,71| 3,419( 0,331324012 | 1,88 Sl
RESISTENCIA 1 86,36| 331,94 28,07| 3,519( 0,231200404 | 1,88 Sl
RESISTENCIA 1 66,40| 249,78 36,71| 3,209 0,541332178 | 1,88 SI
RESISTENCIA 1 65,68| 248,63 25,59| 3,396( 0,354456326 | 1,88 SI
RESISTENCIA 1 67,32] 251,25 29,51| 3,294 0,456268565 | 1,88 Sl
EVENT.EXTRE.1 [ 82,38[ 325,58| 85,52| 2,914| 0,836001247 | 2,75 SI
EVENT.EXTRE.1 [ 79,16 320,43| 85,52| 2,967| 0,782599575 | 2,75 Si
EVENT.EXTRE.1 | 65,64| 248,56| 85,52 2,484| 1,266256541 | 2,75 Sl
EVENT.EXTRE.1 | 62,43|243,41| 85,52| 2,529| 1,220710972 | 2,75 SI
EVENT.EXTRE.1 | 82,38[ 325,58| 85,52| 2,914| 0,836001247 | 2,75 Sl
EVENT.EXTRE.1 | 65,64|248,56] 85,52| 2,484| 1,266256541 | 2,75 SI
EVENT.EXTRE.1 [ 79,16[ 320,43| 85,52| 2,967| 0,782599575 | 2,75 SI
EVENT.EXTRE.1 | 62,43|243,41| 85,52| 2,529| 1,220710972 | 2,75 Sl
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B.3.13.5 ESTABILIDAD AL DESLIZAMIENTO

Con:
u= tg of
u= tg( 29,8) = 0,57

oT = 0,80 , Estado Limite de Resistencia
= 1,00 , Estado Limite de Evento Extremo |

RESISTENTE | ACTUANTE
COMBINACION Vu |Ff=u (@T x Vu Hu CUMPLE
RESISTENCIA 1 88,23 40,42 15,27 Sl
RESISTENCIA 1 88,23 40,42 10,28 Sl
RESISTENCIA 1 68,27 31,28 15,27 Si
RESISTENCIA 1 86,36 39,57 14,63 Si
RESISTENCIA 1 86,36 39,57 9,64 Si
RESISTENCIA 1 66,40 30,42 14,63 Si
RESISTENCIA 1 65,68 30,09 9,91 Si
RESISTENCIA 1 67,32 30,84 10,47 Si
EVENT. EXTRE. 1 82,38 37,74 24,87 Si
EVENT. EXTRE. 1 79,16 36,27 24,87 Si
EVENT. EXTRE. 1 65,64 30,08 24,87 Si
EVENT. EXTRE. 1 62,43 28,60 24,87 Sl
EVENT. EXTRE. 1 82,38 37,74 24,87 Si
EVENT. EXTRE. 1 65,64 30,08 24,87 Sl
EVENT. EXTRE. 1 79,16 36,27 24,87 Sl
EVENT. EXTRE. 1 62,43 28,60 24,87 Sl

B.3.13.6 PRESIONES SOBRE EL SUELO

Capacidad de Carga Factorizada del Terreno(gR)

- Estado limite de Resistencia

Con ¢b = 0,45 Séqun tabla

qr= @b x gn (3.8.3.6.c-5)

gr= ¢b x (FS x gadm)

gr= 0,45 x (3 x 3,84)= 5,184 Kg/cm2

- Estado limite de Eventos Extremos |

Con ¢b = 1,00 Séaun tabla

qr= @b x gn (3.8.3.6.c-5)

gr= @b x (FS x gadm)

gr= 1,00 x (3 x 3,84)= 11,52 Kg/cm2
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COMBINACION | Vu | Mvu | Mhu | Xo e | g=vu/B-2¢) | CUMPLE
RESISTENCIA1 | 88,23|334,94| 41,19| 3,329| 0,421 1,32 Sl
RESISTENCIA1 | 88,23|334,94| 32,54| 3.427| 0,323 1,29 Sl
RESISTENCIA1 | 68,27 252,77| 41,19| 3,099| 0,651 1,10 S
RESISTENCIA1 | 86,36|331,94| 36,71| 3,419| 0,331 1,26 S
RESISTENCIA1 | 86,36/ 331,94 28,07| 3,519| 0,231 1,23 S
RESISTENCIA1 | 66,40 249,78| 36,71| 3,209| 0,541 1,03 Sl
RESISTENCIA1 | 65,68 248,63 25,59| 3,396/ 0,354 0,97 Sl
RESISTENCIA1 | 67,32| 251,25 29,51| 3,294| 0,456 1,02 S
EVENT.EXTRE.1 | 82,38/ 325,58 85,52| 2,914| 0,836 1,41 S
EVENT.EXTRE.1 | 79,16| 320,43| 85,52| 2,967/ 0,783 1,33 S
EVENT.EXTRE.1 | 65,64| 248,56 85,52| 2,484| 1,266 1,32 Sl
EVENT.EXTRE.1 | 62,43|243,41| 85,52| 2,529| 1,221 1,23 Sl
EVENT.EXTRE.1 | 82,38/ 325,58 85,52| 2,914| 0,836 1,41 S
EVENT.EXTRE.1 | 65,64| 248,56 85,52| 2,484| 1,266 1,32 S
EVENT.EXTRE.1 | 79,16| 320,43| 85,52| 2,967| 0,783 1,33 S
EVENT.EXTRE.1 | 62,43|243,41| 85,52| 2,529| 1,221 1,23 Sl
B.4 CASO IV
B.4.1 DATOS PREVIOS
Yeoncreto= 2,40 Ton/m3 A Reacciones debido a:
ym= 1,83 Ton/m3 R(DC)= 93,76 Ton
¢= 29,8° * R(DW)= 27,15 Ton
A= 0,30 * R(LL)= 29,41 Ton
% Impacto= 33,00% * R(PL)="8,61 Ton
g= 0,95 Ton/m q
LT
— hparapstcs2
g‘ @r \I/R(E;C?V\EI?LL, PL)
—
—
EGtemr =LSh
\




B.4.2 PESO PROPIO (DC) Y DEL SUELO (EV):

CALCULO DE DC

N° VOL. (m3) DC (Ton) x (M) DC*x (Ton*m)
1 4,50 10,80 3,75 40,50

2 1,95 4,67 1,70 7,95

3 0,28 0,67 1,33 0,89

NP VOL. (m3) DC (Ton) x (m) DC*x (Ton*m)
4 0,05 0,11 1,33 0,14

5 0,05 0,11 2,07 0,22

6 0,17 0,41 1,78 0,73

7 0,42 1,01 2,18 2,20

)Y -- 17,79 -- 52,64

CALCULO DE EV

NP VOL. (m3) EV (Ton) x (m) EV*x (Ton*m)
8 0,60 1,11 2,10 2,32

9 24,38 44,62 4,85 216,38
10 1,08 1,98 0,60 1,19

11 0,07 0,12 1,25 0,16

) -- 47,82 - 220,05

DC= 17,79 Ton EV= 47,82 Ton
X= 2,96 m X= 4,60 m

B.4.3 PRESION ESTATICA DEL SUELO (EH):

5=4/2=

00

ym= 1,83 g/cm3

- Coeficiente de presion pasiva sismica del terreno

Ka=

cos?(p—0 +P)

cosg cos?f cos(6 —B+06) |1—

c0s2(29,8° —

sen(@ + 6)sen(p —0 +1i)

cos(6— B +6)cos(i-f)

0+0)

(3.8.3.7-
5)

Ka=

c0s29,8° cos?0 cos(0—0+10) [1—

Ka= 0,3360

Empuje estético:

1
EH= EKaszm

EH=
EH=

(3.8.3.7-4)

1
Ex0,336x 5,20%1,83
8,31 Ton
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sen(0 + 0)sen(29,82 — 0 + 0)

cos(0—0+0) cos(0-0)

y=1,73m
x= 7,50 m



B.4.4 ACCION SiISMICA (EQ):
- Accion sismica del terreno
Coeficiente de presion activa sismica del terreno
kh=A/2= 0,15

0=  arctan (kn/(1-kv)) (3.8.3.7-3)

0= arctan (0,15/(1-0))

0= 8,53°

cos?(p—6+p)
Ke= 5
sen(@+ 8)sen(p — 60 + i -
cos¢ cos?B cos(6—B+06) |1— cosgd — 5)+ 6)(2%5(1. —,B)) (3.8.3.7-2)
6052(29,89 — 8,532+ 0)

Ke=

sen(0 + 0)sen (29,82 — 8,532 + 0)
cos(0 —0 + 8,532) cos(0-0)

c0s29,8° cos?0 cos(0— 0 + 8,539 |1-—

Ke= 0,4361

Empuje dindmico:

-1 :
EQ= E (Ke _ Ka)HZym (?)).8.3.7
1

1
EQ= 5(0,44 —0,34)5,2 % 1,83
EQ= 2,48 Ton

y= 0,5*H

y=2,60m
x= 7,50 m

- Accion sismica por superestructura

EQ= PDCtDWX A X S
EQ= 120,91x0,3x 1,2
EQ= 4,27 Ton

y= 4,60 m

- Fuerza Inercial del Estribo

W= Peso del estribo y terreno tributario 17,79 + 47,82 = 65,61 Tn/m
YA= CG. De estribo y terreno tributario
YA= (11,41x1,83+18,94x2,74)/30,35 = 4,16 m
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Kh=A/2= 0,15

EQ=Khxw: 0,15x 30,35 9,84 Tn/m
YA= 4,16 m

B.4.5 PESO PROPIO PROVENIENTE DE LA SUPERESTRUCTURA (DC):

DC= 9,19 Ton/m
x= 1,60 m

B.4.6 PESO PROPIO PROVENIENTE DE LA SUPERESTRUCTURA (DW):

DW= 2,66 Ton/m
x= 1,60 m

B.4.7 SOBRECARGA SUPERFICIAL Y DE TRAFICO (LS):

Se debera aplicar una sobrecarga viva si se anticipa que habra cargas vehiculares actuando
sobre la superficie del relleno en una distancia igual a la mitad de la altura del muro.

Altura del estribo (m) | h,, (m)
1.5 1.2
3.0 0.9
=6.0 0.6
Interpolando
heg= 0,68

- Componente horizontal de la sobracarga por carga viva
pH= heg x Ym x Ka
pH= 0,68 x 1,83 x 0,336
pH= 0,42 Ton/m

LSH= H x ph

LSH= 5,20 x 0,42

LSH= 2,17 Ton
y= 2,60 m

- Componente vertical de la sobracarga por carga viva
Terreno equivalente extendido en 1,80m del talén del estribo

LSv= Ltalon x heg x Ym
LSv= 1,80 x 0,68 x 1,83
LSv= 2,24 Ton

X= 6,60 m
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B.4.8 FUERZA DE FRENADO Y ACELERACION (BRY):
De acuerdo con las Especificaciones, la fuerza de frenado sera la mayor de:

- 25% de los pesos por eje de camién o tandem de disefio
- 5% del camién o tandem de disefio mas la carga de carril

BR1= 0,25x32,59x2x1 = 16,30 Ton
BR2= 0,25x22,4x2x1 = 11,20 Ton
BR3=12,05x(32,59 + (80) x 0,95)x2 = 10,86 Ton
BR4= 0,05x(22,4 + (80) x 0,95)x2 = 9,84 Ton

Luego, la fuerza de frenado sera: 16,30T, aplicada a 1,80m sobre la superficie de calzada.
La fuerza 16,30 es dividida entre 10,20 para sacar el BR para 1m

BR= 1,60 Ton/m
y= 7,00 m

B.4.9 CARGA VIVA PROVENIENTE DE LA SUPERESTRUCTURA (LL):

LL= 2,88 Ton/m
x=1,60m

B.4.10 CARGA DE IMPACTO (IM):

IM= 0,95 Ton/m
x= 1,60 m

B.4.11 SOBRECARGA PEATONAL PROVENIENTE DE LA SUPERESTRUCTURA (PL):

PL= 0,84 Ton/m
x=1,60m

B.4.12 COMBINACION DE CARGAS

LL
IM
ESTADO DC | DW EH EV BR | WA | EQ n
PL
LS

RESISTENCIA1 | 1,25 | 1,50 | 1,50 | 1,35 | 1,75 | 0,00 | 0,00 [ 1,00

RESISTENCIA1 | 1,25 | 1,50 | 0,90 | 1,35 | 1,75 | 0,00 | 0,00 [ 1,00

EVENT. EXTRE. 1| 1,25 | 1,50 | 1,50 | 1,35 | 0,5 | 0,00 | 1,00 | 1,00

EVENT. EXTRE. 1| 0,90 { 1,50 | 0,90 | 1,35 | 0,5 | 0,00 | 1,00 | 1,00
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B.4.13 ESTABILIDAD - CASO IV

B.4.13.1 DATOS PREVIOS

B.4.13.2 FUERZAS Y MOMENTOS ACTUANTES FACTORADOS

cadm=

3,84 Kglcm2

FUERZAS ACTUANTES (Ton)

COMBINACION En LSH BR |[EQterr| EQ |[EQestr| nXF
RESISTENCIA1 | 12,47 | 3,81 | 2,80 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 19,07
RESISTENCIA1 7,48 | 3,81 | 2,80 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 14,08
EVENT.EXTRE.1 | 12,47 [ 1,09 | 0,80 | 2,48 | 4,27 | 9,84 | 30,94
EVENT.EXTRE.1| 7,48 | 1,09 | 0,80 | 2,48 | 4,27 | 9,84 | 25,95

MOMENTOS ACTUANTES (Ton-m)

COMBINACION EH LSH BR |EQterr| EQ |[EQestr| nIM
RESISTENCIA1 | 21,62 [ 9,89 | 19,57 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 51,08
RESISTENCIA 1 12,97 | 9,89 | 19,57 | 0,00 | 0,00 0,00 | 42,43
EVENT.EXTRE.1 | 21,62 | 2,83 | 559 | 6,44 | 19,62 | 40,90 | 96,99
EVENT.EXTRE.1 | 12,97 | 2,83 | 5,59 | 6,44 | 19,62 | 40,90 | 88,35

B.4.13.3 FUERZAS Y MOMENTOS RESISTENTES FACTORADOS:

FUERZAS RESISTENTES (Ton)

COMBINACION DC DwW LL IM PL Ev LSv | WA nxF
RESISTENCIA 1 11,49 | 3,99 | 505 | 1,67 | 1,48 | 64,56 | 3,92 [ 0,00 [ 92,15
RESISTENCIA 1 11,49 ( 3,99 | 505 | 1,67 | 1,48 | 64,56 | 3,92 [ 0,00 [ 92,15
EVENT.EXTRE.1| 8,27 | 3,99 | 1,44 [ 0,48 | 0,42 | 64,56 [ 1,12 | 0,00 | 80,28
EVENT.EXTRE.1 | 8,27 | 3,99 | 1,44 [ 0,48 | 0,42 | 47,82 | 1,12 | 0,00 | 63,55

MOMENTOS RESISTENTES (Ton-m)

COMBINACION DC DwW LL IM PL Ev LSv [ WA | nZM
RESISTENCIA 1 18,38 | 6,39 | 8,07 | 2,66 | 2,36 | 297,06 25,87 0,00 360,81
RESISTENCIA 1 18,38 | 6,39 | 8,07 | 2,66 | 2,36 | 297,06 25,87 0,00{ 360,81
EVENT.EXTRE.1 | 13,24 | 6,39 | 2,31 [ 0,76 | 0,68 | 297,06 7,39] 0,00| 327,82
EVENT.EXTRE.1 | 13,24 ]| 6,39 | 2,31 [ 0,76 | 0,68 | 220,05 7,39] 0,00| 250,81
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B.4.13.4 ESTABILIDAD AL VOLTEO
- Estado limite de Resistencia

Se debe mantener la resultante en la base del cimiento dentro de la mitad central
(e<B/4), excepto el caso de suelo rocoso en que se mantendra en los 3/4 centrales
(e<3/8*B),

emax= B/4
emax= 1,88 m

- Estado limite de Evento Extremo |

Para valores de YEQentre Oy 1.0, interpolar linealmente entre los valores especificados.
En nuestro caso, utilizando YEQ = 0.5, la interpolacion sefiala el limite (e<11/30*B)

emax= 11/30*B
emax= 2,75 m

Xo= (Mw-Mhu)/Vu

COMBINACION Vu Mvu | Mhu Xo | e=I(B/2)-X0)l | emax CUMPLE
RESISTENCIA 1 92,15| 360,81 51,08| 3,361| 0,38883792 | 1,88 Sl
RESISTENCIA 1 92,15| 360,81| 42,43| 3,455| 0,29500679 | 1,88 Sl
EVENT.EXTRE.1 | 80,28 327,82 96,99| 2,875| 0,874832582 [ 2,75 Sl
EVENT.EXTRE.1 | 63,55( 250,81 88,35| 2,557 1,193450192 [ 2,75 Sl

B.4.13.5 ESTABILIDAD AL DESLIZAMIENTO

Con:
u= tg of
u=tg( 29,8) = 0,57
@T= 0,80, Estado Limite de Resistencia
= 1,00, Estado Limite de Evento Extremo |
RESISTENTE [ ACTUANTE

COMBINACION Vu |Ff=u (@T x Vu Hu CUMPLE
RESISTENCIA1 92,15 42,22 19,07 Sl
RESISTENCIA1 92,15 42,22 14,08 Si
EVENT.EXTRE.1 | 80,28 36,78 30,94 S
EVENT. EXTRE. 1 63,55 29,11 25,95 Si
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B.4.13.6 PRESIONES SOBRE EL SUELO

Capacidad de Carga Factorizada del Terreno(qR)
- Estado limite de Resistencia

Con ¢b = 0,45

gr= @b x gn (3.8.3.6.c-5)

Ségun tabla

gr= @b x (FS x gadm)
qr= 0,45 x (3 x 3,84)=

5,184 Kg/cm2

- Estado limite de Eventos Extremos |

Con @§b = 1,00

gr= @b x gn (3.8.3.6.c-5)

Ségun tabla

gr= @b x (FS x gadm)
gr= 1,00 x (3 x 3,84)=

11,52 Kg/cm2

D.M.F.

D.F.C.

COMBINACION Vu Mvu Mhu Xo e q= Vu/(B-2e) CUMPLE
RESISTENCIA 1 92,15( 360,81| 51,08| 3,361 0,389 1,37 Sl
RESISTENCIA 1 92,15| 360,81| 42,43| 3,455| 0,295 1,33 S
EVENT. EXTRE.1 | 80,28| 327,82| 96,99| 2,875| 0,875 1,40 SI
EVENT.EXTRE.1 | 63,55| 250,81| 88,35| 2,557| 1,193 1,24 SI
C. ANALISIS ESTRUCTURAL
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C.1 CALCULO DEL CORTANTE Y MOMENTO DE DISENO (EN LA BASE DE LA
PANTALLA)

y= 4,60 m
COMBINACION CORTANTEVd (Ton) - A "d" DE LA CARA _
EH LSH BR EQterr EQ EQEstri nzvd
RESISTENCIA 1 9,55 2,85 0,25 0,00 0,00 0,00 12,65
RESISTENCIA 1 5,73 1,71 0,25 0,00 0,00 0,00 7,69
EV. EXTREMO 1 9,55 2,85 0,25 2,48 4,27 9,84 29,24
EV. EXTREMO 1 5,73 1,71 0,25 2,48 4,27 9,84 24,28
COMBINACION MOMENTOM (Ton-m) - MAXIM O '
EH LSH BR EQterr EQ EQEstri nxM
RESISTENCIA1 | 14,64 6,56 1,61 0,00 0,00 0,00 22,82
RESISTENCIA 1 8,78 3,94 1,61 0,00 0,00 0,00 14,34
EV.EXTREMO1 | 14,64 6,56 1,61 8,41 14,49 33,42 79,13
EV. EXTREMO 1 8,78 3,94 1,61 8,41 14,49 33,42 70,65

C.2 UBICACION DE M/2 PARA EL CORTE DEL ACERO:

h|

y= 2,850 m
ty= 0,675 m
Mu= 79,13 Ton-m
Mu/2= 39,52 Ton-m OK!
COMBINACION MOMENTO M/2 (Ton-m) _
EH LSH BR EQterr EQ EQEstri | nX(M/2)

RESISTENCIA 1 9,07 4,07 1,17 0,00 0,00 0,00 13,60
RESISTENCIA 1 5,44 2,44 1,17 0,00 0,00 0,00 8,60
EV. EXTREMO 1 9,07 4,07 1,17 4,07 7,02 16,20 39,52
EV. EXTREMO 1 5,44 2,44 1,17 4,07 7,02 16,20 34,53

C.3 CALCULO DEL CORTANTE Y MOMENTO EN LA BASE DEL PARAPETO

COMBINACION CORTANTE Vdparap (Ton) - A "d" DE LA CARA .
En LSH BR EQterr EQ EQEstri | nXvd
RESISTENCIA 1 0,61 0,72 0,25 0,00 0,00 0,00 1,51
RESISTENCIA 1 0,37 0,43 0,25 0,00 0,00 0,00 1,00
EV. EXTREMO 1 0,61 0,72 0,25 2,48 4,27 9,84 17,27
EV. EXTREMO 1 0,37 0,43 0,25 2,48 4,27 9,84 16,76
COMBINACION MOMENTO Mparap (Ton-m) - MAXIMO :
EH LSH BR EQterr EQ EQEstri nXM
RESISTENCIA 1 0,25 0,44 0,76 0,00 0,00 0,00 1,37
RESISTENCIA 1 0,15 0,26 0,76 0,00 0,00 0,00 1,11
EV. EXTREMO 1 0,25 0,44 0,76 1,49 2,57 5,93 10,85
EV. EXTREMO 1 0,15 0,26 0,76 1,49 2,57 5,93 10,59
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C.4 CALCULO DEL CORTANTE Y MOMENTO EN EL TALON DE LA ZAPATA

DC, EV, LSv
|
TALON - PIE D
| u
B-2e
1
B
COMBINACION CORTANTEVd (Ton) - A "d" DE LA CARA
DC LSv EV nxVd
RESISTENCIA1 9,90 3,92 22,42 36,24
RESISTENCIA 1 9,90 3,92 22,42 36,24
EV. EXTREMO 1 9,90 1,12 22,42 33,44
EV. EXTREMO 1 7,13 1,12 22,42 30,67
COMBINAGION MOMENTOM (Ton-m) - MAXIMO
DC LSv EV nxM
RESISTENCIAL | 27,23 25,87 67,94 121,04
RESISTENCIAL | 27,23 25,87 67,94 121,04
EV.EXTREMO1 | 27,23 7,39 67,94 102,56
EV.EXTREMO1 | 19,60 7,39 67,94 94,94

5. CALCULO DEL CORTANTE Y MOMENTO EN LA PUNTA
DE LA ZAPATA

Para evento extremo |, se desprecia de una forma conservadora el peso del terreno (EV)
y de la punta de zapata (DC)

cara .
) a MOMENTO M (Ton-m) - MAXIMO
COMBINACION

(Kg/cm2) | LTALON [M (Ton-m)| nZIM

EV.EXTREMO1 | 1,396 1,20 10,05 10,05

EV.EXTREMO 1 | 1,243 1,20 8,95 8,95
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D. DISENO

D.1 DATOS
fc= 210 Kg/cm2 fy= 4200 Kg/cm2"
r(pant)= 0,05 m T r(zapata)= 0,075 m
o (Flexion)= 0,90 Y ¢(Corte)= 0,90 A
GBSy par
fsv por—ext
Ash por Ash par

Ash it ASY Bxt

__WQQ
I}
ﬁsvihtﬁE——ﬂ\x

a3y ext

mtﬂﬂ Ind Ast imF]

FIGURA N° 62: Distribucién de acero en
estribo derecho
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D.2 DISENO DE LA PANTALLA

VERIFICACION DE CORTANTE

@Vec= @ x 0,53 x V(fc) x bvx dv
¢oVc= 51,84 Ton
Vu= 29,24 Ton OK!

