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RESUMEN

El presente trabajo de investigacion tiene como objetivo el estudio de la
superestructura del Puente Naranjal 1 que forma parte del proyecto “Control de

inundaciones del Rio Naranjal”.

En este documento se hace una introduccién a los puentes, posteriormente se
presenta como solucion un puente tipo viga- losa constituido de varios tramos.
Finalmente se analizan los elementos que conforman la superestructura. Para
las vigas que son los elementos principales de la superestructura se propone
su disefio en hormigdn postensado con el objetivo de aminorar costos, ya que
ésta técnica permite la reduccion de la seccién, disminuyendo asi las cargas
muertas, agrietamientos y por lo tanto deflexiones. Las vigas se disefan
mediante las normas AASHTO y ACI que regulan el disefio de puentes. El
disefio de la losa se realiza en hormigbn armado regulado por las normas
AASHTO y MOP.

Palabras clave: Postensado, superestructura, norma AASHTO, puentes

tipo viga — losa.
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ABSTRACT

This research aims to study the superstructure of the Naranjal 1 Bridge, which

is part of the "Control de inundaciones del Rio Naranjal."

This paper deals with the bridges topic, first. Then, it presents a slab girder
bridge consisting of several stretch as a solution. Finally, the elements of this
superstructure are analyzed. For the beams, which are the main elements of
the superstructure, a post tensioned concrete design is proposed in order to
reduce costs. As this technique allows the reduction of the section, reduces
dead loads, fissures, and therefore deflections, the cost will be lower. The
beams are designed using the AASHTO and ACI standards governing the
design of bridges. The design of the slab is made of reinforced concrete and
regulated by AASHTO and MOP standards.

Keywords: Postensado, superstructure, AASHTO, bridges beam type -
slab.
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3 INTRODUCCION

Los puentes son de vital importancia para el desarrollo de las naciones, ya que
facilita las actividades de comunicacién, es por ello que se desarrolla la
investigacion de nuevas técnicas para el disefio, construccion y mantenimiento

de los mismos.

La naturaleza del terreno y la funcion que debe cumplir un puente son aspectos
determinantes que hacen que su disefio y construccion sean diferentes para
cada medio, representando asi una tarea compleja que implica un alto grado de

conocimiento de ingenieria civil.

A lo largo de la historia se han empleado numerosos tipos de disefios, que
dependen de los materiales disponibles, técnicas desarrolladas vy
consideraciones economicas. Siendo la calidad del suelo o roca donde debera

apoyarse un parametro critico que garantiza la estabilidad del mismo.

La superestructura es una parte fundamental de los puentes pues salvan la luz
entre los vanos y soportan directamente las cargas de transito. Deben
disefiarse de tal manera que no sufran deflexiones para garantizar su correcto

funcionamiento.

Existen varios tipos de superestructura que dependen de las caracteristicas
fisicas y economicas de cada proyecto. Las mas empleadas son las
conformadas por una losa y vigas longitudinales; siendo las vigas los
elementos estructurales que soportan todas las solicitaciones de la

superestructura, para luego transmitirlas a la subestructura.

Dependiendo de la luz que se debe salvar las vigas pueden ser de hormigdn
armado, acero u hormigon preesforzado, siendo éste Ultimo la técnica mas
desarrollada actualmente ya que permite cubrir luces de hasta 45 m. con

disefio econdmicos.

Aunque existen dos formas de preesforzado, pretensado y postensado, éste
altimo es preferido en el disefio de puentes debido a que es mas eficiente para

secciones de gran tamafio ya que reduce el peso propio de los elementos.

Paola Reinoso, Sandra Zambrano 11
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3.1 ANTECEDENTES

El crecimiento desmesurado del Rio Naranjal en época invernal, produce
graves inundaciones en las poblaciones cercanas. Por lo cual el Gobierno
Nacional a través de “SENAGUA”, vio la necesidad de realizar el proyecto
“Control de Inundaciones del Rio Naranjal”, que pretende dividir el caudal,
durante época de crecida, desviando parte del mismo por un canal de grandes

proporciones.

La magnitud del proyecto implica la ejecucion de obras importantes de
ingenieria, entre las cuales estan puentes de grandes luces, los cuales
requieren estudios particularizados de topografia, hidrologia, geologia, suelos,

impacto ambiental, estudio estructural.

La tesis se enfoca al disefio de la superestructura del “Puente Naranjal 1”7, que
se levanta sobre el canal de desvio. La luz que debera salvar dicho puente es
de 320 m, para lo cual se propone el disefio de vigas de hormigdn postensado.
El puente esta conformado por 8 tramos de 40 m y con dos carriles de calzada

de 7.20 m. Ademas contempla veredas laterales de 1.20 m.

3.2 OBJETIVOS

Objetivo General

Realizar el disefio completo de la superestructura de un puente sustentado
sobre vigas de hormigon postensado, estudiando las condiciones en las que se

requiere la implantacién del mismo, y los métodos y procedimientos aplicables.

Objetivos especificos

» |dentificacion del proyecto en general y del proyecto del puente en
particular.

= Determinacion de cargas para la superestructura.

» Diseiio de la losa.

= Disefo de las vigas de hormigon postensado.

Paola Reinoso, Sandra Zambrano 12
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3.3 JUSTIFICACION

Mediante la elaboracion de la presente tesis, se aplicaran los conocimientos
adquiridos durante los estudios de pregrado, complementandolos con
investigacion bibliografica, para el analisis y disefio de los diferentes elementos

estructurales que forman parte de la superestructura.

La investigacion propuesta se enfoca en el calculo y disefio de la
superestructura del Puente Naranjal 1, el cual incluye el disefio de vigas en

hormigon postensado que pretenden cubrir la luz total del puente de 320 m.

En nuestro medio consideramos importante abordar el estudio y conocimiento
de vigas de hormigon postensado a fin de poder aplicarlos en caso necesario

en cualquier parte de nuestro pais.
4 MARCO TEORICO
4.1 PUENTES

4.1.1 DEFINICION

Puente es una obra que se construye para salvar obstaculos como depresiones
de relieve topografico, corrientes de agua y cruces a desnivel, dando asi
continuidad a una via. Sustenta carreteras, caminos, vias férreas asi como

puede transportar lineas de distribucion de energia y tuberias.

4.1.2 CLASIFICACION

Existe una variada clasificacion de puentes, de acuerdo a diferentes

pardmetros, entre las mas comunes se tiene las siguientes:

1. De acuerdo ala seccién transversal
-  Puentes — losa
- Vigas simples

- Vigas compuestas

2. De acuerdo ala forma estructural

- Puentes isostéticos

Paola Reinoso, Sandra Zambrano 13
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- Puentes hiperestaticos

- Puentes aporticados

- Puentes de arco

- Puentes constituidos por elementos reticulares.
3. De acuerdo al material

- Puentes de madera

- Puentes de mamposterias de ladrillo
- Puentes de mamposteria de piedra
- Puentes de hormigon ciclépeo

- Puentes de hormigon simple

- Puentes de hormigdn armado

- Puentes de hormigon preesforzado

- Puentes metalicos

4. De acuerdo a su funcién

- Puentes peatonales

- Puentes para transito vehicular de carreteras
- Puentes para ferrocarriles

- Puentes para oleoductos

- Puentes canal

- Puentes basculantes

- Puentes para servicios mixtos

5. De acuerdo alalongitud de la obra de fabrica
- Alcantarillas: longitudes menores que 10 m.

- Puentes menores: longitudes entre 10 y 20 m.

- Puentes medianos: longitudes entre 11y 70 m.

- Puentes mayores: longitudes mayores que 70 m.

4.1.3 Caracteristicas de los puentes preesforzado

Para los fines de esta tesis se indica alguna de las caracteristicas de los

puentes de hormigon preesforzado:

Paola Reinoso, Sandra Zambrano 14
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- Son puentes definitivos

- Pueden ser isostéticos o hiperestéaticos

- Pueden tener luces menores, medianas y mayores
- Soportan cargas vehiculares generalmente altas.

- Se aplica en carreteras de diferente orden.

4.1.4 PARTES DE UN PUENTE

En un puente se distinguen dos partes principales: la superestructura y

subestructura.

4.1.4.1 SUPERESTRUCTURA

Es el conjunto de tramos que salvan los vanos situados entre soportes. Esta
conformada por el tablero o piso que soporta directamente las cargas; vigas,
diafragmas, cables, armaduras, arcos que son los que trasfieren las cargas del

tablero a los apoyos.
Tablero

Es el elemento estructural que conforma la superficie sobre la cual circulan los
vehiculos, puede estar formado por una losa, conjunto de vigas o la
combinacion de las dos. Ademés estd conformado por barandas, pavimento,

travesafios o diafragmas, juntas de dilatacion etc.
Losa

Es el elemento estructural encargado de transmitir las solicitaciones a las vigas

0 apoyos segun sea el caso.
Vigas

Son los elementos estructurales que soportan la losa y se asientan en los

apoyos.
Diafragmas

Son elementos estructurales que conectan las vigas formando un entramado

horizontal que ayuda a incrementar su rigidez.

Paola Reinoso, Sandra Zambrano 15
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Barandas

Elementos que limitan la calzada a los lados del tablero, su funcién es evitar

que vehiculos o peatones se caigan fuera del puente en un caso de accidente.

4.1.4.2 SUBESTRUCTURA

Son los apoyos o soportes formados por pilares (apoyos centrales); estribos
(apoyos extremos) que soportan directamente la superestructura; y las

fundaciones que trasmiten los esfuerzos al terreno.
Estribos

Son elementos estructurales ubicados en los extremos de la longitud del

puente, cuya funcidn es soportar el tablero en estos puntos.
Pilas

Son elementos estructurales ubicados en puntos intermedios de la longitud del

puente cuya funcion es soportar el tablero.
Fundaciones

Son elementos estructurales que transmiten las cargas de los estribos y pilotes

hacia el terreno.

4.2 PUENTES TIPO VIGA - LOSA

Los puentes tipo viga- losa estan constituidos por un tablero asentado sobre
varias vigas longitudinales colocadas a intervalos regulares, que se apoyan
sobre estribos, pilas, cimentacion, sistemas de apoyos y juntas. Pueden ser de

uno O varios tramos.

Paola Reinoso, Sandra Zambrano 16
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Baranda Losa

Sistema de juntas

Cimentacion Cimentacion Cimentacion

Figura 4-1 Seccion tipica puente tipo viga — losa

< Tablero

El tablero esta constituido por una losa solidaria con las vigas principales.
Ademas, es el elemento estructural que soporta directamente las cargas
vehiculares y peatonales para luego transmitirlas a las vigas. De acuerdo al
tipo de puente y a la luz del tramo la armadura principal de la losa puede ser
disefiada de 3 formas:

e Paralela al tréfico, apoyada sobre viguetas transversales, para puentes
pequefios con luces menores a 8 m.

e Perpendicular al trafico y apoyandose sobre las vigas principales cuando
se debe cubrir grandes luces. En este caso es importante determinar el
grado de empotramiento de la losa en las vigas. El grado de
empotramiento es mayor mientras mayor son la dimensiones de la viga y
menor su longitud o espaciamiento entre las viguetas transversales, es
decir cuanto mayor sea la resistencia de viga a la torsion. Cuando la losa
es de hormigbén armado, por lo general, ésta se apoya sobre las vigas
principales formando un conjunto de manera que las vigas principales
trabajen como vigas T.

e En ambos sentidos, apoyada sobre vigas principales y viguetas

transversales.

% Vigas

Las vigas constituyen la estructura principal de la superestructura de este tipo

de puentes. Existen varios tipos de vigas, segun su seccion transversal, estas

Paola Reinoso, Sandra Zambrano 17
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pueden ser vigas tipo |, tee, cajon, etc. De acuerdo al tipo de material utilizado
estas pueden ser de madera, hormigbn armado, hormigon preesforzado o
acero. El tipo de viga dependera del tipo de puente escogido por el disefiador y

de la luz que se necesita salvar.
Separacion de las vigas principales.

El costo del puente se ve afectado considerablemente por la variacion de la
separacion lateral de las vigas principales. Si bien una pequefia separacion
puede reducir el espesor de la losa, sin embargo seria necesario un mayor

namero de vigas y por lo tanto encofrado mas laborioso y de mayor superficie.

“En el algunos paises de Latinoamérica teniendo en cuenta el costo de la mano
de obra y de los materiales la distancia econémica entre centro de las vigas
principales es de 2 m., pudiendo sufrir variaciones segun la zoca del pais y del

tipo y luz del puente.” (MC Ing. Arturo Rodriguez Serquén, 2010)
Dimensionamiento

“Para luces comprendidas entre 20 y 45 m. el tablero esta constituido por dos,
tres 0 mas vigas de altura constante y alma relativamente delgada, siendo la
altura econdmica aconsejable para las vigas L/18.

Para luces comprendidas entre 50 y 300 m. se construyen puentes
preesforzados en volados sucesivos, l0s que en su mayoria tienen la luz
principal comprendida entre 70 y 100 m. con la luz mas econémica préxima a
los 90 m.” (MC Ing. Arturo Rodriguez Serquén, 2010)

Por lo general debido a facilidad de construccion, las vigas exteriores se
construyen con la misma seccién que las vigas interiores. Aunque las vigas
exteriores comunmente reciben mayor peso propio, sin embargo, reciben

generalmente menos concentracion de carga.

+ Subestructura

La subestructura esta constituida por pilares y estribos, los cuales soportan las
cargas transmitidas por la superestructura (losa y vigas). El tipo de estribos y

pilares depende de varios factores. A su vez los estribos y pilares transmiten

Paola Reinoso, Sandra Zambrano 18
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carga a la cimentacion, la cual puede ser superficial o profunda dependiendo
del tipo de suelo y de la socavacion.

4.3 LINEAS DE INFLUENCIA PARA TRAMOS ESTATICAMENTE
DETERMINADOS

Los puentes para transito vehicular estan sometidos a cargas moviles
producidas por las ruedas de carros o camiones que transitan sobre la
estructura. Para realizar una buen disefio de este tipo de puentes es necesario
determinar la posicién de dichas cargas, que generen el maximo esfuerzo

cortante o el maximo momento flector en una seccion.

Se debe tener en cuenta que la posicion de las cargas que producen el maximo
momento flector en una seccién no originard necesariamente el maximo

esfuerzo cortante en la misma seccion.

Para determinar ya sea el maximo esfuerzo cortante o0 momento flector, lo
primero que hay que hacer es determinar la posicion critica de las cargas

moviles.

Las lineas de influencia en muchos de los casos ayudan a dar la mejor solucion

de este problema.
Definicién de lineas de influencia

“La linea de influencia se puede definir como una curva cuya ordenada da el
valor de una respuesta estructural: reaccion, carga axial, corte, momento, etc.,
en un elemento o seccion fijos de una estructura (apoyo, barra, columna, etc.)
cuando una carga unitaria esta aplicada en la abscisa correspondiente”. (Jairo
Uribe Escamilla, 2000)

Para facilitar los célculos de las lineas de influencia se puede utilizar el
Principio de Muller — Breslau.

Principio de Muller — Breslau

“Si se considera que una componente de reaccion o de fuerza interna actua
sobre una pequefia distancia y por consiguiente deflecta o desplaza una

estructura, la curva de la estructura deflectada o desplazada sera, a alguna
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escala, la linea de influencia para dicha componente de reaccion o de fuerza

interna”.

Este principio se aplica a estructuras estaticamente determinadas e

indeterminadas.
Lineas de influencia para vigas estaticamente determinadas
Procedimiento de andlisis

Para construir la linea de influencia en un punto especificado de un miembro ya
sea para la reaccion, fuerza cortante o momento flector, se puede utilizar la
definicion o el teorema de Muller — Breslau. Con el siguiente ejemplo se ilustra

la aplicacion de los dos casos.
Ejemplo 1(Jairo Uribe Escamilla, 2000)

Averiguar para una viga simplemente apoyada las lineas de influencia de las
reacciones en los dos apoyos, A y B, el corte en cualquier seccion C y el

momento en la misma.

Utilice a) la definicién, y b) el Principio de Miller — Breslau.

A B
a c b o

Figura 4-2 Viga simplemente apoyada con carga unitaria

Solucién
a) Utilizando la definicién de linea de influencia

Para dibujar la linea de influencia de Ra se coloca una carga unitaria a una
distancia x de Ray se expresa su valor como funcién de dicha distancia, esto

es:
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1
X
)
? Y
I [ e
L
% %
1 7
Figura 4-3 Carga unitaria a una distancia x
L—x,_ . X
Ra=—-1=1-7

Que representa una linea recta con ordenada untaria en Ay cero en B.
Similarmente, la linea de influencia en B se obtiene a partir de la ecuacion:
_X
Rg = 3

La representacion grafica de las dos lineas se muestra enseguida:

e =

Figura 4-4 Lineas de influencia reaccionen Ay B

Para dibujar la linea de influencia de V¢, en los diagramas de cuerpo libre que
se muestran enseguida que para posiciones de la carga unitaria entre Ay C, V¢

es igual a — Rg; y para posiciones de la carga entre C y B, V¢ es igual a Ra.

Figura 4-5 Posicién de la carga para determinar la fuerza cortante en Ry y Rg
Por consiguiente, la linea de influencia V¢ en la porcion AC es la misma de Rg
pero con signo negativo y en la porcién CB es idéntica a la de Ra. Resultan
entonces dos lineas paralelas, con pendiente -1/L, y con un cambio brusco

unitario cuando la carga pasa del lado izquierdo al derecho de C.
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Figura 4-6 Linea de influencia de la fuerza cortante debido a Ry y Rg

Los valores de las ordenadas en el punto C se pueden obtener por triangulos

semejantes:

Para dibujar la linea de influencia de M. se puede deducir de los dos diagramas

de cuerpo libre anteriores, que cuando la carga esta a la izquierda de C:
Mc =Rgb

Y cuando est4 a la derecha:
Mc =Rab

Al representar graficamente estas ecuaciones resultan las dos lineas rectas de

diferente pendiente que se muestran a continuacion.

Figura 4-7 Linea de influencia debido al momento en C.
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El punto de quiebre se obtiene cuando la carga esta en C y corresponde a la
ordenada.

b) Aplicando el Principio de Muller — Breslau

Las componentes de reaccidon de una estructura impiden el desplazamiento de

la misma en la direccidén correspondiente.

Por consiguiente, para obtener la linea de influencia de R, basta con darle a la
viga un desplazamiento vertical unitario en la direccion positiva, es decir, hacia
arriba. El punto B permanece fijo, y como no se ha liberado ninguna otro
restriccién, la viga se desplaza como u cuerpo rigido, adquiriendo la
configuracion indicada abajo, que coincide exactamente con la linea de

influencia dibujada anteriormente.

i oo

A B

Figura 4-8 Linea de influencia debido a Rx

Se procede en forma similar para obtener la linea de influencia de Ry,

lograndose coincidencia absoluta con el diagrama hallado previamente.

e

Figura 4-9 Linea de influencia debido a Rg

El corte en un punto de una viga representa la restriccion que impide que el
segmento a un lado de la seccion se deslice sobre el que queda al otro lado.
Por lo tanto, para encontrar su linea de influencia se hace un corte en C y se
desliza el lado derecho sobre el izquierdo, para que el signo del corte coincida
con la convencion usual. La magnitud total del desplazamiento se hace igual a

la unidad. Los puntos A y B de la viga permanecen fijos, y como no se ha
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producido otras liberaciones, resultan segmentos de recta AC y CB, que deben

ser paralelos.

s
/!

M y1
y o2y b 1%
1 7 7

Figura 4-10 Linea de influencia debido a la fuerza cortante

En consecuencia por geometria:
Yi=aa
Y2=ab
Pero
Y1+Y2=1
Por consiguiente:

a(@a+b)=alL=1

1
GZ_
L
y finalmente:
yi==2
L
Y
y2=2
L

El momento en una seccion de una viga representa la restriccion al giro de la
seccion a un lado de ella con respecto a la del otro lado. Por los tanto, para
aplicar el principio de Muller — Breslau se elimina dicha restriccion
introduciendo una rétula y se le da un giro unitario al lado derecho con respecto
al lado izquierdo, manteniendo fijos los puntos A y B y conservando todas las

demas restricciones. Para que el signo coincida con la convencion usual del
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momento en vigas, el giro se hace en sentido horario, lo cual obliga al punto C

a desplazarse hacia arriba, como se muestra en la figura siguiente:

Figura 4-11 Linea de influencia debido al momento en C.

La condicién geométrica es ahora que el giro en C, por ser un angulo externo,

es igual a la suma de los &ngulos interiores no adyacentes, o sea:
y=a+ B =1

por otra parte:

y reemplazando:

Que conduce al mismo resultado que se habia obtenido analiticamente.

4.4 TEOREMA DE BARRE

El teorema de Barré es utilizado para determinar el maximo momento de flexion
en una viga simplemente apoyada para un tren de cargas, este expresa lo

siguiente:
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“La posicion del tren de cargas que produce el maximo momento es aquella en
la cual la carga mas pesada y la resultante de todas las cargas aplicadas

equidistan del centro de la luz” (Carlos Ramiro Vallecilla Bahena)
Demostracion:

Para la demostracion se considera lo siguiente:
Un tren de cargas P1, P2, P3 y P4 separadas entre si una distancia a, b y c. El
tren de cargas se mueve sobre una viga simplemente apoyada de longitud L

(ver figura 2.12)

= | -— ) - ;M/T’»//
I8

Figura 4-12 Tren de cargas moviles sobre una viga simplemente apoyada

Se determina mediante el equilibrio la resultante R de las fuerzas actuantes y
su distancia d hasta P2.
R = P1 + P2 +P3 +P4
Realizando momentos en (2) se tiene:
YM,=0=R,L—R(—x—d)

R
R, = T (L—x—d)
El momento flector bajo P2 es:
M, = Ryx — Pla = RL—x(l—x—d)—Pla

Para determinar el valor de x que hace maximo al momento en P2 se deriva la

ecuaciéon del momento flector M, con respecto a x.

am, d (_ Rx(l ) P1>—O
ax _amM\~ T+ * a)=
Se obtiene:
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La ecuacién anterior puede formularse como:

El momento flector bajo una carga determinada es maximo cuando el punto
medio entre la carga y la resultante de las cargas actuantes coincide con el
punto medio de la luz. Y de este enunciado se concluye el Teorema de Barré.
En la figura 2.13 se ilustra la posicion del tren de cargas que produce el

maximo momento flector.

R
PR R P
! a T’ b e J
! | T )i
h 4 h 4 A A 4 A 4
LN gz 1zt AN
1 ' y
| ! |
' L/2 L/2 |

Figura 4-13 Maximo momento flector bajo P2

4.5 TEORIA DE POSTENSADO

El preesfuerzo en el concreto consiste en aplicar esfuerzos de compresién al
hormigon antes de que empiece su vida de servicio, con el objetivo de mejorar
Su resistencia y comportamiento, de tal manera que se produzcan esfuerzos y

deformaciones que contrarresten los producidos por cargas de servicio.