ACERO VERTICAL

CARA INTERIOR CARA EXTERIOR
DESC. VALOR DESC. VALOR
Mu 79,13 Ton-m #6 2,85 cm2
d 0,75 m ASmin 11,25 cm2
a 6,88 cm N° Aceros 3,95
As 29,26 cm?2 s (Calculado)| 25,33 cm
p 0,0039 s (Redond.) 15 cm
P min 0,0015 ASVext #6@15
#8 5,07 cm2 [OK!
N° Aceros 5,77 A Mu
s (Calculado) | 17,33 cm S= a
s (Redond.) 15 cm Ofxfy(d 2)
ASVint #8@15
Ld 0,72 m Asx fy
Lcorte (calc) 2,47 m - m
Lcorte (redond) 2,50 m
Asvint/2 #8@30

ACERO HORIZONTAL

PARTE INFERIOR PARTE SUPERIOR
DESC. VALOR DESC. VALOR
#3 0,71 cm2 #3 0,71 cm2
p 0,0020 p 0,0020
Ash 15,00 cm2 Ash 12,50 cm2
Ash/3 5,00 cm2 Ash/3 4,17 cm2
N° Aceros 7,04 N° Aceros 5,87
s (Calculado) 14,20 cm s (Calculado)| 17,05 cm
s (Redond.) 15 cm s (Redond.) 15cm
Ashint #3@15 Ashint #3@15
#6 2,85 cm?2 #4 1,27
2*Ash/3 10,00 cm2 2*Ash/3 8,33 cm2
N° Aceros 3,51 N° Aceros 6,56
s (Calculado) 28,50 cm s (Calculado)| 15,24 cm
s (Redond.) 25 cm s (Redond.) 15cm
Ashext #3@25 Ashext #3@15
RESUMEN: Ashint #3,1@5,17@15,r@15
Ashext #6,1@5,10@25,r@15
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Limitacion de la Fisuracién mediante distribucion de la armadura (Estado
Limite de Servicio)

CARA INTERIOR ! 010 =

a) Esfuerzo maximo del acero (fsa)

dc=recubrimiento + @/2

dc= 5+ (3/4x 2,54)/2

dc= 6,27cm

b= Espaciamiento del acero 0.80

b= 15,00cm

nv=Numero de varillas

nv= 1 / ot
A= ((2 dc) x b)/nv de

A= ((2 x 5,95) x15)/1 ( *

A= 188,1 cm2 1093/4" @0.10
Z= 30591 Kg/cm (Condicién de Exposicion moderada)

fsa= Z/(dc x AYM/3 0,6 x Fy

fsa= 30591/(5,95 x 178,57)*/3 < 0,6 x 4200

fsa= 2895,40 Kg/cm2 > 0,6*Fy= 2520 Kg/lcm2

fsa= 2520 Kg/icm2 Usar
b) Esfuerzo del acero bajo cargas de servicio

fs= MsxCxn
I
Ms= 31,25Tn.m  Momento de Senvicio Positivo hallado anteriormente
Como tenemos el ancho de la losa que es 15 cm, multiplicamos el Ms por 0,15
Ms= 31,25x 0,15

Ms= 4,69Tn.m
Es= 2039400 Kg/cm2
Ec= 222355,68 Kg/cm?2
n= 9.00
L i
" /
E.N.
73.73
C= 7373-v 80
()
r _ v
/. -??_ (fs/n)

(Ast=9x5.07=45.63cm2)

191" @0.15
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Momentos respecto al eje neutro para determinar Y
80,00 y (y/2)= 45,63 (73,73 -Y)
Y= 8,62 cm C= 71,38cm

Inercia respecto del eje neutro de seccién transformada
I= Ast x c2+ (b x y3)/3

= 45,63 x 71,382 + (15 x 8,62%)/3

I= 235692,13 cm*

fs= MsxCxn =4,69x 10°x 71,38 x 9
I 235692,13
fs= 1277,54 Kg/lcm2 < fsa= 2520 Kg/cm2
OK
CARA EXTERIOR 103/4" @0_15
a) Esfuerzo maximo del acero (fsa) ( *
dc= recubrimiento + @/2 l dc
dc= 5+ (3/4 x 2,54)/2 ‘F
dc= 5,95cm
b= Espaciamiento del acero 0.80
b= 15,00cm
nv=Ndmero de varillas
nv= 1
= ((2 dc) x b)/nv 1
A= ((2x 5,95) x15)/1
A= 178,575 cm2 =015
Z= 30591 Kg/cm (Condicion de Exposicion moderada)

fsa= Z/(dc x A)YM/3<0,6 x Fy

fsa= 30591/(5,95 x 178,575)"/3 < 0,6 x 4200

fsa= 2997,46 Kg/cm2 > 0,6*Fy= 2520 Kg/lcm?2
fsa= 2520 Kg/cm2 Usar

b) Esfuerzo del acero bajo cargas de servicio

fs= MsxCxn
I
Ms= 31,25Tn.m Momento de Senvicio Positivo hallado anteriormente
Como tenemos el ancho de la losa que es 15 cm, multiplicamos el Ms por 0,15
Ms= 31,25x 0,15

Ms= 4,69Tn.m

Es= 2039400 Kg/cm2
Ec= 222355,68 Kg/cm2
n= 9,00
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103/4" @0.15

(Ast=

7405-Y

L

9x2.85=25.65cm?2)
\\. "5 g_ ' (fs/n)
(+)
7405 &0

Y

| N

}

15

Area de acero transformada
Relacién modular x area de acero

Ast
Ast=

25,65

Momentos respecto al eje neutro para determinar Y
80,00 y (y/2)=

Y=

6,58 cm

25,65
C=

(74,05 - Y)
73,42 cm

Inercia respecto del eje neutro de seccion transformada

Astxc?+ (bxy
25,65 x 73,42% +
139690,68 cm*

/3
(15 x 6,58%)/3

fs= MsxCxn =7.81x10°x7342x9
| 139690,68
fs= 2217,12 Kg/cm2 < fsa= 2520 Kg/cm2
OK
3. DISENO DEL PARAPETO
VERIFICACION DE CORTANTE
¢vVc= 20,74 Ton
Vu= 17,27 Ton OK!
ACERO VERTICAL INTERIOR
DESC, VALOR Ase Mu
Mu 10,85 Ton-m _a
Ofxfy(d—%)
d 0,30 m
a 2,34 cm Asx fy
As 9,96 cm2 4 08sxflcxb xfcxb
o 0,0033 ’
pmin 0,0015
#6 2,85cm2 |OK! ACERO VERTICAL EXTERIOR
N° Aceros 3,50 [ Asware« | #3@15 |
s (Calculado) [ 28,61 cm
s (Redond.) 25cm ACERO HORIZONTAL
ASVpar #6@25 |  Ashpar | #3@15 |
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4. DISENO DEL TALON DE LA ZAPATA
VERIFICACION DE CORTANTE
@Ve= @ x 0,53 x V(fc) x bvx dv
oVc= 38,02 Ton
Vu= 36,24 Ton OK!

ACERO LONGITUDINAL

CARA INFERIOR CARA SUPERIOR
DESC. VALOR DESC. VALOR
Mu 121,04 Ton-m #5 1,98 cm?2
d 0,53 m ASmin 7,88 cm?2
a 1,21 cm N° Aceros 3,98
As 61,70 cm2 s (Calculado) | 25,14 cm
p 0,0118 s (Redond.) 25cm
pmin 0,0015 AS|sup #5@25
#11 9,58 cm2 [OK!
N° Aceros 6,44 Mu
s (Calculado) 15,53 cm As= a
s (Redond.) 15 cm Ofxfy(d _5)
Aslinf #11@15
Asx fy
ACERO TRANSVERSAL as
| Ast [ #5@25 | 085xf'cxb

5. DISENO DE LA PUNTA DE LA ZAPATA
VERIFICACION DE CORTANTE
@Ve= @ x 0,53 x V(fc) x bvx dv
oVc= 38,02 Ton
Vu= 10,05 Ton OK!

ACERO LONGITUDINAL

CARA INFERIOR CARA SUPERIOR
DESC. VALOR DESC. VALOR
Mu 10,05 Ton-m #5 1,98 cm2
d 0,53 m ASmin 7,88 cm?2
a 1,21 cm N° Aceros 3,98
As 5,12 cm2 s (Calculado) | 25,14 cm
p 0,0010 s (Redond.) 25cm
pmin 0,0015 Aslsup #5@25
#5 1,98 cm2 [Usar Asmin!
N° Aceros 3,98 A Mu
s (Calculado) | 25,14 cm s= a
s (Redond.) 25 cm Ofxfy(d 2)
Aslin #5@25
_ Asx fy
ACERO TRANSVERSAL a= 0,85 xf’c xb
Ast | #5@25 |
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5.3.6 DISENO DE LAS ALETAS DEL PUENTE

5.3.6.1 DISENO DE LA ALETA DERECHA

i

A. PREDIMENSIONAMIENTO

H| Hpant

NIVEL MAX, DE AGUAS '/

L h
Tt D
B
DIMENSION | CALCULADO| REDONDEADO OBSERVACION
H 518 m 520m Dato
h 1,50 m 1,50 m Dato
B=0.6H 3,11 m 6,50 m Criterio
D=0.1H 0,52 m 0,50 m Criterio
tsup 0,20 m 0,20 m Valor minimo
tini=0.1H 0,52 m 0,80 m Criterio
L=B/3 1,04 m 1,20 m Criterio
s° 12,85° 12,85° Calculado
Nminimo 0,27 m -- Segun Norma MTC
N 0,40 m 0,40 m Calculado
ha 0,33 m 0,33 m Dato
Hpant 4,70 m 4,70 m Calculado
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B. CASOS

B.1. CASO |

B.1.1 DATOS PREVIOS

yconcreto= 2,40 Ton/m3
ym= 1,83 Ton/m3

¢=29,8°

A= 0,30

% Impacto= 33,00%

g= 0,95 Ton/m

EQterr

Eh

EQaleta

sheeE

EV

@

/7

@
|
i

3

B.1.2 PESO PROPIO (DC) Y DEL SUELO (EV):

CALCULO DE DC

N° VOL. (m3) DC (Ton) x (m) DC*x (Ton*m)
1 0,94 2,26 1,90 4,29
2 1,41 3,38 1,60 541
3 3,25 7,80 3,25 25,35
z - 13,44 -- 35,05
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CALCULO DE EV

NP VOL. (m 3) EV (Ton) x (M) EV*x (Ton*m)
4 21,15 38,70 4,25 164,49

5 0,23 0,42 1,35 0,56

6 1,20 2,20 0,60 1,32

) -- 41,32 -- 166,38

DC= 13,44 Ton EV= 41,32 Ton
X=2,61m x=4,03m

B.1.3 PRESION ESTATICA DEL SUELO (EH):

&=i/2= 0°
ym= 1,83 g/cm3

- Coeficiente de presion pasiva sismica del terreno

cos?(p—0 +p)
Ka= - 2
sen(@+ §)sen(p —0 + i
cos¢@ cos?f cos(6 —f+6) [1— cos(6—F + 9)(c(€)s(i —ﬁ’))
0s2(29,82— 0 + 0)
Ka= -

sen(0 + 0)sen(29,82 — 0+ 0)
cos(0—0+0) cos(0-0)

€0s29,82 cos?0 cos(0—0+0) [1-—

Ka= 0,3360

Empuje estético:

1
EH= 3 KaH?ym

1
EH= ExO,S?,6x5,202 1,83

EH= 8,31 Ton

y=1,73m
x= 6,50 m

B.1.4 ACCION SISMICA (EQ):
- Accién sismica del terreno
Coeficiente de presién activa sismica del terreno

kh=A/2= 0,15
0= arctan (kn/(1-kv))
0= arctan (0,15/(1-0))
0= 8,53°
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cos?(p— 6+ p)

Ke= 5
sen(@+ 6)sen(p —0 +1i
cos@ cos?B cos(6 —B+6) |1— cosgd —ﬁ)"‘ 9)(32)5(1. _[),))
c0s?(29,8° — 8,532+ 0)
Ke=

c0s29,8° cos?0 cos(0 — 0 + 8,539)

Empuje dindmico:
EQ=

EQ=

Fuerza Inercial de la Aleta

1 2
> (Ke — Ka)H*ym

1
5(0,44 —0,34)5,2 % 1,83

Ke=

2,48 Ton

= 0,5*H
=2,60m

6,50 m

0,4361

sen(0 + 0)sen(29,8° — 8,532 + 0)

cos(0— 0+ 8,539 cos(0-0)

W= Peso de la aleta y terreno tributario 13,44 + 41,32 = 54,76 Tn/m
YA= CG. De aleta y terreno tributario
YA= (10,44x1,85+19,82x2,79)/30,26 = 3,68 m
Kh=A/2= 0,15
EQ=Khxw:= 8,21 Tn/m
YA= 3,68 m
B.1.5 COMBINACION DE CARGAS
LL
IM
ESTADO DC | DW EH EV BR | WA | EQ n
PL
LS
RESISTENCIA1 | 1,25 [ 0,00 | 1,50 | 1,35 | 1,75 [ 1,00 | 0,00 | 1,00
RESISTENCIA1 | 1,25 [ 0,00 | 0,90 | 1,35 | 1,75 [ 1,00 | 0,00 | 1,00
RESISTENCIA1 | 0,90 [ 0,00 | 1,50 | 1,00 | 1,75 [ 1,00 | 0,00 | 1,00
EVENT. EXTRE. 1| 1,25 [ 0,00 | 1,50 | 1,35 | 0,5 [ 1,00 | 1,00 | 1,00
EVENT. EXTRE. 1| 1,25 | 0,00 | 1,50 [ 1,35 | 0,5 | 1,00 | 1,00 | 1,00
EVENT. EXTRE. 1] 0,90 | 0,00 | 1,50 | 1,35 | 0,5 [ 1,00 | 1,00 | 1,00
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B.1.6 ESTABILIDAD - CASO |
B.1.6.1 DATOS PREVIOS
F.S.= 3,00 cadm= 3,84 Kg/cm2

B.1.6.2 FUERZAS Y MOMENTOS ACTUANTES FACTORADOS

FUERZAS ACTUANTES (Ton)

COMBINACION EH LSH BR |EQterr|EQalet| nXF
RESISTENCIA 1 10,39 | 0,00 | 0,00 | 0,00 [ 0,00 | 10,39
RESISTENCIA 1 10,39 | 0,00 | 0,00 | 0,00 [ 0,00 | 10,39
RESISTENCIA 1 7,48 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 7,48
EVENT.EXTRE.1 | 12,47 | 0,00 | 0,00 | 2,48 | 8,21 | 23,16
EVENT.EXTRE.1 | 12,47 | 0,00 | 0,00 | 2,48 | 8,21 | 23,16
EVENT.EXTRE.1 | 12,47 | 0,00 0,00 2,48 | 8,21 23,16

MOMENTOS ACTUANTES (Ton-m)

COMBINACION EH LSH BR |EQterr|EQalet| nXM
RESISTENCIA1 18,01 | 0,00 | 0,00 | 0,00 [ 0,00 | 18,01
RESISTENCIA 1 18,01 | 0,00 | 0,00 | 0,00 [ 0,00 | 18,01
RESISTENCIA 1 12,97 | 0,00 | 0,00 | 0,00 [ 0,00 | 12,97
EVENT.EXTRE.1 | 21,62 | 0,00 | 0,00 | 6,44 | 30,21 | 58,27
EVENT.EXTRE.1 | 21,62 | 0,00 | 0,00 | 6,44 | 30,21 | 58,27
EVENT.EXTRE.1 | 21,62 [ 0,00 [ 0,00 | 6,44 | 30,21 | 58,27

B.1.6.3 FUERZAS Y MOMENTOS RESISTENTES FACTORADOS:

FUERZAS RESISTENTES (Ton)

COMBINACION DC DW LL IM PL Ev LSv WA nxF
RESISTENCIA 1 16,80 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 55,78 | 0,00 [ 0,00 [ 72,58
RESISTENCIA 1 16,80 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 55,78 | 0,00 [ 0,00 [ 72,58
RESISTENCIA 1 12,10 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 41,32 | 0,00 [ 0,00 [ 53,41
EVENT. EXTRE.1 | 16,80 [ 0,00 [ 0,00 | 0,00 | 0,00 | 55,78 [ 0,00 [ 0,00 [ 72,58
EVENT. EXTRE.1 | 16,80 [ 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 55,78 [ 0,00 [ 0,00 [ 72,58
EVENT. EXTRE.1 | 12,10 [ 0,00 [ 0,00 | 0,00 | 0,00 | 55,78 | 0,00 | 0,00 | 67,88

MOMENTOS RESISTENTES (Ton-m)

COMBINACION DC DW LL IM PL Ev LSv WA nxM
RESISTENCIA 1 43,81 | 0,00 | 0,00 [ 0,00 [ 0,00 224,61 0,00| 0,00| 268,42
RESISTENCIA 1 43,81 | 0,00 | 0,00 [ 0,00 [ 0,00 224,61 0,00 0,00| 268,42
RESISTENCIA 1 31,55 [ 0,00 { 0,00 | 0,00 | 0,00 166,38| 0,00| 0,00]|197,92
EVENT.EXTRE.1 | 43,81 | 0,00 | 0,00 | 0,00 [ 0,00 224,61 0,00 0,00| 268,42
EVENT.EXTRE.1 | 43,81 | 0,00 | 0,00 | 0,00 [ 0,00 224,61 0,00| 0,00| 268,42
EVENT. EXTRE.1 | 31,55 | 0,00 | 0,00 | 0,00 [ 0,00 224,61 0,00] 0,00] 256,15
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B.1.6.4 ESTABILIDAD AL VOLTEO
- Estado limite de Resistencia

Se debe mantener la resultante en la base del cimiento dentro de la mitad central
(e<B/4), excepto el caso de suelo rocoso en que se mantendra en los 3/4 centrales
(e<3/8*B),

emax= B/4
emax= 1,63 m

- Estado limite de Evento Extremo |

Para valores de YEQ entre 0y 1.0, interpolar linealmente entre los valores especificados.
En nuestro caso, utilizando YEQ = 0.5, la interpolacion sefiala el limite (e<11/30*B)

emax= 11/30*B
emax= 2,38 m

Xo= (Mw-Mhu)/Vu

COMBINACION Vu Mvu | Mhu Xo e=I(B/2)-Xo)l |eméx CUMPLE
RESISTENCIA 1 72,58(268,42 18,01] 3,45| -0,200129873 [ 1,63 Sl
RESISTENCIA 1 72,58(268,42 18,01| 3,45| -0,200129873 [ 1,63 Sl
RESISTENCIA 1 53,41(197,92 12,97| 3,463| -0,212618469 [ 1,63 Sl
EVENT.EXTRE.1 | 72,58|268,42| 58,27| 2,896| 0,354474942 | 2,38 Sl
EVENT.EXTRE.1 | 72,58(268,42( 58,27| 2,896| 0,354474942 | 2,38 Sl
EVENT.EXTRE.1 | 67,88(256,15( 58,27| 2,915| 0,334544715 | 2,38 SI

B.1.6.5 ESTABILIDAD AL DESLIZAMIENTO

Con:
u=tg of
u= tg( 29,8) = 0,57
@T= 0,80, Estado Limite de Resistencia
= 1,00, Estado Limite de Evento Extremo |
RESISTENTE | ACTUANTE

COMBINACION Vu [Ff=u (@t x Vu) Hu CUMPLE
RESISTENCIA 1 72,58 33,25 10,39 S
RESISTENCIA 1 72,58 33,25 10,39 Sl
RESISTENCIA 1 53,41 24,47 7,48 Sl
EVENT.EXTRE.1 | 72,58 41,57 23,16 Sl
EVENT.EXTRE.1 | 72,58 41,57 23,16 Sl
EVENT.EXTRE.1 | 67,88 38,87 23,16 Sl
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B.1.6.6 PRESIONES SOBRE EL SUELO
Capacidad de Carga Factorizada del Terreno(gR)

- Estado limite de Resistencia

Con ¢b = 0,45
gr= @b x gn

Ségun tabla

gr= @b x (FS x gadm)
gr= 0,45 x (3 x 3,84)=

5,184 Kg/cm2

- Estado limite de Eventos Extremos |

Con @b = 1,00
gr= @b x gn

Ségun tabla

gr= @b x (FS x gadm)
gr= 1,00 x (3 x 3,84)=

11,52 Kg/cm2

COMBINACION Vu Mvu | Mhu Xo e g= Vu/(B-2e) |CUMPLE
RESISTENCIA 1 72,58(268,42| 18,01 3,45 -0,2 1,05 SI
RESISTENCIA1 72,58|268,42| 18,01 3,45 -0,2 1,05 SI
RESISTENCIA 1 53,41(197,92| 12,97| 3,463( -0,213 0,77 Sl
EVENT.EXTRE.1 | 72,58/268,42| 58,27| 2,896| 0,354 1,25 Sl
EVENT.EXTRE.1 | 72,58|268,42| 58,27| 2,896| 0,354 1,25 Sl
EVENT.EXTRE.1 | 67,88|256,15| 58,27| 2,915| 0,335 1,16 SI

B.2 CASO Il

B.2.1 DATOS PREVIOS

yeoncreto= 2,40 Ton/m3
ym= 1,83 Ton/m3

% Impacto= 33,00%

¢= 29,8°
A= 0,30

A4 4 A4 4 4 4

g= 0,95 Ton/m
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EQaleta ; i
|
LSh |
I
BV |
EQterr @ l
@
Eh LSv i
! I
1 ]
; ®
O max
B.2.2 PESO PROPIO (DC) Y DEL SUELO (EV):
CALCULO DE DC
N° VOL. (m3) DC (Ton) x (m) DC*x (Ton*m)
1 0,94 2,26 1,90 4,29
2 1,41 3,38 1,60 5,41
3 3,25 7,80 3,25 25,35
z -- 13,44 -- 35,05
CALCULO DE EV
Ne VOL. (m3) EV (Ton) x (m) EV*x (Ton*m)
4 21,15 38,70 4,25 164,49
5 0,23 0,42 1,35 0,56
6 1,20 2,20 0,60 1,32
> -- 41,32 -- 166,38
DC= 13,44 Ton EV= 41,32 Ton
X=2,61m x= 4,03 m

B.2.3 PRESION ESTATICA DEL SUELO (EH):

5=¢/2= 0°

ym= 1,83 g/cm3
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- Coeficiente de presién pasiva sismica del terreno

cos?(p—60+p)
Ka= _

2

COS(p COSZB COS(6 _ﬁ + 9) 1 _\[Sén(@ + 5)Sen((p _ 6 + l)

cos(6—p+0)cos(i-p)

c0s2(29,82 — 0+ 0)
Ka= -

2

€0s29,8° cos20 cos(0 — 0 + 0)

1— sen(0 + 0)sen(29,82 — 0 + 0)
cos(0—0+0) cos(0-0)

Ka= 0,3360

Empuje estético:

1
EH= EKaHZym

1
EH= §x0,336x5,2021,83
EH= 8,31 Ton

y=1,73m
X= 6,50 m

B.2.4 ACCION SISMICA (EQ):
- Accion sismica del terreno
Coeficiente de presion activa sismica del terreno
kh=A/2= 0,15

6= arctan (kn/(1-kv))
0= arctan (0,15/(1-0))
0= 8,53°

cos?(p—0 +p)
Ke= >

o ot ons— s |1~ 8 Pt

cos?(29,82 — 8,532 + 0)

Ke=

sen(0 + 0)sen(29,82 — 8,532 + 0)
cos(0—0 + 8,539 cos(0-0)

c0s29,82 cos?0 cos(0 — 0 + 8,539) |1 —\/

Ke= 0,4361
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Empuje dinamico:
_ 1
EQ= > (Ke — Ka)H?*ym

1
EQ= 5 (0,44 —0,34)5,2 % 1,83

EQ = 2,48 Ton
y= 0,5*H
y= 2,60 m
X= 6,50 m
- Fuerza Inercial de la Aleta
W= Peso del estribo y terreno tributario 13,44 + 41,32
YA= CG. De estribo y terreno tributario
YA= (10,44x1,85+19,82x2,70)/30,26 = 3,68 m
Kh=A/2= 0,15

EQ=Khxw=0,15x 30,26 8,21 Tn/m
YA= 3,68 m

B.2.5 SOBRECARGA SUPERFICIAL Y DE TRAFICO (LS):

= 54,76 Tn/m

Se debera aplicar una sobrecarga viva si se anticipa que habra cargas vehiculares actuando
sobre la superficie del relleno en una distancia igual a la mitad de la altura del muro.

Altura del estribo (m) | h,, (m)
1.5 .2
3.0 0.9
=6.0 0.6

Interpolando:
heg= 0,68

- Componente horizontal de la sobracarga por carga viva
pH= heqg x Ym x Ka
pH= 0,68 x 1,83 x 0,336
pH= 0,42 Ton/m

LSH= H x ph

LSH= 5,20 x 0,42

LSH= 2,17 Ton
y= 2,60 m
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- Componente ertical de la sobracarga por carga viva
Terreno equivalente extendido en 1,80m del talén del estribo

LSv= Ltalon x heg x Ym

LSv= 1,80 x 0,68 x 1,83

LSv= 2,24 Ton
X=5,60m

B.2.6 COMBINACION DE CARGAS

LL
IM
ESTADO DC | DW EH EV BR | WA | EQ n
PL
LS

RESISTENCIA1 | 1,25 ) 1,50 { 1,50 | 1,35 { 1,75 [ 0,00 | 0,00 | 1,00

RESISTENCIA1 [ 1,25 150 | 0,9 | 1,35 ( 1,75 | 0,00 | 0,00 | 1,00

RESISTENCIA1 [ 0,90 ) 1,50 [ 1,50 [ 1,00 { 1,75 [ 0,00 | 0,00 | 1,00

RESISTENCIA1 | 1,25) 1,50 [ 1,50 [ 1,35 { 1,75 [ 0,00 | 0,00 | 1,00

RESISTENCIA1 | 1,25 ) 1,50 | 0,90 | 1,35 { 1,75 [ 0,00 | 0,00 | 1,00

RESISTENCIA1 [ 0,90 | 1,50 | 1,50 | 1,00 | 1,75 | 0,00 | 0,00 | 1,00

RESISTENCIA1 | 1,00 | 1,50 { 1,00 | 1,00 { 1,00 [ 0,00 | 0,00 | 1,00

RESISTENCIA1 | 1,00 | 1,50 | 1,00 [ 1,00 { 1,30 [ 0,00 | 0,00 | 1,00

RESISTENCIA1 | 1,00 ) 1,50 { 1,00 { 1,00 { 0,00 [ 0,00 | 0,00 | 1,00

EVENT. EXTRE. 1,25 115009 (13| 05 [0,00]1,00] 1,00

EVENT. EXTRE. 09 (150|090 ] 13 | 05 | 000|100 1,00

EVENT. EXTRE. 1,25 | 1,50 { 0,90 [ 1,00 | 0,5 | 0,00 | 1,00 | 1,00

EVENT. EXTRE. 0,90 (150|090 | 1,00 | 0,5 | 0,00 | 1,00 | 1,00

EVENT. EXTRE. 1,25 1150 | 09 [ 1,35 | 0,5 [ 0,00 | 1,00 | 1,00

EVENT. EXTRE. 1,25 | 1,50 { 0,90 [ 1,00 | 0,5 | 0,00 | 1,00 | 1,00

EVENT. EXTRE. 09 (150 |09 ] 13 | 05 | 000100 1,00

L e e N e I SN 5

EVENT. EXTRE. 09 |150]09]100] 05 |000]100] 1,00

B.2.7 ESTABILIDAD - CASO Il

B.2.7.1 DATOS PREVIOS

F.S= 3,00 cadm= 3,84 Kg/cm2

322



B.2.7.2 FUERZAS Y MOMENTOS ACTUANTES FACTORADOS

FUERZAS ACTUANTES (Ton)

COMBINACION En LSH BR |EQterr|EQalet| nXF

RESISTENCIA 1 12,47 | 3,81 | 0,00 [ 0,00 | 0,00 | 16,28

RESISTENCIA 1 7,48 | 3,81 | 0,00 | 0,00 [ 0,00 | 11,29

RESISTENCIA 1 12,47 | 3,81 | 0,00 [ 0,00 | 0,00 | 16,28

RESISTENCIA 1 12,47 | 3,81 | 0,00 [ 0,00 | 0,00 | 16,28

RESISTENCIA 1 7,48 | 3,81 | 0,00 [ 0,00 [ 0,00 | 11,29

RESISTENCIA 1 12,47 | 3,81 | 0,00 [ 0,00 | 0,00 | 16,28

RESISTENCIA 1 831 | 2,17 | 0,00 | 0,00 [ 0,00 | 10,49

RESISTENCIA 1 8,31 | 2,83 | 0,00 [ 0,00 [ 0,00 | 11,14

RESISTENCIA 1 831 | 2,17 | 0,00 | 0,00 [ 0,00 | 10,49

EVENT.EXTRE.1| 7,48 | 1,09 | 0,00 | 2,48 | 8,21 [ 19,26
EVENT.EXTRE.1| 7,48 | 1,09 | 0,00 | 2,48 | 821 [ 19,26
EVENT.EXTRE.1| 7,48 | 1,09 | 0,00 | 2,48 | 821 [ 19,26
EVENT.EXTRE.1 | 7,48 | 1,09 | 0,00 | 2,48 | 821 | 19,26
EVENT.EXTRE.1| 7,48 | 1,09 | 0,00 | 2,48 | 821 [ 19,26
EVENT.EXTRE.1| 7,48 | 1,09 | 0,00 | 2,48 | 821 [ 19,26
EVENT.EXTRE.1| 7,48 | 1,09 | 0,00 | 2,48 | 821 [ 19,26
EVENT.EXTRE.1| 7,48 | 1,09 | 0,00 | 2,48 | 821 [ 19,26

MOMENTOS ACTUANTES (Ton-m

S

COMBINACION En LSH BR |EQterr|EQalet| nZM

RESISTENCIA 1 21,62 9,89 | 0,00 [ 0,00 | 0,00 | 31,51

RESISTENCIA 1 12,97 | 9,89 | 0,00 [ 0,00 | 0,00 | 22,86

RESISTENCIA 1 21,62 9,89 | 0,00 [ 0,00 | 0,00 | 31,51

RESISTENCIA 1 21,62 9,89 | 0,00 [ 0,00 | 0,00 | 31,51

RESISTENCIA 1 12,97 | 9,89 | 0,00 [ 0,00 | 0,00 | 22,86

RESISTENCIA 1 21,62 9,89 | 0,00 [ 0,00 | 0,00 | 31,51

RESISTENCIA 1 14,41 | 5,65 | 0,00 [ 0,00 | 0,00 | 20,06

RESISTENCIA 1 14,41 7,35 | 0,00 [ 0,00 | 0,00 | 21,76

RESISTENCIA 1 14,41 | 5,65 | 0,00 [ 0,00 | 0,00 | 20,06

EVENT.EXTRE. 1| 1297 | 2,83 | 0,00 | 6,44 | 30,21 | 52,45
EVENT.EXTRE. 1| 1297 | 2,83 | 0,00 | 6,44 | 30,21 | 52,45
EVENT.EXTRE. 1| 1297 | 2,83 | 0,00 | 6,44 | 30,21 | 52,45
EVENT.EXTRE.1 | 1297 | 2,83 | 0,00 | 6,44 | 30,21 | 52,45
EVENT.EXTRE. 1| 1297 | 2,83 | 0,00 | 6,44 | 30,21 | 52,45
EVENT.EXTRE. 1| 1297 | 2,83 | 0,00 | 6,44 | 30,21 | 52,45
EVENT.EXTRE. 1| 1297 | 2,83 | 0,00 | 6,44 | 30,21 | 52,45
EVENT.EXTRE. 1| 1297 | 2,83 | 0,00 | 6,44 | 30,21 | 52,45
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B.2.7.3 FUERZAS Y MOMENTOS RESISTENTES FACTORADOS:

FUERZAS RESISTENTES (Ton)

COMBINACION DC Dw LL IM PL Ev LSv [ WA nXF

RESISTENCIA 1 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 [ 55,78 [ 3,92 | 0,00 | 59,70

RESISTENCIA 1 0,00 [ 0,00 [ 0,00 [ 0,00 | 0,00 | 55,78 | 3,92 | 0,00 | 59,70

RESISTENCIA1 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 |41,32 | 3,92 | 0,00 | 4524

RESISTENCIA 1 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 [ 55,78 [ 3,92 | 0,00 | 59,70

RESISTENCIA 1 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 [ 55,78 | 3,92 | 0,00 | 59,70

RESISTENCIA 1 0,00 { 0,00 [ 0,00 [ 0,00 | 0,00 | 41,32 | 3,92 | 0,00 | 45,24

RESISTENCIA 1 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 |41,32 | 2,24 | 0,00 | 43,56

RESISTENCIA 1 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 |41,32 | 2,91 | 0,00 | 44,23

RESISTENCIA 1 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 41,32 0,00 | 0,00 | 41,32

EVENT.EXTRE.1 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 [ 0,00 | 55,78 | 1,12 | 0,00 | 56,90
EVENT.EXTRE.1 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 [ 0,00 | 55,78 | 1,12 | 0,00 | 56,90
EVENT.EXTRE.1 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 [ 0,00 | 41,32 | 1,12 | 0,00 | 42,44
EVENT.EXTRE.1 [ 0,00 | 0,00 { 0,00 | 0,00 [ 0,00 41,32 | 1,12 | 0,00 | 42,44
EVENT.EXTRE.1 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 [ 0,00 | 55,78 | 1,12 | 0,00 | 56,90
EVENT.EXTRE.1 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 [ 0,00 | 41,32 | 1,12 | 0,00 | 42,44
EVENT.EXTRE.1 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 [ 0,00 | 55,78 | 1,12 | 0,00 | 56,90
EVENT.EXTRE.1 [ 0,00 | 0,00 [ 0,00 | 0,00 [ 0,00 41,32 | 1,12 | 0,00 | 42,44

MOMENTOS RESISTENTES (Ton-m)

COMBINACION DC Dw LL M PL Ev LSv [ WA nxM

RESISTENCIA 1 0,00 [ 0,00 [ 0,00 [ 0,00 | 0,00 | 224,61] 21,95| 0,00( 246,56

RESISTENCIA 1 0,00 [ 0,00 [ 0,00 [ 0,00 | 0,00 |224,61] 21,95| 0,00 246,56

RESISTENCIA 1 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 |[166,38( 21,95| 0,00{ 188,33

RESISTENCIA 1 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 |[224,61 21,95] 0,00{ 246,56

RESISTENCIA 1 0,00 [ 0,00 [ 0,00 [ 0,00 | 0,00 | 224,61] 21,95| 0,00( 246,56

RESISTENCIA 1 0,00 [ 0,00 [ 0,00 [ 0,00 | 0,00 |166,38] 21,95| 0,00 188,33

RESISTENCIA 1 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 |[166,38[ 12,54] 0,00{ 178,92

RESISTENCIA 1 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 |166,38( 16,31] 0,00{ 182,68

RESISTENCIA 1 0,00 [ 0,00 [ 0,00 [ 0,00 | 0,00 |166,38] 0,00] 0,00{ 166,38

EVENT.EXTRE.1 | 0,00 [ 0,00 | 0,00 | 0,00 [ 0,00 |224,61] 6,27 0,00{ 230,88
EVENT.EXTRE.1 | 0,00 [ 0,00 | 0,00 | 0,00 [ 0,00 |224,61] 6,27 0,00{ 230,88
EVENT.EXTRE.1 | 0,00 [ 0,00 | 0,00 | 0,00 [ 0,00 |166,38] 6,27 0,00{172,65
EVENT.EXTRE.1 | 0,00 [ 0,00 | 0,00 | 0,00 [ 0,00 |166,38] 6,27 0,00{ 172,65
EVENT.EXTRE.1 | 0,00 [ 0,00 | 0,00 | 0,00 [ 0,00 |224,61] 6,27 0,00{ 230,88
EVENT.EXTRE.1 | 0,00 [ 0,00 | 0,00 | 0,00 [ 0,00 |166,38] 6,27 0,00{ 172,65
EVENT.EXTRE.1 | 0,00 [ 0,00 | 0,00 | 0,00 [ 0,00 |224,61] 6,27 0,00{ 230,88
EVENT.EXTRE.1 | 0,00 [ 0,00 | 0,00 | 0,00 [ 0,00 |166,38] 6,27 0,00| 172,65
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B.2.7.4 ESTABILIDAD AL VOLTEO
- Estado limite de Resistencia

Se debe mantener la resultante en la base del cimiento dentro de la mitad central
(e<B/4), excepto el caso de suelo rocoso en que se mantendra en los 3/4 centrales
(e<3/8*B),

emax= B/4
emax= 1,63 m
- Estado limite de Evento Extremo |

Para valores de YEQentre Oy 1.0, interpolar linealmente entre los valores especificados.
En nuestro caso, utilizando YEQ = 0.5, la interpolacion sefiala el limite (e<11/30*B)

emax= 11/30*B
emax= 2,38m

Xo= (Mw-Mhu)/Vu

COMBINACION Vu Mvu | Mhu Xo | e=I(B/2)-X0)l |em&x CUMPLE
RESISTENCIA1 59,70| 246,56| 31,51| 3,602 -0,352220244 | 1,63 Sl
RESISTENCIA1 59,70( 246,56| 22,86| 3,747| -0,497053807 | 1,63 Si
RESISTENCIA1 45,241 188,33] 31,51| 3,467| -0,216517555 | 1,63 Sl
RESISTENCIA1 59,70| 246,56| 31,51| 3,602 -0,352220244 | 1,63 Sl
RESISTENCIA1 59,70( 246,56| 22,86| 3,747| -0,497053807 | 1,63 Si
RESISTENCIA1 45,241 188,33] 31,51| 3,467| -0,216517555 | 1,63 Sl
RESISTENCIA1 43,56| 178,92 20,06| 3,647| -0,396997414 | 1,63 Sl
RESISTENCIA1 44,23] 182,68| 21,76| 3,638] -0,388323152 | 1,63 Si
RESISTENCIA1 41,32] 166,38| 20,06| 3,541| -0,291121754 | 1,63 Sl
EVENT.EXTRE.1 | 56,90| 230,88 52,45| 3,136| 0,114050951 | 2,38 Sl
EVENT.EXTRE.1 | 56,90| 230,88| 52,45| 3,136| 0,114050951 | 2,38 Si
EVENT.EXTRE.1 | 42,44]|172,65| 52,45| 2,832| 0,417594922 | 2,38 Si
EVENT.EXTRE.1 | 42,44|172,65[ 52,45| 2,832| 0,417594922 | 2,38 Sl
EVENT.EXTRE.1 | 56,90| 230,88| 52,45| 3,136| 0,114050951 | 2,38 Si
EVENT.EXTRE.1 | 42,44]|172,65| 52,45| 2,832| 0,417594922 | 2,38 Si
EVENT.EXTRE.1 | 56,90| 230,88 52,45| 3,136| 0,114050951 | 2,38 Sl
EVENT.EXTRE.1 | 42,44|172,65| 52,45| 2,832]| 0,417594922 | 2,38 Si

B.2.7.5 ESTABILIDAD AL DESLIZAMIENTO

Con:
u=tg of
u=tg( 29,8) = 0,57

QT = 0,80 , Estado Limite de Resistencia

= 1,00 , Estado Limite de Evento Extremo |
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RESISTENTE [ ACTUANTE
COMBINACION Vu |Ff=u (@T x Vu Hu CUMPLE
RESISTENCIA1 59,70 27,35 16,28 S
RESISTENCIA 1 59,70 27,35 11,29 Sl
RESISTENCIA1 45,24 20,73 16,28 S
RESISTENCIA 1 59,70 27,35 16,28 Si
RESISTENCIA1 59,70 27,35 11,29 S
RESISTENCIA 1 45,24 20,73 16,28 Sl
RESISTENCIA1 43,56 19,96 10,49 Sl
RESISTENCIA 1 44,23 20,26 11,14 Si
RESISTENCIA1 41,32 18,93 10,49 S
EVENT. EXTRE. 1 56,90 26,07 19,26 Sl
EVENT.EXTRE.1 | 56,90 26,07 19,26 S
EVENT. EXTRE. 1 42,44 19,44 19,26 Si
EVENT.EXTRE.1 | 42,44 19,44 19,26 S
EVENT. EXTRE. 1 56,90 26,07 19,26 Sl
EVENT.EXTRE.1 | 42,44 19,44 19,26 S
EVENT. EXTRE. 1 56,90 26,07 19,26 Sl
EVENT.EXTRE.1 | 42,44 19,44 19,26 S
B.2.7.6 PRESIONES SOBRE EL SUELO
Capacidad de Carga Factorizada del Terreno(qR)
- Estado limite de Resistencia
Con ¢b = 0,45 Ségun tabla
gr= @b x gn
gr= @b x (FS x gadm)
gr= 0,45 x (3 x 3,84)= 5,184 Kg/cm2
- Estado limite de Eventos Extremos |
Con ¢b = 1,00 Ségun tabla
gr= @b x gn
gr= @b x (FS x gadm)
gr= 1,00 x (3 x 3,84)= 11,52 Kg/cm2
COMBINACION Vu Mvu [ Mhu | Xo e g= Vu/(B-2e) CUMPLE
RESISTENCIA1 59,70 246,56| 31,51| 3,602| -0,352 0,83 Sl
RESISTENCIA1 59,70( 246,56| 22,86| 3,747| -0,497 0,80 S
RESISTENCIA1 45,24] 188,33 31,51| 3,467(-0,217 0,65 SI
RESISTENCIA1 59,70 246,56| 31,51| 3,602| -0,352 0,83 S
RESISTENCIA1 59,70 246,56| 22,86| 3,747| -0,497 0,80 S
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RESISTENCIA 1 45,24| 188,33 31,51| 3,467|-0,217 0,65 SlI
RESISTENCIA 1 43,56| 178,92 20,06| 3,647|-0,397 0,60 Sl
RESISTENCIA 1 44,23| 182,68 21,76| 3,638]|-0,388 0,61 SlI
RESISTENCIA 1 41,32] 166,38 20,06| 3,541|-0,291 0,58 SI
EVENT. EXTRE. 1 56,90| 230,88 52,45| 3,136( 0,114 0,91 SI
EVENT. EXTRE. 1 56,90| 230,88 52,45| 3,136( 0,114 0,91 SlI
EVENT. EXTRE. 1 42,44]1 172,65 52,45| 2,832 0,418 0,75 SI
EVENT. EXTRE. 1 42,44| 172,65 52,45| 2,832| 0,418 0,75 SI
EVENT. EXTRE. 1 56,90| 230,88 52,45| 3,136( 0,114 0,91 SlI
EVENT. EXTRE. 1 42.,44]1 172,65 52,45| 2,832 0,418 0,75 SI
EVENT. EXTRE. 1 56,90| 230,88 52,45| 3,136( 0,114 0,91 SI
EVENT. EXTRE. 1 42,44| 172,65 52,45| 2,832| 0,418 0,75 SlI

C. ANALISIS ESTRUCTURAL
, |
|
\ EQaleta :
: |
kY |
|
LSh :
3 [
W2 |
N |
> |
|
|
|
; |
X |
|
|
S J

D.MF. 5




C.1 CALCULO DEL CORTANTE Y MOMENTO DE DISENO (EN LA BASE DE LA

PANTALLA)
y=4,70m
COMBINACION CORTANTEVd (Ton) - A "d" DE LA CARA .
EH L SH EQterr EQEstri | nZVvd
RESISTENCIA 1 9,97 3,40 0,00 0,00 13,38
RESISTENCIA 1 5,98 3,40 0,00 0,00 9,39
RESISTENCIA 1 9,97 3,40 0,00 0,00 13,38
RESISTENCIA 1 9,97 3,40 0,00 0,00 13,38
RESISTENCIA 1 5,98 3,40 0,00 0,00 9,39
RESISTENCIA 1 9,97 3,40 0,00 0,00 13,38
RESISTENCIA 1 6,65 1,94 0,00 0,00 8,59
RESISTENCIA 1 6,65 2,53 0,00 0,00 9,18
RESISTENCIA 1 6,65 0,00 0,00 0,00 6,65
EV. EXTREMO 1 5,98 0,97 2,48 8,21 17,64
EV. EXTREMO 1 5,98 0,97 2,48 8,21 17,64
EV. EXTREMO 1 5,98 0,97 2,48 8,21 17,64
EV. EXTREMO 1 5,98 0,97 2,48 8,21 17,64
EV. EXTREMO 1 5,98 0,97 2,48 8,21 17,64
EV. EXTREMO 1 5,98 0,97 2,48 8,21 17,64
EV. EXTREMO 1 5,98 0,97 2,48 8,21 17,64
EV. EXTREMO 1 5,98 0,97 2,48 8,21 17,64
COMBINACION MOMENTO M (Ton-m) - MAXIMO .
EH LSH EQterr EQEstri nXM
RESISTENCIA 1 9,37 2,28 0,00 0,00 11,66
RESISTENCIA 1 9,37 2,28 0,00 0,00 11,66
EV. EXTREMO 1 9,37 2,28 8,53 28,30 48,49
EV. EXTREMO 1 9,37 2,28 8,53 28,30 48,49
C.2 UBICACION DE M/2 PARA EL CORTE DEL ACERO:
y= 2,955 m
ty= 0,432 m
Mu= 48,49 Ton-m
Mu/2= 24,23 Ton-m OK!
COMBINACION MOMENTO M/2 (Ton-m) .
En LSH BR EQterr EQ EQEstri | nZ(M/2)
RESISTENCIA 1 5,89 1,44 0,00 0,00 0,00 0,00 6,96
RESISTENCIA 1 5,89 1,44 0,00 0,00 0,00 0,00 6,96
EV. EXTREMO 1 5,89 1,44 0,00 4,21 0,00 13,97 24,23
EV. EXTREMO 1 5,89 1,44 0,00 4,21 0,00 13,97 24,23
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C.3 CALCULO DEL CORTANTE Y MOMENTO EN EL TALON DE LA ZAPATA

DC, EV, LSv
|
TALON | PIE D
| q
B-2e
| B
COMBINACION CORTANTEVd (Ton) - A"d" DE LA CARA

DC LSv EV nxVvd
RESISTENCIA1 6,75 3,81 3,52 14,08
RESISTENCIA1 6,75 3,81 3,52 14,08
RESISTENCIA 1 4,86 3,81 2,61 11,28
RESISTENCIA 1 6,75 3,81 3,52 14,08
RESISTENCIA 1 6,75 3,81 3,62 14,08
RESISTENCIA 1 4,86 3,81 2,61 11,28
RESISTENCIA 1 5,40 2,17 2,61 10,18
RESISTENCIA 1 5,40 2,83 2,61 10,84
RESISTENCIA1 5,40 0,00 2,61 8,01
EV. EXTREMO 1 6,75 1,09 3,52 11,36
EV. EXTREMO 1 4,86 1,09 3,52 9,47
EV. EXTREMO 1 6,75 1,09 2,61 10,45
EV. EXTREMO 1 4,86 1,09 2,61 8,56
EV. EXTREMO 1 6,75 1,09 3,52 11,36
EV. EXTREMO 1 6,75 1,09 2,61 10,45
EV. EXTREMO 1 4,86 1,09 3,52 9,47
EV. EXTREMO 1 4,86 1,09 2,61 8,56

COMBINACION MOMENTO M (Ton-m) - MAXIMO

DC LSv EV nxM
RESISTENCIA 1 15,19 8,52 2,54 26,25
RESISTENCIA 1 15,19 8,52 2,54 26,25
RESISTENCIA 1 10,94 8,52 1,88 21,34
RESISTENCIA 1 15,19 8,52 2,54 26,25
RESISTENCIA 1 15,19 8,52 2,54 26,25
RESISTENCIA 1 10,94 8,52 1,88 21,34
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RESISTENCIA1 | 12,15 4,87 1,88 18,90
RESISTENCIA1 | 12,15 6,33 1,88 20,36
RESISTENCIA1 12,15 0,00 1,88 14,03
EV. EXTREMO 1 15,19 2,44 2,54 20,16
EV. EXTREMO 1 10,94 2,44 2,54 15,91
EV. EXTREMO 1 15,19 2,44 1,88 19,50
EV. EXTREMO 1 10,94 2,44 1,88 15,25
EV. EXTREMO 1 15,19 2,44 2,54 20,16
EV. EXTREMO 1 15,19 2,44 1,88 19,50
EV. EXTREMO 1 10,94 2,44 2,54 15,91
EV. EXTREMO 1 10,94 2,44 1,88 15,25

5. CALCULO DEL CORTANTE Y MOMENTO EN LA PUNTA
DE LA ZAPATA

Para evento extremo |, se desprecia de una forma conservadora el peso del terreno (EV)
y de la punta de zapata (DC)

gqcara o
COMBINACION MOMENTO M (Ton-m) - MAXIMO
(Kg/cm2) | LTALON [M (Ton-m)[ nXM
RESISTENCIA1 | 0,83 1,20 5,97 5,97
RESISTENCIA1 | 0,80 1,20 5,74 5,74
RESISTENCIAL | 0,65 1,20 4,70 4,70
RESISTENCIA1 | 0,83 1,20 5,97 5,97
RESISTENCIAL | 0,80 1,20 5,74 5,74
RESISTENCIAL | 0,65 1,20 4,70 4,70
RESISTENCIAL | 0,60 1,20 4,30 4,30
RESISTENCIA1 | 0,61 1,20 4,38 4,38
EV.EXTREMO1 | 0,58 1,20 4,20 4,20
EV.EXTREMO1 | 0,91 1,20 6,53 6,53
EV.EXTREMO1 | 0,91 1,20 6,53 6,53
EV.EXTREMO1 | 0,75 1,20 5,39 5,39
EV.EXTREMO1 | 0,75 1,20 5,39 5,39
EV.EXTREMO1 | 0,91 1,20 6,53 6,53
EV.EXTREMO1 | 0,75 1,20 5,39 5,39
EV.EXTREMO1 | 0,91 1,20 6,53 6,53
EV.EXTREMO1 | 0,75 1,20 5,39 5,39
D. DISENO
D.1 DATOS
fc= 210 Kgicm2 fy= 4200 Kg/cm2"
r(pant)= 0,05 m h r(zapata)= 0,075 m
¢ (Flexién)= 0,90 ¥ ¢(Corte)= 0,90 *
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FIGURA N° 63: Distribuciéon de acero en la

. aleta derecha

Asvr Int -—-\ f !

Ash ext

Asll sup—\‘ !—ASIE Sup
r L ¥ "I v v L L I"' 1
L@@ . e

mﬁstl Inf \—Aste Inf

D.2 DISENO DE LA PANTALLA
VERIFICACION DE CORTANTE

eVc= @ x 0,53 x V(fc) x bvx dv
¢Vc= 51,84 Ton

Vu= 17,64 Ton OK!
ACERO VERTICAL
CARA INTERIOR CARA EXTERIOR
DESC. VALOR DESC. VALOR
Mu 48,49 Ton-m #6 2,85 cm2
d 0,75m ASmin 11,25 cm?2
a 4,14 cm N° Aceros 3,95
As 17,59 cm2 s (Calculado)| 25,33 cm
p 0,0023 s (Redond.) 25cm
pmin 0,0015 ASVext #6@25
#6 2,85cm2 |OK!
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N° Aceros 6,17

s (Calculado) 16,20 cm
s (Redond.) 15 cm
ASVint #6@15
Ld 0,72 m
Lcorte (calc) 2,47 m
Lcorte (redond) 2,50 m
Asvint/2 #6@30

ACERO HORIZONTAL

Mu
Bfxfy(d—7)

Asx fy

085xf'cxb

PARTE INFERIOR PARTE SUPERIOR
DESC. VALOR DESC. VALOR
#3 0,71 cm2 #3 0,71 cm2
p 0,0020 p 0,0020
Ash 15,00 cm2 Ash 7,64 cm2
Ash/3 5,00 cm2 Ash/3 2,55 cm2
N° Aceros 7,04 N° Aceros 3,59
s (Calculado) 14,20 cm s (Calculado) | 27,87 cm
s (Redond.) 15 cm s (Redond.) 25 cm
Ashint #3@15 Ashint #3@25
#6 2,85 cm2 #4 1,27
2*Ash/3 10,00 cm2 2*Ash/3 5,09 cm2
N° Aceros 3,51 N° Aceros 4,01
s (Calculado) 28,50 cm s (Calculado) [ 24,93 cm
s (Redond.) 25cm s (Redond.) 25cm
Ashext #3@25 Ashext #3@25
RESUMEN: Ashint #3,1@5,17@15,r@25
Ashext #6,1@5,10@25,r@25

Limitacién de la Fisuracién mediante distribucién de la armadura (Estado

Limite de Servicio)
CARA INTERIOR
a) Esfuerzo maximo del acero (fsa)

dc= recubrimiento + @/2
dc= 5+ (3/4 x 2,54)/2

dc= 5,95cm

b= Espaciamiento del acero
b= 15,00cm

nv= Numero de varillas

nv= 1

A= ((2 dc) x b)/nv
A= ((2 x 5,95) x15)/1
A= 178,575 cm2
Z= 30591 Kg/cm
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fsa= Z/(dc x AYM/3<0,6 x Fy

fsa= 30591/(5,95 x 178,57)"/3 < 0,6 x 4200

fsa= 2997,46 Kglcm2 > 0,6*Fy= 2520 Kg/cm?2
fsa= 2520 Kg/cm?2 Usar

b) Esfuerzo del acero bajo cargas de servicio

fs= MsxCxn
I
Ms= 20,06Tn.m Momento de Senvicio Positivo hallado anteriormente
Como tenemos el ancho de la losa que es 15 cm, multiplicamos el Ms por 0,15
Ms= 20,06 x 0,15

Ms= 3,01Tn.m
Es= 2039400 Kg/cm?2
Ec= 222355,68 Kg/cm2
n= 9,00

J‘ 15

v /

Y T

E.N.
C= 74.05
74.05-Y 80
+)

o /. _?_5 _ (fs/n)

(Ast=9x2.85=25.65cm2)
103/4" @0.15

Area de acero transformada
Ast= Relacién modular x area de acero
Ast= 25,65

Momentos respecto al eje neutro para determinar Y
80,00 y (y/2)= 25,65 (74,05 - Y)
Y= 6,58 cm C= 73,42cm

Inercia respecto del eje neutro de seccion transformada
I= Ast x c2+ (b x y3)/3

I= 25,65 x 73,422 + (15 x 6,58%)/3

I= 139700,04 cm*

fs= MsxCxn =3,01 x10°x 73.42x 9
I 139700,04
fs= 1423,61 Kg/cm2 < fsa= 2520 Kg/cm2
OK
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CARA EXTERIOR 193/4" @0.25

a) Esfuerzo maximo del acero (fsa) K &
dc=recubrimiento + @/2 W de
dc= 5+ (3/4 x 2,54)/2
dc= 5,95cm

b= Espaciamiento del acero 0.80

b= 25,00cm

Nnv= Numero de varillas

nv= 1

A= ((2dc) x b)/nv

A= ((2 x 5,95) x25)/1

A= 297,625 cm2 ‘ 0.25

Z= 30591 Kg/cm (Condicion de Exposicion moderada)

fsa= Z/(dc x AYM/3<0,6 x Fy
fsa= 30591/(5,95 x297,63)*/3 < 0,6 x 4200
fsa= 2528,16 Kg/cm?2 > 0,6*Fy= 2520 Kg/cm2
fsa= 2520 Kg/cm?2 Usar
b) Esfuerzo del acero bajo cargas de servicio

fs= MsxCxn

I
Ms= 20,06Th.m  Momento de Senvicio Positivo hallado anteriormente

Como tenemos el ancho de la losa que es 25 cm, multiplicamos el Ms por 0,25
Ms= 20,06 x 0,25

Ms= 5,02Tn.m
Es= 2039400 Kg/cm2
Ec= 222355,68 Kg/icm2
n= 9,00
103/4" @0.25

(Ast= 9x2.85=25.65cm2)
\ P
N )

74.05-Y

25
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Area de acero transformada

Ast= Relacion modular x area de acero
Ast= 25,65

Momentos respecto al eje neutro para determinar Y
80,00 y (y/2)= 25,65 (76,55 - Y)
Y= 6,32 cm C= 73,68cm

Inercia respecto del eje neutro de seccion transformada
I= Ast x c2 + (b x y3)/3
I= 25,65 x 73,687 + (15 x 6,32%)/3

= 141350,88 cm*
fs= MsxCxn =781x10°x73.68 x 9
[ 140509,42
fs= 2353,18 Kg/cm2 < fsa= 2520 Kg/cm2
OK

D.4 DISENO DEL TALON DE LA ZAPATA
VERIFICACION DE CORTANTE
eVc= @ x 0,53 x V(fc) x bvx dv
¢Vc= 31,11 Ton
Vu= 14,08 Ton OK!

ACERO LONGITUDINAL

CARA INFERIOR CARA SUPERIOR
DESC. VALOR DESC. VALOR
Mu 20,16 Ton-m #H4 1,27 cm2
d 0,43 m ASmin 6,38 cm2
a 3,06 cm N° Aceros 5,02
As 13,02 cm2 s (Calculado) | 19,92 cm
p 0,0031 s (Redond.) 20 cm
Pmin 0,0015 AS|sup #4@20
#6 2,85cm2 |OKI!
N° Aceros 4,57 Mu
s (Calculado) | 21,89 cm As= a
s (Redond.) 20 cm Ofxfy(d _5)
ASlinf #6@20
Asx fy

ACERO TRANSVERSAL = 5 P b
[ Ast | #@20 | 085xf'cx
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D5. DISENO DE LA PUNTA DE LA ZAPATA
VERIFICACION DE CORTANTE
@Ve= ¢ x 0,53 x V(fc) x bvx dv
oVce= 31,11 Ton
Vu= 6,53 Ton OK!