De la teoria de hormigdn se conoce que aungue el hormigdn puede tener una
alta resistencia a la compresién, su resistencia a la tensién es muy baja. Si se
considera el caso de una viga simplemente apoyada sometida a carga, se
presentara flexién en la viga, en donde las fibras superiores tendran esfuerzos
de compresion, mientras que las fibras inferiores se tensionaradn originando
fisuras y agrietamientos en el hormigén. En el hormigén armado, es el acero

quien resiste los esfuerzos de tension reduciendo las fisuras y agrietamientos.

Con el concreto preesforzado se busca reducir o incluso eliminar los esfuerzos

de tension en el concreto y por lo tanto eliminar las fisuras y agrietamientos.

Al eliminar las tracciones y evitar la generacion de fisuras se asegura el
adecuado comportamiento de la estructura frente a ambientes agresivos

corrosivos. Ademas el hormigén preesforzado tiene ventajas de funcionalidad
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estructural, mayor resistencia, seguridad y economia que permiten la ejecucion

de obras més esbeltas y salvar grandes luces.

La alta resistencia y los altos esfuerzos admisibles de los materiales empleados
en el concreto preesforzado, favorecen el eficiente aprovechamiento de los
materiales y la reduccion de secciones, logrando disefios mas eficientes y

econdmicos.

4.5.1 Métodos de preesfuerzo

e Pretensado

El pretensado es el sistema de preesfuerzo, en el cual el acero es tensado
antes del vaciado del hormigoén. El tensado se realiza entre placas de anclaje
situadas a cada extremo; mediante gatos hidraulicos, se transmite la fuerza de
tensado al acero y luego se vierte el hormigon. Una vez que el concreto ha
alcanzado la suficiente resistencia, el acero es liberado; de tal manera que la
fuerza de preesfuerzo es transmitida al concreto mediante la adherencia entre

los materiales.

El pretensado aunque se puede realizar en obra, generalmente es prefabricado
en planta para luego ser transportado a la obra, de tal manera que se asegura

la calidad de los materiales, especialmente la alta resistencia del hormigén.

El método de pretensado es mas util para secciones transversales pequefias,
donde no se puede colocar los cables de postensado. Suele ser mas eficiente y

econdmico cuando se requieren varias unidades similares.

Cabe recalcar que presenta ciertas desventajas frente al postensado, sobre
todo cuando se requieren elementos mas grandes. Adicionalmente las pérdidas
de preesfuerzo son mayores y por lo general los cables de tensado siguen una
trayectoria recta, lo que no beneficia la transferencia de la fuerza de tensado.

e Postensado

El postensado es el método de preesfuerzo que consiste en tensar los
tendones una vez que el hormigon ha alcanzado la resistencia necesaria. Antes

de colar el hormigon se colocan ductos con la trayectoria requerida, para
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posteriormente colocar el acero de preesfuerzo. Una vez tensados y anclados
los tendones se suele colocar mortero o lechada en el ducto para proteger el
acero de preesfuerzo contra la corrosion y evitar movimientos relativos entre

los torones.

Este método puede fabricarse tanto en planta como en obra. Es muy util
cuando se requiere secciones de gran tamafo por lo que suele preferirse la

fabricacién en obra.

La ventaja del postensado es que permite dar el perfil deseado, generalmente
curvo, a los cables logrando asi mayor eficiencia en el disefio. Como ya se ha
mencionado el uso de tendones rectos no es el modo mas adecuado de utilizar
la fuerza de preesfuerzo ya que “en aquellos puntos donde ocurre el maximo
momento se requiere de la maxima fuerza efectiva de preesfuerzo y, por otra
parte la minima fuerza de preesfuerzo es necesaria donde ocurre el minimo
momento flector. Ello puede lograrse para una fuerza constante de preesfuerzo
variando la excentricidad de la fuerza, de tal manera que, en una seccién
cualquiera a lo largo de la viga, el efecto del preesfuerzo neutralizara el efecto
de la carga” (A. H. Allen, 1981)

Otras ventajas son la reduccién del peso propio de las estructuras y menores

pérdidas en la fuerza de presforzado.
Materiales empleados en el hormigon preesforzado.
e Concreto

Para el preesforzado se requiere un concreto de alta resistencia, alrededor de
los 280 y 350 kg/cm?. Esto se debe a que el concreto de mayor resistencia
presenta un mejor comportamiento frente al fisuramiento, por lo general esta

menos expuesto al agrietamiento que un concreto de menor resistencia.

La alta resistencia del concreto se logra con una baja relacién agua/cemento.
Sin embargo, esto podria ocasionar problemas con la trabajabilidad de la
mezcla, por lo que hoy en dia existen aditivos que, con su correcto uso, ayudan
a mejorar no solo la trabajabilidad de la mezcla sino también pueden ayudar a

acelerar el endurecimiento del concreto.
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Adicionalmente, existen otros métodos de curado para lograr un acelerado
endurecimiento, como por ejemplo el calentamiento externo, con el cual se
puede lograr la resistencia requerida al cabo de unas horas. Sin embargo,
cualquiera que sea el método de curado se debe tener encueta la contraccion

gue existe cuando se produce el endurecimiento.

El concreto es considerado como un material elastico, por lo que cuando se
aplica esfuerzo al elemento, se acorta, reduciendo la longitud extendida del
acero y en consecuencia el esfuerzo en él. A ésta pérdida del preesfuerzo se la
conoce como deformacion elastica del concreto. La cual esta en funcion del
modulo de elasticidad del concreto E. y el modulo de elasticidad del acero Es 'y

del esfuerzo en el concreto en la condiciéon de transferencia.

Otra propiedad importante en el concreto de preesfuerzo, es la fluencia o flujo
plastico, que se define como la deformacion inelastica debida a un esfuerzo
sostenido. La rapidez de la fluencia esta en funcion del esfuerzo y el tiempo. En
la figura 2.14 se muestra la curva esfuerzo-deformacion para un valor

constante del esfuerzo.

fluencia

DEFORMACION UNITARIA

TIEMPO

deformacion elastica unitaria

Figura 4-14 Curva de fluencia tipica para el concreto

e Acero de preesfuerzo

En estructuras de concreto preesforzado existen 3 formas comunes en las que
se emplea el acero como tendones: alambres redondos estirados en frio,
torones y varillas de acero de aleacién. Estas Gltimas son las menos usadas en

la construccién. La resistencia de los alambres y de los cables trenzados tienen
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una resistencia a la tensién que esta alrededor de los 17600 kg/cm?, mientras

que la resistencia de las varillas varia entre los 10200 y 11250 kg/cm?.
Alambres redondos

Son fabricados en caliente, laminando lingotes de acero para obtener varillas
redondas. Una vez que se han enfriado, las varillas son pasadas a traves de
troqueles para reducir su didmetro hasta el tamafo requerido. Este proceso
modifica las propiedades mecanicas del acero aumentando su resistencia.
Después del estirado en frio, se libera el esfuerzo mediante un tratamiento de
calentamiento para obtener las propiedades mecanicas descritas. En la tabla

2.1 se muestra los alambres disponibles en el mercado

Diametro nominal|Minima resistencia de Tensidén
Tipo BA Tipo WA

Pulg.  mm. Lb/pulg? [Kg/cm? |Lb/pulg? [Kg/cm?
0.192 4.88 240,000 16,880 (250,000 [17,590
0.196 498 240,000 (16,880 (250,000 (17,590
0.250 |6.35 240,000 (16,880 (240,000 (16,880
0.276 [7.01 240,000 16,880 (235,000 16,880

Tabla 4-1 Alambres sin revestimiento relevados de esfuerzo

Tendones: estan compuestos por grupos de alambres, que pueden consistir

generalmente entre 8 y 52 alambres individuales.
Torones:

Los torones son fabricados con siete alambres relevados de esfuerzo y
estirados en frio, 6 torcidos alrededor de un séptimo alambre de diametro
ligeramente mayor. Las propiedades mecénicas del torén varian con respecto a
las del alambre individual, debido a la tendencia de los alambres torcidos a
enderezarse cuando se aplica tension. En la tabla 2.2 se muestran los torones

usualmente empleados.
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Diametro Nominal Resistencia a la ruptura|Area Nominal del Torén
pulg mm Lb kN pulg? mm?2
GRADO 250
0.250 6.35 9,000 40.0 0.036 23.22
0.313 7.94 14,500 64.5 0.058 37.42
0.375 9.53 20,000 89.0 0.080 51.61
0.438 11.11 27,000 120.1 0.108 69.68
0.500 12.70 36,000 160.1 0.144 92.90
0.600 15.24 54,000 240.2 0.216 139.35
GRADO 270
0.375 9.53 23,000 102.3 0.085 54.84
0.438 11.11 31,000 137.9 0.115 74.19
0.500 12.7 41,300 183.7 0.153 98.71
0.600 15.24 58,600 260.7 0.217 140.00

Tabla 4-2 Torones de siete alambres

Varillas de acero de aleacion

En las varillas de aleacibn de acero, se obtiene

la alta resistencia

introduciendo, durante la fabricacion, ciertos elementos de enlace, como el

manganeso, silicon y cromo. Adicionalmente, se realiza trabajo en frio para

aumentar su resistencia. En la tabla 2.3 se muestran las varillas tipicas.

Didmetro nominal Area nominal de la varilla|Resistencia a la ruptura
Pulg mm Pulg® mm? Lb kN
GRADO 145

1/2 12.7 0.196 127 28,000 125

5/8 15.88 0.307 198 45,000 200

3/4 19.05 0.442 285 64,000 285

7/8 22.23 0.601 388 87,000 387

1 25.40 0.785 507 114,000 507
11/8 28.58 0.994 642 144,000 641
11/4 31.75 1.227 792 178,000 792
13/8 34.93 1.485 057 215,000 057
13/8 34.93 1.485 958 238,000 1059
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GRADO 160
172 12.7 0.196 127 31,000 138
hi8 15.88 0.307 1989 49,000 218
34 19.05 0.442 285 71,000 316
7/8 22.23 0.601 355 96,000 427
1 25.40 0.785 507 126,000 561
11/ 28.58 0.994 642 159,000 708
11/4 31.75 1.227 792 196,000 872
13/8 34.93 1.485 955 238,000 1059

Tabla 4-3 Varillas de acero de aleacion.

Los aceros de preesfuerzo no presentan un esfuerzo de fluencia bien definido.
Para alambres redondos el limite se encuentra alrededor de las 200
kilolibras/pulg? y su esfuerzo de falla es 1720 KN/mm?, esto para el alambre de
la figura 2.15. Los alambres muestran una fluencia gradual, aunque la curva
continta elevandose hasta la fractura del acero y su deformacion en la falla es
mucho menor que la de un acero de refuerzo como se muestra en la figura
2.15. Las varillas de acero de aleacion presentan un comportamiento parecido
al de los alambre, pero sus limites son alrededor del 30 al 40 por ciento

menores.
300
Torén de - 2000
B0 Torén de grade 270
rado 250
260l grade J1s00
L]
N 24“, -
= - 11600
o 320
S Ty Alsmbrade 0192 pulg. ds | 1400
&8 001 Foy dismetro 4 “ Deformacién X 103
]
= 8or Verilla de acero aleado, grado 160 1200 “5 para los aleambres & 29,000 kilolibras/pulg®
s 160 g Paralostorones g 227,000 kilolibras/pulg”
$ ‘nl 1000
£ 1o g poralmsvarilles £ 27,000 kilolibras/pulg?
-3 120 |- Fr  Warilla de acero aléndo, grado 145 _| 800 o
w
. ]m -
=1 600
g0 Extonsién da 1%,
&0 _
I Extension de 0.7% 400
40 | Y
| 200
2 1l
Q I l_ ] 1 1 1 1 | 1 1 1

0 I5 10 1!5 20 25 .30 35 40 45 S0 5560650
Figura 4-15 Curvas esfuerzo-deformacion tipicas para aceros de preesfuerzo

El mdédulo de elasticidad para los aceros de refuerzo esta alrededor de 200000

N/mm?. Para alambres redondos lisos es mas o menos el mismo que el de
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acero de refuerzo por lo que se utiliza 200000 N/mm?. Para los torones y las
varillas de acero de aleacién el modulo aparente es 186000 N/mm?.

4.5.2 Pérdidaen lafuerza de postensado

Una mala apreciacion en las pérdidas parciales de la fuerza de pretensora llevo
a la falla de las primeras estructuras preesforzadas. Es por ello que mediante
varias pruebas se ha determinado que las pérdidas del preesfuerzo podian
estimarse y tomarse en cuenta en el disefio, de tal manera que su efecto pueda

ser minimizado.

Las pérdidas en la fuerza pretensora pueden ser de 2 tipos: aquellas que
ocurren inmediatamente durante la construccion del miembro y aquellas que se

producen a través del tiempo.

Conforme transcurre el tiempo, la fuerza se reduce mas gradualmente, primero
rapidamente y luego méas lentamente. Finalmente después de un periodo de
muchos meses, o incluso afios, las pérdidas llegan a ser insignificantes, y se

alcanza una fuerza de preesfuerzo casi constante.

Pérdidas instantaneas

. Pérdidas por friccion
. Pérdidas por deslizamiento del anclaje
. Pérdidas por acortamiento elastico del concreto.

Pérdidas a través del tiempo

a) Pérdidas debidas a la contraccién

b) Perdidas debidas al flujo plastico del concreto

C) Pérdidas debidas al relajamiento del acero altamente esforzado.

Durante el tensado la fuerza del gato, en miembros postensados, es realmente
aplicada en el concreto, pero solo en el extremo del elemento donde se realiza
el tensado actua con su valor total. En el resto del tramo disminuye debido a las

perdidas por friccion.
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Inmediatamente después de la transferencia, la fuerza postensora se reduce
por el deslizamiento del anclaje. Ademas, el acortamiento elastico produce

también pérdidas adicionales.

A pesar de que las pérdidas pueden ser estimadas, por lo general en el disefio
es posible adoptar cantidades globales razonables. Debido especialmente a la
falta de datos durante la etapa de disefio. En varias bibliografias revisadas para
la elaboracién de la presente tesis, se encontrd que el porcentaje de perdidas
puede asumirse entre el 20 y el 25% para la etapa de disefio.

4.5.3 Disefio a flexién de vigas en postensado

En el disefio a flexion de vigas en postensado, ademas de las cargas que debe
soportar el miembro, por lo general se conoce los esfuerzos permisibles y la
resistencia de los materiales. El disefiador debe determinar la seccién y las
dimensiones tanto del acero, como del concreto, asi como la fuerza de
preesfuerzo y su linea de accion. Debido a la interdependencia de las variables
el proceso de disefio se vuelve iterativo, a menudo se escoge una seccion y se

verifica su comportamiento, y luego se afina hasta encontrar la mejor solucion.

El disefio de vigas preesforzadas requiere la verificacion de varios estados de

carga, entre los que podrian estar:

1. Preesfuerzo inicial: inmediatamente después de la transferencia cuando
solo actla la fuerza de preesfuerzo.

2. Preesfuerzo inicial mas peso propio.
Preesfuerzo inicial mas cargas muertas.

4. Preesfuerzo efectivo después de ocurridas las perdidas mas las cargas

vivas.

4.5.4 Carga equivalente

La fuerza de preesfuerzo junto con el sistema de fuerzas que se genera en los
apoyos a través de los anclajes de los cables, pueden ser consideradas, en

magnitud y direccion, como un sistema de fuerzas externas.
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El alineamiento vertical de un tendon de preesfuerzo influye en la fuerza que
éste transmite al concreto. Una trayectoria recta genera cargas puntuales en el
concreto mientras que una trayectoria curva produce una carga uniformemente
distribuida.

Adicionalmente se debe tener presente el efecto de la excentricidad de los
tendones. Si la fuerza de preesfuerzo es aplicada en el centroide de la seccion,
existirAn solamente esfuerzos de compresion en el concreto; pero si dicha
fuerza es transmitida de manera excéntrica, ademas de los esfuerzos de

compresion se produciran también esfuerzos de traccion sobre el concreto.

Al ser considerado como un sistema de cargas externas, el preesfuerzo
genera sobre la seccion una fuerza cortante Vy, una fuerza normal Np y un

momento M,. Como se observa en la figura 2.16.

":"s.{ E.C.

Fuerzas sobre el concreto
"Caso de carga preesforzado”

Figura 4-16 Fuerzas sobre el concreto en una seccién determinada producidas por el
preesfuerzo

Sin embargo para un angulo a muy pequefio, condicién que generalmente se
presenta en las aplicaciones del preesfuerzo, se supone que cos a= 1. De tal

manera que la normal N, es igual a P.

En la figura 2.17 se ilustra de manera clara los efectos del cambio de

alineamiento y de la excentricidad de la fuerza de preesfuerzo.
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Figura 4-17 Cargas y momentos equivalentes producidos por tendones presforzados

455 Esfuerzos elasticos de flexo compresion en vigas preesforzadas

En la figura 2.18 se muestra una viga simplemente apoyada con un tendén
curvo. Dado que se supone un comportamiento elastico de los materiales, los
efectos de la fuerza de preesfuerzo y de las fuerzas externas pueden sumarse
por superposicion de efectos.
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Figura 4-18 Superposicion de esfuerzos debido a la accion de la fuerza de compresion P mas
las cargas externas

Si se considera las compresiones negativas, entonces los esfuerzos resultantes

en las fibras extremas de la viga son

_ _P_ PeY_my, 41
ST AT I

_ P PeY, MY, 42
9 A1 i

Donde:

e: excentricidad de la fuerza de preesfuerzo

Os. esfuerzo en la fibra superior

0; . esfuerzo en la fibra inferior

Y. distancia desde el eje centroidal a la fibra superior mas alejada de concreto.
Yi. distancia desde el eje centroidal a la fibra inferior mas alejada de concreto.

Los dos primeros términos de las ecuaciones 2.1 y 2.2 son producto de la
aplicacion de una fuerza excéntrica de preesfuerzo P. En la figura 2.19 puede

verse gue su efecto puede ser sustituido por un sistema de fuerza par.
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Figura 4-19 Fuerza excéntrica sustituida como un sistema par.

Las ecuaciones 2.1 y 2.2 pueden ser escritas en funcion del moédulo de la

seccion W, obteniéndose:

W i 4-3
Ty
__P P M 44
T TaTw W,
__P_Pe M 4-5
T TATw T,

4.5.6 Etapas de carga

Estado descargado: Cuando se aplica la fuerza de preesfuerzo inicial, t=0, se
genera una contraflecha producto del momento flector causado por la
excentricidad del preesfuerzo. Como consecuencia el peso propio comienza
actuar inmediatamente, por lo que debe ser considerado para la obtencién de

los esfuerzo durante la transferencia de la fuerza de preesfuerzo.

En este estado, para una viga simplemente apoyada, la distribucion de
esfuerzos en el centro del claro presentara grandes esfuerzos de compresion

en la fibra inferior y esfuerzos de traccion en la fibra superior. Tales esfuerzos
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estaran dados por:

Esfuerzos en el concrelo

durante la transferencia _Enyi;lfs _ MsYs

_ RIA T s
r - [ [ ] - [~ = = 3
s A
3 O ) > U L o G T
I Centroldal 1 + + =
i| | N
| -1 R, I3 ¥
1y — A Ld S
AN Seccién  RIA - Be£Yi MaYi 5
— gendrica 1 I '
an \ I/ \ /
_ Preesfuerzo Peso Esfuerzos
Mw= Momento por peso propio propio resultantes

Figura 4-20 Estado de esfuerzos en el concreto, en una seccion determinada, durante la
transferencia (t=0) de la fuerza de presfuerzo.

_ PO +POeYS MDYS 4'6
ST AT I

Py PeYy MpY 4-7
T AT i

Donde:
Po: fuerza de preesfuerzo durante la transferencia

Estado de carga: Cuando han ocurrido las perdidas en la fuerza de
preesfuerzo (t=«) y todas las cargas incluyendo las cargas de servicio son

aplicadas, la distribucién de esfuerzos seria:

MD= Momento por peso prophy

Figura 4-21 Estado de esfuerzos en el concreto, en una seccién determinada, en etapa de
servicio (t==)
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G= TaT ] I i
P PeY, MY, MY, 48

A A

4.5.7 Nudcleo de la seccion en el preesfuerzo

“El ndcleo de una seccién sometida a compresion céntrica representa el lugar
geomeétrico de todos los puntos posibles de aplicacion de la fuerza de
preesfuerzo para los cuales la seccion trabaja siempre a compresion”. Los
limites del nucleo de la seccion quedan definidos calculando la excentricidad de
la fuerza de preesfuerzo que hace que el esfuerzo en una de las fibras

extremas, superior o inferior, sea cero. Como se observa en la figura 2.22

G, =0 &

T - mmw o w w ow owow oW ow = e m s - - = s s S EEsE s Ew

* _EC. '_\._

T L L PR

Figura 4-22 Nucleo de la seccidn, extremo inferior.

P PeY; 0 4-9
ST TaT T T
Despejando e:
I 4-10
¢= T ya

Donde
K;: limite inferior del ndcleo

e: excentricidad media por debajo del eje neutro.
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De igual forma para el extremo superior del nucleo, haciendo o; =0

P PeY; 4-11
=g =0
K I 4-12
e = = —
S YLA

Donde
Ks: limite superior del nacleo
e: excentricidad media por encima del eje neutro

Si bien el disefio tanto de la magnitud de la fuerza de preesfuerzo como de su
excentricidad se realiza de acuerdo al maximo momento que se presenta en la
viga, es decir en el centro del claro para vigas simplemente apoyadas. Existen
otros puntos en el claro en donde los momentos son mas pequefios, por lo que
la trayectoria del tendén debe ser afin a las solicitaciones producidas por las
cargas externas. Sin embargo, pueden existir varias soluciones que cumplan
dicho requerimiento por lo que es necesario definir los limites, tanto superior
como inferior, para la trayectoria del cable que cumplen los requisitos de

méaximo y minimo esfuerzo admisibles en el concreto.

Si se aplica un momento flector a la seccion de la figura 2.22, producto de las
cargas externas, se produce un par de fuerzas separadas por el brazo de

palanca a, y la distribucion de esfuerzos seria:

.

o e

Figura 4-23 El par traccion compresion asociado a la definicién de nlcleo de la seccion.
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El esfuerzo o; puede descomponerse en la suma del esfuerzo producido por la
fuerzo de compresion aplicada en el limite superior del nucleo Ks, méas el
esfuerzo producido por el momento flector igual a C(Ks-ec). Como se muestra

en la figura 2.24

¥s

)

K;e)

- = e m o o oA o A = -

Figura 4-24 La resultante de compresiones como un sistema fuerza par referido al extremo
superior del nucleo de la seccién.

C(Ks - ec)Yi 4-13
=T
Donde:

P: fuerza de traccién en el acero de preesfuerzo
C: fuerza de compresién en el concreto (C=T)
ec. excentricidad de la fuerza de compresion

a: brazo de palanca

De igual forma para el esfuerzo en la fibra superior
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Ys

e i _‘c_‘> _____ c_ o
C (K;+e) -

Figura 4-25 La resultante de compresiones como un sistema fuerza par referido al extremo
inferior del nacleo de la seccién

4-14
C(K; — e)Ys
o5 = T —

Si en las ecuaciones 2.15 y 2.16 se remplaza os y O; por los valores de la
normativa para los esfuerzos admisibles de traccién y compresion en el
concreto se puede obtener las ecuaciones para las excentricidad maxima y

minima de la trayectoria de la fuerza de preesfuerzo.

4.5.8 Selecciéon de formay propiedades geométricas de la seccion

e Seleccién de forma

Una parte muy importante del disefio es la adecuada eleccion de la seccidn
transversal de la viga. Si bien es cierto que en el concreto postensado, se tiene
la libertad de escoger las dimensiones de la viga, ya que cualquier perfil puede
ser construido. Sin embargo, existen vigas para puentes con secciones
transversales estandarizadas, las mas comunes son las especificadas por la
AASHTO. A menudo el disefiador se inclina por dichas secciones debido al

gran ahorro econémico que esto significa.

En la figura 2.26 se muestra las secciones transversales comunmente
utilizadas para vigas postensadas. Los miembros rectangulares (figura 2.26 (a))
generalmente son empleados para vigas de claros pequefios, en las que la
carga muerta de la viga es solo una pequefia fraccion de la carga a soportarse.

Estas secciones tienen la desventaja de que las dimension del nucleo de la
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seccidén son pequefas. Las secciones con patin figura 2.26 (b), (a), y (e), se

prefieren para claros medianos y grandes.

b

> b e—b—>|

t

5 e > =

(a) {b)

t;

fe—bo— )
(d} (e)

Figura 4-26 Secciones transversales idealizadas

Una vez determinada la forma mas adecuada, se puede determinar el peralte
minimo requerido en funcién del claro a salvar. Guyon sugiere que para vigas
de puentes, simplemente apoyadas, y que se encuentren entre los 60 y 120
pies el peralte no sea menor que L/25 + 4 pulgs, pero para claros mayores el

peralte debera incrementarse.

Para vigas simplemente apoyadas, el peralte econémico se encuentra en el
orden de L/16 a L/20. Siendo generalmente el que esta préximo a L/16 el mas
econdémico. Aunque se puede llegar a L/22 con un aumento de precio del orden
de 20 %.

e Propiedades geométricas de la seccion

Dado que los ductos metélicos dentro de los cuales se colocan los tendones de
preesfuerzo, causan una modificacién de las propiedades geométricas de la

seccion bruta se debe considerar:
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1. Durante la transferencia de la fuerza de preesfuerzo (t=0) y mientras la
lechada que se inyecta en los ductos no haya fraguado, se deben
emplear las propiedades de la seccidon neta de concreto para el calculo

de los esfuerzos en el concreto.

Area de la seccion neta
AN:AG_AD_ASzAG_AD 4-15

Posicion del centroide, referida a la fibra inferior.
AGYG - ADYD 4'16

Momento centroidal de inercia

Iy=1; +Ac(Yy — Y5)* — Ap(Yy — Yp)? 4-17

Donde:

An: Area de la seccién neta

Ac: Area de la seccion bruta

Ap: Area del ducto metéalicos dentro de los cuales se coloca los tendones
As: Area de la armadura pasiva

Yp: Distancia entre la fibra inferior y el centroide del acero de
preesfuerzo

Ys: Distancia entre la fibra inferior y el eje centroidal de la seccion bruta.

2. Cuando se pueda garantizar la adherencia entre los materiales, (t=«), se
puede emplear las propiedades de la seccién ideal de concreto para el
calculo de los esfuerzo en el concreto.

Area de la seccion ideal
A= Ag+(n—1DAp 4-18
Posicion del centroide, referida a la fibra inferior.

AGYG - (n - 1)APYG 4-19
Yi =
A;
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Momento centroidal de inercia

I =1+ Ac(Y; = Y5)?* — (n— DA(Y; — Y5)? 4-20
Donde:
Eps 4-21
n= E_C

n: relacion de moédulos de elasticidad acero de preesfuerzo y concreto
Ai: Area de la seccién ideal

An: Area de la seccion neta

Ac: Area de la seccion bruta

Ap: Area del ducto metalicos dentro de los cuales se coloca los tendones
As: Area de la armadura pasiva

Ys: Distancia entre la fibra inferior y el eje centroidal de la seccion bruta.

4.5.9 Disefio de vigas presforzadas mediante el método de balanceo de

carga

Como ya se menciond previamente el concepto de preesforzado puede ser
tratado como un caso de cargas externas que actlan en la viga. También se
analizé el efecto que tiene el preesforzado de tendones curvos, los cuales
generan cargas transversales equivalentes, que pueden ser tratadas como una

carga externa uniformemente distribuida. Como se muestra en la figura 2.17.

El método de balanceo de carga busca determinar la fuerza pretensora y el
perfil del tenddn, es decir su excentricidad a lo largo del claro, que
contrarresten exactamente las cargas externas. Para lo cual se usa el concepto
de carga equivalente. Como resultado la viga estara sujeta solamente a

compresion axial y no a momento flector.

Dado que las cargas externas uniformemente repartidas producen un diagrama
de momentos parabdlico, la trayectoria ideal del cable de preesfuerzo que

contrarreste su accion es la parabola. Para una viga simplemente apoyada
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dicho tenddn producira una carga uniformemente distribuida hacia arriba igual
a
8Py 4-22
Wy = 12

Donde:
P: magnitud de la fuerza pretensora

y: flecha maxima del tendén medida con respecto a la cuerda entre sus puntos

extremos
I: claro de la viga

Se debe sefalar que para vigas simplemente apoyadas, que sean disefiadas
mediante el método de carga balanceada, la excentricidad del tendon en los
apoyos debe ser cero. Dado que no existe momento en dichas zonas, por lo
que cualquier excentricidad del tenddn producird momento de desbalanceado.

Ademas, cabe mencionar que el alineamiento del tendén para otras cargas,
que no sean uniformemente distribuidas, debera ser seleccionado de manera
que contrarreste las cargas externas. Por ejemplo, una carga exterior
concentrada en el centro del claro, requerira de un tenddn atirantando como se
muestra en la figura 2.17 (a). De igual forma para una viga en voladizo con una
carga uniformemente distribuida, sera necesario un tendén parabdlico, con una
excentricidad que varie desde cero en el extremo libre hasta su valor maximo
en el extremo empotrado, en cuyo caso la carga equivalente del tenddn vendria
dada por:

ZPy 4-23
P2

Una vez determinada la magnitud de la fuerza de preesfuerzo, se debera
verificar que los esfuerzos en el hormigdén estén dentro de los limites

permisibles para las diferentes etapas de carga.
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4.5.10 Disefio a Cortante

Especificaciones AASHTO

La norma AASHTO presenta las siguientes especificaciones para el disefio a

cortante:
Resistencia al corte mayorada, V,.:

Vo= oV, 4-24

Donde,

,= Resistencia nominal al corte

¢ = Factor de resistencia igual a 0.9 para corte.

Regiones que requieren armadura transversal

Para determinar si se requiere armadura transversal se debe verificar que:

V, > 050V, +V,) 4-25

Donde,V;, = Fuerza de corte mayorada (N)
V. = Resistencia nominal al corte del hormigén (N).

V, = Componente de la fuerza de preesforzado en la direccion de la fuerza de

corte (N)
¢ = Factor de resistencia igual a 0.9 para corte.
Minima armadura transversal

Para aumentar la ductilidad y restringir el crecimiento de fisuras diagonales se
requiere una cantidad minima de armadura transversal que debera cumplir la

siguiente condicién:

4-26

b,s
A, = 0.083/f c —
fy
Donde,

A, = area de una armadura transversal en una distancia s (mm?)
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b, = ancho de alma minimo comprendido entre las resultantes de las fuerzas

de traccidén y compresion, debidas a la flexion (mm).
s = separacion de la armadura transversal

fy = tensién de fluencia de la armadura transversal.
Méaxima separacion de la armadura transversal

Para limitar la fisuracion especialmente en secciones que soportan tensiones
de corte elevadas la armadura transversal se debe colocar lo menos separada

posible y la méaxima separacion debe cumplir lo siguiente:

- Sivy, <0.125f'c: Sy = 0.8d, < 600 mm
- Siy, > 0.125f'c:  Spax = 0.4d, < 300 mm

Donde,

v, = tension de corte (MPa)

d,, = Altura de corte efectiva (mm)
Tipo de armadura transversal

El tipo de armadura transversal puede consistir en estribos que forman un
angulo de 45° o mas, respecto a la armadura longitudinal. Se toma aquel valor

para impedir el deslizamiento del estribo.

Para disminuir el resbalamiento se debe anclar la armadura transversal
haciendo un gancho normal alrededor de una barra longitudinal, mas una
longitud embebida entre la semialtura del elemento y en el exterior del gancho

Nno menor que:
_0.17d,fy 4-27

Le
Jf'c

Si se cumple la condicidon de anclaje anteriormente expuesta, para secciones
compuestas se puede prolongar la armadura de corte de la viga hacia el interior

del tablero.

Tension de corte
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La tension de corte en el hormigén se debera tomar como:

Vu — (l)Vp 4-28

Y= T by,

Donde,
d, = altura de corte efectiva, puede ser tomada como 0.72h.
Modelo de disefio por secciones

La normativa AASHTO para el disefio a cortante presenta el Modelo de disefio

por secciones que se explica a continuacion:

En el disefio por secciones se compara la fuerza de corte mayorada con la
resistencia de corte mayorada en diferentes secciones. Se puede verificar
puntos ubicados a un décimo de la longitud del tramo y en ubicaciones
proximas a los apoyos.

En secciones proximas a los apoyos para vigas postensadas se debera proveer

armadura en la zona de anclaje.
Resistencia nominal al corte
La resistencia nominal al corte puede estar conformada por:

V., que depende de las tensiones de traccién en el hormigén
V;, que depende de las tensiones de traccion en la armadura transversal

- V5, que es la componente vertical de la fuerza de preesforzado

y se debera determinar como el menor valor entre:

Vo= Vot VitV 429

4-30
V, = 0.25f ch,d, +V,

Siendo: 4-31

V., = 0.0838+/f'cb,d,

A, fyd,(cotf + cota)sina 4-32
s

U’<

Donde,

Paola Reinoso, Sandra Zambrano 51



s Y RO

[
LE% Universidad de Cuenca

B = factor que indica la capacidad del hormigon fisurado diagonalmente de

transmitir traccion.

a = angulo de inclinacion de la armadura transversal respecto al eje longitudinal
(°)
© = angulo de inclinacion de las tensiones de compresion diagonal (°)

Para determinar los valores de 3 y © se utiliza la tabla 2.4.

"7 e, % 1,000

=020 | <010 | <005 <0 | =0.125| =025 <050 | <0.75 | <1.00

<0.075 223 204 21.0 21.8 243 | 266 30.5 33.7 36.4
632 475 4.10 3.75 324 | 294 2.59 238 2.23

<0.100 18.1 204 214 225 249 | 271 30.8 34.0 36.7
3.79 1.38 3124 3.14 291 275 250 232 2.18

<0.125 19.9 21.9 22.8 23.7 259 | 279 31.4 34.4 37.0
3.18 2.99 2.94 287 274 | 262 242 226 2.13

<0.150 216 233 242 25.0 269 | 288 32.1 349 37.3
2.88 2.79 2.78 272 260 | 252 2.36 221 2.08

<0.175 232 24.7 25.5 26.2 280 | 207 32.7 352 16.8
2.73 2.66 2.65 2.60 252 | 244 2.28 2.14 1.96

<0.200 24,7 26.1 26.7 274 290 | 306 32.8 345 36.1
2.63 2.59 2.52 2.51 243 | 237 2.14 1.94 1.79

<0.225 26.1 27.3 27.9 28.5 300 | 308 323 34.0 35.7
2.53 245 242 2.40 234 | 214 1.86 1.73 1.64

<0250 275 28.6 29.1 29.7 306 | 313 32.8 343 35.8
2.39 2.39 233 233 2.12 1.93 1.70 1.58 1.50

Tabla 4-4 Valores de B y © para secciones con minima armadura transversal
El término ex de la anterior tabla es la deformacion especifica longitudinal
calculada a la mitad de la altura del elemento, cuando la seccion esta sujeta a

M,,N, y V,, y se puede determinar con la siguiente ecuacion 2.35.

M 4-33
d—: + 0.5N,, + (V;, — V,)cotf — Apsfro
€, =
x 2(EsAg + EpAps)
Donde,
Aps= area del acero de preesforzado del lado del elemento traccionado por

flexion (mm?)

A,= area del acero no preesforzado del lado del elemento traccionado por

flexion (mm?)
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fpo= Parametro que se toma como el médulo de elasticidad de los tendones de
preesforzado multiplicado por la diferencia de deformacion unitaria remanente
entre los tendones de preesforzado y el hormigon que los rodea. Para niveles

de preesforzado habituales, un valor de 0.7f,, sera adecuado para elementos

postensados.

N,= fuerza axial mayorada, positiva si es de traccion y negativa si es de

compresion.
M, = Momento mayorado, siempre positivo y no mayor que, V,d,, (N. mm)
I,,= esfuerzo de corte mayorado, siempre positivo (N)

Por simplicidad en la ecuaciéon anterior se puede considerar el término 0.5cot®©
=1.

La norma permite calcular valores de ex mayores que los determinados con la
ecuacion anterior, se obtendra un valor mayor de © y un valor menor de 3, al
aumentar el valor de © se requerira aumentar mas la armadura transversal de

corte.

4.5.11 Disefio de las zonas de anclaje

La fuerza pretensora es transmitida a la viga como una carga concentrada que

generalmente se ejerce sobre una pequefia parte del peralte del elemento.

En vigas pretensadas la carga se trasmite gradualmente en una longitud de
transferencia, mientras que en vigas postensadas la carga se aplica en cara
extrema. La distribucion de esfuerzos en el concreto es lineal para los ambos

casos.

En la viga se producen esfuerzos transversales de tension que pueden causar
agrietamiento longitudinal, estos esfuerzos se producen debido a la transicion
del esfuerzo de compresion longitudinal desde esfuerzos concentrados a

linealmente distribuidos.

En varios estudios realizados se ha encontrado que en una corta distancia a lo

largo del eje de la carga existen elevados esfuerzos de fracturacion, asi como
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altos esfuerzos de astillamiento localizados en la cara cargada. (Arthur H.
Nilson, 1990)

La norma AASHTO permite realizar el analisis en las zonas de anclaje,
mediante la teoria elastica bidimensional. A pesar de que éste analisis excluye
una accion inelastica bajo cargas relativamente bajas debido a una elevada
concentracion de esfuerzos; si se provee un adecuado refuerzo vertical, de
manera que las grietas sean restringidas a unos cuantos centimetros de
longitud y un ancho de una décima de milimetro o menos, entonces el
desemperio de la viga no se vera afectado por las grietas tanto para cargas de

servicio como para su resistencia ultima.

Como se menciond anteriormente la fuerza de preesfuerzo en elementos
postensados se ejerce en o cerca de las caras extremas. Basandose en la
condiciones de equilibrio de las zona agrietada, Gergely y Sozen desarrollaron

un método para limitar el ancho y la longitud de las grietas horizontales.

Aplicando una fuerza de preesfuezo Pi como una carga concentrada con una
excentricidad e como se muestra en la figura 2.27, la distribucion de esfuerzos

de compresion es lineal a una distancia | de la cara extrema.
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(b) Fuerzas sobre el cuerpo libre

Figura 4-27 Analisis de la zona extrema de una viga postensada

Los esfuerzos y fuerzas que acttan en el cuerpo libre 0123 limitado por una
supuesta grieta horizontal a lo largo de la cara 12, por la cara extrema interior
23 de la zona de anclaje y por los bordes del elemento, se muestran en la
figura 2.27 (b).

Las fuerzas horizontales generan, en la cara 12, una fuerza cortante, resistida
por el concreto y el momento es resistido por la fuerza de tension T del refuerzo
de la zona extrema y por la fuerza resultante de compresiéon C del concreto. La
altura ¢ se determina mediante el momento maximo debido a las fuerzas

horizontales.

Para el disefio se calcula el momento para varios incrementos de altura
empezando desde la parte inferior del miembro. Para resistir la fuerza T se
debe proporcionar estribos hasta una distancia h/2 desde la cara extrema, de
tal manera que el centro de gravedad puede ser determinado. Generalmente se
supone que C actua a una distancia h de la cara extrema. De tal manera que la

fuerza de tension T a ser resistida es:

Mpax 4-34

T =
h—x
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Donde,
M,,..= M&ximo momento a flexion a ser resistido.

x= distancia de la cara extrema al centroide del acero vertical en la distancia
h/2.

El acero de refuerzo necesario es:

T 4-35
At = ]C_S

Donde,
fs= esfuerzo permisible escogido sobre la base del control del agrietamiento.

4.6 ESTADOS LIMITES (AASHTO LRFD)

Un elemento estructural debe satisfacer diferentes estados limites, los mismos

que definen condiciones que se quiere que una estructura satisfaga.

La norma AASHO LRFD indica que para el disefio de puentes se debe

considerar los siguientes estados limites:

- Estado Limite de Servicio

- Estado Limite de Fatiga y Fractura

- Estado limite de Resistencia

- Estados Limites correspondientes a Eventos Extremos

4.6.1 Estado Limite de Servicio

Se considera como las restricciones impuestas a las tensiones, deformaciones

y anchos de fisura bajo condiciones de servicio regular.

Las combinaciones de carga de este estado limite son:

Servicio | - Combinacidon de cargas que representa la operacion normal del
puente con un viento de 90 km/h, tomando todas las cargas a sus valores
nominales. También se relaciona con el control de las deflexiones de las
estructuras metalicas enterradas, revestimientos de tuneles y tuberias

termoplasticas y con el control del ancho de fisuracion de las estructuras de
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hormigon armado. Esta combinacion de cargas también se deberia utilizar para
investigar la estabilidad de taludes.

Servicio Il - Combinacién de cargas cuya intencién es controlar la fluencia de
las estructuras de acero y el resbalamiento que provoca la sobrecarga

vehicular en las conexiones de resbalamiento critico.

Servicio Ill- Combinacion de cargas relacionada exclusivamente con la
traccion en superestructuras de hormigén pretensado, cuyo objetivo es

controlar la fisuracion.

4.6.2 Estado Limite de Fatiga y Fractura

El estado limite de fatiga se debe considerar como restricciones impuestas al
rango de tensiones que se da como resultado de un Unico camién de disefio

ocurriendo el nimero anticipado de ciclos del rango de tension.

El estado limite de fractura se debe considerar como un conjunto de requisitos
sobre resistencia de materiales de las Especificaciones sobre Materiales de
AASHTO.

La combinacion de este estado limite es:

Fatiga - Combinaciéon de cargas de fatiga y fractura que se relacionan con la
sobrecarga gravitatoria vehicular repetitiva y las respuestas dindmicas bajo un
Gnico camion de disefio con la separacién entre ejes especificada en la seccién
2.8.2.

4.6.3 Estado Limite de Resistencia

Se debe considerar este estado limite para garantizar que se provee
resistencia y estabilidad, tanto local como global, para resistir las
combinaciones de cargas estadisticamente significativas especificadas que se

anticipa que el puente experimentara durante su periodo de disefio.
Las combinaciones para este estado son:

Resistencia | — Combinacion de cargas basica que representa el uso vehicular

normal del puente, sin viento.
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Resistencia Il — Combinacion de cargas que representa el uso del puente por
parte de vehiculos de disefio especiales especificados por el propietario,

vehiculos de circulacion restringida, o ambos, sin viento.

Resistencia Ill = Combinacion de cargas que representa el puente expuesto a

vientos de velocidades superiores a 90 km/h.

Resistencia IV — Combinacién de cargas que representa relaciones muy
elevadas entre las solicitaciones provocadas por cargas permanentes y

provocadas por las sobrecargas.

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

4.6.4 Estados Limites correspondientes a eventos extremos

Se debe considerar este estado limite para garantizar la supervivencia
estructural de un puente durante una inundacion o sismo significativo, o cuando
es embestido por una embarcacion, un vehiculo o un flujo de hielo,
posiblemente en condiciones socavadas.

Las combinaciones de carga para este estado limite son:
Evento Extremo | - Combinacion de carga que incluye sismos.

Evento Extremo Il — Combinacion de carga que incluye carga de hielo, colision
de embarcaciones y vehiculos, y ciertos eventos hidraulicos con una
sobrecarga reducida diferente a la que forma parte dela carga de colision de

vehiculos.

4.7 ECUACION BASICA DE DISENO (AASHTO LRFD)

Los elementos y conexiones deben satisfacer la ecuacion 2-38, para cada

estado limite.

4-36

Zﬂi)’i Q; < OR, = R,

Donde,
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n;= Factor de modificacion de cargas, relacionado con la ductilidad,

redundancia e importancia operacional de la estructura.
yi= Factor de carga, multiplicador estadistico que se aplica a las solicitaciones.
Q,;= Solicitacion

@= Factor de resistencia, multiplicador estadistico aplicado a las resistencias

nominales.

R,= 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 tenciones admisibles, deformaciones o

resistencia especificadas de los materiales.
R,= Resistencia mayorada

El factor de modificacidén de cargas n; depende de los coeficientes np,ngz, v 14,
los cuales estan relacionados con la ductilidad, redundancia e importancia

operacional respectivamente.
Ductilidad

La respuesta de los elementos estructurales que sobrepasan el limite elastico

se caracteriza por un comportamiento fragil o ductil.

El comportamiento fragil es indeseable ya que implica la repentina pérdida de
la capacidad de carga después de exceder el limite elastico. EI comportamiento
ductil se caracteriza por deformaciones inelasticas significativas antes que
ocurra la pérdida de capacidad de carga. Este comportamiento es una

advertencia de la falla estructural.

Por lo explicado anteriormente la Norma AASHTO LRFD indica que el sistema
estructural se debe dimensionar y detallar de manera que se asegure el
desarrollo de deformaciones significativas y visibles en los estados limites de

resistencia y correspondientes a eventos extremos.
El factor relacionado con la ductilidad para el estado limite de resistencia es:
np= 1.05 para elementos y conexiones no ductiles
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np= 1 para disefios y detalles convencionales

np= 0.95 para los componentes y conexiones con ductilidad mayor a la

especificada.

Para los demas estados limites:
np =1.00

Redundancia

La redundancia esta relacionada con la seguridad del puente es por ello que
para cada combinacion de carga y estado limite se debe clasificar si el

elemento es redundante o no redundante.

Los principales elementos y componentes cuya falla provocara el colapso del
puente se deben disefiar como elementos de falla critica y el sistema

estructural como no redundante.

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

redundante.

El factor relacionado con la redundancia para el estado limite de resistencia es:

v

ng = 1.05 para elementos no redundantes

1 para niveles convencionales de redundancia

MR

ng = 0.95 para niveles excepcionales de redundancia
Para los demés estados limites:

ng=1
Importancia Operativa

Esta basado en requisitos sociales, de seguridad y defensa. El factor

relacionado con la importancia operativa para el estado limite de resistencia es:
n; = 1.05 para puentes importantes

n;= 1.00 para puentes tipicos
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n; 2 0.95 para puentes de poca importancia
Para los demés estados limites:
n; =1.00
Finalmente, el factor n;, se define de la siguiente manera:
Para cargas para las cuales un valor maximo de y; es apropiado:
N = NpNgn; = 0.95 437

Para cargas para las cuales un valor minimo de y; es apropiado:

1 4-38

= <1
NpNrN;

Ni

4.8 CARGAS

Las cargas permanentes y transitorias (viva) que se consideran para el disefio

del puente son:

4.8.1 Cargas permanentes

Las cargas permanentes a considerar para este trabajo son:

DC = peso propio de los componentes estructurales y accesorios no
estructurales.