ACERO LONGITUDINAL

CARA INFERIOR CARA SUPERIOR
DESC. VALOR DESC. VALOR
Mu 6,53 Ton-m #4 1,27 cm2
d 0,43 m ASmin 6,38 cm?2
a 0,97 cm N° Aceros 5,02
As 4,11 cm2 s (Calculado) | 19,92 cm
p 0,0010 s (Redond.) 20cm
Pmin 0,0015 AS|sup #4@20
#4 ) 1,27 cm2 |Usar Asmin!
N° Aceros 5,02 A Mu
s (Calculado) | 19,92 cm 5= a
s (Redond.) 20 cm Ofxfy(d 2)
Aslint #4@20
_ Asx fy
ACERO TRANSVERSAL a= 0,85 x f'cx b
| Ast | #1@20 |

5.3.7 DISENO DE APOYOS ELASTOMERICOS DEL PUENTE
5.3.7.1 DISENO DE APOYO ELASTOMERICO PARA ESTRIBOS
A. CARGAS DE DISENO

El apoyo de elastomero debera satisfacer los criterios de disefio

bajo cargas de servicio sin impacto.
Para vigas exteriores:

Ve = 37,73 tn
VoL =120,91 tn
158,64 tn
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El disefio se hara con la carga de servicio de 158,64 tn

B. MOVIMIENTO MAXIMO LONGITUDINAL EN EXTREMOS

Considerando:

AT = 32,3°

a = 1,08E-05/°C

Deformacion por temperatura:

eTEMP a AT = 1,08E-05 (32,3) = 0,000349

FUO

MOWIL

VAN

40,00

El movimiento maximo longitudinal se puede calcular de:

As =V Le (eTEMP + eSH)

Donde.
= Factor de craga para efectos térmicos.
=1,2

Le = Longitud total expandible

Le = 40000 mm

As =  1,2(40000) (6,94E-04) = 31,1 mm

C. ESPESOR PRELIMINAR

Para prevenir el corrimiento de los bordes y la de laminacion debido

a la fatiga, el espesor total del apoyo elastdmerico debe ser:

hrt > 2 As = 2 (21,11) = 62,29 mm
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Se asumira:
hrt =125,0 mm

hri=25,0 mm

D. AREA DE APOYO PRELIMINAR

Factor de forma de una capa de elsatomero es:

. Lw
Si= o (385.2.1-1)
Donde:
L = Longitud del apoyo
W = Ancho del apoyo (direccion transversal) h
hri = Espesor de la capa i-ésima de elastomero

Los esfuerzos de compresion de una capa de elastdmero sujeta a

deformaciones por corte deberan satisfacer:

Esfuerzo por carga total: 0s<1,66 GS<11,0 MPa
Esfuerzo por carga viva: oL <0,66 GS
Donde:

G = Modulo de corte del elastbmero (MPa)

S = Factor de forma

Para un neopreno de dureza Shore 60, G se encuentra entre 0.95 y
1.2 Mpa.
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Asumiendo:

W = 400 mm
L = 580 mm
hri = 25,0 mm
Si =4,73
Os =——=6,71 Mpa< 11,0 MPa
LW

= 1,66 GS = (1,66)(0,95)(5)= 7,47 MPa OK
oL - f—vf/ = 1,59 Mpa < 11,0 Mpa

= 0,66 GS = (0,66)(0,95)(5) = 2,97 MPa OK

E. DEFLEXION INSTANTANEA AXIAL

L= 580
La deflexion instantenea
se puede calcular como:
W o= 400 —_——t e _ Egdeyiga
0=ZX¢ihri
Donde:
ei = Deformacién por compresion de la capa i-ésima de elastomero

hri = Espesor de una capa i-ésima de elastdbmero

Dado:
oS = 6,71 MPa S = 4,7 de gréficos de disefio se obtiene:
ei = 0,07

La deflexidon instantanea seria:
o= 4(0,07)(25,0) =7 mm
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F. CAPACIDAD DE ROTACION DEL APOYO

La capacidad de rotacion del apoyo se puede calcular como:

1)
Bmax ZZT = 0,024 rad

Rotaciéon de diseno Bs, en estado limite de servicio:

Os = Bpc + 6L + Oine

Donde:

Bpoc = Rotacion debido a la contraflecha que refleja la deflexion por
carga permanente (valor negativo).

BL = Rotacion debido a la deflexion por carga viva.

Binc = Rotaciéon debido a incertidumbres + 0,01 rad

Rotacién instantanea debida a la carga permanente 0DI:
6DC = 0,0028 rad

Rotacién debida a la carga viva 0DL.:

6L =0,0014 rad

Rotacion de disefio:

La rotacion de disefio en el estado limite de servicio.
Bs = Opc + 0L + Bine

s = 0,0028 + 0,001 + 0,01

Bs = 0,009rad Valor critico

6s = -0,001 rad

Verificando:
Bs = 0,009 rad < BMAX =0,024rad OK
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G. COMPRESION Y ROTACION COMBINADA

Se debe disefiar los apoyos para evitar el levantamiento de cualquier
Punto del apoyo y para prevenir un excesivo esfuerzo de compresion
sobre un borde bajo cualquier combinacién de cargas y rotacion
correspondiente.

Verificacion por levantamiento.

Los requerimientos de levantamiento para apoyos rectangulares se

pueden satisfacer con las siguientes condiciones:

Jz > T = 1,0 GS 0 B ‘
N URIN [ —HE—J [h—“J (3.8.5.2.4.3-1)
Donde:
8: = Rotacionde disefio = 0,009 rad
n = Namero de capas interiores de elastomeros = 5
B = Longitud en direccion de la rotacion= 580 mm

1,20 Criterio de levantamiento
G = Moddulo de corte =

095  Criterio de corte

S = Factor de forma = ]
h; = Espesorde la capa i-ésima de elastomero = 25,0 mm
Tupmm = 1,0 [ 1,20 )(5)[ 0,009 ) 580 1= 562 MPa
L 5 Jl250 )
Openn = 2,62 MPa < Qg = 6,71 MPa oK

Verificacion por compresion.

Los requerimientos de esfuerzo de compresion para apoyos
rectangulares sometidos a deformaciones por corte pueden
satisfacerse por:

= 1875+GS [1- 0,20 (6] (B 2
Os <0Ocmax { [—ns— h-] } (3.8.5.2.4.3-2)
J ri

oowax : 1,875 (0,99 (5]f1 - 0,20(0,009)(580)
5 J2s,0)

Ocwax : 6,77 MPa > og =6,71 MPa OK
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H. ESTABILIDAD
Los esfuerzos de compresion se limitan a la mitad del esfuerzo de
pandeo estimado.

Para tableros con desplazamiento lateral:
Og < Ocr = G
2A-B

Considerando:
hy = 5(250) + 2(125] = 150 mm

Donde:
A = 1.92 (hy /L) = 1,92 (150 / 580) =0053  (3.8.5.2.4.4-1)
SV 1+ (2L/IW) 5vV1 + (580 / 400]
B = 2,67 = 2,67 = 0,061
S(S+2)(1+L/4wW) 5 (5+ 2)(1+ B80 / 4 (400))]
(3.8.5.2.4.4-2)
O = 0,95 = 21,23

200,053) - 0,061

Ocr
I. REFUERZO EN EL APOYO

En el estado limite de servicio:

21,23 MPa > og = 6,71 MPa OK

he = 3 NyaxOs
: Fy (3.8.5.2.4.5-1)

En el estado limite de fatiga:
he = 2h
= = £luax 0L (3859 45.9)

AFy
Donde:
h, = Espesorde la platina de refuerzo
M2y = Valor maximo de h;; = 250  mm
Fy = Esfuerzo de fluencia del material = 248 MPa

MAF+y= Esfuerzo de fatiga, categoria A (AASHTO), elementos plar 165 MPa

Se calculan:

En el estado limite de servicio:

he = 3[25 ][ 671 ] = 203 mm
248

En el estado limite de fatiga:

he = 2[25 ][ 159 ] = 072 mm
165
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Usar: hs=2,03 mm
El aparato de apoyo seria:

Apoyo elastomérico de:

L =580 mm
W = 400 mm
5 capas interiores de 25,0 mm
2 capas exteriores de 12,5 mm
6 planchas de refuerzo de 2,03 mm
Espesor total = 162,2 mm

J. CALCULO DE PERNOS DE FIJACION

VDL =120,91 tn Cortante por cargas permanentes

La maxima carga horizontal transversal por sismo es:
FEQ =10% DL =12,09 tn

Resistencia del perno de anclaje

Area de barra @1 = 5,10 cm2

Acero fy = 4200 Kg/cm2

Numero de fierros N =2

Rn =0,48 Ab fy N = 0,48(5,10)(4200)(2) = 20563,2 kg
Rr = @ Rn =0,65(20563,2) = 13366 kg

Rr > Feqo OK

Tension del perno de anclaje
Fact. =@ 0.85fcm
m = 0,75 (asumido)

@ = 0,70 (factor de resistencia)

f'c =210Kg/cm2

Fact. = 0,70 (0,85) (210) 0,75 =93,71 Kg/cm2
Carga transversal por perno de anclaje
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Fperno =12,09/2 =6,05tn =6045,5 kg

Area del perno de fijacion que resiste la carga horizontal transversal
Al = Fperno/ (Fact./N) =129,02 cm2

Al es el producto del diametro del perno de anclaje y la longitud que
fija el perno en el concreto.

Longitud requerida

Al
@barra

Lreq =

Diametro de @1 = 2,54 cm

192,02
T 254

Lreq =50,80 cm

Usar Lanclaje = 50 cm

5.3.7.2 DISENO DE APOYO ELASTOMERICO PARA EL PILAR
A. CARGAS DE DISENO

El apoyo de elastomero debera satisfacer los criterios de disefio bajo

cargas de servicio sin impacto.

Para vigas exteriores:

VL =94,23 tn
VoL = 241.82tn
366,05tn

El disefio se hara con la carga de servicio de 158,64 tn
B. MOVIMIENTO MAXIMO LONGITUDINAL EN EXTREMOS

Considerando:

AT =32,3°
a = 1,08E-05/°C

Deformacién por temperatura:
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eTEMP a AT = 1,08E-05 (32,3) = 0,00035

FLUO MOWIL

|

N A\

40,00

El movimiento maximo longitudinal se puede calcular de:
As =7 Le (eTEMP +€¢SH)
Donde.

= Factor de craga para efectos térmicos.
=12

Le = Longitud total expandible

Le = 40000 mm

As = 1,2( 40 000) (6,94E-04) = 31,1 mm
C. ESPESOR PRELIMINAR

Para prevenir el corrimiento de los bordes y la delaminacién debido a

la fatiga, el espesor total del apoyo elastémerico debe ser:
hrt>2 As =2 (21,11) = 62,29 mm

Se asumira:

hrt = 100,0 mm

hri = 20,0 mm

345



D. AREA DE APOYO PRELIMINAR

Factor de forma de una capa de elsatomero es:

Lw

I = Zhri (W) (3.8.5.2.1-1)

Donde:
L = Longitud del apoyo
W = Ancho del apoyo (direccion transversal) h

hri = Espesor de la capa i-ésima de elastdbmero

Los esfuerzos de compresion de una capa de elastdbmero sujeta a

deformaciones por corte deberéa satisfacer:

Esfuerzo por carga total: o0s <1,66 GS < 11,0 MPa
Esfuerzo por carga viva: oL < 0,66 GS

Donde:

G = Moddulo de corte del elastomero (MPa)

S = Factor de forma

Para un neopreno de dureza Shore 60, G se encuentra entre 0.95y
1.2 Mpa.

Asumiendo:

W =560 mm -
L = 610 mm W = 560 IR VD RS L L

346



hri = 20,0 mm

Si =7,3
0s = ——=9,65Mpa< 11,0 MPa
LW

= 1,66 GS = (1,66)(0,95)(7,3) = 11,51 MPaOK

R, _
oL = W 2,71 Mpa < 11,0 Mpa

= 0,66GS = (0,66)(0,95)(5) = 4,58 MPa OK

E. DEFLEXION INSTANTANEA AXIAL

La deflexion instantenea se puede calcular como:

0=2X¢ihri
Donde:
ei = Deformacion por compresion de la capa i-ésima de elastdbmero

hri= Espesor de una capa i-ésima de elastdbmero

Dado:
oS = 9,65 MPa S = 7,3 de gréficos de disefio se obtiene:
ei = 0,0545

La deflexion instantanea seria:
0 = 4(0,0545)(20,0) = 4,36 mm

F. CAPACIDAD DE ROTACION DEL APOYO

La capacidad de rotacion del apoyo se puede calcular como:
Bmax :21‘—6 =0,014 rad

Rotacién de diseno Bs, en estado limite de servicio:

Os = Bpc + 6L + Oine
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Donde:

Bbc = Rotacion debido a la contraflecha que refleja la deflexion por
carga permanente (valor negativo).

BL = Rotacion debido a la deflexion por carga viva.

OBinc = Rotacion debido a incertidumbres + 0,01 rad

Rotacién instantanea debida a la carga permanente 0o::
6DC = 0,0030 rad

Rotacién debida a la carga viva Oo.:

6L =0,0014 rad

Rotacion de disefio:

La rotacion de disefio en el estado limite de servicio.

Os Bbc + 6L + Bine

s = 0,0028 + 0,001 + 0,01

Bs = 0,009rad Valor critico

Bs = -0,001 rad

Verificando:

Bs = 0,009 rad < BMAX =0,024rad OK

G. COMPRESION Y ROTACION COMBINADA

Se debe disefar los apoyos para evitar el levantamiento de cualquier

Punto del apoyo y para prevenir un excesivo esfuerzo de compresién
sobre un borde bajo cualquier combinacién de cargas y rotacion
correspondiente.

Verificacion por levantamiento.

Los requerimientos de levantamiento para apoyos rectangulares se

pueden satisfacer con las siguientes condiciones:
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2

Os > OypviN = 10 GS 95 B
n ) [

Donde:

Bs = Rotacionde disefio = 0,009 rad

n = NuUmero de capas interiores de elas 8

B = Longitud endirecciéonde larol 610 mm

1,20 Criterio de levantamiento
G = Mobdulo de corte =

0,95 Criterio de corte

S = Factorde forma= 7

h; = Espesor de la capai-ésima de elas 20,0 mm

omn = 10 [1,20][7]Eo,009§E610¥ 9.4 MPa
8 0,0

OupmIN — 9,36 MPa < Os = 9,65 MPa OK

Verificacion por compresion.
Los requerimientos de esfuerzo de compresion para apoyos

rectangulares sometidos a deformaciones por corte pueden
satisfacerse por:

Os < Oguax = 1875 +GS { 1- 020 {e_s‘* [EN (3.8.5.2.4.3.2)
n hri

-

Ocuax = 1,875 (095 (7)1 - 020 (0,009)(610Y
L 8 Jooo)
Ocuax = 1022 MPa > o0 = 965 MPa OK

H. ESTABILIDAD

Los esfuerzos de compresion se limitan a la mitad del esfuerzo de
pandeo estimado.

Para tableros con desplazamiento lateral:
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Os £ O¢g = G
2A-B

Considerando:
h« = 8(200) + 2(10)] = 180 mm

Donde:

A = 1.92 (ht/L) = 19 (180 / 610 = 0044 (3555 44)
SV1 + (2L/W) 7 V1 + 2(610 / 560

B = 267 = 267 = 0,031
S(S+2)(1+L/4W) 707 +2)0 +®610 / 4 (560))

Ocr = 0,95 = 16,92 (3.8.5.2.4.4-2)
2(0,044) - 0,031

ocr = 1692 MPa > os = 965 MPa OK

|. REFUERZO EN EL APOYO
En el estado limite de servicio:

hs = 3hr.1,co<55
Fy

En el estado limite de fatiga:
hs = 2 hm;@( a_
—

Donde:
he = Espesorde la platina de refuerzo

hyax =Valormaximode h;= 200 mm

Fy = Esfuerzo de fluencia del materi 248 MPa
M= Esfuerzo de fatiga, categoria A (AASHTO), eleme 165 MPa

Se calculan:

En el estado limite de servicio:

he = 3 [ ED] [’51,65] = 2,33 mm
248

En el estado limite de fatiga:
hy = 2 [ ED] 2711 = 098 mm
165

Usar: hs =2,33 mm
El aparato de apoyo seria:
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Apoyo elastomérico de:

L =610mm

W = 5600 mm

5 capas interiores de 20,0 mm
2 capas exteriores de 10,0 mm
6 planchas de refuerzo de 2,33 mm
Espesor total = 210,0 mm

J. CALCULO DE PERNOS DE FIJACION
VDL =241,82 tn Cortante por cargas permanentes

La maxima carga horizontal transversal por sismo es:
FEQ =10% DL =24,18 tn
Resistencia del perno de anclaje

Area de barra @1 = 5,10 cm2

Acero fy = 4200 Kg/cm2

Numero de fierros N =4

Rn =0,48 Ab fy N =0,48(5,10)(4200)(4) = 41126,4 kg
Rr = @Rn =0,65(41126,4) = 26732,16 kg

Rr > Feqo OK

Tension del perno de anclaje
Fact. =@ 0.85fcm

m = 0,75 (asumido)

@ = 0,70 (factor de resistencia)

f'c =210Kg/cm2

Fact. = 0,70 (0,85) (210) 0,75 =93,71 Kg/cm2
Carga transversal por perno de anclaje

Fperno =24,18/2 =6,05tn =6045,5 kg

351



Area del perno de fijacion que resiste la carga horizontal transversal
Al = Fperno/ (Fact./ N) = 258,04 cm2

Al es el producto del diametro del perno de anclaje y la longitud que
fija el perno en el concreto.

Longitud requerida

Al 258,04 _
Lreq = barra Lreq = Y7o 101,59 cm

Diametro de @1 = 2,54 cm
Usar Lanclaje = 100 cm
5.3.8 DISENO DEL LA SOLDADURA DE CONEXION DEL APOYO

5.3.8.1 CONEXION SOLDADA DEL APOYO DEL ESTRIBO CON LA

ARMADURA
wlli
il SOLDADURA
L=16.5" A=1.90" | FIGURA N° 64:
L Iiju i n

Conexion de apoyo
elastomérico movil

PLACA DE ACEFO
70x70cmx 1"

-Disefio de soldadura para carga axial:
Reaccion = 452,67 Klb tf = 1,19 plg
Pu= 288,89 Klb

C=T=144,45Klb

Area de la soldadura d d 144445 6 plg2
Area de la soldadura de ranura requerida = =44
q (0,9)%(36) P9

Ancho requerido = 4,46 /1,19 =3,75 plg de ancho
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-Disefio de soldadura para cortante:
Usando un filete de 5/16 plg.

452,67
5 = 65 plg
(0,707)(3)(0,75)(0,6x70)

5.3.8.2 CONEXION SOLDADA DEL APOYO DEL PILAR CON LA

ARMADURA
FIGURA N° 65:
] [ Conexion de apoyo
| 00 elastomérico fijo
Sl
Sl
SOLDADURA
[ ] [ :l L=19" A=190"
= i
= ?wd—limm
PLACA DE ACEREQ E
7070 cm x 1"
[ | 254mm
700mm
-Disefio de soldadura para carga axial:
Reaccion = 517,5 Klb tf = 1,19 plg
Pu= 284,60 Klb
C=T=142,30Klb
142,30
= 4,46 plg2

Area de la soldadura de ranura requerida = ————
(0,9)x(36)

Ancho requerido = 4,39 /1,19 = 3,69 plg de ancho

353



-Disefio de soldadura para cortante:

Usando un filete de 5/16 plg.

517
5 =75 plg
(0,707)(E)(0,75)(0,6X70)

5.3.9 DISENO DEL PILAR CENTRAL DEL PUENTE

5.3.9.1 EFECTOS SiSMICOS: EQ

Para determinar los efectos causados por un sismo severo, se ha realizado un
analisis dinamico mediante el método espectral multimodal. Las fuerzas
sismicas son el resultado de la multiplicacion las masas efectivas del puente y
Sus respectivas aceleraciones espectrales.

El espectro de aceleraciones con el que se ha realizado el andlisis sismico
corresponde al de la Zona 4 Manual de disefio de puentes.

Espectro de Aceleracion Sismica:

El proyecto se elaboré tomando en cuenta un Suelo Perfil Tipo |, tomando como coeficiente
de sitio S = 1.2 Tomando en cuenta lo descrito anteriormente, el espectro suavizado de
disefio, expresado como fraccion de la gravedad esta dada por la siguiente ecuacion:

C., = 1.2AS/T, P <25A

Donde :
Csn: maxima aceleracion horizontal, expresada como una fraccion de la aceleracion
de la gravedad.

A : coeficiente de aceleracidn, expresada como una fraccion de la aceleracién de
la gravedad.

S : coeficiente adimensional que representa las caracteristicas del perfil
del suelo.

Tn: periodo de vibracién del “n-ésimo” modo (s).

El factor de modificacion de respuesta R, para la subestructura, es iguala R = 3.5.
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Tabla 2.4.3.11.5

Zonas Sismicas

Coeficients Tipo de Perfil de Suelo
de sitic / nooomw
Coeficiente de Aceleracion Zona Sismica
5 10 12 15 20
A< 0.09 1
0.09<A< 019 2
0.19< A< 0.29 3
0.29< A 4
T (S) Cn Cn/R
0,00 0,75 0,2143
044 | 0,75 0,2143 ESPECTRO DE SISMO NORMA
0,60 0,61 0,1735 -
0,80 0,50 0,1432
1,00 0,43 0,1234 W
1,20 | 0,38 | 0,1093 60
1,40 0,35 0,0986 x \
1,60 | 0,32 | 0,0902 Sors
1,80 0,29 0,0834 g \
2,00 | 0,27 | 0,0778 ©
2,50 0,23 0,0670
3,00 0,21 0,0593 \
3,50 0,19 0,0535 o \
4,00 0,17 0,0490
450 0,16 0,0453 0,00
5’00 0’15 0,0422 0,00 2,00 3,00 4,00 5,00 6,00 7,00 8,00 9,00
5,50 0,14 0,0396 PERIODO T (seg)
6,00 0,13 0,0374
6,50 | 0,12 | 0,0354 FIGURA N° 54
7,00 0,12 0,0337
750 011 0.0322 Espectro de respuesta
8,00 0,11 0,0309
8,50 0,10 0,0296
9,00 0,10 0,0285
9,50 0,10 0,0275
10,00 | 0,09 0,0266
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Estas cargas sismicas representadas por los coeficientes de aceleracion
tienen un 10% de probabilidad de excedencia en 50 afios. Esto corresponde a
un periodo de retorno de 475 afos.

De acuerdo al “Estudio Geotécnico para la Cimentacién del , el perfil de suelo en

donde se cimentara el puente corresponde a un perfil de suelo equivalente al tipo
Il de la especificacion para disefio sismico de AASHTO.

5.3.9.2 MODELO PARA EL ANALISIS

Cargas:
Se considerando las siguientas fuerzas para el analisis del portico:

Dw DwW

DC DC

LL LL

PL PL
EQ l : Jr

V(1.60x1.10)m
@= 1.10m N. AGUA
WA EQ

Dw DwW
DC DC
LL LL
PL PL
BR
EO .,
@=1.10m N. AGUA
WA
mf—hh‘\\h\—’
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Las siguientes cargas se obtubieron del analisis estructural hechos en el sap 2000:

Sentido longitudinal:

DC = 187,52 Tn
DW = 54,3 Tn
LL= 55,08 Tn
PL = 17,22 Tn

- Efectos del Agua en Movimiento

a) En Direccion Longitudinal:

p=05C, V*

donde:

P = presion media de la corriente de agua en kN/m2

CD = coeficiente de arrastre longitudinal indicado en la tabla
V = velocidad maxima del agua en m/s

V del analisis hidradlico: 3,18m/s
Tabla 2.4.3.8.3.1-1 Coeficiente de Arrastre Longitudinal

CD: 0,7

Tipo de Estructura Cp

Pilar con extremo semicircular 0,7

2 Pilar con extremo plano 1,4

p= 0’5X0’7X(3’18) Pilar con extremo en angulo agudo 0.8
p= 3,54 KN/m2 Troncos u otros escombros 1,4

La resultante de la fuerza debida al movimiento del agua se calculara como el
producto de la presidon media por el area proyectada en direccion normal a la corriente
y se considerara aplicada a una altura, medida desde el fondo de rio, igual a 60% del
tirante de agua.

ha = altura de agua sobre el pilar(1,04m)

Area : = xha = i(0,55) (1,04)=1,797m2

Wa = pxA
Was= 3,54 x 1,797 = 6,36KN
Wa = 6,36/9,81 = 0,65 tn

b) Sentido transversal:

DC = 187,52 Tn
DW = 54,3 Tn
LL = 55,08 Tn
PL= 17,22 Tn
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Efectos del Agua en Movimiento

Cuando la direccion de flujo forme un angulo, 6, con la direccion del pilar se
supondra que sobre la cara lateral del mismo actia una presion uniforme dada
por:

p=05C, V°

donde:

P = presion lateral en kKN/m2

CT = coeficiente de arrastre transversal indicado en la tabla
V = velocidad maxima del agua en m/s

Tabla 2.4.3.8.3.2-1 Coeficiente de Arrastre Transversal

Angulo entre la direccion del flujo Cr
y la direccion longitudinal del pilar
0° 0
5° 0,5
10° 0,7
20° 0,9
30° 6 mas 1,0

p = 0,5x1,0x(3,18)°
p = 5,06 KN/m?