DW = peso propio de las superficies de rodamiento e instalaciones para
servicios publicos.

Para determinar las cargas DC y DW se debe tener un
predimensionamiento de la estructura y se pueden utilizar los pesos
especificos que presentan las normas AASHTO Y NEC.

En la tabla 2.5 se indica las densidades de los materiales mas utilizados.

Material AASHTO NEC
Concreto armado 2400 Kg/m3 |24 KN/m3
Acero 7850 Kg/m3 |78.5 KN/m3
Carpeta Asfaltica 2250 Kg/m3

Tabla 4-5 Peso especifico de materiales
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EL = tensiones residuales acumuladas resultantes del proceso

constructivo, incluyendo las fuerzas secundarias del postesado.

4.8.2 Cargas transitorias

e Carga transitoria - MOP
La sobrecarga vehicular (LL) que presenta la norma del MOP es la HS-MOP

cuyas caracteristicas se muestran en la Figura 2.28.

CAMION TIPO HS-MOP

LINEA DE CARGA

3.0
—

I

20T. CARGASPOREJE
5T 20T. |

VISTA LATERAL VISTA POSTERIOR

Figura 4-28 CAMION DE DISENO TIPO HS-MOP

Como se indica en la Figura 2.28 el ancho de carril de disefio es de 3 m, con

una separacion entre ruedas de 1.8 m.

Para determinar las solicitaciones extremas la separacion entre los ejes de 20

T se deben variar entre 4.2y 9.2 m.
Se deber& considerar un incremento por carga dinamica.

e Cargas transitorias — AASHTO LRFD
Las cargas transitorias que define esta norma y que se utilizaran en esta tesis

son:
BR: Fuerza de frenado de vehiculos
CT: Fuerza de Colision de un vehiculo
IM: Carga Dinamica

LL: Carga Viva vehicular
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PL: Carga Peatonal

e Sobrecarga vehicular

La norma AASHTO LRFD presenta una sobrecarga vehicular denominada HL —

93, que consiste en las siguientes combinaciones:

e Camion de disefio y carga de carril de disefio.

e Téandem de disefo y carga de carril de disefio.

Se debe asumir que las cargas ocupan 3 m transversalmente dentro de un

carril de diseno.

A continuacién se da una descripcion del Camion y TAndem de Disefio, y

Carga de Carril de Disefio.
Camion de disefio

Los pesos y separacion entre ejes y las ruedas del camién de disefio se indican
en la Figura 2.29.

oM ™oY! )

I | |
35.000 N 145.000 N 145.000 N

4300 mm 4300 a 9000 mm

[l

l [ —If
600 mm General 1800 mm
300 mm Vuelo sobre el tablero

— pa

|
Carril de disefio 3600 mm

Figura 4-29 Camion de disefio —HL-93- AASHTO
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Como se indica en la Figura 2.29 el ancho de carril de disefio es de 3.6 m,

con una separacion entre ruedas de 1.8 m.

Para determinar las solicitaciones extremas la separacion entre los ejes de
145.000 N se deben variar entre 4.3y 9 m.

Se debera considerar un incremento por carga dinamica.
Tandem de disefio

Consiste en un par de ejes de 110 KN con 1.2 m de separacion.
Transversalmente las ruedas deben tener 1.8 m de separacion.
Al igual que para el Camion de disefio se debe considerar un incremento

por carga dinamica.

Carga del carril de disefio

Consiste en una carga de 9,3 N/mm uniformemente distribuida en direccion
longitudinal y en direccion transversal se supondra uniformemente
distribuida en un ancho de 3 m.

Para la carga del carril de disefio no se considera incremento por carga

dinamica.
NUmero de carriles de disefio

El nimero de carriles de disefio sera igual a w/3600, donde w se considera
el ancho libre de la calzada entre barreras y/o cordones en mm.

Si el carril de circulacion tiene menos de 3.6 m de ancho, el nimero de
carriles de disefio sera igual al nUmero de carriles de circulacion.

Para anchos de calzada entre 6 y 7.2 m se tomara dos carriles de disefio,

con un ancho igual a la mitad de la cazada, cada uno.
Presencia de multiples sobrecargas

Para determinar la solicitaciébn extrema correspondiente a sobrecarga se
debe realizar todas las combinaciones de numero de carriles cargados,

multiplicado por un factor de presencia multiple.
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En la tabla 2.6 se indica el factor de presencia multiple en funcion del

namero de carriles cargados.

NUumero de Factor de presencia
carriles multiple, m
1 1.2
2 1
3 0.85
>3 0.65

Tabla 4-6 Factor de presencia multiple (m). Fuente: AASHTO

e Sobrecargas peatonales

Para aceras de 0.6 m o mas se debe aplicar una carga peatonal de 3,6 x10

MPa considerandola simultdneamente con la sobrecarga vehicular de disefio.

e Incremento por carga vehicular dinamica (IM)

Es un incremento que se aplica a la carga de rueda estatica para considerar el
impacto provocado por las cargas de las ruedas de los vehiculos en
movimiento, El efecto dinamico que se provoca se debe a dos origenes:

- El efecto del martilleo, que es la respuesta dindmica del conjunto de
ruedas frente a las discontinuidades de la superficie de rodamiento
(juntas, fisuras, baches, etc.)

- La respuesta dinamica del puente en su totalidad frente a los vehiculos
que lo atraviesan, la cual se debe a ondulaciones del pavimento.

Los efectos estaticos del camion o tdndem de disefio se deben mayorar con

los porcentajes presentados en la tabla 2.7.

Componente IM

Juntas del tablero- Todos los estados limites 75%

Todos los demas componentes
- Estado limite de fatiga y fractura 15%

- Todos los deméas estados 33%

Tabla 4-7 Incremento por carga dinamica IM. Fuente: AASHTO
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El factor a aplicar a la carga estética se debera tomar como: (1 + IM/100).
El incremento por carga dindmica no se aplica a cargas de carril de disefio ni a

cargas peatonales.

e Fuerza de frenado de los vehiculos

Para la fuerza de frenado se debera tomar el valor mayor de:

e 25% de los pesos por eje del tandem o camién de disefio, o
e 5% del camidn de disefio o tandem de disefio, mas la carga de carril de
disefo.
En todos los carriles de disefio y que transportan trafico en la misma direccion
se debera aplicar la fuerza de frenado. Asumir que estas fuerzas actian
horizontalmente a una distancia de 1.8 m sobre la superficie de la calzada.

Considerar los factores de presencia multiple.

4.9 APLICACION DE SOBRECARGAS VEHICULARES DE DISENO

Para la solicitacion extrema se debe tomar el mayor valor de:

e La solicitacion debida a la combinacion de un Tandem de disefio y
Carga de carril de disefio, o

e La solicitacion debida a la combinacion de un Camion de disefio con la
separacion variable de 4.3 a 9 m y Carga de carril de disefio.

e Para momento negativo entre puntos de contraflexibn 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
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.

Los carriles de disefio y el ancho cargado de 3 m en cada carril se ubicaran de
manera que produzcan solicitaciones extremas.
Para la ubicacion transversal del Camion o Tandem de disefio se debe verificar

gue los centros de las cargas de las ruedas no esté a menos de:
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e Disefio del vuelo del tablero: 0.3 m a partir de la cara del cordén o
baranda, y

e Disefio de todos los demas componentes: 0.6 m a partir del borde del
carril de disefo.

Las longitudes de los carriles de disefio o de las partes de los mismos que

aportan a la solicitacion extrema se deben cargar con la carga de carril de

disefio.
4.9.1 Cargas de disefio para Tableros

Si se utiliza el método de las fajas para el disefio de tableros, las solicitaciones
extremas se deben determinar considerando lo siguiente:

e Para fajas primarias transversales y de longitud menor o igual que 4.6
m, las fajas transversales se disefian para las ruedas del eje de 145
KN.

e Para fajas primarias transversales y longitud mayor que 4.6 m, las fajas
transversales se disefiardn para las ruedas del eje de 145 KN y la carga
de carril.

e Para fajas primarias longitudinales se disefiaran para las combinaciones
de Camion o Tandem de disefio y carga de catrril.

Asumir para un eje que las cargas de las ruedas son iguales, para el disefio de
tableros no es necesario considerar la amplificacion de las cargas de las
ruedas debida a la fuerza de frenado.

4.9.2 Cargas de disefio para el vuelo del tablero

Para el diseiio del voladizo, si la distancia entre la cara de una baranda de
hormigdn estructuralmente continua y el eje de la viga exterior es menor o igual
que 1.8 m, se puede reemplazar la fila exterior de cargas de rueda por una
carga lineal uniformemente distribuida de 14,6 N/mm ubicada a 0.30 m de la

cara de la baranda.

4.10 FACTORES DE CARGA Y COMBINACIONES DE CARGA

En la tabla 2.8 se detallan los factores de carga que se deben aplicar a las

diferentes cargas que forman una combinacion de cargas de disefio.
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D¢
Combinacion de Cargas DD | LL Usar sélo uno por vez

Dw | IM

EH | CE

EV | BR TU

ES | PL CR
Estado Limite EL | L§ | WA | WS | WL | FR SH TG | SE | EQ | IC | CT | CV
RESISTENCIA I {a menos que
se especifique lo contrario) Yo | 175 1,00 100 | 0.50/1,20 | V16 | Vs
RESISTENCIA II Yp | 1,35 | 1,00 1,00 | 0,50/1,20 | vr6 | VsE - - -
RESISTENCIA III Yo - | 100|140 1,00 | 0,50/1,20 | yre | 7vsE - - -
RESISTENCIA IV — V.

' - - - - - -

Sélo EH, BV, ES, DW, DC 15 1,00 1,00 | 0,50/1,20
RESISTENCIA V ¥, | 1,35 | 1,00 (040 | 1,0 | 1,00 | ©0.50/1,20 | yre | Yse - - -
EVENTO EXTREMO I o Yeq | 1,00 1,00 - - - 1,00 - -
EVENTO EXTREMO II Yp | 0,50 | 1,00 1,00 - - - - |1,00| 1,00 1,00
SERVICIO I 1,00 | 1,00 | 1,00 | 0,30 | 1,0 | 1,00 | 1,00/1,20 | Yg | Y& | - - -
SERVICIO II 1,00 | 1,30 | 1,00 1,00 | 1,00/1,20 - - - - -
SERVICIO III 1,00 | 0,80 | 1,00 1,00 | 1,00/1,20 | vy | Vs - - -
SERVICIO IV 1,00 | - | 1,00]0,70 1,00 | 1,00/1,20 - 1,0 - - -
FATIGA - S6lo LL, IMy CE - 10,75 - - - - - -

Tabla 4-8 Combinaciones de cargas y Factores de cargas - AASHTO LRFD

Ademas del factor de carga, las cargas se deben multiplicar por el factor de

presencia multiple. Luego los productor se deberan sumar y multiplicar por los

modificadores de cargas especificados en el articulo 2.6.2 de esta tesis.

Para las solicitaciones debidas a cargas permanentes se deber& seleccionar el

factor de carga que produzca la combinacion mas critica, estos factores se

especifican en la tabla 2.9.
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. ) Factor de Carga
Tipo de carga — —
Maximo Minimo
DC: Elemento y accesorios 1,25 0,90
DD: Friceidon negativa {downdrag) 1,80 0.45
DW: Superficies de rodamiento e instalaciones para servicios ptiblicos 1,50 0.65
EH: Empuje horizontal del suelo
e Activo 1,50 0,90
¢ Enreposo 1,35 0,90
EL: Tensiones residuales de montaje 1,00 1.00
EV: Empuje vertical del suelo
+ Estabilidad global
) ST . 1,00 N/A
e Muros de sostenimiento y estribos
« Estructura rigida enterrada 1,35 1,00
.. g 1,30 0,90
e Marcos rigidos 135 0.90
* Estructuras flexibles enterradas v otras, excepto alcantarillas 1’95 0’90
metalicas rectangulares ’ ’
e Alcantarillas metalicas rectangulares flexibles 1,50 0,90
ES: Sobrecarga de suelo 1,50 0,75

Tabla 4-9 Factores de carga para cargas permanentes- AASHTO LRFD

4.11 HORMIGON ARMADO
4.11.1 Propiedades de los materiales
411.1.1 Hormigdn Normal — resistencia a la compresion

Se debera utilizar hormigones con resistencia de disefio mayor a 70 MPa. No
se debera utilizar hormigones con resistencias menores a 16 MPa en

aplicaciones estructurales.

4.11.1.2 Hormigén Normal - Médulo de elasticidad

El médulo de elasticidad Ec para hormigones cuya densidad esta entre 1440 y
2500 Kg/m® se puede tomar como:

Ec= 0.043y15,/F]
Donde:
v. = Densidad del hormigén (Kg/m?®)

f7 = resistencia especificada del hormigon (MPa)
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411.1.3 Acero de las armaduras — médulo de elasticidad

El médulo de elasticidad del acero de las armaduras de debera asumir:
Es= 200 000 MPa

Factores de resistencia- Estado limite de resistencia

El factor de resistencia se debera toma como:

Flexién y traccion del hormigén

0.90
armado
Corte y torsién — hormigon de

, 0.90

densidad normal
Apoyos sobre el hormigon 0.70
Compresion en zonas de anclaje —

0.80

hormigon de densidad normal

4.11.2 Resistencia a la flexion

Para el disefio a flexiébn se va a utilizar el método de la resistencia ultima que

considera las siguientes hipotesis:

- Las secciones planas antes de la deformacion permanecen planas
después de la deformacién.

- No se considera la resistencia a traccion del concreto.

- La adherencia entre el concreto y le acero es perfecta.

- Los diagramas esfuerzo — deformacion del acero y del concreto son

conocidos.

Del analisis a ultima resistencia se obtienes las siguientes ecuaciones con las

cuales se va a obtener la cuantia de disefio de la seccion:

Se determina un valor m definido como:

fy 4-39

M =085,
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Donde,
fy= Esfuerzo de fluencia del acero
fc= Resistencia a la compresion del concreto a los 28 dias.

Un valor K, definido como:

M, 4-40

Donde,

Mu= Momento ultimo de la seccién
b= Ancho de la seccién rectangular
d= Altura efectiva de la viga

Con las ecuaciones anteriores se determina la cuantia del acero como sigue:

4-41
1 a 1 2mk
P = of,

Finalmente se determina la cantidad de acero requerida para la seccion con la

siguiente formula:

As=phbd 4-42

Se debe tener en cuenta que ara emplear las formulas anteriores se debe tener

como dato lo sigueinte:

e Materiales: fy y f'c

e Dimensiones de la seccién: b, hy d.

Para determinar la armadura de retraccion y fraguado se utiliza la cuantia

minima establecida por al ACI de pmin= 0.002
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4.12 DISENO DE TABLEROS
4.12.1 Método de las Fajas

El método de las fajas es un método aproximado que divide al tablero en fajas

perpendiculares a los componentes de apoyo.

El momento extremo positivo de cualquier panel de tablero entre vigas se
considerara actuando en todas las regiones de momento positivo. De manera
similar, el momento extremo negativo de cualquier viga se considerara

actuando en todas las regiones de momento negativo.

Ancho de las fajas equivalentes interiores (AASHTO)

El ancho de la faja equivalente se puede tomar de la tabla 2.10.
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DIRECCION DE LA FAJA
FRIMARIA EN ANCHO DELA FATA
TIPO DE TABLERO RELACION CON EL FRIMARIA (mm)
TRAFICO
Tlotimipon:
* Colado i situ Vuelo 1140+ 0,833%
Faralala o per pendicolar +A: 600 40,558
=M: 1220 + 0258
¢ Colado in situ con encofrados perdidos Paralsls o perpendicular +M: 650 +0,558
=M. 1220 +0255
¢ Prefabricada, postesado Paralela o perpendicular +A 660 +0,558
=M 1220 + 0255
Acero:
+»  Empatrillado abierto Darras pr e ipales 00072 +4,085;
* Empatrillado con vanos total o patcialmente llenos Darras principales Se aplicaelarticulo 4.6.2.1.8
+ Empariltados compuestos sin relkno en los vanos Darras ptincipales Se splicaclarticulo 4.6.2.1.8
Madera:
¢ Madera laminads y encolada prefabricada
o No intereoncetada Paralela 2,00 + 760
Petpetdicular 2,06+ 1020
o Interconectada Fatalala 2230+ 007L
Perpendicular 4,04 + 760
+ Laminaday tesada Paralala 0,0005 + 2740
Perpendicular 0,845+ 610
# Lammaday clavada
o Tableros continuos o pansles Paralela 2,00 + 700
inteteotectados Perpendicular 4,08 + 1020
¢ Paneles no interconectados Faralela 2,0 + Ta
Perpendicular 2,00 + 1020

Tabla 4-10 Fajas equivalentes - AASHTO

Distribucion de las cargas de rueda (AASHTO)

Si la separacion entre los componentes de apoyo en la direccion secundaria es
mayor que 1.5 veces la separacion en la direccion primaria, se deberd

considerar gue todas las cargas de rueda estan aplicadas en la faja primaria.
Célculo de solicitaciones (AASHTO)
Las fajas se deberan tratar como vigas continuas o como vigas simplemente

apoyadas. La longitud del tramo se debera tomar como la distancia entre los
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centros de los apoyos y suponer que los componentes de apoyo son

infinitamente rigidos.

Las cargas de rueda se pueden modelar como cargas concentradas o como
cargas distribuidas en un area cuya longitud en la direccion paralela al tramo es
igual a la longitud del area de contacto de los neuméticos mas la profundidad

del tablero.
Las fajas deberan analizar aplicando la teoria de vigas clasica.

Para determinar los momentos de disefio debido a las sobrecargas no
mayoradas, la norma AASHTO presenta una tabla (Tabla 2.11) cuyas

condiciones son las siguientes:

e Los momentos se calculan utilizando el método de la faja equivalente.

e Los valores incluyen los factores de presencia multiple y el incremento
por carga dinamica.

e Para vigas prefabricadas en forma de doble Te, la seccion de disefio
para momento negativo esta ubicada a un tercio del ancho del ala, pero
no mas de 0.38 m, a partir del eje del apoyo.

e Los momentos son aplicables para tableros apoyados como minimo en
tres vigas y cuyo ancho entre los ejes de las vigas exteriores es mayor o
igual que 4.2 m.

e Los momentos no se aplican a los vuelos del tablero.
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MOMENTO NEGATIVO
& hMomento Distancia desde el eje de 1a vipa hasta la scocidn de disciio para momento negative
P positive 0,0 mun 75 min 150 mun 225 min 300 min 450 nun 600 nmun
1300 21 13 1720 10270 B0 =11 150 G060 5470
1400 210 14 140 12210 10 340 B0 TaT0 59460 5120
1500 21 050 16 320 14030 11 73 GOR0 8240 5820 5250
1600 21 1%} 13 404 15780 13 160 11030 270 5910 4294
1700 21 440 20 140 17290 14 450 12 018 970 alal 4510
1800 21 790 21 690 18 6640 15 630 12 930 10 440 G270 4790
1500 22 240 253 (050 19 580 16 710 13 780 11130 6050 S130
2000 2780 24 260 20960 17 670 14 550 11770 TO30 5570
2100 23380 26780 23 1% 19 580 16 04l 12 8% T410 GOBO
2200 24 040 767 241020 2030 16 74 13 490 7360 6730
2300 24 750 28 450 24760 21 ¥R 17 380 14570 S0a0 EO50
2400 25 5040 2% 1440 25420 21 7 17 980 15 410 10870 2340
2500 26310 2872 25990 1225 18 510 16 050 12 400 1 &34
2600 7220 30220 26470 2273 18 FE0 16 480 13 660 11830
2700 28 120 30 680 26920 2310 19 42 16 760 14710 13110
2800 28020 31050 27 300 13 55 19 900 17 410 15 540 14310
2900 2910 32 490 2BT20 24940 21 260 15 410 16 E0D 15480
3000 30 804 34630 30750 26 96 23130 19 460 18030 16620
1100 31 660 36 630 270 28 890 2300 21150 19230 17780
3200 32 S04} 3B 5 34670 30T 26 BB 22 980 20 3840 13514
3300 33 300 40 440 363520 32 a0d 28 680 24T 21300 20010
3400 3210 42 250 18340 314 430 30 520 26 610 22 60 21090
3500 35050 43 7 40030 36 () 3215 25210 23670 21130
3a00 35 ET0 45 650 41700 37 Tal 33810 29870 24700 23150
3700 36670 47 250 43310 193N 35430 31 4% 25790 24 140
3500 37 450 45 820 44 330 40 G4 3T 0 33 0% 27080 25 100
3900 38 230 50320 46390 42 460 3B 540 34 600 28330 25550
4000 kiRt 51 790 47870 43 950 40 030 36110 20570 26410
4100 710 55190 43280 45 XN 41 4% 3T EN 307 27850
4200 40 420 4 560 50670 46 T 42 20 3B 990 31960 2BT30
4300 41 120 55 880 52000 48 130 44 250 40 380 33130 29570
4400 41 304} 57150 53290 49 440 45 580 41720 342540 30 44}
4500 42 460 58 420 54580 50 740 46 900 43 0al 35380 31290
4600 £ 110 59620 55800 51 &0 48 160 44 340 36700 32360

Tabla 4-11 M&ximos momentos por sobrecarga por unidad de ancho, N - mm/mm - AASHTO
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4.12.2 Disefio del vuelo del tablero

Losa en voladizo. Armadura perpendicular a la direccién del tréafico.
(AASHTO)

La carga por rueda sera distribuida en un ancho perpendicular a la direccion del
transito y esta dada por:

4-43
E=0.833 X + 1140

Donde:

E: Ancho de distribucién de la carga de rueda en el sentido paralelo a la

direccién del transito (mm)

X: Distancia desde el punto de aplicacion de la carga a la seccion de la losa

gue se esta calculando (mm)

El momento por metro lineal de losa se calculara como:

4-44
P.X

M, =
LL E
4.13 CONCEPTOS Y NORMAS PARA CONCRETO POSTENSADO

Aunque el hormigén armado y el hormigdn preesforzado estan compuestos
basicamente de los mismos materiales, existen grandes diferencias entre estos
dos hormigones. Este Ultimo estd constituido por materiales mucho mas
resistentes que el hormigoén tradicional por lo que requiere una normativa
diferente. En el presente trabajo se consideran las normativas del codigo ACI
tanto para el hormigbn armado como para el hormigdn preesforzado. Sin
embargo, este capitulo se refiere Unicamente a la normativa que rige el disefio

en hormigdn postensado.