Wa =5,06x1,797

Wa = 9,09KN

Wa =9,09/9,81 = 0,926tn

- Fuerza de frenado y aceleraciéon (BR)

De acuerdo con las Especificaciones, la fuerza de frenado sera la mayor de:

- 25% de los pesos por eje de camion o tandem de disefio
- 5% del camién o tandem de disefio mas la carga de carril

BR1= 0,25x32,59x2x1 = 16,30 Ton
BR2= 0,25x22,4x2x1 = 11,20 Ton
BR3= 0,05x(32,59 + (80) x0,95)x2 = 10,86 Ton
BR4= 0,05x(22,4 + (80) x 0,95)x2 = 9,84 Ton

BR= 16,30 Ton
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Modelado en Sap 2000

Sentido Longitudinal:

WA DW =54.30tn DW = 54,30tn

DC=187,52in DC =187,52tn
LL = 55.08tn LL = 55.08tn
PL=17.22tn PL =17.22tn
WA =0.65tn
433
0.530 9.20 0.50

Se usaron las siguientes combinaciones :
RESISTENCIA |

1,25DC+1,5DW+1,75LL+1.0WA+1,75PL
0,90DC+1,5DW+1,75LL+1,0WA+1,75PL
1,25DC+0,65DW+1,75LL+1,0WA+1,75LL

EVENTO EXTREMO |
1,25DC+1,50DW+0,50LL+1.0WA+0,50PL+EQ

0,90DC+1,5DW+0,5LL+1,0WA+0,50PL+EQ
1,25DC+0,65DW+0,50LL+1,0WA+0,5PL+EQ
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OBTENIENDO LOS SIGUIENTES Mu

RESISTENCIA |

EVENTO EXTREMO |

Disefiamos por RESISTENCIAI por ser el que nos genera mayor momento para el

disefo
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Sentido Transversal:

DW= 5.30tm
D =157,52in
LL = 55.08tn
PL=1724n
BR = 16.30n =
WaA =093mn
4.35

Se usaron las siguientes combinaciones :
RESISTENCIA |
1,25DC+1,5DW+1,75LL+1.0WA+1,75PL+1,75BR
0,90DC+1,5DW+1,75LL+1,0WA+1,75PL+1,75BR
1,25DC+0,65DW+1,75LL+1,0WA+1,75LL+1,75BR
EVENTO EXTREMO |
1,25DC+1,50DW+0,50LL+1.0WA+0,50PL+0,50BR+EQ
0,90DC+1,5DW+0,5LL+1,0WA+0,50PL+0,50BR+EQ
1,25DC+0,65DW+0,50LL+1,0WA+0,5PL+0,5BR+EQ

OBTENIENDO LOS SIGUIENTES Mu
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OBTENIENDO LOS SIGUIENTES Mu

RESISTENCIA | EVENTO EXTREMO |

Disefiamos por RESISTENCIAI por ser el que nos genera mayor momento para el disefo
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15.3.9.3 DISENO DE LA VIGA DEL PORTICO

MOMENTO NEGATIVO

Mu (-)= 221,85Tn.m
L 1.60 .
Fo= 210 — &= 1
Fy= 4200 . )
As ¢= 5,07 791" /4
¢ estr= 1,59cm 110
rec= 5cm
Nv= 14 _
z= rec + ¢ estr + (pv/2) - 5o
z= 5+ 1,59 +(2,54/2)
7= 7.86cm FIGURA N° 66:
_ Distribucion del acero en
d= Hviga - z la viga del pértio.
d= 110-7,86
d= 102,14cm
As= Nv * As @
As= 14 x 5,07
As= 70,98cm2
a= As xFy/ 0,85 xfc xb
a= 70,98 x 4200/ 0,85 x 210 x 160
a= 10,44cm
Mu= 0,9 xAs xFyx (d - (a/2))
Mu= (0,9 x70,98 x4200 x (102,14 - (10,44/2)))/10000
Mu= 260,05Tn.m
MOMENTO RESISTENTE MOMENTO ACTUANTE
Mu= 260,05Tn.m > Mu (-)= 221,85Tn.m

OK
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As méximo

c= al/p1
c= 10,44 /0,85
c= 12,28cm
B1= 0,85 Coeficiente que depende directamente del F'c usado
= 102,14cm
cld= 0,12cm < 0,42
OK
As minimo

Para la verificacion del Asmin se tiene que comparar el momento actuante con el
momento minimo hallado enlos items a) y b)

MuMiN= eMn=1.2Mcr
MuMIiN= eMn=1.33Mu
a)l,2Mcr
Mcr= 93,99Tn.m
Fr= 29,13 Kg/cm2
S= 322666,67 cm3
1,2Mcr= 112,78Th.m
b)1,33Mu
Mu= 221,85Tn.m
1,33Mu= 295,06Tn.m
MOMENTO MINIMO MOMENTO ACTUANTE
MuMiN= 112,78Tn.m < Mu (-)= 221,85Tn.m
OK
MOMENTO POSITIVO

Realizando el analisis correspondiente del portico, no obtenemos momento positivo por lo
gue se toma el momento minimo hallado anteriormente para el refuerzo en la parte inferior.

Mu (+)= 112,78Th.m

F'c= 210
Fy= 4200
As = 5,07
¢ estr= 1,59cm
rec= 5cm
Nv= 8
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zZ= rec + ¢ estr + (ov/2)

z= 5+1,59 +(2,54/2)
z= 7,86cm
= Hviga - z
d= 110-7,86
= 102,14cm
As= Nv * As ¢
As= 8 x5,07
As= 40,56cm2
a= As xFy/ 0,85 xfc xb
a= 40,56 x 4200/ 0,85 x210 x 160
a= 5,96cm
Mu= 0,9 xAs xFyx (d - (a/2))
Mu= (0,9 x40,56 x 4200 x (102,14 - (5,96/2)))/10000
Mu= 152,03Tn.m
MOMENTO RESISTENTE MOMENTO ACTUANTE
Mu= 152,03Th.m > Mu (-)= 112,78Tn.m

OK

Limitacion de la Fisuracién mediante distribucién de la armadura (Estado Limite de Servicio)
a) Esfuerzo maximo del acero

dc= 7,86cm

b= 160,00cm

nv= 14

A= ((2 dc) x b)/nv

A= ((2 x7,86) x160)/14

A= 179,60cm2

z= 30591,00Kg/cm2

fsa= Z/(dc xAM/3<0,6 xFy

fsa= 30591/(7,86 x179,60)"/3 < 0,6 x 4200
fsa= 2727,28Kg/lcm2 > 0,6*Fy= 2520,00Kg/cm2
fsa= 2520,00Kg/cm2 Usar
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b) Esfuerzo del acero bajo cargas de servicio

Ms= 157,59Tn.m Momento de servicio
Es= 2039400 Kg/cm2
Ec= 222355,68 Kg/cm2
n= 9,00
Area de acero transformada
Ast= Relacion modular x area de acero
Ast= 638,82

Momentos respecto al eje neutro para determinar Y
110,00 y (y/2)= 638,82 102,14 -Y
Y= 8,80

Inercia respecto del eje neutro para determinary

I= Astxcz+ (b xy3)/3
I= 638,82 x 93,342 + (160 x 8,803)/3
I= 5602270,32
C= 102,14 -Y
C= 102,14  -8,80
C= 93,34
fs= Ms xC xn =157,59x10°x93,34 x9
I 5602270,32
fs= 2363,12 Kg/cm2 < fsa=
OK

Armaduara de contracciony temperatura en caras laterales
As= 0,0018 xb xh

As= 0,0018 x160x 110
As= 31,68 cm2/cara
Se usa: 7 @1

Disefio por Corte

Vu= 445,02Tn
Vr= 0,9 xVu
Vr= 0,9 x445,02
Vr= 400,52Tn

Cortante resistente concreto Vc

Ve= ((0,53 xV(fc) x b x(0,9 x d))/'10007]
V= ((0,53 xV(210) x 160 x (0,9 x 102,14))/1000]
V= 112,97 Tn
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dv= d-(a/2)

dv= 102,14-(10,44/2)

dv= 96,92

no menor que el mayor valor de 0,9d= 91,93
0,72h= 79,20

Vs= (((Av*fy*dv)/S))/1000

Vs= (((17,82 x 4200 x 96,92)/17,50))/1000

Vs= 414,52Tn

Como para hallar la cortante nominal resistente implica en gran parte el Vs y el Vs depente del
refuerzo transversal de la viga, suponemos un area de acero y una separacién segun nuestras
necesidades.

As= 1,98 cm2

Nv= 9

Av= As X Nv

Av= 1,98 x9

Av= 17,82cm?2

S= 17,50cm Separacion del refuerzo transversal

Cortante nominal resistente

Vn= Vc +Vs

Vn= 112,97 + 41452

Vn= 527,49Tn

Vn= (0,25 x f'c x b x dv)/1000

Vn= (0,25 x210 x 160 x 96,92)/100C
Vn= 814,16Tn

Se escoge la menor cortante nominal resiste:
Usar Vn= 527,49Tn

Cortante resistente Total

Vr= 0,9 xVn
Vr= 0,9 x527,49 CORTANTE ACTUANTE
Vr= 474, 74Tn > Vu= 445,02Tn

OK

Refuerzo Transversal Minimo

Avmin= 0,27 x V(fc) x (b x S)/y)

Avmin= 0,27 x V(210) x (160 x 17,50)/4200)

Avmin= 2,61 cm2 < Av= 17,82 cm2
OK

Espaciamiento Maximo del Refuerzo Transversal

Vu= (Vu*1000)/(0,9*b*dv)

Vu= (445,02 x 1000)/(0,9 x 160 x 96,92)

Vu= 31,89Kg/cm2

Si: 0,125 xf'c

Vu= 31,89Kg/cm2 > 26,25Kg/cm2
Smax= 30 cm > S= 17,5 cm

OK
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5.3.9.4 DISENO DEL PILAR

FIGURA N° 67:

Distribucion de acero del
pilar

Diametro=1,15m

H pilote = 4,35 m

7Txdz_7rx1152
4 4

Ag = = 10386,89 cm2
Recubrimiento = 7,5 cm

N° de varillas =16 @ 1

As = 81,6 cm2

Estribos Cerrados @ 3/8@ 0.20 m
Fy= 4200 Kg/cm2

Fc= 210 Kg/cm2

Ec = 222355,6848Kg/cm2

368



Pu= 481,71 T

Plano al Pértico Transversal al Pértico

Mu= 112,026 T-m Mu= 177,68 T-m

Mdu =73,56 T-m

A) Refuerzo maximo de miembros a compresion

j—; <0,08: 0,00859 < 0,08 OK (3.8.4.1-1)

B) Refuerzo minimo de miembros a compresion

j;—’;ﬁ 2 0,135 0,1717 > 0,135 OK (3.8.4.1-2)

C) Esbeltez

En el plano del portico (no arriostrado)

Klv _12x435
4,35 m r  120/4
k= 1,2 18,98182 < 22
-1 —_— Columna no Esbelta (3.8.4.2-1)

En plano transversal al pértico (no arriostrado)

KLv _ 2,10x435 _ 174
r 120/4 7
33,21818 > 22 (3.8.4.2-1)

4,35 m

Columna Esbelta
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D) Capacidad
a) En el plano transversal del portico

Mcp = 8bM2b + 5sM2s  (3.8.4.4-1)

>1  (3.8.4.4-3)

Ss—— L <1 (3844-4)
QY Pe

Calculo de 6b:

Cm=1
Pu= 481,71Tn
d=0,75

m?El

Pe=——
¢ = Klu)?

(3.8.4.4-5)

donde:
K=21
Lv= 435,00cm
El= Mayor valor de:

Edg + Esls Eclg
El=— """ £l = 25
1+pd 1+pd
(3.8.4.2-3) (3.8.4.2-4)

Por simple inspeccion, despreciando Esls , el mayor valor es:

- |g columna = nxd4 _ 71'3657,54
64 64
- Ig columna 8585414,35 cm4

370



-ECc=15,344,/fc = 15,344/210

-Ec=  222355,6848 kg/cm2

_Bd= 0
222355,68x8585414,35
El = 2.5
1
El= 7,63606E+11 Kg-cm2
Luego
P = T2El _7127,64351011 1000
¢ = K2~ @ixassy ! (3.8.4.4-5)
Pe = 9031,34 T
Cm 1
_ _ 3.8.4.4-3
5b_1 Pu ~  __ 48L71 ( )
—@pe 170752903139
ob = 1,08 > 1,00
ob= 1,08

Caclulo del 6s

1
= >
s 1_ S Pu >1

@ Pe
5o 1
S = 481,71

(1 —075x9031 34
0s = 1,076561629

Luego
Mct = 8bM2b + dsM2s  (3.8.4.4-1)

Mct = 1,08(dbM2b + 6sM2s)

371



Mct = 1,08(6bM2b + &sM2s)
Mct =1,08(177,68)
Mct = 191,2834702 T-m

El momento combinado es:

Mu =+ Mcp? + Mct?

Mu =+/112,0282 + 191,282

Mu=  221,6746236 T-m
Pu= 481,71 Tn

*Diagrama de interaccion de la columna circular

Considerando que:

i X _ 2F -
S 0.IfA >F - &@=—7—+0.2

- oA -
= '] 2
4 2

0.1fcAg = 218,12 Tn
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DIAGRAMA DE INTERACCION

FIGURA N° 68:

Diagrama de iteracion del
pilar

Serie "$-M-P" Punto

(226 3070 481 8433)
(££0,3U/70, 451,64353)

50 1008 150 200 250

@MN (TN-M)

Como se aprecia en el diagrama de interaccion de la columna circular,
Pu=481,71T, y Mu = 221.67 T-m, estan dentro de la zona de

resistencia por lo que la propuesta de acero y geometria de la seccién

son adecuados.

Se utilizaran estribos cerrados @ 3/8” @ 0.15 en forma de zuncho,

distribucion que cumple con no ser mayor que la menor dimension de

la columna ni 30 cm.
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5.3.9.4 DISENO DE LA ZAPATA DEL PILAR

Para realizar el andlisis del estado de esfuerzos sobre el terreno, es necesario conocer
los esfuerzo admisibles o esfuerzos ultimos del suelo y partiendo de este valor pre
dimensionar la zapata aislada.

cadm= 42 .33 tn/m?2
ou= 117,51 tn/m2
db= 3/4

CARGAS DE SERVICIO

Pservicio= 345,88 Tn
Mxservicio= 36,45 Tn.m
Myservicio= 116,45 Tn.m

PREDIMENSIONAMIENTO DE LA ZAPATA
Esfuerzos combinados Fleaxion Biaxial

P MxY MyX
_t

o=—=
|
- DETERMINACION DE LA LONGITUD DE LA ZAPATA CUADRADA
42,33= 345,88 218,7 698,7
+ +
L? L3 L3

42,33L3 -345,88L -1529=0

L= 3,06 m
Setoma= 410m

- DETERMINACION DE LA ALTURA DE LA ZAPATA CUADRADA
Ld= 0,08db x fy/N(fc) > 0,04db x fy

Ld= 0,08 x1,91 x4200/~/(210) > 0,04 x1,91 x 4200
Ld= 44,17cm OK! 320,04

H= Ld + Rzap
H= 44,17 +7,5
H 51,67 cm

Setoma= 110,00 cm

OBTENER CARGAS MAYORADAS

Peso del Relleno: 1,83 x(4,1 x4,1-1,04)x1 30,16 Tn
Peso de la Zapata: 4,1 x4,1 x1,1 x2,4 44,38 Tn
74,54 Tn
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Usando combinacién de cargas de resistencia |
U=1,25DC +1,5DW +1,75LL +1,75PL + 1,75BR + 1,0WA

Pu= 574,96 Tn
Mux= 50,49 Tn.m
Muy= 175,42 Tn.m

ESFUERZOS ULTIMOS SOBRE EL TERRENO

Los esfuerzos dltimos sobre el terreno se calculan mediante la ecuacion de los
esfuerzos combinados para cimentaciones sometidas a compresion y flexion biaxial.

P MxY MyX

o=—= +
A~ T — 1
A= 16,81
I= 5,74
X=Y= 2,05
o1= 574,96 + 50,49 x2,05 175,42 x2,05
16,81 5,74 5,74
o1= 114,84 < 117,51
02= 574,96 i 50,49 x2,05 175,42 x2,05
16,81 5,74 5,74
02= 78,79 < 117,51
03= 574,96 i 50,49 x2,05 175,42 x2,05
16,81 5,74 5,74
03= -46,43 < 117,51
04= 574,96 + 50,49 x2,05 175,42 x2,05
16,81 5,74 5,74
04= -10,39 < 117,51
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p <

2.05m 2.05m
o - 1)
\-..‘
I 175.42 tn.m

%Hibx

P=574.96tn 50.49 th.m

2,05m

2,05m

M\

©)

REVISION POR CORTANTE

- CORTANTE COMO VIGA

La revision del comportamiento a cortante de la zapata, consideranda como viga, se
lleva a cabo a la distancia d=1,01m de la cara de la columna en la zona de maximos
esfuerzos.

114.34 infm2

» X

46.43 tinfm2

L @ 0.465 _[78.79 tnim2
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L2-6= 0,47 m
= 101,00 cm
X= 158,50 cm

05= 574,96 + 50,49 x2,05
16,81 5,74

05= 100,64

06= 574,96 + 50,49 x2,05
16,81 574

06= 64,59

Fuerza Cortante
Vu= 114,84 +78,79 +100,64 +64.,59 x4,1 x0,465
4

Vu= 171,04 Tn
Esfuerzo Cortante Ultimo
Vu= 171041,5624

410 x101
Vu= 4,13 kg/cm2

VN= Vu
¢
VN= 4,130441014
0,85

VNn= 4,86 kg/cm2
Esfuerzo Cortante Resistido por el Concreto

Ve=0,53 x V(fc) = 7,68043 > 4,86 kglcm?2
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- CORTANTE COMO PLACA (PUNZONAMIENTO)
Se verifica la distancia d/2 de la cara del apoyo

d/i2= 50,50 cm

X= 108,00 cm
o7= 574,96 + 50,49 x1,08 +
16,81 574
o7= 76,68
08= 574,96 i 50,49 x1,08 +
16,81 574
08= -8,28
09= 574,96 i 50,49 x1,08 i
16,81 5,74
09= 57,70
o10= 574,96 4 50,49 x1,08 i
16,81 574

010= 10,71

Fuerza Cortante Ultima en el perimetro de falla
Vu= 574,96 - 76,68 +-8,28 +57,7 +10,71

4
Vu= 415,38 Tn

Perimetro bo
bo= 6,79 m

Esfuerzo Cortante Ultimo
Vu= 415380,0717

678,58 x50,5
Vu= 12,12 kg/cm2

VN= Vu
¢
VN= 12,12134061
0,85

Vn= 14,26 kg/cm2
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Esfuerzo Cortante Resistido por el Concreto

Ve= 0,27 xV(fc) (2+(4/Bc)) < 1,1V(fc) ; Bc =1, para zapatas cuadradas
Ve= 0,27 xV(210) (2+(4/1)) < 1,1V(210)

Vc=23,48 > 15,94

SetomaVc= 15,94 > 14,26

DISENO POR FLEXION
El disefio a flexion se lleva a cabo tomando un plano vertical que pasa por la unién
columna-zapata en el lado de mayores esfuerzos ultimos.

1.475m

ol1= 574,96 + 50,49 x2,05 + 175,42 x0,57
16,81 5,74 574

ol1= 69,63

o12= 574,96 i 50,49 x2,05 + 175,42 x1,08
16,81 5,74 5,74

o12= -1,23

Fuerza Cortante
Vu= 114,84 +78,79 +69,63 +-1,23 x4,1 x1,48
4

Vu= 396,17 Tn
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Esfuerzo Cortante Resistido por el Concreto

Ve= 0,27 x V(fc) (2+(4/pc)) < 1,1V(fc) ; Bc =1, para zapatas cuadradas
Ve= 0,27 xV(210) (2+(4/1)) < 1,1V(210)

Vc=23,48 > 15,94

SetomaVc= 15,94 > 14,26

DISENO POR FLEXION
El disefio a flexion se lleva a cabo tomando un plano vertical que pasa por la unién
columna-zapata en el lado de mayores esfuerzos ultimos.

1,47 5m

ol1= 574,96 + 50,49 x2,05 + 175,42 x0,57
16,81 574 5,74

ol1= 69,63

o12= 574,96 i 50,49 x2,05 + 175,42 x1,08
16,81 574 574

o12= -1,23

Fuerza Cortante
Vu= 114,84 +78,79 469,63 +-1,23 x4,1 x1,48
4

Vu= 396,17 Tn
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Se propone usar varillas N8 cada 15cm en ambos sentidos

En puentes de categoria de comportamiento sismico B, C, y D, las normas AASHTO
(Division 1-A Seismic Desing for ultimate Bearing Pressure) recomiendan proyectar
refuerzo superior como minimo debe colocarse varilla #5 a cada 30 cm en las dos
direcciones principales de la zapata.

@ 5/8" @ 0.30 m.

LT
[l
1NN

TR

___AE ‘ D 5/8" @ 0.30 m.

1.10

L
|
T

O 1"@ 015 m.{\n 0.50

- g " —T Y pRon T .,4-.*“'2 L] 'y
uﬁfi g e T T T T e D1"@0.15m.
A A A A A A A ”‘E”

(SOLADO C:H 1:8) 410
(P.M Max & 2")

FIGURA N° 69:

Distribucién de acero de la
zapata
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5.3.10 CONTRAFLECHA DE LA ARMADURA

a) Contraflecha generada por carga muerta.

382
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10 11 12 13 14 15 16
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? 2.376 cm
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10 11 12 13 14 15 16
/ . 3 4 5 6 7 8
? 3.481 cm
10 11 12 13 14 15 16
/ , % 4 A 6 7 8
? 3.{87 cm
10 11 12 13 14 15 16
/ . 3 4 5 6 7 8
? 2.476 cm
10 11 12 13 14 15 16
/ , 3 4 5 6 7 8

FIGURA N° 70: Contraflechas generadas por carga muerta
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b) Contraflecha generada por carga viva.

10 11 12 13 14 15 16

2 3 4

? 0.546 cm

10 11 12 13 14 15 16

2 3 4

? 1.006 cm

10 11 12 13 14 15 16

2 3 4

? 1.349 cm
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10 11 12 13 14 15 16

2 3 4 5 6 7 8
? 1.446 cm

10 11 12 13 14 15 16

2 3 4 5 6 7 8
? 1.379 cm

10 11 12 13 14 15 16

2 3 4 5 6 N7 8
? 1.007 cm

10 11 12 13 14 15 16
2 3 4 5 6 7 8
FIGURA N° 71: Contraflechas generadas por carga viva ? 1.362 cm
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5.3.10 DISENO DE JUNTA DE EXPANSION DEL PUENTE
A. MOVIMIENTO MAXIMO LONGITUDINAL EN EXTREMOS
Considerando: AT = 32,3° a = 1,08E-05/°C
Deformacioén por temperatura:

eTEMP a AT = 1,08E-05 (32,3) = 0,00035

Deformacion por

eContraccion = 0,0002 para 28 dias y 0,0005 para un afio

consideramos la diferencia eCONTRAC = 0,0003

FUO MOWIL

|

VAN AN

40,00

El movimiento maximo longitudinal se puede calcular de:

As =7V Le (eTEMP + eCONTRAC)
Donde.

= Factor de craga para efectos térmicos.
=1,2

Le = Longitud total expandible

Le = 40000 mm

As = 1,2( 40 000) (3,49E-04 + 0,0003) = 31,1 mm
A por cargas de disefio = 21 mm

A total = 52 mm
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Material Sellante Elistico
a base de Silicona o
Poluretanc atamente adhestvos (e=2%)

Concrete reforzade con
Polimeros y endurecedores

rte d uma pléstic
Sope S P 4 Relleno con poliestirenc

expandido

FIGURA N° 72: Junta lateral estribo -

Material Sellante Eldstico
a base de Silicona o Borde achaflanado de

Poliuretano altemente adhesivos (e=1.5") 6mm

Concreto reforzado con
Polimeros v endurecedores

Soporte d lasti
oporte de espuma plastica Relleno con poliestireno

287 FIGURA N° 73: Junta central losa - losa



CONCLUSIONES

El tramo carretero pertenece a uno de los ejes troncales que tiene la sierra
libertefia; como tal, es de importancia esencial la construccion de este para

evitar el corte del transito en la via.

El puente “Olichoco” se localiza entre los anexos de Yanasara y Pallar, cruza
a la quebrada del mismo nombre, el cual cuenta con una corriente de
caracter perenne incrementandose en épocas de lluvia en los meses de
diciembre a mayo. En épocas de maximas avenidas se tiene un caudal de
80m3/s y velocidad media de 3.07m/s; cuenta con una longitud total de
80.00m y ancho total de 10.20m.

Se realizO este trabajo de investigacion con el fin de estudiar el
comportamiento de una estructura que fuese capaz de soportar las cargas
tales como vehiculos, peatonales, sismo, peso propio, entre otras,
proponiendo un puente metalico de armadura de dos tramos con una losa de
concreto armada apoyada sobre trabes de acero distribuidas
transversalmente cada 5m desde el estribo hasta el pilar distribuyendo las
cargas a los nodos de las caras de la armadura y esta a su vez a la
subestructura, fundamentando esta propuesta en los estudios de campo
obtenidos y cumpliendo con las normas expedidas por AASHTO y el Manual
de Disefios de Puente del 2003 emitido por el MTC, cumpliendo con el

objetivo general expuesto anteriormente.

Se uso el método de disefio LRFD el cual contempla un conjunto de factores
que amplifican y previenen eventualidades que puedan suceder durante la

vida util y funcionamiento del puente metalico.

La carga viva del proyecto considerada en el disefio de la superestructura es
la correspondiente al vehiculo HL-93.
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El disefio de las trabes de acero que unen transversalmente las dos caras de

la armadura se basa en las propiedades de la seccion W27x178.

Los elementos utilizados en el puente tienen la geometria de un perfil tipo

“W?”, ya que esta posee gran resistencia a los esfuerzos.

La losa de hormigon esta unida a las vigas metalicas de seccion W27x178
mediante pernos denominados conectores de corte, los mismos que

permiten que estos materiales trabajen como uno solo.

El andlisis de la armadura se realiz6 en el programa SAP2000 donde se
coloco las diferentes cargas provenientes de la losa hacia las vigas
transversales distribuyéndolas ésta hacia los nodos.

Se ha decidido poner en el techo del puente refuerzos diagonales y
transversales al sentido longitudinal del puente debido a que la accion del
sismo puede generar deformaciones y deflexiones transversales en las caras

de la armadura.
En los planos se presenta a detalle la geometria de cada elemento

estructural, su armado correspondiente, la lista de varillas, asi como las

notas y referencias alusivas a cada seccion del puente.
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RECOMENDACIONES

Interpretar con criterio la aplicacion de las especificaciones de la norma
AASTHO.

Para el montaje y fabricacion de los elementos del puente se deben
considerar aspectos como: facilidad de transportacién y disponibilidad de

materia prima en el mercado.

Usar tratamientos superficiales para evitar dafio de los elementos metalicos

por corrosion.

Se recomienda que al disefiar con la norma AASHTO LRFD se apliquen
pardmetros que reflejen las caracteristicas locales del pais. Esta norma esta
basada en condiciones propias de Estados Unidos y sus parametros reflejan

condiciones propias del lugar.

Siempre que se disefie un puente u obras de arte en zona de crecimiento de

caudal debe de hacerse el estudio de geologia, hidrolégico.

Se recomienda que los estudios geotécnicos se hagan con datos obtenidos

del campo para evitar problemas de estabilidad del puente.
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INFORME DE ENSAYO

ANALISIS GRANULOMETRICO DE SUELOS POR TAMIZADO

REFERENCIAS DE LA MUESTRA
PROGRESIVA  : Km27+000 PROFUNDIDAD : 0.00-1,00
CALICATA 01 LADO : lzquierdo
MUESTRA 01 CANTIDAD 1 17Kg
ANALISIS GRANULOMETRICO
MALLAS RETENIDO RETENIDO o
SERIE ABERTURA PARCIAL ACUMULADO o
AMERICANA il %) %) (%) CARACTERIZACION DEL SUELO
3" 75,00 Limite liquido (%)  (MTC E 110 - 2000) 19
212" 63,50 100 Limite plastico (%)  (MTCE 111-2000) : 17
2" 50,80 4 4 96 Indice plastico (%)  (MTC E 111-2000) : 2
112" 38,10 2 6 94 Humedad natural (%) (MTC E 108 - 2000) 11,8
1" 25,40 10 16 84
3/4" 19,05 7 23 77 Clasificacion SUCS  (ASTM D 2487-05) GM
12" 12,70 10 33 67 Clasificacion AASHTC (ASTM D 3282-04e1) :  A-1-b (0)
3/8" 9,53 7 40 61
" 6,35 8 48 52 OBSERVACION
N° 4 4,75 3 51 49
N°8 2,36 3 54 46
N°10 2,00 3 57 43
N°16 1,19 2 59 42
N° 20 0,85 2 61 39
N° 30 0,60 3 64 36
N° 40 0,42 6 70 30
N° 50 0,30 5 75 25
N° 80 0,18 7 81 19
N° 100 0,15 2 84 16
N° 200 0,074 1 84 16
Menor gue N° 200 16 100
( o o
5 28 883 @ 8 & 9 S < A S %
Z 2z zz Z Zz Zz =z zZz Z ¥ ¥ ¥ ¥ 44 N ab
100
|
90 //
/
80 / /
70 /
60
5
< 50 r/
3 40 e
8 1
30
L~
20 L~
10
0

0.074

0.15
0.18
0.25
0.30

0.42
0.60
0.85

1.19
2.00
2.36
4.75
6.35
9.53
12.70
19.05
25.40
38.10

50.80

63.50
75.00




INFORME DE ENSAYO

MTC E 107 - 2000 ANALISIS GRANULOMETRICO DE SUELOS POR TAMIZADO

REFERENCIAS DE LA MUESTRA
PROGRESIVA  : Km 27+000 PROFUNDIDAD :1.00-1.50
CALICATA 01 LADO . lzquierdo
MUESTRA 0 02 CANTIDAD - 16 Kg
ANALISIS GRANULOMETRICO
MALLAS RETENIDO RETENIDO PASA
SERIE ABERTURA PARCIAL ACUMULADO o
%
AMERICANA e %) %) (%) CARACTERIZACION DEL SUELO
3" 75,00 Limite liquido (%)  (MTC E 110 - 2000) 20
21/2" 63,50 Limite plastico (%)  (MTC E 111 -2000) : 16
2" 50,80 100 Indice plastico (%)  (MTC E 111 -2000) : 4
112" 38,10 5 5 95 Humedad natural (%) (MTC E 108 - 2000) 2,5
1" 25,40 9 14 87
3/4" 19,05 5 19 81 Clasificacién SUCS (ASTM D 2487-05) SP-SM
1/2" 12,70 8 27 73 Clasificacion AASHT((ASTM D 3282-04e1) :  A-1-b(0)
3/8" 9,53 6 33 67
A 6,35 8 40 60 OBSERVACION
N° 4 4,75 3 43 57
N°8 2,36 4 47 53
N°10 2,00 4 51 49
N°16 1,19 3 54 46
N° 20 0,85 3 57 43
N° 30 0,60 6 63 37
N° 40 0,42 5 69 31
N° 50 0,30 7 76 24
N° 80 0,18 12 88 12
N° 100 0,15 2 90 10
N° 200 0,074 0 90 10
Menor gue N° 200 10 100
4 ° ° N
S S8 88 ¢ 8 8 9 S < « %
Z 2z 2z Z Z z Z ZzZz z ¥ ¥ B 4OA N
100
90 / e
80 /
/]
70 e
60
& L —
g so //
§ 40 / —
- e
X
30 //
20
10
0
g L e 88 ¥ 8 B8 g 88 L8| B8R 8§ 3§ 8858
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INFORME DE ENSAYO

MTC E 107 - 2000 ANALISIS GRANULOMETRICO DE SUELOS POR TAMIZADO

REFERENCIAS DE LA MUESTRA

PROGRESIVA  : Km27+080

PROFUNDIDAD . 0.00-1,00

CALICATA 0 02 LADO . Derecho
MUESTRA 01 CANTIDAD : 15Kg
ANALISIS GRANULOMETRICO
MALLAS RETENIDO RETENIDO PASA
SERIE ABERTURA PARCIAL ACUMULADO o
%
AMERICANA (mm) (%) (%) (%) CARACTERIZACION DEL SUELO
3" 75,00 Limite liquido (%) (MTC E 110 - 2000) 24
21/2" 63,50 Limite plastico (%)  (MTC E 111 -2000) : 16
2" 50,80 Indice plastico (%)  (MTC E 111 -2000) : 8
112" 38,10 100 Humedad natural (%) (MTC E 108 - 2000) 25
1" 25,40 6 6 94
3/4" 19,05 6 12 88 Clasificacion SUCS (ASTM D 2487-05) GC
12" 12,70 10 22 78 Clasificacion AASHT((ASTM D 3282-04e1) :  A-2-4(0)
3/8" 9,53 6 28 72
Ya" 6,35 9 37 63 OBSERVACION
N° 4 4,75 3 40 60
N°8 2,36 9 49 51
N°10 2,00 1 50 50
N°16 1,19 4 54 46
N° 20 0,85 2 55 45
N° 30 0,60 2 57 43
N° 40 0,42 3 61 40
N° 50 0,30 4 64 36
N° 80 0,18 1 65 35
N° 100 0,15 4 70 30
N° 200 0,074 11 80 20
Menor gue N° 200 20 100
( o o
S S8 88 & 8 8§ 3 S @ < « %
Zz zZ2z zz Z Z z Z ZzZz z ¥ ¥ B 3 N N
100
90 /,/
80 //
70 /’
60
%
g so -
w |t
8 40 —
S
30
20
10
0

0.074

0.15
0.18

0.25
0.30

0.42
0.60
0.85

1.19
2.00
2.36
4.75
6.35
9.53
12.70
19.05
25.40
38.10

50.80

63.50
75.00




INFORME DE ENSAYO

MTC E 107 - 2000 ANALISIS GRANULOMETRICO DE SUELOS POR TAMIZADO

REFERENCIAS DE LA MUESTRA
PROGRESIVA  : Km27+080 PROFUNDIDAD :1.00-1.50
CALICATA 0 02 LADO . Derecho
MUESTRA 0 02 CANTIDAD 120 Kg
ANALISIS GRANULOMETRICO
MALLAS RETENIDO RETENIDO PASA
SERIE ABERTURA PARCIAL ACUMULADO o
%
AMERICANA (mm) (%) (%) (%) CARACTERIZACION DEL SUELO
3" 75,00 Limite liquido (%) (MTC E 110 - 2000) 23
21/2" 63,50 Limite plastico (%)  (MTC E 111 - 2000) 19
2" 50,80 100 Indice plastico (%)  (MTC E 111 - 2000) 4
112" 38,10 4 4 97 Humedad natural (%) (MTC E 108 - 2000) 34
1" 25,40 5 8 92
3/4" 19,05 4 13 87 Clasificacion SUCS (ASTM D 2487-05) SP-SC
1/2" 12,70 8 20 80 Clasificacion AASHT((ASTM D 3282-04e1) :  A-1-b(0)
3/8" 9,53 4 24 76
Ya" 6,35 6 31 69 OBSERVACION
N° 4 4,75 2 33 67
N°8 2,36 8 41 59
N°10 2,00 1 42 58
N°16 1,19 5 47 53
N° 20 0,85 2 49 51
N° 30 0,60 3 52 48
N° 40 0,42 4 56 44
N° 50 0,30 5 61 39
N° 80 0,18 15 76 24
N° 100 0,15 6 81 19
N° 200 0,074 8 89 1
Menor gue N° 200 11 100
4 o o N
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INFORME DE ENSAYO

MTC E 110-2000 DETERMINACION DEL LIMITE LIQUIDO,
MTC E 111-2000 LIMITE PLASTICO E INDICE DE PLASTICIDAD DE LOS SUELOS

REFERENCIAS DE LA MUESTRA

PROGRESIVA : Km 27+000 PROFUNDIDAD ©0.00-1.00
CALICATA 101 LADO . lzquierdo
MUESTRA ;01 CANTIDAD 7Kg
LIMITE LIQUIDO LIMITE PLASTICO
MTC E 110 - 2000 MTC E 111 - 2000
N°RECIPIENTE 40 17 41 29 25 21
PESO DEL SUELO HUMEDO + RECIPIENTE (g) 27.66 29.41 2526 2905 24.68 2914
PESO DEL SUELO SECO + RECIPIENTE (g) 2502 26.50 23.09 26,24 2283 26.56
PESO DEL AGUA (g) 2,64 2,91 2,17 2,81 1,86 2,59
PESO DEL RECIPIENTE (g) 11,91 11,74 11,82 11,36 11,84 11,52
PESO DEL SUELO SECO  (9) 13,11 14,76 11,27 14,88 10,99 15,04
CONTENIDO DE HUMEDAD (%) 20,2 197 192 18.9 16,9 172
NUMERO DE GOLPES 18 23 28 31
Limite Liquido (% : 19
22,0 q (%)
Limite Plastico (%) : 17
21,5
Indice Pléastico (%) : 2
21,0
;\3 20,5
a
< 20,0
a
g L.L 194 %
195 o e e [ [
% =
19,0
18,5
18,0
10 15 20 25 30 35 40 50 60 70 80 90 100
GOLPES

Observacion :




INFORME DE ENSAYO

MTC E110-2000 DETERMINACION DEL LIMITE LIQUIDO,
MTC E 111-2000 LIMITE PLASTICO E INDICE DE PLASTICIDAD DE LOS SUELOS

REFERENCIAS DE LA MUESTRA
PROGRESIVA  : Km 274000 PROFUNDIDAD © 1,00-1.50
CALICATA ;01 LADO © Izquierdo
MUESTRA D02 CANTIDAD : 16Kg
LIMITE LIQUIDO LIMITE PLASTICO
MTC E 110 - 2000 MTC E 111 - 2000
N° RECIPIENTE 26 35 1 9 4 5
PESO DEL SUELO HUMEDO + RECIPIENTE (g) 26.64 2832 27.41 27.12 2356 2515
PESO DEL SUELO SECO + RECIPIENTE (g) 24.07 25 60 24.85 2455 2192 2331
PESO DEL AGUA (9) 2,57 2,72 2,56 2,57 1,64 1,84
PESO DEL RECIPIENTE () 11,73 12,07 11,79 11,18 11,34 11,56
PESO DEL SUELO SECO  (q) 12,34 13,53 13,06 13,37 10,58 11,75
CONTENIDO DE HUMEDAD (%) 208 201 19.6 19.2 15.6 15.7
NUMERO DE GOLPES 16 24 29 33
— s
220 Limite Liquido (%) 0
Limite Plastico (%) : 16
21,5
Indice Plastico (%) : 4
21,0
S 205 \
a
<D( 20,0 ] tE4-19,89%
UEJ )
5 19,5
T
19,0
18,5
18,0
10 15 20 25 30 35 40 50 60 70 80 90 100
GOLPES

Observacion :




INFORME DE ENSAYO

MTC E 110-2000 DETERMINACION DEL LIMITE LIQUIDO,
MTC E 111-2000 LIMITE PLASTICO E INDICE DE PLASTICIDAD DE LOS SUELOS

REFERENCIAS DE LA MUESTRA

PROGRESIVA : Km 27+080 PROFUNDIDAD : 0.00-1,00
CALICATA 102 LADO . Derecho
MUESTRA ;01 CANTIDAD : 15Kg
LIMITE LIQUIDO LIMITE PLASTICO
MTC E 110 - 2000 MTC E 111 - 2000
N° RECIPIENTE 20 24 10 22 32 3
PESO DEL SUELO HUMEDO + RECIPIENTE (g) 26,19 26.83 2912 2717 23.96 2518
PESO DEL SUELO SECO + RECIPIENTE (g) 23.30 23.87 25 66 24,22 2231 2330
PESO DEL AGUA (g) 2,89 2,96 3,46 2,95 1,65 1,88
PESO DEL RECIPIENTE (g) 11,82 11,01 11,34 11,74 12,09 11,49
PESO DEL SUELO SECO  (9) 11,48 11,96 14,32 12,48 10,22 11,81
CONTENIDO DE HUMEDAD (%) 252 24.8 241 23.6 16,1 15.9
NUMERO DE GOLPES 18 22 28 32
Limite Liquido (%) : 24
26,0 q (%)
Limite Plastico (%) : 16
25,5 Indice Plastico (%) : 8
250
X
a
é 245 ] LL ¥+ 243% N
: -|\
T 24,0 \\
23,5
23,0
10 15 20 25 30 35 40 50 60 70 80 90 100
GOLPES

Observacion :




INFORME DE ENSAYO

MTC E 110-2000 DETERMINACION DEL LIMITE LIQUIDO,
MTC E 111-2000 LIMITE PLASTICO E INDICE DE PLASTICIDAD DE LOS SUELOS

REFERENCIAS DE LA MUESTRA

PROGRESIVA  : Km 27+080 PROFUNDIDAD :1,00-1,50
CALICATA 102 LADO . Derecho
MUESTRA 102 CANTIDAD . 120 Kg
LIMITE LIQUIDO LIMITE PLASTICO
MTC E 110 - 2000 MTC E 111 - 2000
N° RECIPIENTE 6 34 16 11 14 4
PESO DEL SUELO HUMEDO + RECIPIENTE (g) 27.75 28.74 26,21 25.82 22 41 2382
PESO DEL SUELO SECO + RECIPIENTE (g) 24.74 25 69 2357 23.23 20.66 2185
PESO DEL AGUA (9) 3,01 3,05 2,64 2,59 1,75 1,97
PESO DEL RECIPIENTE (g) 11,73 12,22 11,87 11,39 11,31 11,34
PESO DEL SUELO SECO  (9) 13,01 13,47 11,70 11,84 9,35 10,51
CONTENIDO DE HUMEDAD (%) 232 227 225 21.9 18,7 18,7
NUMERO DE GOLPES 19 24 26 32
Limite Liquido (% . 23
24,0 q (%)
Limite Plastico (%) : 19
235 Indice Plastico (%) : 4
LN
230 ™N
X
a L.L. 22,5 %
2 s —_—ubf 225 [
a
n N
N
2 220 N
215
21,0
10 15 20 25 30 35 40 50 60 70 80 90 100
GOLPES

Observacion :



CALCULO DE LIMITE DE CARGA

B= 3,50 [m] f= 29,80 |[°] ca = 0,00
L= 10,20 [m] d= 0,00 |[] g= 18,30 |[kN/m®]
D= 1,50 [m] b= 0,00 |[°] Qy = 0,00 |[kN/m?
ecc.B = 0,00 [m] h= 0,00 |[] G = 0,00 |[KkN/m?
ecc.L = 0,00 [m] Cc = 0,18 |[kN/m?] FS= 3,00
Meyerhof: Vesic: Hansen: Terzaghi:
Nq = 17,98910202 Nq = 17,98910202 Ng = 17,98910202 Ng = 19,981
Nc = 29,66464437 Nc = 29,66464437 Nc = 29,66464437 Nc = 34,242
Ng = 15,147379 Ng = 21,75032253 Ng = 14,5946257 Ng = 23,26
Factor de forma Factor de forma Factor de forma Factor de forma
sc = 1,204230992 sc = 1,208083772 sC = 1,208083772 sc = 1,3
sg=sg 9 1,102115496 sq = 1,196516559 sq = 1,196516559 sg = 0,8
sg = 0,862745098 sg = 0,862745098 LEYENDA
Factores de profundidad Factores de profundidad Factores de profundidad = Ancho de la cimentacion
dc = 1,147864902 dc = 1,171428571 dc = 1,171428571 = Longitud de la cimentacion
dg=dg 9 1,073932451 dg = 1,369648715 dg = 1,369648715 = Profundidad de la cimentacion
dg = 1 dg = 1 ecc.B = Excentricidad en B
ecc.L = Excentricidad en L
Factor de inclinacion Factor de inclinacion Factor de inclinacion = Angulo de friccion
ic=ig= 1 ic = 1 ic = 1 = A. inclinacion del terreno de fundacion.
ig = 1 iq = 1 iq = 1 b= A. inclinacion de la carga
ig = 1 ig = 1 h= Inclinacién de la cimentacion
C = Cohesion
| Kp = | 2,975937317 F. inclin. Cimentacién F. inclin. Cimentacion ca = Adhesién a la base de la fundacion
bc= | 1 bc= | 1 g=  Peso especifico del suelo




bg = bg 7 1 bq = qy = Comp. Vertical de la carga
bg = gh = Comp. Horizontal de la carga
Kp=  Coeficiente de empuje pasivo
F. d'inclin. Terreno F. d'inclin. Terreno Af = Area efectiva de la cimentacion
gc = 1 gc = 1 FS=  Factor de seguridad
gq =gg = 1 gq =gg = 1 q= Capacidad portante
Capacidad Portante: Capacidad Portante: Capacidad Portante: Capacidad Portante:
Qui = 1166,00 Qui = 849,64 Qui = 847,36 Que= | 115241 [[KN/m?]
g= 41626,18 g= 30332,14 g= 30250,78 q= 41141,12 |[ kN]
Qamm = 388,67 Quamm = 283,21 Quamm = 282,45 Qanm = | 384,14 |[kN/m’l
Carico
Totale
?:i:rr:l%agna ///’/v/ Eg%:ﬁ:gé?o




ANEXO llI



1.

2.

INFORMACION METEOROLOGICA (PRECIPITACION O CAUDAL) Y
CARTOGRAFIA EMPLEADA EN EL ESTUDIO.

1.1 Pluviometria

La estacion de precipitacion mas cercana a la zona es la que corresponde a la

estacion Huamachuco, cuyas caracteristicas son las siguientes:

Estacion Provincia Distrito Latitud | Longitud | Altitud

Huamachuco | Sanchez Carrion | Huamachuco | 07°49 | 78° 03’ 3220

ESTUDIO DE CUENCAS.
2.1 Caracteristicas Geomorfoldgicas

El area de Estudio se inicia en la carretera de Huamachuco, Km 27+000 a una
altitud de 2,380 m.s.n.m. y culmina al término del rio Olichoco Km 27+100 a una
altitud de 2,379 m.s.n.m.

La cuenca del rio Olichoco, presenta cerca de su desembocadura, un cauce
divagante, amplio, con dos brazos en la época de estiaje. En el Cuadro 1 se
presentan los parametros geomorfolégicos y en el plano CU-01 el mapa de la

cuenca a escala adecuada de tal manera que permite su lectura y visualizacion.

Cuadro N°1: Caracteristicas de la cuenca

o

Tiempo de

Are | Longit | Cota (msnm) concentracion (horas)

Ubica| a ud Desni | Pendi

cion | (K del Maxim | Mini vel | ente Kir Te
Km. | m2 | cauce (m) [ (m/m)| . Pl me
a ma ich

) | (m) s

Bran
sby | Prom
Willi | edio
ams

Cue
nca

Olich | 27+0 | 71. 0.104 | 1.3 | 3.9

oco | 40 |12 |16,680| 4,150 | 2,400 |1,750| 9 | 8 | 1 | 416|315

Existen varias formulas para calcular este parametro, en el presente estudio se
ha empleado el promedio de tres férmulas ampliamente utilizadas: Kirpich,

Temes y Bransby Williams.




Formula de Kirpich:

| 077
Tc= 0.000325?

Donde:

Tc = Tiempo de concentracion en horas

L = Longitud del curso principal en metros
S = Pendiente a lo largo del cauce en m/m

Férmula de Temes:

Donde:
Tc = Tiempo de concentracion en horas.
L = Longitud del curso principal en kildmetros.

S = Pendiente a lo largo del cauce en m/m.

Férmula de Bransby Williams.

L
Tc= 0'24337A°'1S°'2
Doénde:
Tc = Tiempo de concentraciéon en horas.
L = Longitud del curso principal en kilbmetros.
A= Area de cuenca en Km2.

S = Pendiente a lo largo del cauce en m/m.

2.2 Anélisis de la Precipitacion Maxima Diaria
Los caudales maximos han sido estimados mediante modelos de precipitacion-
escorrentia, sobre la base la precipitacibn maxima en 24 horas y de las

caracteristicas geomorfologicas de las cuencas.

Para ello se toma como representativa los valores registrados en la estacion

Huamachuco.



En el Cuadro N°2, se muestran la relacion de las precipitaciones maximas

diarias registradas y en la Figura N°01, el histograma correspondiente.

Cuadro N°2:
Precipitacion maxima
~ Estacion

Ano Huamachuco
1965 42.9
1966 25.2
1967 28.5
1968 40.0
1969 49.3
1970 30.2
1971 27.1
1972 36.0
1973 27.4
1974 48.0
1975 39.5
1976 27.0
1977 40.0
1978 21.5
1979 39.9
1980 46.0
1981 30.8
1982 49.1
1983 38.2
1984 36.5
1985 30.6
1986 27.0
1987 37.5
1988 24.2
1989 36.2
1990 335
1993 30.5
1994 52.2
1995 39.2
1996 34.7
1997 35.1
1998 35.7
1999 49.4
2000 32.1
2001 34.0
2002 31.2
2003 24.8
2004 43.3
2005 43.1

FUENTE: SENAMHI



Fig. N°01: Histograma de Precipitacién Maxima en 24 horas
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2.3 Andlisis Estadistico de la Precipitacion Maxima Diaria

Los valores observados de precipitacion maxima en 24 horas, fueron ajustados
a las distribuciones tedricas Log Pearson Tipo lll, Pearson Tipo Il y Gumbel,
para ello se recurrié al software de computo, DISTRIB 2.13. Los andlisis se

presentan en los cuadros del N°3 al N°5.

2.3.1 Andlisis de frecuencia de la Precipitacion Maxima en 24 horas

a. Distribucion Pearson Tipo IlI
La funcion de densidad de probabilidad es la siguiente:

1 [x-61"" o
f (X) ) alr(ﬂl ){ } °

Dénde:
%, 51,61 =50n los parametros de la funcién

r(p,)= Funcion Gamma.

Los parametros a,.9 se evaltan a partir de los datos de intensidades
observadas (en este caso estimadas a partir de la lluvia maxima en 24 horas),

mediante el siguiente sistema de ecuaciones.

X=oyf +0,

$?=ap,

2
B

Doénde:

X= Es la media de los datos

S2= variancia de los datos

y= coeficiente de sesgo, definido como:

La funcion de distribucion de probabilidad es:



F(x)= + :[e

,X;fl [ X — 51 ]ﬁ1l dX
alr(ﬂl) a,

Sustituyendo

, la ecuacioén anterior se escribe como:

1
r(s,)

F(y)=——~[y*"edy

Esta dltima ecuacién es una funcion de distribucion chi cuadrada con 2B1

2
grados de libertad y también £ = 2y’ es decir:

F(y)=F(z? |v)=Fz*(2y|24,)

La funcién chi cuadrado se encuentra en tablas estadisticas.

b. Distribucion Log Pearson Tipo Il

Si se toman los logaritmos de la variable aleatoria y suponiendo que estos se
comportan segun la distribucion Pearson Tipo Ill, se tiene la funcion Log
Pearson Tipo lll.Para la solucién se sigue el mismo procedimiento que la

distribucién Pearson Tipo |lII.

c. Distribucién Gumbel

Supongase que se tienen N muestras, cada una de las cuales contiene “n

[{n L) [{Pe 1)

eventos. Si se selecciona el maximo “x” de los “n” eventos de cada muestra, es

({1}

posible demostrar que, a medida que “n” aumenta, la funcion de distribucién de

probabilidad de “x” tiende a:
F(x)=e""

La funcion de densidad de probabilidad es:
f(x) = o elatpre ]

Donde ay B son los parametros de la funcion.

Los parametros ay 3, se estiman para muestras muy grandes, como:



1.2825
o=
S

B =x—045S

Para muestras relativamente pequefas, se tiene:

B=x-u,la

Los valores de py y oy se encuentran en tablas.