El codigo ACI recomienda que el disefio de elementos preesforzados debera
ser realizado mediante la teoria elastica. La cual establece que las

deformaciones varian de forma lineal con los esfuerzos.
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Los esfuerzos permisibles para el hormigdn y para el acero de preesfuerzo son:

1. Esfuerzos inmediatamente después de la transferencia del presfuerzo (antes
de que ocurran las pérdidas del presfuerzo), no deben exceder los siguientes
valores:

a) Esfuerzo de compresion en fibras extremas: 0.6f;

b) Esfuerzos de tensidn en fibras extremas, con excepcion de lo permitido

enc, 0.8* \/f 4

c) Esfuerzo de tension de fibras extremas en los extremos de miembro
simplemente apoyados: 1.6 * \/f
Cuando los esfuerzos de tension calculados exceden estos valores,
debera proveerse refuerzo auxiliar (presforzado o sin presforzar) en la
zona de tension para resistir la fuerza total de tension en el concreto
calculada suponiendo una seccién no agrietada.

2. Los esfuerzos bajo cargas de servicio no deben exceder los siguientes
valores:

a) Esfuerzos de compresion en fibras extremas 0.45 * \/ﬂ

b) Esfuerzos de tension en fibras extremas en la zona de tensidn
precomprimida  2,/f".

c) Esfuerzos de tensién en las fibras extremas de la zona de tension
precomprimida de los miembros en las que el analisis basado en la
seccion transformada agrietada y en las relaciones bilineales de
momento — deflexibn demuestre que las deflexiones a largo plazo asi
como las instantaneas satisfacen los requerimientos. 4,/f",

3. Los esfuerzos permisibles de las secciones 1y 2 se podran sobrepasar si se
demuestra mediante pruebas y andlisis que el desempefio no se ve
afectado.

El esfuerzo de tension en los tendones de presfuerzo no debe exceder los

siguientes valores
1. Debidos a la fuerza de tensién del gato

0.8 fpy 6 0.94 foy
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el que sea menos, pero no mayor que el maximo valor recomendado por

el fabricante de los tendones de presfuerzo o de los anclajes

2. Tendones postensados, inmediatamente después del anclaje del tendén
0.70 foy

5 METODOS DE DISENO PARA LA SUPERESTRUCTURA DEL PUENTE
NARANJAL 1

5.1 DISENO DE LA LOSA

Consideraciones generales

En la tabla 3.1 se indica las consideraciones preliminares para el disefio de la

losa.

LUZ - PUENTE 320 N
Nro DE TRAMOS 8
LONGITUD - TRAMO 40 m
ANCHO - CALZADA 7.2 m
Nro DE CARRILES 2
ANCHO CARRIL 3.6 m
BOMBEO 2 %
SEPARACION ENTRE
VIGAS 1.96 m
LUZ - VOLADIZO 1.18 m
ARMADURA PRINCIPAL | PERPENDICULAR AL TRAFICO
ANCHO - VEREDA 1.2 m
ALTURA -VEREDA 0.2 m
ANCHO - BARANDA 0.3 m

Tabla 5-1 Consideraciones preliminares para el disefio de la losa

En la figura 3.1 se muestra la seccion transversal de la losa.
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1020

. 150 !

M _
P P P

Figura 5-1 Seccion transversal de la losa

50

40

Los materiales empleados en la losa se muestran en la tabla 3.2.

CONCRETO
fc 280 Kg./cm?2
ve 2400 Kg./m3
ACERO
fy 4200 Kg./cm?
ya 7850 Kg./ms3
CARPETA
ASFALTICA
e 0.05 m
yca 2200 Kg./ms3

Tabla 5-2 Materiales para el disefio de la losa

A. Comprobacion de Dimensiones
e Seccion de la losa

La norma AASHTO especifica que la altura minima para losas en de 17.5 cm,

por lo tanto, la altura de la seccién para el puente se asume de 20 cm.
e Numero y ancho de carriles

Utilizando los criterios de la seccion 2.8.2 se determina el nimero y ancho de

carriles como se indica a continuacion:

, . w 7200
NUOmero de carriles = —=—=
3600 3600
. 7.2
Ancho de carril=—=—==3.6 m

2

B. Cargas de Disefio

e Cargas permanentes
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Para determinar las cargas permanentes se utiliza los pesos especificos

indicados en la seccién 2.8.1, en la tabla 3.3 se indica los resultados obtenidos.

CALZADA
PESO - LOSA-CALZADA = 0.20 x 2400 = 480 Kg./m?
PESO - CAPA ASFALTICA = 0.05 x 2200 = 110 Kg./m?
TOTAL 590 Kg./m?
VEREDA
PESO-LOSA- VEREDA = 0.20 x 2400 = 480 Kg./m?
PESO-SOBREALTO-VEREDA = 0.2 x 2400 = 480 Kg./m?
TOTAL 960 Kg./m?
BARANDA
ANTEPECHO (50x35) 0.5 x 0.35 x 2400 = 420 Kg./m
BARANDA 4"x1/4" 15 Kg./m
TOTAL 435 Kg./m

Tabla 5-3 Cargas permanentes que actlan en la losa

e Sobrecargas

Para la sobrecarga vehicular se utilizara carga del eje posterior del camion de

disefio HL-93, descrito en la secciéon 2.8.2.
C. Célculo de momentos
e Momentos debido a sobrecarga

Para determinar los momentos debido a la sobrecarga se utilizo la tabla 2.11

gue proporciona la AASHTO por lo tanto para el momento en los tramos es:
M =2300.5 Kg. m/ m
El momento en los apoyos es:

M =2300.5 Kg. m/ m

Paola Reinoso, Sandra Zambrano 80



s M,_&-mﬂ

|
655 Universidad de Cuenca

e Momento debido a carga permanente

Para determinar los momentos debido a carga permanente se utilizé el

programa SAP2000, en la Figura 3.2 se indica los valores obtenido en unidades

Kg.m.
1172.44 1172.44
348.94
44.83 - 44.83
7N K N o AN 7N

Figura 5-2 Momentos maximos debido a carga permanente

De la figura anterior obtenemos que el maximo momento en los apoyos es de

348.94 Kg.m y el maximo momento en los tramos es de 193.49 Kg.m
e Momento en el voladizo

Para el momento debido a la carga permanente uniforme se utilizo la siguiente

formula:

Reemplazado los valores correspondientes se tiene:

960 x 1.182

M =668.35Kg. m/ m

El momento debido a la carga permanente concentrada se obtiene con la

formula siguiente:
M = ql
Reemplazando los valores correspondientes se tiene:

M =435 x (1.18 - 0-35/,) = 437.175 K g. m / m

La luz (l), corresponde a la distancia entre el centro de gravedad de la baranda

al centro del apoyo.
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Sumando los momentos debido a la carga distribuida y puntal se tiene un valor
total de:

M=1105.525 Kg.m
El momento debido a sobrecarga se obtuvo con la ecuacién 2.46:

P.X 7 . . . gz
M = — » Cuyos términos se explicaron en la seccion 2.12. 2

Reemplazando valores se tiene:

145000

o8 0.53
M = T = 4953.46 Kg. m/m

En la tabla 3.4 se indica un resumen de los momentos obtenidos

] CARGA
UBICACION SOBRECARGA U
PERMANENTE

MOMENTO - TRAMOS 193.49 2300.50 Kg.m/m
MOMENTO - APOYOS 348.94 1056.78 Kg.m/m
MOMENTO - VOLADIZO -
Cu 668.35 Kg.m/m
MOMENTO - VOLADIZO-
CcC 437.18 4953.46 Kg.m/m

Tabla 5-4 Cuadro resumen momentos para el disefio de la losa

D. Estados limites, Combinacién y Factores de carga

Los Estado Limites, Combinacion y factores de carga que se consideran para

el disefio de la losa son:
e Estado limite de Resistencia |
1.25 (DC + DW) + 1.75 (IM + LL), y

e Estado limite de Resistencia Il

1.25 (DC + DW) + 1.35 (IM + LL)
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E. Modificadores de carga

Los modificadores de carga de ductilidad, redundancia e importancia operativa

se tomaron con los siguientes valores:

np=1

ng=1

no=1

Por la tanto de la ecuacion 2.39 se tienes que el valor de n;= 1
F. Momentos ultimos

Para determinar los momentos ultimos se utiliza el estado de Resistencia | y el

estado de Resistencia Il que corresponden a nuestro caso.
e Momento ultimo en los tramos — Estado limite: Resistencia |
Mu = 1(1.25 x 193.49 + 1.75 x 2300.5)

Mu = 4268 Kg.m

e Momento ultimo en los apoyos — Estado limite: Resistencia |
Mu = 1(1.25 x 348.94 + 1.75 x 1056.78)

Mu = 2286 Kg.m

e Momento ultimo en el voladizo — Estado limite: Resistencia |
Mu = 1(1.25 x 1105.53 + 1.75 x 4953.46)

Mu = 10050 Kg.m

e Momento ultimo en los tramos — Estado limite: Resistencia Il
Mu = 1(1.25 x 193.49 + 1.35 x 2300.5)

Mu = 3348 Kg. m

e Momento ultimo en los apoyos — Estado limite: Resistencia Il
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Mu = 1(1.25 x 348.94 + 1.35 x 1056.78)

Mu = 1863 Kg.m

e Momento ultimo en el voladizo — Estado limite: Resistencia
Mu = 1(1.25 x 1105.53 + 1.35 x 4953.46)
Mu = 8069 Kg.m

La tabla 3.5 indica un resumen de los momentos ultimos obtenidos.

MOMENTO - MOMENTO MOMENTO
) MOMENTO - ) )
UBICACION CARGA ULTIMO ULTIMO
SOBRECARGA

PERMANENTE (RESISTENCIA ) (RESISTENCIA 11)
MOMENTO - TRAMOS 193.49 2300.50 4268 3348
MOMENTO - APOYOS 348.94 1056.78 2286 1863
MOMENTO -
VOLADIZO 1105.53 4953.46 10050.46 8069.08

Tabla 5-5 Momentos dltimos de disefio para la losa

G. Disefo a Flexion — Método de la Resistencia Ultima

Empleando las férmulas de la seccion 2.11.2 se obtiene el acero de refuerzo

principal para la losa, en la tabla 3.6 se indica el resumen del acero de refuerzo

obtenido:
RESISTENCIA | RESISTENCIA 11
ESPACIAMIETO DIAMETRO | ESPACIAMIETO DIAMETRO
(m) (cm) (m) (cm)
TRAMOS 0.2 1.4 0.2 1.2
APOYOS 0.2 1 0.2 1
VOLADIZO 0.2 1.4 0.2 1.4

Tabla 5-6 Acero de refuerzo para la losa

La armadura en la direccion secundaria, es decir, paralela al trafico debe ser un
porcentaje de la armadura principal en los apoyos, la normativa AASHTO

establece que sea:
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3840/S"0.5 < 67%

Donde

S= Longitud efectiva: 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.

Para este caso el porcentaje es de 56.9% y la armadura calculada en la
direccion principal es de As= 3.93 cm?, por lo tanto, la cantidad de acero en la
direccién secundaria es de As = 2.23 cm2, para cumplir con esta cantidad de

acero se debe colocar varillas de 10 cm de didmetro cada 30 cm.

La armadura de retraccion y fraguado se determind en base a la cuantia
minima de: p=0.002

La cantidad de acero obtenida es de 4 varillas de 10 mm de didmetro
espaciadas cada 15cm. Se puede utlizar malla electrosoldada con las

caracteristicas anteriores.

5.2 DISENO DE VIGAS EN POSTENSADO

Las vigas postensadas, se encargardn de tomar las cargas de la
superestructura y las transportaran a los sistemas de apoyos de Estribos y
Pilas centrales. Estas vigas se arriostraran mediante la aplicacién de cinco
diafragmas, las mismas que se dispondran una en cada extremos Yy tres
equidistantes con respecto a la longitud total del tramo. Las vigas se
consideran simplemente apoyadas.

El disefio de la viga se realizara bajo la normativa de la AASHTO, el cédigo del
MTOP vy el cédigo ACI -008. Como ya se menciond en el capitulo 2.13 el cédigo
ACI-008 permite realizar el disefio de elementos postensados mediante el
método elastico. La seguridad del disefio consiste en la limitacion de los

esfuerzos en el concreto.

Para el disefio de la viga se programO hojas electronicas que facilitan los

calculos y que tienen la siguiente metodologia:
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e Caracteristicas de la viga
e Determinacion de cargas y momentos de disefio

e Determinacion de la fuerza de preesfuerzo

5.2.1 Materiales

Los materiales empleados para la estructura son:

Hormigén: f'c = 280 kg/cm? para estructuras de concreto armado
f'c = 350 kg/cm? para estructuras postensadas

Acero:
fy = 4200 kg/cm? Acero de refuerzo
fsu = 18800 kg/cm? Acero de preesfuerzo

5.2.2 Separacion de las vigas

Como se menciond en el capitulo 2.2 la distancia recomendada entre las vigas
principales es de 2 m, y dado que el ancho del puente es de 10.2 m, seran
necesarias 5 vigas principales, dejando un volado de 1.18 m en las vigas

exteriores. En la figura 3.3 se puede observar la seccién transversal del puente.

| 1020
f 150 :

L

‘:ﬁ r’_‘ 128 Lj 198 126 (’_/_‘ 146 Lﬁ 1

|

200

Figura 5-3 Seccibn transversal del puente
La seccion de la viga es una seccion estandar empleada en todos los puentes
que pertenecen al proyecto “Control de inundaciones del rio Naranjal”; por lo
que solo se procedera a verificar que las caracteristicas estén dentro la

normativa. En la figura 3.4 se muestra las dimensiones de la viga.
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Figura 5-4 Seccion Transversal Viga principal

e Verificacion del Peralte de la viga

La altura recomendada de la viga debe estar en el orden de L/16 a L/22 es

decir:
1.81m<h<25m

El peralte de la viga es 2 m que corresponde a L/20 que se encuentra dentro de

lo recomendado.

5.2.3 Propiedades Geométricas de la seccidn

Durante la etapa de servicio la viga y la losa pueden ser consideradas como un
solo elemento compuesto, siempre y cuando se asegure una buena adherencia
entre los 2 elementos. Sin embargo durante la etapa de transferencia, la losa
no ha sido fundida, por lo que la viga debe soportar su peso y el peso de losa
antes de que el concreto fraglie. Por lo que es necesario determinar las
propiedades geométricas de la seccidon compuesta (cuando actlan la losa y la

viga como una sola seccion); y de la seccion simple (actia solo la viga).

Paola Reinoso, Sandra Zambrano 87



s Y RO

[
gsg Universidad de Cuenca

e Propiedades geométricas de la seccion simple

En la tabla 3.7 se muestra el célculo de las propiedades de la seccion.

Elemento Base Altura Area Y Inercia local d Inercia
Patins 140 cm 10cm 1400 195.00cm 11667 95.98 cm 12909955
Triangulos s 60cm 6cm 360 188.00cm 720 88.98cm 2852019.81
Alma 20cm 150 cm 3000 115.00cm 5625000 15.98cm 6391532.13
Triangulos i 23cm 7cm 157.5 42.33cm 429 56.68 cm 506880.6
Patini 65cm 40 cm 2600 20.00cm 346667 79.02cm  16579551.5

TOTAL 7517.5 39239939.1

Tabla 5-7 Calculo de las propiedades geométricas de la seccion simple.

Las propiedades geométricas de la seccion son:

Area = 7518 cm”?
YG = 99.02 cm
Inercia = 39239939 cm*

Donde los subindices i y s se refieren a la seccion inferior y superior

respectivamente.
Y = distancia medida desde la fibra inferior hasta el centroide de cada figura.

Inercia local = inercia de cada figura geométrica. Se recuerda que la inercia de

un rectangulo es bh*12, y la inercia del triangulo es bh*/36.

d = distancia desde el centroide de la viga hasta el centroide de cada figura.
YG = centroide de la viga simple calculado en referencia a la base de la viga.
Para el célculo del centroide de la seccion se utiliza la siguiente ecuacion:

YA =Y,

YG =
Ar

Ai= area de cada figura
At = area total de la viga simple.

Para determinar la inercia de la viga se utiliza:

I :Z(Ii + A+ d?)
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e Propiedades geométricas de la seccion compuesta
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Figura 5-5 Seccion de la viga compuesta

La losa y la viga son de hormigon de diferentes resistencias, mientras la viga
tiene un hormigén de resistencia a la compresion f'¢ =350 kg/cm?, la losa tiene
una resistencia a la compresion f'c= 280 kg/cm?. Por lo tanto, para el calculo de
las propiedades geométricas de la seccion compuesta es necesario transformar

la seccion de losa, que aporta a la viga.

Como se conoce de la teoria de resistencia de materiales, para transformar una
seccion se utiliza los médulos de elasticidad de cada una de las secciones, de

tal manera que el ancho de la seccion transformada es:
by =n=x*b,
Donde:
bT= base transformada de la seccion de losa que aporta a la viga.

bL= base de la seccién de losa que aporta a la viga
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n= relacion de moddulos de elasticidad del concreto de preesfuerzo y del

concreto armado.

Ec= Modulo de elasticidad del concreto armado
Ep = Modulo de elasticidad del concreto de preesfuerzo

Segun el codigo ACI el modulo de elasticidad de concreto de preesfuerzo

puede calcularse mediante la siguiente ecuacion:

E = 15100 */f"c
Entonces
E, = 15100 /350 = 282495 Kg/cm®

200000

= 282495 0708

n

br = 0.708 * 180 = 127 cm

En la tabla 3.8 se muestra el calculo de las propiedades de la seccion

compuesta.

Elemento Base Altura Area Y acumuladc Inercia local d Inercia
Patins 140 cm 10cm 1400 195.00cm 11667 67.88cm 6463184.25
triangulos s 60cm 6cm 360 188.00cm 720 60.88cm  1335906.7
Alma 20cm 150 cm 3000 115.00cm 5625000 12.12cm 6065398.05
Triangulos i 23cm 7cm 157.5 42.33cm 429 84.78cm 1132985.43
Patini 65 cm 40cm 2600 20.00cm 346667 107.12cm 30178687.6
Losa 127 cm 20cm 2548.71648 210.00cm 84957 82.88cm 17593988.2

TOTAL 10066.2165 62770150.2

Tabla 5-8 Calculo de las propiedades geométricas de la secciébn compuesta.

Las propiedades geométricas de la seccién compuesta son:

AREA= 10066 cm?
YG= 127.12 cm
INERCIA= 62770150 cm*

Determinacion de cargas y esfuerzos de disefio
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e Carga Muerta
La carga muerta que soporta la viga es debida a

v" Peso propio
v" Peso losa

v' Peso asfalto, barandas y elementos adicionales

En la tabla 3.9 se muestra la determinacion de la carga muerta

CARGA MUERTA DISTRIBUIDA
Peso Especifi Ancho Espesor Peso/m

Elementos

adicionales 435 kg/m

Asfalto 2200 kg/m® 1.96m 0.05m 216kg/m

Losa 2400 kg/m? 1.96m 0.20m 941kg/m

Viga 2400 kg/m® Area 0.75m 1804 kg/m
Total 3396 kg/m

Tabla 5-9 Calculo de la carga muerta
De tal manera que el momento méaximo producido por la carga muerta seria:

” _ql> 3396 x 40?
b= g ™ 8

Mp =679.12T *m
e Carga Viva

Segun la normativa MTOP para la carga viva se debe considerar, ademas de lo
establecido en la AASTHO, el camion de disefio HS-MOP descrito en la
seccion 2.8.2. La AASTHO recomienda verificar el mayor esfuerzo entre el
camién de disefilo mas carga de carril de disefio o tandem de disefio mas la
carga de carril de disefio. Ademas a cada combinacion se debe considerar un

incremento por carga dinamica. (Ver seccion 2.8.2)

Para el disefio se considerara la combinacion que produzca los mayores

esfuerzos.

Para determinar la posicion del tren de cargas que produce el mayor momento

a flexion se utiliza el teorema de Barré ilustrado en la seccion 2.4.
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En la tabla 3.10 se obtiene para el camién de disefio HS-MOP, la posicion mas
critica y la maxima solicitacion. Para esto en primer lugar se obtuvo la
resultante que es de 22.5 T, luego se coloco cada carga y la resultante de tal
manera que equidisten del centro de la luz y se obtuvo el momento flector en
cada posicion. De este analisis se obtuvo que la carga del eje intermedio del
tren de cargas da el médximo momento flector con un valor de M=199.03 T.m, la

posicion se muestra en la figura 3.6.
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Figura 5-6 Posicion critica del camién de disefio HS-MOP

DATOS
Nro. de L
cargas 3 40 m
P1L 25 T
a 4.2 m
P2 10 T
b 4.2 m
P3 10 T
R 225T X 5.60 m a partir de P1
Distan
Carga cia
conside entre R c d R1 Momento
flector
rada Ryla
carga
P1 5.60 22.50 17.20 14.40 9.68 166.41
P2 1.40 22.50 15.10 16.50 10.86 199.03
P3 2.80 22.50 13.00 18.60 12.04 194.60
MOMENTO FLECTOR MAXIMO 199.03

Tabla 5-10 Aplicacion teorema de Barré para las distintas posiciones del camion de disefio HS-
MOP

Para constatar el valor del momento méaximo obtenido con el teorema de Barré,
se determin6é el momento flector con el programa SAP2000, como se puede

observar en la figura 3.7, se obtiene el mismo valor que con el teorema.
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Figura 5-7 Posicion y Momento maximo generados por el camion de disefio HS-MOP

En la tabla 3.11 se muestra la posicion en la cual el camion de disefio HL-93
genera la solicitacibn maxima. Se realiz6 un analisis idéntico al del camion de
disefio HS-MOP, el maximo momento flector M=153.67 T.m, se produce
cuando el eje intermedio y la resultante equidistan del centro de la luz como se
muestra en la figura 3.8.
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Figura 5-8 Posicion critica del camién de disefio HL-93
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DATOS
Nro. de L
cargas 3 40 m
P1 25 T
a 4.3 m
P2 75 T
b 4.3 m
P3 75 T
R 175T X 5.53 m a partir de P1
Distan
Carga cia
conside entre R [ d R1 Momento
flector
rada Ryla
carga
P1 5.53 17.50 17.24 14.16 7.54 129.97
P2 1.23 17.50 15.09 16.31 8.48 153.67
P3 3.07 17.50 12.94 18.46 9.42 149.16
MOMENTO FLECTOR MAXIMO 153.67

Tabla 5-11 Aplicacién teorema de Barré para las distintas posiciones del camion de disefio HL-
93

Para verificar el valor del momento flector maximo obtenido con el teorema de
Barré se determind el mismo utilizando el programa SAP2000 obteniéndose el

mismo valor como se puede observar en la figura 3.9.

7500
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L

152665 Kg.m

Figura 5-9 Posicién y Momento maximo generados por el camion de disefio HL-93
En la tabla 3.12 se indica el momento maximo que produce el Tandem de
disefio. El analisis para determinar el mismo es idéntico al que se realizé con
los camiones de disefio HS-MOP y HL-93. Se obtuvo un valor de M=108.67
T.m.
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DATOS
Nro. de L
cargas 3 40 m
P1L 56 T
a 1.2 m
P2 56 T
b 0 m
P3 T
R 11.2T X 0.60 m a partir de P1
Distan
Carga cia
conside entre R [ d R1 Momento
flector
rada Ryla
carga
P1 0.60 11.20 19.70 19.10 5.52 108.67
P2 -0.60 11.20 19.10 19.70 5.68 108.67
P3 0.60 11.20 19.10 19.70 5.68 108.67
MOMENTO FLECTOR MAXIMO 108.67

Tabla 5-12 Aplicacién teorema de Barré para las distintas posiciones del Tandem de disefio

En el programa SAP2000 se determiné el momento maximo para verificar el
resultado obtenido con el Teorema de Barré, dando el mismo valor como se

muestra en la figura 3.10.