Cuadro N°3: PRECIPITACION MAXIMA EN 24
HORAS (mm)
ESTACION HUAMACHUCO
Distribution Analysys: Pearson Type IlI
First Moment (mean) = 35.8308
Second Moment = 6.305e01

Skew = 2.623e-01

Point Weibull | Actual |Predicted | Standard
Number | Probability | Value Value |Deviation
1 0.0250 21.5 21.6 2.18
2 0.0500 24.2 23.6 1.78
3 0.0750 24.8 24.9 1.59
4 0.1000 25.2 26.0 1.48
5 0.1250 27.0 26.9 1.42
6 0.1500 27.0 27.7 1.38
7 0.1750 27.1 28.4 1.36
8 0.2000 27.4 29.1 1.35
9 0.2250 28.5 29.7 1.34
10 0.2500 30.2 30.3 1.34
11 0.2750 30.5 30.8 1.34
12 0.3000 30.6 314 1.34
13 0.3250 30.8 31.9 1.34
14 0.3500 31.2 32.4 1.35
15 0.3750 32.1 32.9 1.35
16 0.4000 33.5 33.4 1.36
17 0.4250 34.0 33.9 1.36
18 0.4500 34.7 34.4 1.37
19 0.4750 35.1 34.9 1.38
20 0.5000 35.7 35.4 1.38
21 0.5250 36.0 35.9 1.39
22 0.5500 36.2 36.4 1.40
23 0.5750 36.5 36.9 1.41
24 0.6000 37.5 37.4 1.42
25 0.6250 38.2 37.9 1.43
26 0.6500 39.2 38.5 1.44
27 0.6750 39.5 39.0 1.46




28 0.7000 39.9 39.6 1.48
29 0.7250 40.0 40.3 1.51
30 0.7500 40.0 40.9 1.54
31 0.7750 42.9 41.6 1.57
32 0.8000 43.1 42.3 1.62
33 0.8250 43.3 43.2 1.68
34 0.8500 46.0 44.0 1.76
35 0.8750 48.0 45.1 1.87
36 0.9000 49.1 46.3 2.02
37 0.9250 49.3 47.7 2.24
38 0.9500 49.4 49.6 2.59
39 0.9750 52.2 52.7 3.26
Predictions
Exceedence | Return | Calculated | Standard
Probability | Period| Value |Deviation
0.995 200 58.9 5.05
0.990 100 56.3 4.25
0.980 50 53.6 3.49
0.960 25 50.6 2.79
0.900 10 46.3 2.02
0.800 5 42.3 1.62
0.667 3 38.9 1.46
0.500 2 35.4 1.38

Value

Pearson Type Il
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Cuadro N°4: PRECIPITACION MAXIMA EN 24
HORAS (mm)
ESTACION HUAMACHUCO
Distribution Analysys: Log Pearson Type Il

First Moment (mean) = 35.8308

Second Moment = 6.305e01
Skew = 2.623e-01

Point Weibull Actual |Predicted | Standard
Number | Probability | Value Value |Deviation
1 0.0250 21.5 21.9 1.83
2 0.0500 24.2 23.7 1.60
3 0.0750 24.8 25.0 1.48
4 0.1000 25.2 25.9 1.40
5 0.1250 27.0 26.8 1.36
6 0.1500 27.0 27.5 1.32
7 0.1750 27.1 28.2 1.30
8 0.2000 27.4 28.9 1.29
9 0.2250 28.5 29.5 1.29
10 0.2500 30.2 30.0 1.29
11 0.2750 30.5 30.6 1.29
12 0.3000 30.6 31.1 1.30
13 0.3250 30.8 31.7 1.31
14 0.3500 31.2 32.2 1.32
15 0.3750 32.1 32.7 1.33
16 0.4000 33.5 33.2 1.34
17 0.4250 34.0 33.7 1.36
18 0.4500 34.7 34.2 1.37
19 0.4750 35.1 34.7 1.39
20 0.5000 35.7 35.2 1.40
21 0.5250 36.0 35.7 1.42
22 0.5500 36.2 36.2 1.44
23 0.5750 36.5 36.7 1.46
24 0.6000 37.5 37.3 1.48
25 0.6250 38.2 37.8 1.50
26 0.6500 39.2 38.4 1.53
27 0.6750 39.5 39.0 1.55
28 0.7000 39.9 39.6 1.58
29 0.7250 40.0 40.3 1.62
30 0.7500 40.0 41.0 1.66
31 0.7750 42.9 41.7 1.70
32 0.8000 43.1 42.5 1.76
33 0.8250 43.3 43.4 1.83
34 0.8500 46.0 44.4 1.92
35 0.8750 48.0 45.5 2.05
36 0.9000 49.1 46.8 2.22
37 0.9250 49.3 48.4 2.47
38 0.9500 49.4 50.6 2.90
39 0.9750 52.2 54.0 3.77




Predictions

Exceedence | Return | Calculated | Standard
Probability | Period| Value |Deviation
0.995 200 61.3 6.42
0.990 100 58.3 5.19
0.980 50 55.1 4.09
0.960 25 51.7 3.16
0.900 10 46.8 2.22
0.800 5 42.5 1.76
0.667 3 38.8 1.54
0.500 2 35.2 1.40

Value

Pearson Type 1
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Cuadro N°5: PRECIPITACION MAXIMA EN 24
HORAS (mm)
ESTACION HUAMACHUCO
Distribution Analysis: Gumbel Extremal Type |
First Moment (mean) = 35.8308
Second Moment = 6.305e01
Skew = 2.623e-01

Point Weibull Actual | Predicted | Standard
Number Probability Value | Value |Deviation
1 0.0250| 21.5 24.5 1.51
2 0.0500| 24.2 25.8 1.37
3 0.0750| 24.8 26.7 1.28
4 0.1000| 25.2 27.4 1.22
5 0.1250| 27.0 28.0 1.17
6 0.1500| 27.0 28.6 1.13
7 0.1750| 27.1 29.1 1.10
8 0.2000| 27.4 29.6 1.08
9 0.2250| 28.5 30.1 1.06
10 0.2500| 30.2 30.5 1.05
11 0.2750| 30.5 30.9 1.05
12 0.3000| 30.6 31.4 1.05
13 0.3250| 30.8 31.8 1.05
14 0.3500| 31.2 32.2 1.05
15 0.3750| 32.1 32.6 1.07
16 0.4000| 33.5 33.0 1.08
17 0.4250| 34.0 33.5 1.10
18 0.4500| 34.7 33.9 1.12
19 0.4750| 35.1 34.3 1.15
20 0.5000| 35.7 34.8 1.18
21 0.5250| 36.0 35.2 1.22
22 0.5500| 36.2 35.7 1.26
23 0.5750| 36.5 36.1 1.30
24 0.6000| 37.5 36.6 1.35
25 0.6250| 38.2 37.1 1.40
26 0.6500| 39.2 37.7 1.46
27 0.6750| 39.5 38.2 1.52
28 0.7000| 39.9 38.8 1.59
29 0.7250| 40.0 39.5 1.67
30 0.7500| 40.0 40.1 1.76
31 0.7750| 42.9 40.9 1.85
32 0.8000| 43.1 41.7 1.96
33 0.8250| 43.3 42.6 2.09
34 0.8500| 46.0 43.6 2.23
35 0.8750| 48.0 44.8 2.40
36 0.9000| 49.1 46.3 2.62
37 0.9250| 49.3 48.1 2.89
38 0.9500| 49.4 50.7 3.27
39 0.9750| 52.2 55.0 3.94




Predictions
Exceedence | Return | Calculated | Standard
Probability | Period| Value |Deviation
0.9950 200 64.9 5.48
0.9900 100 60.7 4.82
0.9800 50 56.4 4.15
0.9600 25 52.1 3.49
0.9000 10 46.3 2.62
0.8000 5 41.7 1.96
0.6670 3 38.0 1.50
0.5000 2 34.8 1.18

Value

Gumbel Extremal Type |
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2.3.2 Determinacion de Parametros de las Funciones

Una vez finalizado el andlisis estadistico de las series de caudales punta, se
realizd un ajuste de los caudales a distintas funciones de distribucion de
probabilidad, las cuales son usadas en hidrologia para predecir con cierta
probabilidad los valores que puede tomar una variable hidroldgica.

a. Funcion de Distribucion Logaritmico —Normal

El primer paso a realizar es la aplicacidon de una transformacion logaritmica a
los datos de las series de caudales punta. Una vez realizada esta
transformacion se procedié a calcular los pardmetros requeridos por esta

funcion, los cuales son:

n -
In xi
o=
. n
i=1

[N anxi - 2]
-

Ambos pardmetros representan a la media aritmética y la desviacion estandar
de los logaritmos de la variable aleatoria. Finalmente se procedi6 a ajustar dicha

funcion.

2.3.3 Prueba de Bondad de Ajuste.

Para saber que distribucion tedrica se ajustdé mejor a los datos de intensidades
calculadas, se aplicé la prueba de bondad de ajuste Kolmogorov-Smirnov. Esta
prueba consiste en comparar el maximo valor absoluto de la diferencia D entre
la funcién de distribucion de probabilidad observada Fo(Xm) y la estimada
F(Xm).

D = max|Fy(X,,)-F(X,)

Con un valor critico “d” que depende del numero de datos y del nivel de
significacién seleccionado.

Si D<d, se acepta la hipotesis nula

Los valores del nivel de significacion a que se usan normalmente son del 10%,
5% y 1%. Para un nivel de significacion de 5%, y para una muestra de n= 39, el
valor de “d” critico es 0.25.



El valor de q, en la teoria estadistica, es la probabilidad de rechazar la hipdtesis
nula

Ho= La funcion de distribucién de probabilidad es D (a,B...), cuando en realidad
es cierta, es decir de cometer un error tipo |

La funcion de distribucion de probabilidad observada se calcula como:
FO(Xm)zl—nTl

Donde “m” es el numero de orden del dato Xm en una lista de mayor a menor y
“n” es el numero total de datos.

De acuerdo a esta prueba de ajuste, todas las distribuciones pasan la prueba,
pero la que se ajusta mejor por tener el menor valor de D, es la distribucién
Gumbel, este resultado se da para los registros de las estaciones, como se

muestra en los cuadros del N°6 al N°8.

Cuadro N°6: PRUEBA DE KOLMOGOROV-SMIRNOV
Distribucidén Pearson Tipo 3.- Precipitacion Maxima en 24 horas
Estacion Huamachuco

N | x| YExeDatl 5y 281 | x2 | Fx | Fo | Abs(Fo-Fx)
1 | 216 | 5386 |107.72|139.82 097 |0.02| 0.02 | 0.0021
2 | 236 | 56.121 | 112.24 | 139.82 | 0.95 | 0.04 | 0.05 | 0.0036
3 | 249 | 57.645 | 115.29 | 139.82 | 0.92 | 0.07 | 0.07 | 0.0044
4 | 26.0 | 58.844 | 117.68 | 139.82 | 0.90 | 0.09 | 0.10 | 0.0048
5 | 269 | 59.859 | 119.71 | 139.82 | 0.87 | 0.12 | 0.12 | 0.0048
6 | 27.7 | 60.753 | 121.50 | 139.82 | 0.85 | 0.14 | 0.15 | 0.0046
7 | 284 | 61564 | 123.12 | 139.82 | 0.82 | 0.17 | 0.175 | 0.0040
8 | 29.1 | 62312 | 124.62 | 139.82 | 0.80 | 0.19 | 0.200 | 0.0033
9 | 29.7 | 63.014 | 126.02 | 139.82 | 0.77 | 0.22 | 0.225 | 0.0023
10 | 30.3 | 63.680 | 127.36 | 139.82 | 0.75 | 0.24 | 0.250 | 0.0012
11 | 30.8 | 64.317 | 128.63 | 139.82 | 0.72 | 0.27 | 0.275 | 0.0000
12 | 314 | 64931 |129.86 | 139.82 | 0.69 | 0.30 | 0.300 | 0.0014
13 | 31.9 | 65528 | 131.05 | 139.82 | 0.67 | 0.32 | 0.325 | 0.0029
14 | 32.4 | 66.110 | 132.22 | 139.82 | 0.64 | 0.35 | 0.350 | 0.0045
15 | 32.9 | 66.682 | 133.36 | 139.82 | 0.61 | 0.38 | 0.375 | 0.0062
16 | 33.4 | 67.247 | 134.49 | 139.82 | 0.59 | 0.40 | 0.400 | 0.0078
17 | 339 | 67.806 | 135.61 | 139.82 | 0.56 | 0.43 | 0.425 | 0.0096
18 | 34.4 | 68.362 | 136.72 | 139.82 | 0.53 | 0.46 | 0.450 | 0.0113
19 | 349 | 68918 |137.83 | 139.82 | 0.51 | 0.48 | 0.475 | 0.0131
20 | 35.4 | 69.475 | 138.95 | 139.82 | 0.48 | 0.51 | 0.500 | 0.0148
21 | 35.9 | 70.037 | 140.07 | 139.82 | 0.45 | 0.54 | 0.525 | 0.0165




22 | 36.4 70.604 141.20 | 139.82 | 0.43 | 0.56 | 0.550 0.0182
23 | 36.9 71.181 142.36 | 139.82 | 0.40 | 0.59 | 0.575 0.0199
24 | 374 71.770 143.54 | 139.82 | 0.37 | 0.62 | 0.600 0.0215
25 | 37.9 72.373 144.74 | 139.82 | 0.35 | 0.64 | 0.625 0.0230
26 | 38.5 72.9939 | 145.98 | 139.82 | 0.32 | 0.67 | 0.650 0.0244
27 | 39.0 73.636 147.27 | 139.82 | 0.29 | 0.70 | 0.675 0.0257
28 | 39.6 74.303 148.60 | 139.82 | 0.27 | 0.72 | 0.700 0.0268
29 | 40.3 75.003 150.00 | 139.82 | 0.24 | 0.75 | 0.725 0.0278
30 | 40.9 75.741 151.48 | 139.82 | 0.22 | 0.77 | 0.750 0.0285
31 | 41.6 76.526 153.05 | 139.82 | 0.19 | 0.80 | 0.775 0.0289
32 | 42.3 77.370 154.74 | 139.82 | 0.17 | 0.82 | 0.800 0.0290
33 | 43.2 78.290 156.58 | 139.82 | 0.14 | 0.85 | 0.825 0.0287
34 | 44.0 79.308 158.61 | 139.82 | 0.12 | 0.87 | 0.850 0.0280
35 | 45.1 80.460 160.92 | 139.82 | 0.09 | 0.90 | 0.875 0.0266
36 | 46.3 81.804 163.60 | 139.82 | 0.07 | 0.92 | 0.900 0.0245
37 | 47.7 83.449 166.89 | 139.82 | 0.05 | 0.94 | 0.925 0.0215
38 | 49.6 85.627 171.25 | 139.82 | 0.03 | 0.96 | 0.950 0.0172
39 | 52.7 89.063 178.12 | 139.82 | 0.01 | 0.98 | 0.975 0.0110
Suma 1394.6 | = 10.0290]
Media 35.8
Des.Eest(S) 7.38 d critico = 0.21
sesgo(y) 0.2392 n=39
B1=(2/y)? 69.9124 a=0.05
a1=S/VB1 0.8823
01=X-a181 | -25.9220
Cuadro N°7: PRUEBA DE KOLMOGOROV-SMIRNOV
Distribucién Log Pearson Tipo 3.- Precipitacion Maxima en 24 horas
Estacion Huamachuco
Abs(Fo-
N X LnX Y=(x-51)/a1 2Y 2031 X2 Fx Fo F>(<)
1| 21.9| 3.0873 339.9260| 679.85|765.315|0.9877|0.0123| 0.025| 0.0127
2| 23.7| 3.1663 347.1425| 694.2| 765.31| 0.967| 0.032| 0.050| 0.0178
3| 25.0| 3.2172 351.7879| 703.5| 765.31| 0.944| 0.055| 0.075| 0.0199
4| 25.9| 3.2561 355.3322| 710.6| 765.31| 0.920| 0.079| 0.100| 0.0202
5| 26.8| 3.2881 358.2554| 716.5| 765.31| 0.894| 0.105| 0.125| 0.0193
6| 27.5| 3.3157 360.7792| 721.5| 765.31| 0.867| 0.132| 0.150| 0.0176
7| 28.2| 3.3403 363.0235| 726.0| 765.31| 0.840| 0.159| 0.175| 0.0154
8| 28.9| 3.3627 365.0630| 730.1| 765.31| 0.812| 0.187| 0.200| 0.0128
9| 29.5| 3.3833 366.9462| 733.8| 765.31| 0.785| 0.215| 0.225| 0.0100
10| 30.0| 3.4026 368.7066| 737.4| 765.31| 0.757| 0.243| 0.250| 0.0070
11| 30.6| 3.4208 370.3689| 740.7| 765.31| 0.729| 0.271| 0.275| 0.0040
12| 31.1| 3.4382 371.9526| 743.9| 765.31| 0.701| 0.299| 0.300| 0.0010
13| 31.7| 3.4548 373.4718| 746.9| 765.31| 0.673| 0.327| 0.325| 0.0020
14| 32.2| 3.4709 374.9386| 749.8| 765.31| 0.645| 0.354| 0.350| 0.0049
15| 32.7| 3.4865 376.3626| 752.7| 765.31| 0.617| 0.382| 0.375| 0.0077
16| 33.2] 3.5017 377.7518| 755.5| 765.31| 0.589| 0.410| 0.400| 0.0103
17| 33.7| 3.5166 379.1137| 758.2| 765.31| 0.562| 0.437| 0.425| 0.0128




18| 34.2| 3.5313 380.4542| 760.9| 765.31| 0.535| 0.465| 0.450| 0.0150
19| 34.7| 3.5458 381.7793| 763.5| 765.31| 0.507| 0.492| 0.475| 0.0171
20| 35.2| 3.5602 383.0945| 766.1| 765.31| 0.481| 0.518| 0.500| 0.0189
21| 35.7| 3.5746 384.4053| 768.8| 765.31| 0.454| 0.545| 0.525| 0.0205
22| 36.2| 3.5890 385.7183| 771.4| 765.31| 0.428| 0.571| 0.550| 0.0219
23| 36.7| 3.6035 387.0382| 774.0| 765.31| 0.402| 0.598| 0.575| 0.0230
24| 37.3| 3.6181 388.3707| 776.7| 765.31| 0.376| 0.623| 0.600| 0.0239
25| 37.8| 3.6329 389.7214| 779.4| 765.31| 0.350| 0.649| 0.625| 0.0245
26| 38.4| 3.6479 391.0968| 782.1| 765.31| 0.325| 0.674| 0.650| 0.0248
27| 39.0| 3.6633 392.5043| 785.0| 765.31| 0.300| 0.700| 0.675| 0.0249
28| 39.6| 3.6792 393.9522| 787.9| 765.31| 0.275| 0.724| 0.700| 0.0247
29| 40.3| 3.6956 395.4507| 790.9| 765.31| 0.250| 0.749| 0.725| 0.0242
30| 41.0| 3.7127 397.0124| 794.0/765.315|0.2267|0.7733|0.7500| 0.0233
31| 41.7| 3.7307 398.6531| 797.30|765.315/0.2028|0.7972|0.7750| 0.0222
32| 42.5| 3.7498 400.3935| 800.78|765.315|0.1793|0.8207 |0.8000| 0.0207
33| 43.4| 3.7703 402.2622| 804.52|765.315]0.15610.8439|0.8250| 0.0189
34| 44.4| 3.7926 404.2992| 808.59|765.315|0.1333|0.8667 |0.8500| 0.0167
35| 45.5| 3.8174 406.5649| 813.12|765.315|0.1108|0.8892|0.8750| 0.0142
36| 46.8| 3.8458 409.1582| 818.31|765.315]0.0886|0.9114|0.9000| 0.0114
37| 48.4| 3.8798 412.2577| 824.51|765.315|0.0667|0.9333]0.9250| 0.0083
38| 50.6| 3.9235 416.2479| 832.49|765.315|0.04510.9549|0.9500| 0.0049
39| 54.0| 3.9897 422.2895| 844.57|765.315| 0.023| 0.976|0.9750| 0.0014
Suma 138.7 | D=[0.02491]
Media 3.56

d

critico
Des.Eest(S)| 0.2143|= 0.21
sesgo(y) -0.1022 | n=39
B1=(2/y)? 382.6576 | a=0.05
a1=S/\B1 0.0110
01=X-01B1 -0.6372

Cuadro N°8: PRUEBA DE KOLMOGORQOV-SMIRNOV
Distribucién Gumbel.- Precipitacion Maxima en 24 horas
Estacion Huamachuco

N X Fx Fo | Abs(Fo-Fx)
1 24.5 0.0270( 0.0250 0.0020
2 25.8 0.0528| 0.0500 0.0028
3 26.7 0.0783| 0.0750 0.0033
4 27.4 0.1036| 0.1000 0.0036
5 28.0 0.1288| 0.1250 0.0038
6 28.6 0.1539] 0.1500 0.0039
7 29.1 0.1788|0.1750 0.0038
8 29.6 0.2038| 0.2000 0.0038
9 30.1 0.2286 | 0.2250 0.0036
10 30.5 0.2535] 0.2500 0.0035
11 30.9 0.2783|0.2750 0.0033
12 31.4 0.3031| 0.3000 0.0031




2.4

Intensidades de lluvia

Las estaciones de lluvia ubicadas en la zona, no cuentan con registros
pluviograficos que permitan obtener las intensidades maximas. Para poder
estimarlas se recurrio al principio conceptual, referente a que los valores
extremos de lluvias de alta intensidad y corta duracién aparecen, en el mayor
de los casos, marginalmente dependientes de la localizacion geografica, con
base en el hecho de que estos eventos de lluvia estdn asociados con celdas
atmosféricas las cuales tienen propiedades fisicas similares en la mayor parte

del mundo.

13 31.8 0.3278| 0.3250 0.0028
14 32.2 0.3526| 0.3500 0.0026
15 32.6 0.3773|0.3750 0.0023
16 33.0 0.40201 0.4000 0.0020
17 335 0.4267| 0.4250 0.0017
18 33.9 0.45151 0.4500 0.0015
19 34.3 0.4762| 0.4750 0.0012
20 34.8 0.5009| 0.5000 0.0009
21 35.2 0.5256| 0.5250 0.0006
22 35.7 0.5503 | 0.5500 0.0003
23 36.1 0.5750| 0.5750 0.0000
24 36.6 0.5997| 0.6000 0.0003
25 37.1 0.62451| 0.6250 0.0005
26 37.7 0.6493| 0.6500 0.0007
27 38.2 0.6740| 0.6750 0.0010
28 38.8 0.6988| 0.7000 0.0012
29 39.5 0.7236| 0.7250 0.0014
30 40.1 0.74851 0.7500 0.0015
31 40.9 0.7733| 0.7750 0.0017
32 41.7 0.7982| 0.8000 0.0018
33 42.6 0.82321 0.8250 0.0018
34 43.6 0.8482| 0.8500 0.0018
35 44.8 0.8732| 0.8750 0.0018
36 46.3 0.8983| 0.9000 0.0017
37 48.1 0.92351| 0.9250 0.0015
38 50.7 0.9487| 0.9500 0.0013
39 55.0 0.9742| 0.9750 0.0008

Suma 1397.4 D= 0.0039

Media 35.8

Desvest 7.06 |d critico= 0.21

uy 0.5436 |n=39

oy 1.1413|a=0.05

Alfa 0.161591955

Beta 32.46673525

exp(l) |2.718281828




Existen varios modelos para estimar la intensidad a partir de la precipitacion
maxima en 24 horas. Uno de ellos es el modelo de Frederich Bell que permite
calcular la lluvia maxima en funcién del periodo de retorno, la duracion de la
tormenta en minutos y la precipitacibon méxima de una hora de duracién y
periodo de retorno de 10 afios. La expresion es la siguiente:

P" =(0.21 log, T +0.52) (0.54t°*° — 0.50) P,y

Donde:

t = duracion en minutos

T = periodo de retorno en afos

P." =precipitacion caida en t minutos con periodo de retorno de T afios

P,y =precipitacion caida en 60 minutos con periodo de retorno de 10 afios
El valor de P, puede ser calculado a partir del modelo de Yance Tueros, que

estima la intensidad maxima horaria a partir de la precipitacibn maxima en 24
horas.

| =aP),

|= intensidad maxima en mm/h

a, b= pardmetros del modelo; 0.4602, 0.876, respectivamente.

P24= precipitacion maxima en 24 horas

Las curvas de intensidad-duracién-frecuencia, se han calculado indirectamente,
mediante la siguiente relacion:

KT

=

Dénde:

| = Intensidad maxima (mm/min)

K, m, n = factores caracteristicos de la zona de estudio

T = periodo de retorno en afos

t = duracién de la precipitacién equivalente al tiempo de concentracién (min)

Si se toman los logaritmos de la ecuacion anterior se obtiene:
Log (1) = Log (K) + m Log (T) -n Log (t)

Obien: Y =ao+ a1 X1+ az X2

Donde:
Y = Log (1), ao= Log K
X1 =Log (T) ar=m

X2 = Log (1) az=-n



Los factores de K, m, n, se obtienen a partir de las intensidades maximas

calculadas anteriormente, mediante regresion multiple.

Para la estacibn Huamachuco, las alturas de lluvia maxima para diferentes
periodos de retorno, aplicando el Modelo de Bell, se muestran en el cuadro N°9.
Las intensidades maximas calculadas para estas alturas de lluvias maximas y
diferentes duraciones de
procedimiento para calcular las curvas i-f-d se muestra en el cuadros N°11 y en
la Figura N°2.

_ 67.32T%%

0.527
t

Donde:

| = Intensidad méxima (mm/hr)
T = Periodo de Retorno (afios)
t = Duracion de la precipitacion (minutos)

Cuadro N°9: Lluvias maximas (mm).- Estacion Huamachuco

lluvia, se muestran en el

cuadro N°10.

El

T P.Max Duracién en minutos
aflos 24 horas 5 10 15 20 30 60

200 64.9 6.6 9.9 12.2 13.9 16.5 21.7
100 60.7 6.1 9.1 11.1 12.6 15.0 19.7

50 56.4 5.5 8.2 10.0 11.4 13.6 17.8

25 52.1 4.9 7.3 8.9 10.2 12.1 15.9

10 46.3 4.1 6.1 75 8.5 10.1 13.2

5 41.7 35 5.2 6.4 7.3 8.7 11.4

3 38.0 3.1 4.6 5.6 6.4 7.6 10.0

2 34.8 2.7 4.1 5.0 5.7 6.7 8.8

Fuente: Elaboracion del autor aplicando el Modelo de Bell




Cuadro N°10: Intensidades maximas (mm/hora).- Estacibn Huamachuco

T P.Max Duracion en minutos
afos 24 horas 5 10 15 20 30 60
200 64.9 79.8 59.7 48.7 41.6 33.0 21.7
100 60.7 72.6 54.4 44.3 37.9 30.1 19.7
50 56.4 65.5 49.0 40.0 34.2 27.1 17.8
25 52.1 58.4 43.7 35.6 30.5 24.2 15.9
10 46.3 49.0 36.7 29.9 25.6 20.3 13.2
5 41.7 41.9 31.4 25.6 21.9 17.4 114
3 38.0 36.7 27.4 22.4 19.1 15.2 10.0
2 34.8 325 24.3 19.8 17.0 13.5 8.8
Fuente: Elaboracion del autor
Resultado del Andlisis de Regresion:
Constante 1.82816 Log K= 1.8282 K= 67.32
Err. estandar de est.Y 0.0433857 m= 0.217
R cuadrada 0.96932253 n= 0.527
NUm. de observaciones 54 I= 67.32 T*?"
Grado de libertad 51 Donde: £0°27
I= mm/h
Coeficiente(s) X 0.21666927| -0.5267873 T= afios
Error estandar de coef. 0.0083246(0.01723679 t= minutos
Fuente: Elaboracion del autor
Cuadro N°11: Intensidades méaximas.- Estacion Huamachuco (mm/h)
E KT"
tn
K= 67.32
m= 0.217
n= 0.527
Duracion (t) Periodo de Retorno (T) en afos
(minutos) 25 50 100 500
10 40.20 46.72 54.29 76.94
20 27.90 32.43 37.68 53.40
30 22.54 26.19 30.43 43.13
40 19.37 22.51 26.15 37.07
50 17.22 20.01 23.25 32.96
60 15.64 18.18 21.12 29.94
70 14.42 16.76 19.48 27.60
80 13.44 15.62 18.15 25.73
90 12.63 14.68 17.06 24.18
100 11.95 13.89 16.14 22.87
110 11.37 13.21 15.35 21.75
120 10.86 12.62 14.66 20.78




Figura N°2: Curva Intensidad-Duracién-Frecuencia
Estacién Huamachuco
100

[

I~ A

“\\" A

\l\\\' ~,
™~ "~
< \b\\\ x Sas,
2 NS
E NNL"O
N
£ 10
o
[+
o
[72]
c
[¢5]
IS
1
10 100 1000
Duracion en minutos
—— 25 —— 50 et 100 e 500
2.5 Caudales Maximos

El periodo de disefio de todas las obras de drenaje que se considera son los

siguientes:
Periodo
Tipo de Obra de Vida atil
retorno (anos)
(anos)
Alcantarillas de alivio 25 20
Alcantarillas de paso 25 20
Cunetas 25 20
Puentes y Pontones 100 50
Socavacion 500

Como no se cuenta con datos de caudales, la descarga maxima ha sido
estimada mediante dos metodologias, Método Racional recomendado en el



Manual para el Disefio de Caminos no Pavimentados de Bajo Volumen de
Transito, para cuencas pequefias, definiendo a éstas, como aquellas cuyo
tiempo de concentracion es menor a 6 horas. De acuerdo a este criterio, todas
las cuencas del proyecto son pequefias por cuanto tienen tiempos de
concentracion menores a 2 horas. El otro método corresponde al Hidrograma
Unitario Triangular.

2.5.1 Método del Hidrograma Unitario Triangular

Mockus® desarrollé un hidrograma unitario sintético de forma triangular. De la
geometria del hidrograma unitario, se escribe el gasto pico como:
_ 0.555A
p tb
Doénde:
A = area de la cuenca en km?
tp = tiempo pico en horas

gp= descarga pico en m3/s/mm.

Del andlisis de varios hidrogramas, Mockus concluye que el tiempo base y el
tiempo de pico tp se relacionan mediante la expresion:

tb= 2.67 tp

A su vez, el tiempo de pico se expresa como:

de
t, =+,
2

Doénde: de es la duracion en exceso y tr el tiempo de retraso, el cual se estima
mediante el tiempo de concentracion tc como:

t, =0.6t,

o bien con la ecuacion:

L 0.64
t, =0.005 —
oo

Donde L es la longitud del cauce principal en m, S su pendiente en % y tr el

tempo de retraso en horas

La duracién en exceso con la que se tiene mayor caudal pico, a falta de mejores

datos, se puede calcular aproximadamente como:

IMockus, Victor. Use of storm and watershed characteristics in syntetic unit hidrographandlisis and application.US.Soil
Conservation Service, 1957.



de = 2x/T7C

Para cuencas grandes o como de = tc para cuencas pequefas.

a. Altura de precipitacion (P)

Cada una de las rectas de las curvas intensidad-duracién-frecuencia (i-d-f) se
interpreta como una curva masa de precipitacion. Para un periodo de retorno de
Tr y tomando en cuenta la duracién d, se tiene la siguiente ecuacion para la

altura de precipitacion.