5600.
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108665.20 Kg.m

Figura 5-10 Posicion y Momento maximo generados por el Tandem de disefio
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5.2.4 Obtencién del factor de distribucién

a) Mediante ley de momentos

Si se considera 2 carriles cargados con el camion de disefio, de tal manera que
produzca el mayor esfuerzo en la viga. La seccion transversal del puente se

observa en la figura 3.11.

e L
— | L —
l—1.98 |

Figura 5-11 Seccion transversal del puente con 2 carriles cargados con camion de disefio.

Como se puede observar en la figura anterior, la viga intermedia recibe
mayores solicitaciones. Para determinar el estado mas critico en la viga
intermedia se coloco las cargas en diferentes posiciones y se determind, que la
ubicacion que produce los mayores esfuerzos, seria con el tren de cargas de
un camion sobre la viga, y otro camion lo mas cercano posible. La distancia
entre la rueda y el filo del camién es de 0.6 m, segun lo especificado para el
camion de disefio. Es decir, que la minima distancia entre ambos camiones es

de 1.2m. En la figura 3.12 se muestra graficamente lo indicado.

~1.20 =
e 1.80 — —1.80 —=|
S I N

1.96

Y

Figura 5-12 Posicidn critica para la viga intermedia
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Como se puede observar en la figura anterior sobre la viga intermedia
contribuyen ambos ejes del segundo camién y solamente un tren de cargas del

primer camion.

Para determinar el factor de distribucion el cédigo AASHTO permite suponer
gue las vigas actian por separado y se consideran simplemente apoyado como

se muestra en la figura 3.13.

1.80
119 —|
¥
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Figura 5-13 Determinacion de Factor de Distribucion

Para determinar el factor de distribucién se supone una carga unitaria en cada

tren de cargas.
Para la primera viga, haciendo momentos en A

_P(s—=12) 1%(1.96-12)

B s 1.96 = 0.388

Para la segunda viga, haciendo momentos en C

_P(2xs—18) 1%(2+x1.96-18)

= 1.082
s 1.96

Rp

De tal manera que el factor de distribucion para la viga central seria:
FD =0.388+1.082 = 1.47

En la tabla 3.13 se muestra un cuadro resumen de las diferentes

combinaciones de sobrecargas que produce los mayores esfuerzos.
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) ) L. Separacion Carga por Posicion Momento Factorde incrementopor Momento
Ejes Distancia Eje . . I
Transversal rueda Respecto A Neto Contribucion CargaDinamica Total
Camion de |Delantero 0.00m 2.50T 24.9
Disefio HS |Intermedio 4.20m 1.80m 10T 20.7 199.03 T*m 1.47 1.33 388.95 T*m
MoP Posterior 4.20m 10T 16.5
Camion de |Delantero 0.00m 25T 23.69
Disefio |Intermedio 4.30m 1.80m 75T 19.39 153.67 T*m 1.47 1.33 424.18 T*m
AASHTO |Posterior 4.30m 75T 15.09
Delantero 0.00m 56T 20.3
Tamdem de 1.80m
. Posterior 1.20m 56T 19.1 108.67 T*m 1.47 1.33 336.24 T*m
Disefio
Carril d
a‘rr|~ € 9.30N/mm 124T/m
Disefio
Maximos Esfu?rzos por 42418
Carga Viva

Tabla 5-13 Cuadro resumen de cargas vivas

Como se puede observar el momento flector maximo es producido por la
combinacion del camion de disefio HL-93 y la carga de carril de disefo, siendo

el momento de disefio:
M, =42418T

5.2.5 Disefo de laviga preesforzado mediante método elastico

e Esfuerzos admisibles

En la tabla 3.14 se muestran los esfuerzos admisibles para el hormigén, tanto
para la etapa de transferencia como para la etapa de servicio. Estos esfuerzos

fueron calculados segun el cédigo ACI (ver seccion 2.13)

ESFUERZOS ADMISIBLES EN EL CONCRETO
Etapa de transferencia de presfuerzo t=0
Oc 147.0
ot 12.5
Ot (apoyos) 25.0
Etapa de Servicio t=co
oc(C. M) 157.5
Oc(C.V.) 210.0
Ot 37.42

Tabla 5-14 Esfuerzos Admisibles en el concreto segun el cédigo ACI
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Esfuerzo admisible de tension en el acero segun el codigo ACI
o= 13056 kg/cm?
e Determinacién de la fuerza de preesfuerzo necesaria

La fuerza de preesfuerzo se determinard en el punto de mayor momento
flector, es decir en el centro de la luz. En las secciones previas se determind el

momento de disefio y los esfuerzos admisibles.

La trayectoria de los cables se supondra parabolica, siendo la maxima
excentricidad en el centro de la luz. Para el acero de preesfuerzo se considera
un recubrimiento de 15 cm, medidos al centroide del acero, de tal manera que
la excentricidad de los tendones en el centro de la luz para la viga como

seccién compuesta sera:
emax =Y; —r=127—-15=112cm

Para la obtencién de la fuerza de preesfuerzo, se emplea el criterio de
esfuerzos maximos admisibles a traccion. Es decir que se supone que para la
accion del momento de disefio sobre la seccién compuesta, los esfuerzos en la

fibra inferior deben ser los maximos admisibles a traccion sobre el concreto.

Como ya se mencioné el momento de disefio actla sobre la seccion
compuesta. Adicionalmente, el esfuerzo maximo admisible de traccién,

calculado en la seccidn anterior es:
—_ 2
O (max) = 3742 Kg/cm

Reemplazando en la ecuacién 2.10 seria:

P Px112 %127 1103299 x 127

3742 = ~ 10066 ~ 62770150 62770150

Despejando P se tiene:
P=570T

Si se supone una perdidas total del orden de 25%, se tienen una fuerza de

preesfuerzo, para t=0, igual a
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1’—570—760T
075

e Verificacion de los esfuerzos

Una vez determinada la fuerza de preesfuerzo necesaria se debe verificar que
los esfuerzos en el concreto, tanto en la etapa de transferencia como en la
etapa de servicio, se encuentren dentro de los limites establecidos en la

normativa.

Esfuerzos en el concreto en la etapa de transferencia de la fuerza de

preesfuerzo (t=0)

Durante ésta etapa los esfuerzos son asumidos en su totalidad por la seccion
simple, ya que el hormigén de la losa no ha fraguado. Las cargas actuantes
seran el peso propio de la viga y el peso de la losa. Adicionalmente para ésta
etapa los esfuerzos en el concreto deben ser determinados con la fuerza de
preesfuerzo inicial, sin restar las pérdidas producidas en la fuerza de

preesfuerzo a través del tiempo.

Considerando los esfuerzos de compresion negativos. De las ecuaciones 2.6 y
2.7 los esfuerzos actuantes en la fibra superior e inferior del concreto seran

respectivamente:

760000 760000 x84 x101 679120/100 = 101

- _ + =—111.55k 2
s 7518 39239939 39239939 g/em
679120
_ 760000 760000*84*s%9+-fﬁﬁr—*99__ 90.85 K )
%= 77518 39239939 39239939~ J08>kg/em

Dado que los esfuerzos actuantes son menores que los admisibles es factible

realizar la transferencia de la fuerza en una sola etapa.

kg
05 = —111.55—= < 0, aamisivte = 147kg/cm?

k
0= ~90.85 2% < 0, qamisunie = 147kg/cm?

Esfuerzos en el concreto en la etapa servicio (t=«)
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Durante la etapa de servicio se supone que ya han ocurrido todas las pérdidas
y que la losa contribuye con la seccién de la viga actuando como una sola
seccion. La seccion compuesta debe soportar todas las cargas de servicio

tanto cargas muertas como vivas.
De las ecuaciones 2.9 y 2.10 los esfuerzos en la fibra superior e inferior,
respectivamente, en la viga serian:

570000 | 570000+112+93  679120%93  424179+93
o, = — — - = —125.32 kg/cm?
10066 62770150 62770150 62770150

570000  570000%112%127  679120%127 424179127 2
o; = — — - — = 37.42kg/cm
10066 62770150 62770150 62770150

Como los esfuerzos actuantes son menores que los admisibles el disefio se

considera adecuado.
0y = —12532-% < 0, qumisivie = 157.5 kg/cm?
0, = 37.42—% < 0, qamisipte = 3742 kg /cm?
5.2.6 Disefio a cortante

Los datos preliminares para el disefio se indican en la tabla 3.15:

Datos para el disefio Acero longitudinal
a 90 ° 0] 10 mm
Aps |98.71 mm? fpu 1837 MPa |Es 19620 MPa
fps |1469.6 |MPa |Ep 27712.76 MPa |fy 412.02MPa
f'c 34.335 |MPa |yg 990.15 mm

Tabla 5-15 Datos preliminares para el disefio a cortante
De la tabla anterior Ep y Es son el médulo de elasticidad del acero de

preesfuerzo y acero normal respectivamente, los demas términos se explican

€en secciones anteriores.

Para el acero de refuerzo transversal se asume estribos de 10 mm de diametro
con una separacion minima de 10 cm en la parte cercana a los apoyos y en la

seccion media se asume una separacion de 45 cm.
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Se toma un valor de a = 90° debido a que se asume que los estribos son

verticales.
Secciones para el disefo

La ubicacion de las secciones que se analizan para el disefio a cortante son a
0.05, 1.50, 20 m desde el apoyo. Para éstas secciones se determind la cortante
altima (Vu) y el momento dltimo (Mu), producidas por cargas permanentes y
sobrecarga.

Para las cargas permanentes se considero peso propio de la viga, losa, carpeta
asfaltica y elementos adicionales; y para la sobrecarga se consider6 el camién
de disefio HS-MOP y el camion de disefio HL-93 més la carga de carril de

disefo.

A continuacion se detalla el calculo de la fuerza cortante en las secciones antes

mencionadas.

Para cada seccion se utilizd las cargas permanentes y sobrecarga que se

indican a continuacion:
- Cargas permanentes

Las cargas permanentes a considerar se indican en la tabla 3.16

CARGA MUERTA DISTRIBUIDA
Peso

Especifico Ancho Espesor Peso/m
Elementos
adicionales 435 kg/m
Asfalto 2200 kg/ms 1.96m 0.05m 216 kg/m
Losa 2400 kg/ms 1.96m 0.20m 941 kg/m
Viga 2400 kg/ms 0.75m 1804 kg/m

Total 3396 kg/m

Tabla 5-16 Carga muerta distribuida

- Sobrecarga HS-MOP
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En las figuras 3.14, 3.15 y 3.16 se muestra la cortante maxima y el momento
flector maximo en cada seccién, los cuales se obtuvieron con el software
SAP2000.

- Seccion a 20 m desde el apoyo

00
10000.00
2500.00

1

Equivalent Loads - Free Body Diagram [Concentrated Forces in Kgf, Concentrated koments in K.gf-m)
Dist Load [2-dir]

10000@@O0ARD 000

0.00 E.af fm
at 40.00000 m
IRPSER Fositive in -2 direction

Resultant Shear
Shear ¥2

-11250.00 F.gf
at 17.20000 m

Resultant Moment
Moment M3

13875000 k.gf-m
at 21.40000

Figura 5-14 Cortante y momento flector maximo en la seccion a 20 m del apoyo, debido al camiéon de
disefio HS-MOP
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- Seccion a 1.50 m desde el apoyo

o

= o

Equivalent Loads - Free Body Diagram [Concentrated Farces in E.of, Concentrated boments in Egf-rm]

Dist Load [2-dir]

10000.00

100001@@002%m 000

0.00 k.gfém
at 40.00000 rm
Pozitive in -2 direction

Rezultant Shear
Shear ¥2

-20075.63 Kagf
at 1.51000 m

Rezultant Moment
Moment M3

¥2343.44 k.agf-m
&k 3.91000 m

Figura 5-15 Cortante y momento maximo en la seccion a 1.50 m del apoyo, debido al camién de disefio
HS-MOP
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- Seccién a 0.05 m desde el apoyo.

00
00

2500.00

1
1

Equivalent Loads - Free Body Diagram [Concentrated Forces in K.gf, Concentrated Moments in Fgf-m)
Dizt Load [2-dir]

1000 D@O002ED0 00
0.00 k.qfdrm
at 40.00000 rm
2089688 603.13 Fositive in -2 direction

Resultant Shear

Shear ¥2

-20396.88 Eof

at 0.05000 rm
Resultant Moment

Moment M3

50578.53 K.af-m
at 3.45000 rm

Figura 5-16 Cortante y momento maximo en la seccién a 0.05m del apoyo, debido al camién de disefio
HS-MOP

- Sobrecarga HL-93 mas carga de carril de disefio

En las figuras 3.17, 3.18 y 3.19 se muestra la cortante maxima y el momento
flector maximo en cada seccion, los cuales se obtuvieron con el software
SAP2000.
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- Seccion a 20 m desde el apoyo

948.00
7500.00
7500.00
2500 00

Equivalent Loads - Free Body Diagram [Concentrated Forces in kof, Concentrated Momentz in Kgf-m)
Dizt Load [2-dir]

943.00 K.gffm
at 3854821 m
Fositive in -2 direction

Fesulkant Shear
Shear ¥2

2811313 Kgf
at 40.00000

R esulkant bMoment
Moment M3

340775.93 Kgf-m
at 2071667 m

Figura 5-17 Cortante y momento maximo en la seccion a 20 m del apoyo, debido al camion de disefio HL-
93
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- Seccion a 1.50 m desde el apoyo

= = =
] =
= b o
w|S = P
=T L Ty
o= e o
3 3

Equivalent Loads - Free Body Diagram [Concentrated Forces in Kof, Concentrated Moments in K.gf-m]
Dizt Load [2-dir]

548.00 K.gf/m
at 37.01100 m
34455 63 EULGERER  Fositive in -2 direction

Fiesultant Shear
Shear ¥2

3445563 K.of
at 0.00000

Fiesultant Moment
Moment M3

231788.42 K.gf-m
at 18.08067 m

Figura 5-18 Cortante y momento maximo en la seccion a 1.5 m del apoyo, debido al camién de disefio
HL-93

- Seccion a 0.05 m desde el apoyo
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7500 00
25000

;%
Equivalent Loads - Free Body Diagram [Concentrated Faorces in Kgf, Concentrated Momentz in K.gf-m)
Dist Load [2-dir]

T ~Fatal

948.00 K.affm
at 36.01905 m
Pozitive in -2 direchion

Resultant Shear
Shear V2

35094, 38 K.of
at 0.00000 m

Fesultant bMoment
Moment M3

21739524 k.gf-m
at 18.60238 m

Figura 5-19 Cortante y momento méaximo en la seccion a 0.05 m del apoyo, debido al camién de disefio
HL-93

En la tabla 3.17 se muestra un cuadro de resumen de esfuersos maximos en
cada una de las secciones y producidos por las sobrecargas mencionadas

anteriormente.
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., . Posicion Momento  Cortante Factorde incrementopor Momento Cortante
Seccion Ejes 0. R
Respecto A Neto Neta Contribucion CargaDinamica Total Total
Camion de |Delantero 8.45
Disefio HS |Intermedio 4,25 50.58 T*m 20.90T 1.47 1.33 98.89 T*m 40.85
a0.05m MOP  |Posterior 0.05
desdeel [ cimionge |Delantero 8.65
apoyo isefi i
poy Disefio [ Intermedio 435 21790 T*m  35.09T 1.47 1.33 423.50T*m |  68.36
AASHTO + )
Carga de carril | Posterior 0.05
Camion de |Delantero 9.91
2150 m Disefio HS |Intermedio 571 72.95T*m 20.08 T 1.47 1.33 142.62 T*m 39.25
) MOP  |Posterior 1.50
desde el Gamiond
mionde |Delantero 10.11
apoyo Disefio . ” *
Intermedio 5.81 231.79T*m 34.46T 1.47 1.33 450.67 T*m 67.11
AASHTO +
Carga de carril | Posterior 1.50
Camion de |Delantero 25.60
220m Disefio HS |Intermedio 21.40 198.75T*m 11.25T7 1.47 1.33 388.58 T*m 21.99
desde el MOP Posterior 17.20
Camionde |pejantero 26.45
apoyo Disefio . " "
AASHTO + Intermedio 22.15 340.78 T*m 28.11T 1.47 1.33 663.73 T*m 54.71
Carga de carril | Posterior 17.85

Tabla 5-17 Esfuerzos maximos producidos por el camion de disefio HS-MOP y HL-93 mas carga de carril

Para determinar el momento ultimo (Mu) y la cortante ultima (Vu) se utilizo el

estado limite de resistencia | cuya combinacion es la siguiente:
1.25 (DC + DW) + 1.75 (IM + LL)

En la tabla 3.18 se muestra los resultados obtenidos de momento y cortante

altima.
Cortante y momento altimo
Distancia desde Vu (N) Mu (N. mm)
el apoyo (m)
Resistencia I: 1.25 (DC + DW) + 1.75 (IM + LL)
0.05 2393621.943 7311974519
151 1595200.057 8946896044
20 1249216.701 19722307348

Tabla 5-18 Cortante y momento Ultimos debido al camién de disefio HL-93 mas carga de carril

Seccion a 1.50 m desde el apoyo.

Para esta seccidn se determina la fuerza de postensado Vp en la parte de

flexion y que actua en la direccion del corte, para ellos se utiliza la ecuacion de
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la trayectoria los cables de postensado. En la tabla 3.19 se indica la fuerza Vp
determinada.

Ecuacion cable postensado Fuerza de
Ecuacion yl=ax"2 + b (m) postensado
To
Cable a X b o (rad) P (kg) y (mm) co Vp (N)
1 0.004275 18.49 0.15 0.1580895 113800 161154 C 17990.5851
2 0.003775 18.49 0.15 0.1395995 113800 1440.60 C 15886.4231
3 0.003275 18.49 0.15 0.1211095 113800 1269.66 C 13782.2611
4 0.00075 18.49 0.15 0.027735 113800 406.41 3156.243
5 0.00075 18.49 0.15 0.027735 113800 406.41 3156.243
Vp (N) 6312.486

Tabla 5-19 Fuerza de postensado Vp en la seccién a 1.50 m del apoyo

Cabe indicar que la distancia x se toma desde el centro de la viga.
Se determina la distancia de corte efectiva dv como 0.72h, dando un valor de:
d,= 0.72(2200)
d, =1584mm
El ancho del alma efectivo bv se determina como 0.65 m.

Se asume para esta seccion una separacion de 15 cm entre estribos, y se
verifica con la ecuacion 2.28 que se cumpla con la minima armadura

requerida, por lo tanto:
Av=157.08 mm2
157.08> 35.41 mm2 - cumple
El factor de resistencia para corte segun la norma es de 0.9

Con los valores anteriormente determinados y utilizando la ecuacion 2.30 se

calcula el valor de vu/f'c , dando un valor de:

vu/f'c = 0.1573
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Ahora se determina en valor de ex utilizando la ecuacion 2.35, dando un valor

de

ex=0.1946

Con este valor de €x se itera hasta obtener el valor de ©, dando un valor de:

0 =26.5°

AL valor de © = 26.5° le corresponde un valor de =2.23, como se explicd en

secciones anteriores.

Con los valores de © y B obtenidos anteriormente y utilizando las ecuaciones

calculamos el valor de la resistencia del acero y del concreto Vs y Vc

respectivamente, se obtuvo los valores siguientes:

Vs=1370773.94N
Vc= 343586.95 N

Ahora con la ecuacion se obtienes el valor de Vn, dando un valor de:

Con el valor de Vn se verifica que cumpla la condicion Vu< 0.9Vn

Vn =1776286.37 N

En este caso cumple, por lo tanto la armadura transversal y la separacién de la

misma que se asumio esta correcta.

Para las secciones ubicadas a 0.05m y 20 m del apoyo se realiza el mismo

procedimiento, los resultados obtenidos se indican en las tablas 3.20 y 3.21:

Distancia
desde la Mn dv Vp bv Vu Mu vulfe ex B e
cara del (N.mm) (mm) (N) (mm) (N) (N. mm) grados
apoyo
0.05m 4187776639 | 1584.00 [ 66815.22 | 650 | 2393621.94 | 7311974519 0.0733(0.1879| 2.23| 26.44
151 m 5389086662 | 1584.00 | 61925.49| 200| 1595200.06 | 8946896044 | 0.1573|0.1946 | 2.23 26.5
20m 13173366256 | 1584.00 0| 200| 1249216.70| 1.9722E+10]0.1276]0.1216| 2.23| 173.50
Tabla 5-20 Parametros para determinar Vc, Vs y Vn
Distancia
desde la Ve Vs Vp Vn Acero asumido
caradel (N) (N) (N) (N)
apoyo
0.05m 1116657.57 2060822.55 66815.22 3244295.34 Cumple
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‘ 1.50 m ‘ 343586.95 1370773.94 61925.49 1776286.37

20m 343586.95 3002922.53 0.00 3346509.48
Tabla 5-21 Valores de Vc, Vs, Vn y verificacion del disefio a cortante

Cumple
Cumple

En la tabla 3.22 se indica los estribos y separacion correspondiente que se

obtuvieron:
Resumen de estribos
Tramos de viga ) S
(m) (mm) (cm)
0-1.50 10 10
1.50- 8 10 12
8-12 10 15
12-16 10 20
16-20 10 25

Tabla 5-22 Armadura transversal requerida por cortante

5.2.7 Cortante friccional

Como ya se mencion0 previamente la viga y la losa pueden trabajar como una
sola secciébn compuesta siempre que se asegure una adecuada adherencia
entre los 2 elementos. Por lo cual es necesario, en el plano de unién de la viga
con la losa, revisar la transferencia al corte para evitar que el elemento falle por

dicho plano.

Los estribos del alma de la viga seran traslapados hasta la losa con el objetivo
de que resistan los esfuerzos producidos por corte friccional. Debido a que la
mayor fuerza de corte friccional se produce en los apoyos, se verificara en ésta
seccion en la cual el area de los estribos calculada en la seccién anterior es:
31.42 cm?.

La cortante que actia en la seccién de la viga es de:

Sk wseT o
0= pa = Tao0xz05 >3 Kg/em

Se conoce de resistencia de materiales que la cortante actuante en el plano de

contacto es:
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Vu= Vgo*Acv = 5.3*140*100 = 74146 Kg

Segun la AASHTO la resistencia nominal al corte es:
Vo = cAey + W[Ays * f + P
Donde
V,, = resistencia nominal al corte
A.y = area del hormigon que participa de la transferencia de corte
A = area de la armadura de corte que atraviesa el plano de corte
fy = tension de fluencia de la armadura
¢ = factor de cohesion g es igual a 0.17 MPa
M = coeficiente de friccion que es igual a 0.7 A
A = Para hormigon de densidad normal 1.00

Pc = fuerza de compresion permanente neta normal al plano de corte; si

la fuerza es de traccién Pc = 0,0 (N)
f'c = resistencia especificada del hormigén mas débil a 28 dias
Remplazando términos en la ecuacion anterior, para un metro de losa, seria
1, =017« 1.4m % 100 + 0.17[31.42 * 4200 + 1]
V, = 156209 Kg
$Vn=0.9*156209= 140588 Kg > Vu= 74146 Kg

Con lo cual se confirma que la losa colabora adecuadamente con la viga.

Paola Reinoso, Sandra Zambrano 113



s Y RO

[
gsg Universidad de Cuenca

5.2.8 Disefio de las zonas de anclaje

Para el disefio de las zonas de anclaje es necesario conocer los datos de la
tabla 3.23.

Datos

fy 4200 Kgl/cm?®
fs 3360 Kgl/cm?
b 65 cm

200 cm
Pi 758667  Kglcm?
e 3 Cm
oi -63.61 Kg/cm?
os -53.11 Kg/cm?
DisPi 1.4 m

Tabla 5-23 Datos preliminares para el disefio de la zona de anclaje

El disefio se realiza en una seccioén a una distancia x=20 m medida desde el
centro de la luz, donde la excentricidad de los tendones, la cual se obtuvo con

la ecuacioén de los tendones obtenida en la seccién de disefio cortante 3.2.6.

En primer lugar la altura de la viga (h=200 cm) se dividi6 en incrementos de 10
cm. Y se asumié que, en el centro de cada incremento, el esfuerzo actia
uniformemente en toda la altura de dicho incremento. Para determinar éstos

esfuerzos se utiliz6 la ecuacion 2.1y 2.2.

Luego se determind los momentos generados por los esfuerzos y la fuerza de

los tendones en cada incremento.

En la tabla 3.24 se indica los valores obtenidos.
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Distancia Fuerza
] Momento de | Momento de
desde la debida a
Esfuerzos los esfuerzos la fuerza Momento
parte 5 los
) ) (kg/cm?) en el concreto | Pretensora | neto (Kg.m)
inferior esfuerzos (Kg.m) (Kg.m)
g.m g.m

(cm) (Kg)

0 63.61 0 0 0

20 63.09 82012 820119 0 820119
40 62.04 80646 3266819 0 3266819

60 60.99 79281 7312788 0 7312788

80 59.93 77915 12930715 0 12930715
100 58.88 76549 20093287 0 20093287
104 21678900 0 21678900
120 57.83 75184 28773192 -12138667 16634525
140 56.78 73818 38943119 -27312000 11631119
160 55.73 72453 50575755 -42485333 8090421
180 54.68 71087 63643788 -57658667 5085121
200 53.63 69721 78119907 -72832000 5287907

Tabla 5-24 Momentos debido a la fuerza de postensado y esfuerzos en el concreto

De la tabla anterior obtenemos que el maximo momento se genera en la altura
de 104 cm.

Se asume que el centroide de las fuerzas en los estribos, dentro de la distancia
0.5h = 1, es x = 50 cm. Reemplazando los valores anteriores en la ecuacion

2.36 se obtiene la fuerza de tensiéon T:

_ 21678900
"~ 200-50

T=144526 Kg

Ahora, utilizando la ecuaciéon 2.37 se determina la cantidad de acero en la zona

de astillamiento, dando un valor de:

144526
£ 3360

A, =43.01 cm?
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Para un area de 43.01 cm?, se requiere 19 estribos de diametro de 12 mm. Los
estribos se colocaran cada 5 cm para cumplir que el centroide de los mismos
quede a 50 cm.

5.3 DISENO DE DIAFRAGMA

Los diafragmas son vigas transversales que se colocan en los extremos de la
seccion de la viga principal, y que ofrecen arriostramiento adicional con el
objetivo de mantener su geometria y ayudar a resistir fuerzas laterales.
Generalmente se sitlan en los apoyos y en puntos intermedios de la luz de la
viga. La norma AASHTO sugiere que se cologue en intervalos menores a 12.2

m.

Los diafragmas se disefian mediante el método LRFD, (descrito en la seccion
2.11.2) para vigas de hormigdon armado.

Suposiciones de disefio
Hormigén f'c= 280 kg/cm?
Acero fy = 4200 kg/cm?
Seccion transversal:
h=110cm
b= 20 cm
Recubrimiento acero r=5 cm
Obtencién de momentos de disefio
e (Carga muerta

En la tabla 3.25 se muestra el calculo de las cargas muertas y momentos en el
eje A debido al volado

CARGAS MUERTAS DEL VOLADO
H b lvoladizo PESO ESPECIFICO Carga d momento

LOSA 0.2 0.2 1.18 2400 kg/cm? 113.28 0.59 67 Kg*m
BARANDA 0.25 487 Kg/m 121.75 1.05 128 Kg*m
Total 235.03 195 Kg*m

Tabla 5-25 Cargas muertas y momentos debido al volado

Carga distribuida debido a peso propio del diafragma
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W,p=0.2 x 1.1 x 2400 = 528 Kg/m

De tal manera que las cargas en la viga hiperestatica se muestran en la figura
3.20.

235.08 kg 235.03 kg
Peso diafragma: 528 kg/m IIF
195 kg*m l l 195 kg=m
g L’ » r r » k'’ F
A B C D
L 1.96 m ! 1.96 m . 1.96 m :
™ bl T b

Figura 5-20 Cargas muertas en la viga diafragma

Con la ayuda de la herramienta Ram Advance se resuelve la viga hiperestatica.
En las figuras 3.21 y 3.22 se muestra el diagrama de momentos y cortante

respectivamente.

751 kg*m 147.08 kg*m 179.46 kg*m 147.08 kg*m 251 kg*m

46442 kg 533.96 kg 500.92 kg 570.46 kg

Figura 5-22 Diagrama de cortante debido a cargas muertas

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

Con el momento por carga viva determinado en el célculo de la losa y la
consideracion de los factores de presencia multiple y carga dinamica en estado
limite de resistencia, considerando que la viga diafragma toma toda la carga
viva se obtiene el momento ultimo por carga viva. En la tabla 3.26 se puede

observar la obtencion de los momentos ultimos tanto positivos como negativos.
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CARGA VIVA
M (-)
Carga 1.06 T.m
FC Dindmica 1.33T.m
F presencia multiple 1.2T.m
Total 1.69T.m

M (+)
2.3T.m
1.33T.m
1.2T.m
3.67T.m

Tabla 5-26 Momentos debido a carga viva
Combinacion critica:
Para el Estado Limite de Resistencia |, con n= nDnRnl=1,

Mu = n [1.25 MDC + 1.75 M(LL+IM)]

En la tabla 3.27 se muestra un cuadro resumen de los momentos de disefio.

Carga M (-) M Factor Mu (_- ) .Mu (_+)
(+) superior inferior
C. Muerta 0.25 | 0.09 1.25 0.31T*m 0.11 T*m
C. Viva 1.69 | 3.67 1.75 2.96 T*m 6.42 T*m
TOTAL 3.27 T*m 6.54 T*m

Tabla 5-27 Momentos de disefio

Calculo del acero principal

Utilizando como acero principal dos varillas de ¢ = 10 mm colocado debajo del

acero de la losa (@ = 14 mm), estribos 8 mm y recubrimiento r= 5.0 cm se

realiza el célculo del acero superior e inferior mostrado en las tablas 3.28 y

3.29.

Paola Reinoso, Sandra Zambrano

losa ¢
estribo @
# aceros
As @
area As
d

a

® Mn

As min

14.00
8.00
2.00

12.00
2.26 cm?

102.20
1.39
8.65
0.68 cm?

Acero negativo (Superior)

mm
mm

mm

cm

*m

Tabla 5-28 Calculo del acero superior para el diafragma
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Acero positivo (inferior)
losa ¢ 14 mm
estribo ¢ 8 mm
# aceros 2
As @ 12 mm
area As 2.26 cm?
d 102.2 cm
a 1.99 cm?
® Mn 8.65 t*m

Tabla 5-29 Calculo del acero inferior para el diafragma

Como se puede observar M, es menor que ¢ M, resistente por lo que el disefio

se considera adecuado.
My =327T*m< oM, =865T*m
My =654T*xm< oM, =865T*m

Adicionalmente se observa que el area de acero supuesta es mayor que la
cuantia minima As min= 0.0033 b*d.

Armadura por contraccion y temperatura

En la norma AASTHO se especifica que debido al peralte del diafragma en las

caras laterales la armadura minima por contraccion y temperatura es:

ASmin = 0.0018 Ay [cm?, con f 4200kg /cm?]

Armadura de contracciény
temperatura
Asmin 3.24 cm2
Asmin /cara 1.62 cm3
As ¢ 10 mm
# 5
As 3.92699
Smax 60 cm
Smax 45 cm

Tabla 5-30 Célculo del acero contraccion y temperatura
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6 MODELADO DE LA SUPERESTRUCTURA DEL PUENTE NARANJAL 1

Con el objetivo de realizar un analisis comparativo, se model6 un tramo del

puente Naranjal 1, mediante el software CSI Bridge.
A continuacién se presenta el proceso para el modelado.
1) Caracteristicas del puente Naranjal 1

La seccion del puente que se utiliza para el modelado se muestra en la figura
4.1

. 1020
' 150 X

[
L)

‘:ﬁ r’_‘ 188 Lj 198 ! 126 (’_/_‘ 126 Lﬁ 1

|

200

Figura 6-1 Seccion transversal del puente

La seccién transversal de las vigas se muestra en la figura 4.2
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S

2,00

0,85

Figura 6-2 Seccion de la viga |

En primer lugar se crean los carriles del puente como se observa en la figura

4.3

Figura 6-3 Carriles de disefio

A continuacion se crea la seccion de la losa como se indica en la figura 4.4
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X
Y
[

><| Y| [¥ DoSnap

Constant or Variable Girder S pacing : :
Section iz Legal Show Section Details... |

Section Data — Girder Output
Yalue M odifp/Show Girder Force Output Locations... |

General Data

Bridge Section Name WPH1 — Modify/Show Propertie:

|t

Slab Matenal Property f'e=280 : ’7 i

e teseD o, [fieter Bl 3 Materials... | Frame Sects... | ITonf, m, C VI
Tatal Width 10.2

Girder Longitudinal Layout Along Layout Line

Congtant Girder Spacing

Constant Girder Haunch Thickness [12)

Constant Girder Frame Section

Slab Thickness

Top Slab Thicknessz (1)

Concrete Haunch Thickness [t2]

Girder 5ection Properties

Girder Section

Fillet Horizontal Dimension Data
1 Horizontal Dimenszion
f2 Horizontal Dimension

Left Overhang Data oK I Cancel I

Figura 6-4 Ingreso de los datos de la losa

En la figura 4.5 se muestra la seccién de la losa de dos carriles y vereda.

Figura 6-5 Representacion de la losa y vereda
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Ahora se crea la seccion de las vigas postensadas. En la figura 4.6 se muestra
ésta seccion.

Section Name IVF'N‘I Dizplay Color I_
— Set Section Dimensions Based on a Standard Section — Section
— Section Dimension
Bulb Tee
Bl B1
D2 3
0.E5
e B2 |
D4 ea| (g4 B3 |D.2 e
[} B4 ID. \_‘_1
D5
D& Y [z
B2 b aterial
[ — I
D2 01
+|[re=350 |
B | Beam D3 ID.DB
— D4 ID- ~ Propertie:
L2 Section Properties
D3 o ps  foor __ Secton Propeties.._ |
D1 DE ID.4 — Property Modifiers—————————
Set Modifiers... |
D5
DE ~Section Moteg———————————
B2y Modiy/Show Notes... |
ok I Cancel |

Figura 6-6 Ingreso de las caracteristicas de la viga

En la figura 4.7 se indica la seccion compuesta viga-losa.
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Define Bridge Section Data - Precast Concrete | Girder

L«
L s L s2 L 83 | L V¥ DoSnap
1 Constart or Vatiable Girder Spacing 1 . .
Section iz Legal Show Section Details...
Section Data Girder Dutput
Item Yalue | - bodify/S how Girder Force Output Locations. .. |
General Data ;
Bridge Section Mame P todify/Show Properties Units
Slab Material Property f'e=280 :
Ter o Ieer B 3 Materials... | Frame Sects... | Tonf,m,C =
Tatal width 10.2
Girder Longitudinal Layout Alang Layout Line
Congtant Girder Spacing es
Constant Girder Haunch Thickness [12) ez
Cahgtant Girder Frame Section es
Slab Thickness
Top 5lab Thickness (1] 0z
Concrete Haunch Thickness [t2) 0.
Girder Section Properties
Girder Section WP
Fillet Horizontal Dimenzion Data
f1 Horizontal Dimension 0.
f2 Horizontal Dimension 0.
Left Overhang Data j oK I Cancel

Figura 6-7 Ingreso de las caracteristicas de la viga y losa

2) Materiales
Para el disefio del puente se escogieron los siguientes materiales
Hormigon:

- fc=350 Kg/cm? para vigas postensadas

- fc=280 Kg/cm? para la losa
Acero de refuerzo

Se utiliza fy= 4200 Kg/cm? para el acero de refuerzo para el programa se utiliza

la norma ASTM A615 Gr 60 para obtener éste esfuerzo de fluencia.
Acero de preesfuerzo

Se utiliza fy= 18726 kg/cm? para el acero de preesfuerzo, la norma ASTM A
416 Gr 270 es la que da este esfuerzo de fluencia.

3) Cargas sobre el puente
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Las cargas permanentes que se utilizan se muestran a continuacion.

- Baranda, en la figura 4.8 se muestra la carga de 435 Kg/m de la
baranda sobre la vereda.

Figura 6-8 Modelado de la cargas de la baranda

- Vereda, en la figura 4.9 se muestra la carga de 480 Kg/m? de la vereda
sobre la losa.

Figura 6-9 Modelado de las cargas de la vereda

- Asfalto, en la figura 4.10 se muetra la carga de 110 Kg/m? del asfalto

sobre la losa.

Figura 6-10 Modelado de las cargas debido al asfalto
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- HL-93K-1 que incluye la carga de carril de disefio y el incremento de

carga dinamica. En la figura 4.11 indica el ingreso de la misma.

Wehicle Name

JHL-93K-1

— Tupe
" General Yehicle

{* Standard Yehicle

— Conversion

Show Az eneral Yehicle

Cotvert To General Yehicls |

— D1ata Definition

Led Lef Lo

Region fUrited States
Standard IMSHTD
Wehicle Type |HL-E|3K
Scale Factor I
Dpnamic Allowance |33
Class |

Ok I

[~ Wehicle Bemairs Fully In Lane [In Lane Longitudinal Direction)

Cancel |

Figura 6-11 Camion de disefio HL-93K

HL -93M que incluye la carga de carril de disefio y el incremento por carga

dindmica, como se puede observar en la figura 4.12
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Wehicle Name JHL-338-1

— Type — Data Definition
€ General Vehicle Region fUrited States
{* Standard Yehicle Standard I.-'-‘-.t'-‘«SHTD

Lol L] Lo

Wehicle Type | HL-93M

— Carversion

B Seale Factor I

Show Az enera Vehicle

Dynamic Allowance |33.

Convert To General Yehicle I Class I

[~ “ehicle Remains Fully In Lane (In Lane Longitudinal Direction)

(1] | Cancel I

Figura 6-12 Tandem de disefio HL-93M

4) Combinacion de cargas

El disefio se lo va a realizar mediante el método elastico, utilizando las

cargas permanentes y sobrecargas explicadas anteriormente. En la

figura 4.13 se muestra como se define la combinacion de cargas.
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Load Combination Name [ zer-Generated) |EL.-'-‘-.STIEEI
Notes Modify/Show Nates.. |
Load Combination Type Linear Add ;I
— Options
Corwert to User Load Combo Create Monlinear Load Case fram Load Cambao |

— Define Combination of Load Caze Resultz

Load Case Mame Load Case Tupe Scale Factor
VEREDA v | |Linear Static 1.
BaRAMDA Linear Static 1.
DEAD Linear Static 1. Add
LL koving Load 1.
D Linear Static: 1. b odify
FL Linear Static 1. _I
FRESSTRES Linear Static 1. D elete |

] I Cancel

Figura 6-13 Combinacién de carga para el método elastico

5) Diafragmas

Se utilizan diafragmas de 20cm de ancho, en la figura 4.14se muestra como se

crean en el programa.

Paola Reinoso, Sandra Zambrano 128



Universidad de Cuenca

Uritz
Diaphragrm Mame |DiafragmaF‘N‘l |7 ITnnL m, C LI

— Select Diaphragm Type

f+ Solid [4pplies to Concrete Bridges Onlyl

{" Chord and Brace [Applies to Steel Bridges Only]
{ Single Beam [4pplies to Steel Bridges Only)

{" Steel Plate [Applies to Steel U Girder Internal Only)

— Salid Maphragm Parameters

Diaphragm Thickness IEI.2
1]4 I Cancel I

Figura 6-14 Diafragma de seccién 20x20 cm
Se define cinco diafragmas, los tres intermedios se designan como se
muestra en la figura 4.15 mientras que los dos diafragmas de los
extremos se designan cuando se definan los apoyos en la siguiente

seccion.
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Units
Bridge Object Mame [BOBJT ’7 ITan, m, C 'I

— In-Span Crozz-Diaphragm Definition

Span Diaphragm Property 4 Distance Bearing Location
Span To End AbutmenLI IDiafragmaPN1 ;I I 10. |Default Al Spaces LI

Span Ta End Abutment CiafragmaPt1 10, | Default Add

Span To End Abutment DiafragmaPM1 20. | Default All Spaces

Span To End Abutment DiafragmaP'M 1 30, Default All Spaces Modi
odify |

Delete |

Cancel |

Figura 6-15 Ubicacién de diafragmas intermedios cada 10 m.

6) Apoyos de las vigas |

Para poder realizar el modelo se define los apoyos de las vigas, para

esto se crean dos apoyos uno fijo y otro movil.

Como se puede observar en la figura 4.16 en el apoyo fijo los tres

desplazamientos estan restringidos.
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Bridge Bearing Hame Fijc |]Tn:nnf, m, C ;I

— Bndge Bearing |z Defined By:
= Link/Support Property l"

" Uszer Definition

— zer Bearing Properties

DOF/Direction Releasze Type Stiffness
Translation Wertical [1U1] Fixed
Tranzlation Marmal ta Lagaut Line [L12] Fixed
Tranzlation Along Lagout Line [U3) Fixed
Rotation About Yertical [R1] Free
Fiotation About Mormal to Layout Line [RZ] Free
Raotation About Layout Line (R3] Free

Cancel |

Figura 6-16 Apoyo con tres restricciones

Para el apoyo movil se libera el movimiento a lo largo del eje del puente

como se muestra en la figura 4.17.
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Bridge Bearing Mame

— Bridge Bearing |z Defined Buy:
= Link/Support Property l"

& Uszer Definition

— zer Bearing Properties

DOF/Direction Release Type Stiffness
Translation WYertical [1U1] Fixed
Translation Mormal bo Lagout Line [L12] Fixed
Translation Alang Layaut Line [L13] Free
Rotation About Yertical [R1] Free
Rotation About Mormal to Layout Line [RZ2] Free
Fiotation About Lavout Line [F3] Free

Cancel |

Figura 6-17 Apoyo sin restriccion en el eje longitudinal del puente.

Una vez creados los apoyos, se crea los estribos como se muestra en la
figura 4.18.
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Bridge Abutment Hame E ztribo

— [Girder Suppart Condition
" Integral
{+ Connect to Girder Battarn Only

— Subsgtucture Tope
" Foundation Spring

% Continuous Beam [Continuously Supparted)

Section Property l"\-’iga de apoyn

Beam Length

— Foundation 5 pring

Foundation S pring Property l" Fined

Mate: When substructure twpe iz grade beam, foundation spring property reprezents a
lire zpring.

Cancel |

Figura 6-18 Creacion de estribos

Al estribo lo vamos a definir como una viga de apoyo, de concreto, con

una longitud de 9 m y cuya seccion se muestra en la figura 4.19.
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Section Mame |Viga de apoyo
Section Mates Modify/Show Notes. .. I
—Properties—————— [~ Property Modifiers—— — Material
Section Properties. .. I Set Modifiers... I l"f'c:=280 vl
r~ Dimensions

T

Depth [13) [0
Wwidth [12] [03

(2%

Dizplay Color .

Concrete Reinforcement. . I

Canhcel |

Figura 6-19 Viga de apoyo de 30x80 cm
Ahora se le designa a un estribo como apoyo fijo como se muestra en la

figura 4.20. En la misma figura se designa un diafragma al extremo de

las vigas.

Uritg
Bridge Object Hame |BDBJ1 ’V ITonf, m, C vl

Start Abutment End Abutrment |
— End Abutment
— Superstructure dssignment — Bearing dssignment
Abutment Direction [Bearing Angle] lDefauIt— Bearing Property lll Fijo ;I
Diaphragm Property i" DiafragmaPM1 ;I Restrainer Property at Bearing lll Maone ;I
Eleration at Lavout Line [Global 2] |225—
— Cubs e A T Rotation Angle from Bridge Default IU—
£ Mone Mumber of Bearings per U Girder m
* Abutment Property l" Estribo ;I — Girder-By-Girder Ovenrites for End Abutment
" Bent Property l" ModifysS how Ovenarites... Mo Ovenarites Exist
— Substructure Location
Elevation [Global Z) -
Horizontal Offset IU—
Mate: Horizontal offset i from layout line to midlength of abutment.

ak I Cancel

Figura 6-20 Apoyo con tres restricciones
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Y al otro estribo se le designa como apoyo mavil como se muestra en la

figura 4.21, aqui también se designa un diafragma al extremo.

Lnit
Bridge Object Name BOEJ1 ’7 ITonf, m, C vl
Start Abutment | End Abutment |
— Start Abub
— Superstiucture Assignment — Bearing &ssignment
Abutment Direction [Bearing Angle] IDefault Bearing Property l" il LI
Diaphragm Property l" DiafragmaPM1 LI Restrainer Froperty at Bearing l" Mone LI
Elevation at Layout Line [Global Z) |-2.25
Gl A Rotation Angle from Bridge Default ID.
 Nane Mumber of Bearings per U Girder |1 vl
@+ Abutment Property l" E stribo LI — Girder-By-Girder Overwrites
T ety l" tModifysS how Ovenarites. . Moo Ovenwrites Exist
— Substructure Location
Elevation [Global 2] |-2.3
Horizontal Offset ID.
Mote: Horizontal offset is from layout line to midength of abutment,
Ok I Cancel I

Figura 6-21 Apoyo sin restriccion en el eje longitudinal del puente

7) Secciones de la superestructura

En la figura 4.22 se observa la seccibn de la superestructura para el
modelado. Se indica la losa, las vigas postensadas I, los tendones y los apoyos
de las vigas.

>

Figura 6-22 Modelado de la superestructura del puente
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8) Vigas postensadas

La seccion de la viga postensada la definimos anteriormente, ahora se define
los tendones de preesfuerzo, en la figura 4.23 se muestra como se ingresan los
datos de la fuerza de postensado de 760 T en nuestro caso y caracteristicas de

la viga como el area de la misma.