Estacion Huamachuco.
Tr.25aflos P, =2.26d **"°

Tr.100 afios P,,=3.05d **"®
Tr. 500 afios P,,,=4.33d %"

Donde:
P = altura de lluvia para un periodo de retorno de Tr afios y una duracion d

en minutos.

El caudal maximo se determina tomando en cuenta la precipitacion efectiva Pe.

Qmax= gpx Pe
P=3.05t%*"
Doénde:

P = altura de lluvia para un periodo de retorno de 100 afios y una duracion d

b. Caudales maximos (Qmax)

El caudal maximo se determina tomando en cuenta la precipitacion efectiva Pe.
Qmax= (p x Pe

Pe puede ser calculada tomando en cuenta los nameros de escurrimiento

propuesto por el U.S. SoilConservationService.



2
{P—Tﬁ+5.08}
P —

P+20l\?2—20.32

Donde N es el nUmero de escurrimiento, Pey P estan en cm.

Aplicando el Método Triangular, se tienen las descargas descarga maximas, tal
como se muestra en el cuadro N°12.

2.5.2 Método Racional

Este método es aplicado con buenos resultados en cuencas pequefas. La
descarga maxima instantdnea es determinada sobre la base de la intensidad
méxima de precipitacion y segun la relacion:

_CIA

Q=36

Dénde:

Q = Descarga pico en m3/seg.

C = Coeficiente de escorrentia

| =Intensidad de precipitacion en mm/hora.
A = Area de cuenca en Km2.

El método asume que:

e La magnitud de una descarga originada por cualquier intensidad de
precipitacion alcanza su maximo cuando esta tiene un tiempo de duracién
igual o mayor que el tiempo de concentracion.

e La frecuencia de ocurrencia de la descarga maxima es igual a la de la
precipitacion para el tiempo de concentracion dado.

e La relacién entre la descarga maxima y tamafio de la cuenca es para la
misma que entre la duracion e intensidad de la precipitacion.

e El coeficiente de escorrentia es el mismo para todas las tormentas que se
produzcan en una cuenca dada.

Para efectos de la aplicabilidad de ésta férmula, el coeficiente de escorrentia
"C" y la intensidad de la precipitacion varia de acuerdo a las caracteristicas
geomorfolégicas de la zona: topografia, naturaleza del suelo y vegetacion de la
cuenca.



Valores para la determinacion del Coeficiente de Escorrentia

Condicion Valores
K1:40 K1:30 K1=20 K1=10
1. Relieve del terreno Muy.acudentadf) Acc@entado Ondu_lado Llano pendiente
pendiente superior [pendiente entre  |pendiente entre inferior al 5%
al 30% 10% y 30% 5% y 10%
KZ:ZO K2:15 K2=10 K2:5
2. Permeabilidad del suelo . Bastante
Muy impermeable |.
impermeable Permeable Muy permeable
Roca sana .
Arcilla
K3:20 K3:15 K3=10 K3:5
3. Vegetacion _ 5 Poca menos del  [Bastante hasta el [Mucha hasta el
Sin vegetacion 10% de la 50% de la 90% de la
superficie superficie superficie
4. Capacidad de retencion K‘_':ZO K,=15 Ke=10 Ke=5
Ninguna Poca Bastante Mucha

Fuente: Manual para el disefio de caminos no pavimentados de bajo volumen de transito, MTC.

Coeficiente de Escorrentia

K=K, +K,+Ks+K, C
100 0.80
75 0.65
50 0.50
30 0.35
25 0.20

Fuente: Manual para el disefio de caminos no pavimentados de bajo volumen de transito, MTC.

En el Cuadro N°13 se muestran los caudales maximos estimados por este
método. ElI Método Racional arroja valores muy grandes, mientras que el
meétodo del SCS, da resultados menores. Para la carretera Huamachuco-Pallar,

se adopta un valor promedio, que se muestra en el Cuadro N°14.




Cuadro N°12: Caudales maximos.- Huamachuco-Pallar

Area | Desnivel [ Longitud | Pendiente | Tiempo de Tiempo (horas) Caudal | Ndmero| Altura de lluvia Lluvia efectiva Caudal Méaximo
Estructura .. - L
Nombre existente Km. del cauce concentracion | retraso [ pico base | Unitario qp [de curval P(mm) Pe(mm) (m3/s)
Akm2)| Hm) | Lm) | S(mm) | tc(horas) tr tp tb | (m3s/mm)[ N |T=25 |[T=100 |T=500 [T=25 |T=100 [T=500 |T=25 |[T=100 |T=500
1 {Q. Colorado |Pontén de concreto con tablero de m{ 2+647.960] 19.80 900 8600 0.105 1.88 1.13]  2.06[ 550 2.00[ 90.00] 21.11 28.49] 4043| 5.47] 10.22[ 19.20] 10.94[ 20.44] 38.40
2 |s/n Pontdn de rollizos 4+860.000]  1.80 400 1860 0.215 0.47 0.28] 0.52| 1.39 0.72[ 90.00] 10.98| 14.82] 20.94f 085 225 538 0.61] 162 3.87
3 [Q. Camish |Pontén en arco de mamposteria 6+030.000] 14.60 550 6490 0.085 1.56 094 1.72] 459 177] 90.00] 19.37] 26.14] 36.94| 4.49] 862 16.46] 7.95[ 15.26] 29.13
4 |sin Mamposteria 11+130.000]  1.04 275 2030 0.135 0.58 0.35] 0.63] 1.68 0.34f 90.00] 12.07[ 16.29] 23.01f 1.19] 292 6.61] 040[ 099 225
5 |s/n Pontén de rollizos 12+085.000 1.20 260 1770 0.147 0.50 0.30 0.55| 1.47 0.45] 90.00] 11.31} 15.27f 21.56 0.95 2.45 5.74 0.43 1.10 2.58
6 |s/n Pontén de arco+rollizos 12+802.820]  0.70 100 690 0.145 0.23 0.14] 0.25] 0.67 0.58[ 90.00] 7.85| 10.59] 14.97 0.16] 0.74[ 2.32] 0.09[ 043] 135
7 |s/n Alcantarilla Colapsada 15+105.000 0.50 450 1510 0.298 0.39 0.23 0.43[ 1.15 0.24[ 90.00] 10.02] 13.52] 19.10 0.59 1.72 4.34 0.14 0.41 1.04
8 |s/n Ponén de Mamposteria 16+307.700]  0.26 250 582 0.430 0.16 0.10 0.18] 048 0.30f 90.00] 659 890 1256 0.03] 034 136 0.01f 0.10] 041
9 [Potrerillo  |Puente 17+762.043] 10.50 550 3970 0.139 0.93 056 1.02| 2.72 2.14f 90.00] 15.15| 20.44] 2889 2.39] 5.09[ 1050 5.11| 10.89] 22.47
10 {Potrerillo Il |Alcantarilla Colapsada 17+980.000]  0.45 450 1110 0.405 0.28 0.17] 0.31] 0.83 0.30f 90.00f 859 11.60] 15.83f 0.28] 1.04[ 270 0.08f 0.31] 081
11 {Anamuelle |Ponton de madera 19+363.000] 0.41 200 485 0.412 0.13 0.08] 0.15] 0.40 0.57[ 90.00] 6.07[ 819 1158 0.01] 0.21f 1.03] 0.01f 0.12] 059
12 [Olichoco  |Cauce Natural de 80.00 m 27+040.000f 71.12] 1,750 16680 0.105 3.15 189 3.47] 9.26 4.26] 92.00[ 26.97| 36.40| 51.41f 11.39] 1892 31.97| 48.52| 80.60[ 136.19
13 {Chusgdn Puente 28+323.454] 599.36] 2,000 35060 0.057 6.26 3.76] 6.89] 18.40 18.08] 92.00] 37.33] 50.38] 71.16] 19.70] 31.04] 50.15| 356.18] 561.20] 906.71
d Célculo de la lluvia efectiva Pe.-Método de los Ndmeros de Escurrimiento
e_e N US.Soil Conservation Service
T Syntetic Unit Hidrograph Suelos textura tipo B
del2 by Mockus, Victor
/ US. SCs. ; Estacién Huamachuco
_l_ 508
B > P-—+5.08
- > - { N | 67.327°%
= =T
2032 t0.527
P+ —-20.32
= N
| P=226t%" (mm)| Para T=25 afios:
Para cuencas gra‘tp - \m Hr
[P =3.05t°** (mm)| Para T=100 afos:
k n ¥ g Para cuencas peq tp = ti...t |P:4.33t°"‘73 (mm)| Para T=500 afios:

"
1 th




Cuadro N°13: Caudales maximos Método Racional.- Carretera Huamachuco-Pte.Pallar

K= 67.32
m= 0.22 KT™ __CIA
n= 0.53 =" =36
T= 25 afios
T= 100 afos
T= 500 afios
Area Desnivel Longitud Pendiente Tiempo de Intensidad Caudal Maximo
Ubicacién Cuenca A H del cauce S concentracion Tc mm/hora (m3/s)
(Km2) (m) L(m) (m/m) horas minutos T=25 | T=100 | T=500 T=25 | T=100 | T=500
1 2+647.960|Q. Colorado 19.80 900 8600 0.105 1.88 112.60 11.23 15.16 21.49 30.88 41.70 59.09
2 4+860.000(s/n 1.80 400 1860 0.215 0.47 28.20 23.28 31.44 44.56 5.82 7.86 11.14
3 6+030.000|Q. Camish 14.60 550 6490 0.085 1.56 93.80 12.36 16.69 23.66 25.07 33.85 47.98
4 11+130.000]s/n 1.04 275 2030 0.135 0.58 34.60 20.91 28.23 40.01 3.02 4.08 5.78
5 12+085.000]s/n 1.20 260 1770 0.147 0.50 30.20 22.46 30.33 42.98 3.74 5.05 7.16
6 12+802.820|s/n 0.70 100 690 0.145 0.23 13.80 33.93 45.82 64.93 3.69 4.99 7.07
7 15+105.000]s/n 0.50 450 1510 0.298 0.39 23.40 25.69 34.69 49.16 2.00 2.70 3.82
8 16+307.700]s/n 0.26 250 582 0.430 0.16 9.60 41.08 55.47 78.61 1.84 2.48 3.52
9 17+762.043|Potrerillo 10.50 550 3970 0.139 0.93 55.80 16.25 21.95 31.10 26.55 35.85 50.80
10 17+980.000] Potrerillo 11 0.45 450 1110 0.405 0.28 16.80 30.59 41.31 58.54 2.37 3.20 4.54
11 19+363.000| Anamuelle 0.41 200 485 0.412 0.13 8.00 45.22 61.06 86.53 3.19 431 6.11
Estimacion del Coeficiente de escorrentia C
Ky K, Ks Ky, K C
2+647.960|Q. Colorado 20 10 10 10 50 0.50
4+860.000(s/n 20 10 10 10 50 0.50
6+030.000|Q. Camish 20 10 10 10 50 0.50
11+130.000]s/n 20 10 10 10 50 0.50
12+085.000]s/n 20 10 10 10 50 0.50
12+802.820]s/n 30 10 10 10 60 0.56
15+105.000]s/n 30 10 10 10 60 0.56
16+307.700|s/n 40 10 10 10 70 0.62
17+762.043|Potrerillo 30 10 10 10 60 0.56
17+980.000|Potrerillo 1 40 10 10 10 70 0.62
19+363.000| Anamuelle 40 10 10 10 70 0.62




Cuadro N°14: Estimacion del Caudal maximo.-Carretera Huamachuco-Pte.Pallar

Caudal Maximo (m3/s)

Ubicacion Cuenca SCS Racional Promedio
T=25 | T=100 | T=500 | T=25 | T=100 | T=500 | T=25 | T=100 | T=500
1 2+647.960[Q. Colorado 10.94 20.44 38.40 30.88 41.70 59.09 20.91 31.07 48.75
2 4+860.000(s/n 0.61 1.62 3.87 5.82 7.86 11.14 3.22 474 7.51
3 6+030.000|Q. Camish 7.95 15.26 29.13 25.07 33.85 47.98 16.51 24.55 38.55
4 11+130.000|s/n 0.40 0.99 2.25 3.02 4,08 5.78 1.71 2.54 4.01
5 12+085.000|s/n 0.43 1.10 2.58 3.74 5.05 7.16 2.09 3.08 4.87
6 12+802.820|s/n 0.09 0.43 1.35 3.69 4,99 7.07 1.89 2.71 421
7 15+105.000|s/n 0.14 0.41 1.04 2.00 2.70 3.82 1.07 1.56 2.43
8 16+307.700|s/n 0.01 0.10 0.41 1.84 248 3.52 0.92 1.29 1.96
9 17+762.043|Potrerillo 5.11 10.89 22.47 26.55 35.85 50.80 15.83 23.37 36.64
10 17+980.000|Patrerillo 1 0.08 0.31 0.81 2.37 3.20 454 1.23 1.76 2.67
11 19+363.000|Anamuelle 0.01 0.12 0.59 3.19 431 6.11 1.60 2.22 3.35
12 27+040.000|Olichoco 48.52 80.60 136.19 48.52 80.60| 136.19
13 28+323.454|Chusgoén 356.18 561.20 906.71 356.18| 561.20f 906.71




ANEXO |V



SOCAVACION

PROYECTO PUENTE CARROZABLE OLICHOCO
SOCAVACION :

La socavacion que se produce en un rio no puede ser calculada con exactitud, solo
estimada, muchos factores intervienen en la ocurrencia de este fenédmeno, tales como:

- El caudal
-Tamafio y conformacion del material del cauce
- Cantidad de transporte de sélidos

Las ecuaciones que se presentan a continuacion son una guia para estimar la geometria
hidraulica del cauce de un rio. Las mismas estan en funcion del material del cauce.

SOCAVACION GENERAL DEL CAUCE:

Es aquella que se produce a todo lo ancho del cauce cuando ocurre una crecida
debido al efecto hidraulico de un estrechamiento de la seccion; la degradacion del fondo
de cauce se detiene cuando se alcanzan nuevas condiciones de equilibrio por disminucion de
la velocidad, a causa del aumento de la seccién transversal debido al proceso de erosion.

Para la determinacioén de la socavacion general se empleara el criterio de Lischtvan - Levediev

Velocidad erosiva que es la velocidad media que se requiere para degradar el fondo esta dado
por las siguientes expresiones:

Ve = 0.60 gs"*® b H ; m/seg suelos cohesivos

Vc =0.68 bdy,°?® ; m/seg suelos no cohesivos

En donde:
Ve = velocidad media suficiente para degradar el cauce en m/seg.

0q = peso volumétrico del material seco que se encuentra a una
profundidad Hs, medida desde la superficie del agua ( Ton/m3)

b = coeficiente que depende de la frecuencia con que se repite la avenida
gue se estudia. Vertabla N° 3
X = es un exponente variable que esta en funcion del peso volumétrico gs del

material seco (Ton/m3)

H, = tirante considerado, a cuya profundidad se desea conocer que valor de Ve
se requiere para arrastrar y levantar al material ( m)

d,= es el diametro medio ( en mm ) de los granos del fondo obtenido segun la
expresion.



dy = 0.01 S di pi

en el cual
di = didmetro medio, en mm, de una fraccion en la curva granulométrica

de la muestra total que se analiza

pi = peso de esa misma porcién, comparada respecto al peso total de la
muestra. Las fracciones escogidas no deben ser iguales entre si.

| B |

(1) - Perfil antes de la erosion.
(2) - Perfil después de la erosion

Célculo de la profundidad de la socavacion en suelos homogéneos:
Suelos cohesivos:

Hs _ a H05/3 1/(1+X)
0.60b g4'*®
Suelos no cohesivos:
Hs - | aH,” 1
0.68b d,,,>*
N
Donde: a = Qd/(H,"°B.m)

Qg = caudal de disefio (m3/seq)

B. = ancho efectivo de la superficie del liquido en la seccibn transversal

m = coeficiente de contraccion. Ver tabla N° 1

H,, = profundidad media de la seccién = Area / Be

X exponente variable que depende del diametro del material y se encuentra
en la tabla N° 2

d, = diametro medio (mm)



TABLA N°1
COEFICIENTE DE CONTRACCION, m

elocidad media en |

Longitud libre entre dos estribos

seccion,enm/segl 10 13 16 18 21 25 30 42 52 63 106 124 200
Menor de 1 1.00 1.00 1.001.001.00 1.001.00 1.001.001.00 1.00 1.00 1.00
1,00 0.96 0.97 0.980.99 0.99 0.99 1.00 1.001.001.00 1.00 1.00 1.00
1,50 0.94 0.96 0.97 0.97 0.97 0.980.99 0.990.990.99 1.00 1.00 1.00
2,00 0.93 0.94 0.950.96 0.97 0.97 0.98 0.98 0.99 0.99 0.99 0.99 1.00
2,50 0.90 0.93 0.94 0.95 0.96 0.96 0.97 0.98 0.98 0.99 0.99 0.99 1.00
3,00 0.89 0.91 0.930.94 0.95 0.96 0.96 0.97 0.98 0.98 0.99 0.99 0.99
3,50 0.87 0.90 0.92 0.93 0.94 0.950.96 0.97 0.98 0.98 0.99 0.99 0.99
4.00 o mayor (0.85 0.89 0.910.92 0.93 0.94 0.95 0.96 0.97 0.98 0.99 0.99 0.99
TABLA N° 2
VALORES DE X PARA SUELOS COHESIVOS Y NO COHESIVOS
SUELOS COHESIVOS SUELOS NO COHESIVOS
P. ESPEC. X dm (mm) X
gd (Tn/m3)
0,80 0,52 0,05 0,43
0,83 0,51 0,15 0,42
0,86 0,50 0,50 0,41
0,88 0,49 1,00 0,40
0,90 0,48 1,50 0,39
0,93 0,47 2,50 0,38
0,96 0,46 4,00 0,37
0,98 0,45 6,00 0,36
1,00 0,44 8,00 0,35
1,04 0,43 10,00 0,34
1,08 0,42 15,00 0,33
1,12 0,41 20,00 0,32
1,16 0,40 25,00 0,31
1,20 0,39 40,00 0,30
1,24 0,38 60,00 0,29
1,28 0,37 90,00 0,28
1,34 0,36 140,00 0,27
1,40 0,35 190,00 0,26
1,46 0,34 250,00 0,25
1,52 0,33 310,00 0,24
1,58 0,32 370,00 0,23
1,64 0,31 450,00 0,22
1,71 0,30 570,00 0,21
1,80 0,29 750,00 0,20
1,89 0,28 1000,00 0,19
2,00 0,27




TABLA N°3
VALORES DEL COEFICIENTE b

Periodo de | Coeficiente
retorno b
(afos)

2 0,82
5 0,86
10 0,90
20 0,94
50 0,97
100 1,00
500 1,05

SOCAVACION AL PIE DE LOS ESTRIBOS:

WMMW : ////////////////2??%

So
St Hg —_—

El método que sera expuesto se debe a K. F. Artamonov y permite estimar no solo la
profundidad de socavacién al pie de estribos, sino ademas al pie de espigones. Esta erosion
depende del gasto que tedricamente es interseptado por el espigén, relacionando con el
gasto total que escurre por el rio, del talud que tienen los lados del estribo y del &ngulo
gue el eje longitudinal de la obra forma con la corriente. El tirante incrementado al pie de un
estribo medido desde la superficie libre de la corriente, esta dada por:

St = P, P, Pg H,
en que

P, = coeficiente que depende del &ngulo a que forma el eje del puente con la corriente,
como se indica en la figura siguiente; su valor se puede encontrar en la tabla N° 4



P, = coeficiente que depende de la relacion Q,/Q, en que Q, es el gasto que tedricamente
pasaria por el lugar ocupado por el estribo si éste no existieray Q, es el gasto total que
escurre por el rio. El valor de Pq puede encontrarse en la tabla N° 5

Pr = coeficiente que depende del talud que tienen los lados del estribo, su valor puede
obtenerse en la tabla N° 6

H, = tirante que se tiene en la zona cercana al estribo antes de la erosién

Q-(Q+Q,)

TABLA N°4
VALORES DEL COEFICIENTE CORRECTIVO P, EN FUNCION DE a
a 30° 60° 90° 120° 150°
P, 0.84 0.94 1.00 1.07 1.19
TABLA N°5

VALORES DEL COEFICIENTE CORRECTIVO P, EN FUNCION DE Q,/Q
Q./Q 0.10 0.20 0.30 0.40 0.50 0.60 0.70 0.80
Pq 200 265 322 345 3.67 3.87 406 4.20

TABLA N°6
VALORES DEL COEFICIENTE CORRECTIVO Pr EN FUNCION DE R

TALUI 0 0.50 1.00 1.50 2.00 3.00
Pr 1.00 0.91 0.85 0.83 0.61 0.50




DETERMINACION DE LA PROFUNDIDAD DE SOCAVACION

TIPO DE CAUCE 2 (ver cuadro adjunto)

A.- Célculo de la socavacién general en el cauce:

Hs = profundidad de socavacion (m)
Qd = caudal de disefio
Be = ancho efectivo de la superficie de agua

Ho = tirante antes de la erosion

Vm = velocidad media en la seccion

m = coheficiente de contraccion. Ver tabla N° 1

0q = peso especifico del suelo del cauce

dm = diametro medio

X = exponente variable. Ver tabla N° 2

Tr = Periodo de retorno del gasto de disefio

b = coeficiente que depende de la frecuencia del caudal de

A = &rea de la seccion hidraulica
Hm = profundidad media de la seccion
a =

Entonces,

Hs = 1,30 m

CAUCE TIPO
SUELO COHESIVO 1
SUELO NO COHESIVO 2

80,60 m3/seg
80,00 m
1,24 m
3,07 m/seg
0,98
1,84 Tn/m3
100,00 mm
0,280
100,00 afos
1,00
26,27 m2
0,600 m
2,409

ds = profundidad de socavacion respecto al fondo del cauce

ds = 0,06 m

Asumimos ds = 0,50 m

B.- Calculo de la socavacién al pie de estribos:

1.- Estribo margen izquierda aguas abajo

St = tirante incrementado al pie del estribo debido a la socavacion en mts.
Ho = tirante que se tiene en la zona cercana al estribo antes de la erosion 0,33 m

caudal de disefno

Q

80,60 m3/seg

Q1 = caudal que teéricamente pasaria por el estribo de la margen izquierda 26,87 m3/seg

Ql/Q =

0,33




Pg = coeficiente que depende de la relacién Q1/Q. Ver tabla N° 5

a = angulo que forma el eje del estribo con la corriente

Pa = coeficiente que depende del angulo a . Ver tabla N° 4

R = talud que tiene el estribo

Pr = coeficiente que depende del talud que tiene el estribo. Ver tabla N° 6

Entonces,
St = 1,06 m

ds = profundidad de socavacion respecto al fondo del cauce
So = 0,73 m

Por Criterio practico;

Asumimos So = 0,75 m

2.- Estribo margen derecha aguas abajo

St = tirante incrementado al pie del estribo debido a la socavacion en mts.

Ho = tirante que se tiene en la zona cercana al estribo antes de la erosién
Q = caudal de disefio

3,29
90°
1,00
0,11
0,98

0,45 m
80,60 m3/seg

Q1 = caudal que tedricamente pasaria por el lugar ocupado por el estribo de | 26,87 m3/seg

Q1/Q =
Pq = coeficiente que depende de la relacion Q1/Q. Ver tabla N° 5
a = angulo que forma el eje del estribo con la corriente

Pa = coeficiente que depende del angulo a . Ver tabla N° 4
R = talud que tiene el estribo
Pr = coeficiente que depende del talud que tiene el estribo. Ver tabla N° 6

Entonces,
St = 1,45 m
ds = profundidad de socavacion respecto al fondo del cauce

So = 1,00 m
Por Criterio préctico;

Asumimos So = 1,00 m

0,33
3,29
90°
1,00
0,11
0,98



3.- Pilar del centro del puente

LAURSEN Y TOCH

Para estos autores, la socavacion depende fundamentalmente de la relacion de la
profundidad del flujo y el ancho del pilar Yn/b, del angulo entre la direccién del flujo y

el eje longitudinal del pilar o angulo de incidencia a y, en segundo término de la forma del pilar.
Al analizar este ultimo factor, Laursen y Toch llegan a la conclusion de que, si bien las formas
hidrodinamicas tienden a reducir la socavacién, este efecto se pierde cuando los pilares no
estan alineados con la corriente, en particular si se aumenta la relacién Yn/b.

Al analizar la influencia de la velocidad media del flujo y del diametro del sedimento los autores
llegan a la conclusion de que ésta es inexistente, pues, al variar los valores de estos, se
mantiene el equilibrio entre el suministro y la capacidad de extraccion de sedimentos.

La profundidad de socavacion para un pilar alineado con el flujo es calculada por:

Ys = KxKsxb

Donde:
St = tirante incrementado al pie del pilar debido a la socavacion en mts.
K = Coeficiente que depende de la relacién Yn/b. 1,55
Ks = Coeficiente que depende de la forma del pilar. 1,00
b = Ancho de pilar en metros. 1,10 m
Entonces,

St = 275 m

ds = profundidad de socavacion respecto al fondo del cauce

So = 1,71 m
Por Criterio practico;

Asumimos So = 1,70 m




ANEXO V



Lugar de la extraccion del material de muestra.



Perfil estratigrafico del Suelo.
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d

VISTA DE LA ARMADURA DEL PUENTE

VISTA FRONTAL DEL PUENTE




VISTA DE LA BASE DEL PUENTE

VISTA LATERAL DEL PUENTE



DETALLE DE CONEXION DEL NUDO 25

DETALLE SUPERIOR DEL NODO 1



DETALLE DE CONEXION DEL NODO 1

DETALLE DE CONEXION DEL NODO 2 LADO DERECHO



DETALLE DE CONEXION DEL NODO 2 LADO IZQUIERDO

VISTA DE ENTRADA DEL PUENTE DE ARMADURA



VISTA LATERAL DEL PUENTE DE ARMADURA

VIGA TRANSVERSAL CON CONECTORES DE CORTE



DETALLE DE VIGA TRANSVERSAL CON CONECTORES DE CORTE

DETALLE DE CONEXION DEL NODO 18 (ARRIOSTRE DE LA BASE)



DETALLE DE CONEXION DEL NODO 10 VISTA INFERIOR (ARRIOSTRE SUPERIOR)

DETALLE DE CONEXION DEL NODO 10 VISTA SUPERIOR (ARRIOSTRE SUPERIOR)



DETALLE DE CONEXION DEL NODO 12 VISTA SUPERIOR (ARRIOSTRE SUPERIOR)

DETALLE DE CONEXION DEL NODO 12 VISTA INFERIOR (ARRIOSTRE SUPERIOR)



DETALLE DE CONEXION DEL NODO 42 VISTA INFERIOR (ARRIOSTRE SUPERIOR)

DETALLE DE NEOPRENO EN ESTRIBO
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