Bridge Tendon Data
Tendon Load Pattern Tendon Parameters
Tendon Name |TENB ﬂ|PHESSTHES ﬂ Prestress Type Post Tension
Jack Fi Start v
Tendon Start Location Tendon End Location ack rom =
Span |Span To End Abutrment ﬂ Span |Span To End Abutrnent j tlaterial Propeity Tendon i
Start Location | Start of Span j End Location |End of Span j Tendon Area 51.33
Span Length A0, Span Length 40 Max Discretization Length |1.524
Distance Along Span 0 Distance Along Span 40, Design Pararms... | Lozs Params... |
Wertical Layout Horizontal Layout Load Type Tendon Load
Exrm——Ty — — 0 | Ouick 5 | » Force Force (Tanf)
b t k.. 1y b k... tart...
it Wertical Layou 1 it Harizortal Layoul uick Star ~ Simss l?Bﬂi

Tendon Layout Dizplay Tendon Modeling Options

Tendon Layout Display Options
| Span To End Abutment | ARSI & Modsl A3 Loads
(*  Show Eleswation r
‘ ‘ £ Show Plan Model As Elements
" Show Section Units
_ - 4 Snap To This ltem Tarf.m,C |
+ Maone
z
" Reference Line M
T_> 5 " Tendon tove Tendon.. |
ﬂ_l :|’ Tabulated Tendon Profile
Double Click. Picture For Expanded Display Fefresh Plat = Show T abular Diata. |
Mouse Painter Location - af Span
3 Z Coordinate System
-1.76BE 1.6761 GLOBAL -
Ok Cancel

Figura 6-23 Ingreso de las caracteristicas del tendén de preesfuerzo

En la figura 4.24 se indica la trayectoria que se elige para los cables de
postensado.
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—Select A Quick Start Option - - Span Definition For Quick Stark
Single: Span Multiple Span {* Spans Start and End at Abutments and Bents Only
 Staight Tendan 1 I (" Spans Are az Defined for Bridge Object

 Shaight Tendon 2

© Susight Tendon'With Bends 1 [P T [T AT T
 Stsight Tendon'with Bends 2 ™~ T [T |7
C Swsight TendonwithBends 3 ™ AT [N 7
 Stiaght TendonWith Bends 4 [ [T T

" Parabolic Tendon 1

@ Parabolic Tendan 2

" Parabolic Tendon 3

" Parabolic Tendon 4

" Parabolic Tendon 5

Cancel |

© Circular Tendon 1

" Circular Tendon 2

Figura 6-24 Trayectoria del tendén de preesfuerzo

En la figura 4.25 se indica la posicion inicial del puente y se muestra la seccion
de las vigas con los cables de postensado.
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Elevatian Zoom Full | 5| Z | — Units
| Span To End Abutrment | IT':'”f' m. C j

‘ — Coordinate System

—_— R — |GLOBAL -

£ — Snap Tao Thizs ltem

f* Maone
S

i~ Reference Line

Plan Zoarn Ful I = i = Tendon
 Shap To This Span Location
{* Arwwhere Slong Span
Span To End Abutment " Ewerp 1/ I of Span
Y — Mouzse Painter Location
Span I vI
bt .
Span Dist. I
Seetion Zaom Full | | Y
I * ]
v
T—) e Cancel |
o | o

Figura 6-25 Ubicacion de los tendones de preesfuerzo en los apoyos

En la figura 4.26 se indica la seccion de las vigas y los cables de postensado

en la mitad del puente.
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Elevation Zoom Full | 5| Z | — Units
| Span To End Abutment | ITan' m, C ;I
‘ — Coordinate System
—_— I |GLOBAL |
£ —Snap To This Item
¥ Maone
5 {~ Reference Ling
Plan Zoam Full | | Al " Tendon
—Snap Tao Thiz Span Location
{* Lrywhere Slong Span
Span To End Abutment " Everp1/ I af Span
Y — Mouze Pointer Location
Span I vI
“ )
Span Dist. I
Sersfem Zoom Full | = |
I + ]
T_> 5 Cancel |
4] | ]

Figura 6-26 Ubicacion de los tendones de preesfuerzo en el centro de la luz

En la figura 4.27 se muestra una vista lateral de los cables de preesfuerzo

Figura 6-27 Vista lateral de los cables de preesfuerzo
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9) Analisis

Una vez definidos las cargas y elementos del puente se procede a correr el

programa. En las figuras 4.28 y 4.29 se muestra como quedo defino el puente.

Figura 6-29 Superestructura, visualizacion de los diafragmas

En la figura 4.30 se muestra como queda el puente luego de correr el

programa.
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Figura 6-30 Deformacion del puente luego del analisis

En la figura 4.31 se muestra los momentos generados en la viga interior.

Bridge Object Response Display

Select Bridge Object Bridge Model Type Shawe Tabular Display of Current Plat Uitz
BOBJ1 ﬂ }Qrea Object Shaow Table... | Expart To Excel.. | Tonf, m, C
Select Dizplay Component Load Case/Load Combo Multivalued Options
Show Resultz For |Interi0r Girder 2 ﬂ Case/Combo  |ELASTICO < (s Envelope Max/Min
&+ Farce " Shress - " Envelope hax
[ Include Tendon Forces [T Show Selected Girder € Envelape Min il
o ,17
|M0ment About Horizontal Awiz [M3) j =
Bridge Fesponse Plat
-1000. BOBJT - Interior Girder 2 [Combo ELASTICO] Moment About Horizontal Awxiz [b43)
0
1000, b ax Value = 755757 Min'alue = -0.3307
K1 2|
Mouse Pointer Location Snap Options
Distance From Start of Bridge Object 56513 [+ Shapto Computed Fesponge Paoints
Response Quantity &t Current Location

Figura 6-31 Momento méximo obtenido en la viga interior

Como se puede observar en la figura anterior el momento maximo en la viga
intermedia del puente es 975.57 T.m

Paola Reinoso, Sandra Zambrano 141



Universidad de Cuenca

En la figura 4.32 se muestra el momento méaximo de una viga exterior dando un
valor de 1000 T.m

Bridge Object Response Display
Select Bridge Object Bridge Model Type Show T abular Display of Current Plot Units
BOBJ1 | [area Object Show Table.. | ExportToEwcel.. | Torf, m, C -
Select Dizplay Component Load Caze/Load Combo

Multivalued O ptionz
Show Results For Right E=terior Girder

Case/Combo  |ELASTICO - & Erwelope Man/Min
(¢ Farce " Shesz ~ " Enwelope Max

[ Inclide Tendon Forces [ Show Selected Girder " Envelope Min

|
& 1
|M0ment About Horizontal Axis (3] ﬂ =

Bridge Rezponse Plat
-1200.

BOBJ1 - Right Exterior Girder [Combo ELASTICO] Moment About Honzontal Axis (3]

0 o

1200. b2 Value = 1000.7261  Min Value = -B3.6502
A | i
Mouse Pointer Location Snap Options
Distance From Start of Bridge Object 16.307 W Snap to Computed Response Paints
Fiesponze Quantity Just Before Current Location
Fiesponze Quantity Just After Curent Location

Figura 6-32 Momento méximo obtenido en la viga exterior

En la figura 4.33se muestra las deflexiones en la mitad del puente, dando un
valor de 18. 49 mm.

&

Joint Displacements

Joint Obiect 509

Joirt Element 509

1 2 3
Tiang -2.06512 2.16266 -18.49356
Rotn 8.092E-04 -1.408E-04 -1.987E-05

Figura 6-33 Deflexion obtenida en la mitad del puente
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7 RESULTADO Y DISCUSIONES
7.1 LOSA

La armadura para la losa obtenida en el disefio se muestra en la tabla 5.1

Resultados
Armad incinal Amad daria (Paralela al Armadura de
P mad_urall pnr:ctu?? Armadura en el voladizo adura sectu?f aria (Paralela retraccion y
(Perpendicular al trafico) réfico) fraguado
L Acero superior Acero inferior Acero superior Acero inferior Acero inferior

osa  (mm) 10 14 10 14 10 10
s (cm) 20 20 20 20 15 15
r(cm) 4 4 4 4 5 3.5

Tabla 7-1 Armadura de la losa

7.2 VIGAS EN POSTENSADO

Mediante un analisis estatico y bajo la normativa AASHTO, se determind el
momento maximo actuante en la viga, cuyo valor es:

M= 1100 kg.m

Mientras que al realiza un modelado en el software CSI Bridge se obtuvo un
valor de:

M =1000 kg.m

La diferencia entre los dos resultados obtenidos es del 10 %, por lo que se
considera que el andlisis es correcto.

La fuerza de pretensado necesaria para las cargas actuantes es:
Pe=570T.

Pérdidas = 25%

Pi=760T.

El acero de preesfuerzo requerido se muestra en la tabla 5.2.
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TOTAL ACERO DE PRESFUERZO
# de alambres 7
Grado 270
¢ torones 12.70 cm
Area 0.987 cm?
fy 18726 kg/cm?
o admisible 14981 kg/cm?
# de torones 52
# torones/cabl 11
# de cables 5

Tabla 7-2 Acero de preesfuerzo
De tal manera que la fuerza aplicada en cada cable es 152 T.

7.3 DIAFRAGMA

En la tabla 5.3 se muestra la armadura necesaria para el diafragma.

Acero superior Acero inferior Estribos
¢ (mm) 12 12 8
s(cm) 10 10 15
r(cm) 5 5 3.5

Tabla 7-3 Armadura del diafragma
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8 CONCLUSIONES

Durante el desarrollo de la presente tesis se observé que el hormigdn
postensado permite cubrir grandes luces, en nuestro caso se salvo una luz de
40 m. Sin embargo, segun la bibliografia revisada se puede cubrir luces de
hasta 45 m. Lo que representa una mejor solucion para elementos que
requieren grandes luces. Adicionalmente, el preesforzado reduce la fisuracion

de los elementos, aumentando su vida Util.

La tecnologia del postensado presenta una ventaja frente al pretensado ya que
es posible dar la trayectoria adecuada a los tendones, como es el caso de la
viga simplemente apoya de la superestructura del puente desarrollado en esta
tesis. En la cual las carga exteriores generan momento con trayectoria
parabdlica con un méximo valor en el centro de la viga. Pudiendo el
postensado contrarrestar exactamente las solicitaciones del elemento ya que a
los tendones se les puede colocar con la misma trayectoria que dicho
momento. Ademas, de esta forma se logra que los esfuerzos en los extremos

de la viga no sean excesivos, lo que no ocurre en el pretensado.

El postensado presenta varias ventajas constructivas, en lo que se refiere a
encofrado y mano de obra, debido a que la viga puede ser fundida a un lado
de la obra, requiriendo poca mano de obra y sin la necesidad de elementos de
apuntalamiento, disminuyendo asi costos y tiempos de ejecucién de obra.
Adicionalmente, presenta la ventaja de que se puede usar los mismos

encofrados varias veces.

A pesar de las ventajas que presenta el postensado, se debe considerar que se
requiere de tecnologia especial para el tensado y anclado de los cables, lo que
podria incrementar los costos en el Ecuador ya que a pesar de que no es una
técnica nueva, en nuestro medio no es muy empleada por lo que no se dispone
facilmente de dicha tecnologia. Otro aspecto a considerar es que se debe
garantizar materiales de alta resistencia, estando la resistencia del hormigén en
el orden de fc = 350 Kg/cm? y la resistencia del acero alrededor de 18000
Kglcm?.
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10 ANEXOS

10.1 Obtencidn cargas de disefio

Luz viga 40m
Separcion er 1.96 m

CARGA MUERTA
CARGA MUERTA DISTRIBUIDA
Peso Especificc Ancho Espesor Peso /m
Elementos
adicionales 435kg/m
Asfalto 2200 kg/m? 1.96m 0.05m 216 kg/m
Losa 2400 kg/m? 1.96m 0.20m 941 kg/m
Viga 2400 kg/m? Area 0.75m 1804 kg/m
Total 3396 kg/m
CARGA MUERTA PUNTUAL
Ancho Alto Largo Distancia
Diafragma 0.20m 2.00m 1.76 m 0.00m
Diafragma 0.20m 2.00m 1.76 m 10.00 m
Diafragma 0.20m 2.00m 1.76 m 20.00m
Diafragma 0.20m 2.00m 1.76 m 30.00m
Diafragma 0.20m 2.00m 1.76 m 40.00 m
Factor de Distribucion
1.2 0.39
0 1
1.8 0.08|
ley momentos 1.47
tablero empa 1 carril 1.041988922
2 carriles 1.218837079
multiviga 0.556603409

Paola Reinoso, Sandra Zambrano

Reaccion A Reaccion B

1689.6
1267.2
844.8
422.4
0

0
422.4
844.8

1267.2
1689.6
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GRS
. N - Separacion Posicién Momento Factorde incrementopor Momento | Cortante
Ejes Distancia Eje Carga por rueda ., P
Transversal Respecto A Neto  Contribucion CargaDinamica Total Total
Camion de |Delantero 0.00m 2.50T 249
Disefio HS [Intermedio 4.20m 1.80m 10T 20.7 199.03T*m 147 133 388.95T*m
MoP Posterior 4.20m 10T 16.5
Camion de |Delantero 0.00m 25T 23.69
Disefio |Intermedio 4.30m 1.80m 75T 19.39 153.67 T*m 147 1.33 424.18 T*m
AASHTO |Posterior 4.30m 7.5T 15.09
Delantero 0.00m 56T 203
Tamdem de 1.80
m. r_n Posterior 1.20m m 56T 19.1 108.67 T*m 147 133 336.24T*m
Disefio
Carril de
. I. 9.30N/mm 124T/m
Disefio
948.0122324 Maximos Esfu.erzos por 42418 0
Carga Viva
RESUMEN DE ESFUERZOS
TIPO CARGA CARGA Momento Cortante Factor Carga Mu
CM (distribuic 3395.60000 kg/m  679.120 T*m 67.91 1.25 849 T*m
Carga Viva 424 T*m 1.75 742 T*m
TOTAL 1103 T*m 68 T*m 1591 T*m
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10.2 Calculo de propiedades geométricas de la viga

BL

fc 350 kg/cm? BS L B8S <+
Luz viga 40 m 1 — i — u
Separacion 2.02m 3 I\ 2 ::31 I\ 2
numero diafr. 5 1
Ec 200000
Ecp 282495
H3 H3
DIMENSIONES DE LA VIGA
b1l 140 cm B | 34 |
bw 20cm
b2 65 cm 2 ual
bl Byl Joeoo W [oeoo
h 200 cm E 1
hfs 10cm — g
hfi 40cm
hl 6cm
h2 7cm
hlosa 20cm

PROPIEDADES GEOMETRICAS DE LA SECCION SIMPLE

Elemento Base Altura Area Y Inercia local d Inercia
Patin s 140 cm 10cm 1400 195.00 cm 11667 95.98cm 12909955
Triangulos s 60 cm 6cm 360 188.00cm” 720 88.98cm’ 2852019.81
Alma 20cm 150 cm 3000 115.00cm 5625000 15.98cm  6391532.13
Triangulos i 23¢cm 7cm 157.5 42.33cm’ 429 56.68cm’  506880.6
Patinii 65cm 40cm 2600 20.00cm 346667 79.02cm  16579551.5

TOTAL 7517.5 39239939.1
Area 7518 kg 1.3135E+12
YG 99.02 cm J 2.0347E+10
Inercia 39239939.07, C 0.53

PROPIEDADES GEOMETRICAS DE LA SECCION COMPUESTA

Elemento Base Altura Area ¥ acumuladc Inercia local d Inercia
Patins 140 cm 10cm 1400 195.00 cm 11667 67.88cm  6463184.25
triangulos s 60 cm 6cm 360 188.00cm” 720 60.88cm’ 1335906.7
Alma 20cm 150 cm 3000 115.00cm 5625000 12.12cm 6065398.05
Triangulos i 23cm 7cm 157.5 42.33cm” 429 84.78cm’ 1132985.43
Patin i 65cm 40cm 2600 20.00cm 346667 107.12cm 30178687.6
Losa 127 cm 20cm 2548.71648 210.00 cm 84957 82.88cm 17593988.2

TOTAL 10066.2165 62770150.2
AREA 10066
YG 127.12cm
INERCIA 62770150
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10.3 Disefio de la losa

NORMAS DE DISENO:

AASHTO LRFD - ESPECIFICACIONES PARA EL DISENO DE PUENTES
MOP- NORMAS DE DISENO GEOMETRICO DE CARRETERAS 2003

CONSIDERACIONES:

LUZ - PUENTE L 320 m
Nro DE TRAMOS 8
LONGITUD - TRAMO Li 40 m
ANCHO - CALZADA Acl 7.2m
Nro DE CARRILES 2
ANCHO CARRIL Acr 3.6m
BOMBEO p 2%
LUZ -LOSA S 1.96 m
LUZ - VOLADIZO S1 1.18 m
ARMADURA PRINCIPAL PERPENDICULAR AL TRAFICO
ANCHO - VEREDA Av 1.2m
ALTURA -VEREDA 0.2
ANCHO - BARANDA Ab 0.3 m
MATERIALES:
CONCRETO

fc 280 Kg./cm?

yc 2400 Kg./m3
ACERO

fy 4200 Kg./cm?

va 7850 Kg./m3
CARPETA ASFALTICA

e 0.05 m

yca 2200 Kg./m3

A. COMPROBACION DE DIMENSIONES

PERALTE - LOSA h 0.175 m A9.7.1.1
Nro DE CARRILES 2 A36.1.11
ANCHO DE CARRIL Acr 3.6m A36.1.11

Paola Reinoso, Sandra Zambrano 150



gsg Universidad de Cuenca

SE ASUME
PERALTE - LOSA h 0.2m
Nro DE CARRILES 2
ANCHO DE CARRIL Acr 3.6m
SECCION SIN BARANDA
1.20 7.20 1.20
«—> < > >
2% 2%

0.20 I

A

A 4

9.60
B. CARGAS
CARGAS PERMANENTES
CALZADA
PESO - LOSA-CALZADA 480 Kg./m?
PESO - CAPA ASFALTICA 110 Kg./m2
TOTAL 590 Kg./m2
VEREDA
PESO-LOSA- VEREDA 480 Kg./m2
PESO-SOBREALTO-VEREDA 480 Kg./m2
TOTAL 960 Kg./m2
BARANDA
ANTEPECHO (50x35) 420 Kg./m
BARANDA 4"x1/4" 15 Kg./m
TOTAL 435 Kg./m
SOBRECARGAS
CAMION DE DISENO AASHTO
CARGA - EJE POSTERIOR 145000 N A 3.6.1.3.3

Paola Reinoso, Sandra Zambrano
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CONSIDERACIONES AASHTO

Para el momento en el Voladizo

X 0.53m A3.6.1.3.4
E 1.6 m A 4.6.2.1.3-1
C. MOMENTOS

) CARGA
UBICACION PERMANENTE SOBRECARGA U
MOMENTO - TRAMOS 193.49 2300.5 Kg.m/m
MOMENTO - APOYOS INT. 348.94 1056.78 Kg.m/m
MOMENTO - VOLADIZO - CU 668.352 Kg.m/m
MOMENTO - VOLADIZO- CC 437.175 4953.46 Kg.m/m

D. COMBIANCION Y FACTORES DE CARGA

ESTADOS LIMITE AASHTO  COMBINACION DE CARGA
RESISTENCIA | 1.25(DC + DW) + 1.75 (IM + LL)
RESISTENCIAII 1.25(DC + DW) + 1.35(IM + LL)

E. MODIFICADORES DE CARGA

nD
nR
noO
Para valores maximos de yi  n=nD.nR.No 1

F. MOMENTOS ULTIMOS

MOMENTO - MOMENTO
UBICACION CARGA SgngECNATS G A ULTIMO
PERMANENTE (RESISTENCIA |)
MOMENTO - TRAMOS 193.49 2300.5 4268
MOMENTO - APOYOS INT. 348.94 1056.78 2286
MOMENTO - VOLADIZO 1105.53 4953.46 10050

MOMENTO ULTIMO
(RESISTENCIA 1)

3348
1863
8069

Paola Reinoso, Sandra Zambrano
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G. DISENO A FLEXION- METODO DE LA RESISTENCIA ULTIMA
fc 2800000 Kg./m?
fy 42000000 Kg./m2
h 0.2m
d 0.16 m
b im
"] 0.9 A

TRAMOS - RESISTENCIA | TRAMOS - RESISTENCIA |1
Mu 4268 kg.m/m Mu 3348 kg.m/m
m = fy / (0.85 fc) 17.65 m = fy / (0.85 fc) 17.65
K =Mu/ (bx d?2) 166708.50 Kg/m? K =Mu/ (bx d2) 130763.18 Kg/m?
p=(1/m)x (1- (1- 2mK / @ fy))"0.5) 0.00459672 p=(1/m)x (- (1- @2mK/ 0.00357192
As=pbd 7.35 cm? As=pbd 5.72 cm?
espaciamiento 0.2 m espaciamiento 0.2 m
# varillas 5 # varillas 5
Diametro 1.37 Didmetro 1.21
Se asume Se asume
# varillas 5 # varillas 5
Diametro 1.4 cm Diametro 1.2.cm
As 7.70 cm? As 5.65 cm?

5.28
APQYOS - RESITENCIA | APQYOS - RESITENCIA Il
Mu 2286 Mu 1863
m = fy / (0.85 fc) 17.65 m = fy / (0.85 fc) 17.65
K=Mu/ (b x d"2) 89278.91 Kg/m? K=Mu/ (b x d"2) 72766.72 Kg/m?
p=@/m)x (1- (1- 2mK / @ fy))"0.5) 0.00241326 p=@/m)x (1- (1- 2mK/  0.0019589
As=pbd 3.86 cm? As=pbd 3.13 cm?
espaciamiento 0.2 m espaciamiento 0.2 m
# varillas 5 # varillas 5
Diametro 0.99 cm Diametro 0.89
Se asume Se asume
# varillas 5 # varillas 5
Didmetro 1lcm Didmetro 1
As 3.93 cm? As 3.93
VOLADIZO - RESISTENCIA | VOLADIZO - RESISTENCIA Il

Mu 10050 Mu 8069
m = fy / (0.85 fc) 17.65 m = fy / (0.85 fc) 17.65
K=Mu/ (bxd?2) 77549.84 Kg/m? K=Mu/ (b x d?2) 62261.39 Kg/m?
p=(/m)x (- (- (2mK / @ fy))"0.5) 0.00209013 p=(@/m)x @ (- (2mK/ 0.00167179
As=pbd 7.52 cm? As=pbd 6.02 cm?
espaciamiento 0.2m espaciamiento 0.2m
# varillas 5 # varillas 5
Didmetro 1.38 cm Didmetro 1.24 cm
Se asume Se asume
# varillas 5 # varillas 5
Diametro 1.4 cm Diametro 1.4 cm
As 7.70 cm? As 7.70
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H. RESUMEN DE ACERO DE REFUERZO
RESISTENCIA | RESISTENCIA I
ESPACIAMIETO DIAMETRO ESPACIAMIET DIAMETRO
(m) (cm) O (m) (cm)
TRAMOS 0.2 1.4 0.2 1.2
APOYOS 0.2 1 0.2 1
VOLADIZO 0.2 1.4 0.2 1.4
I. Armadura de retraccion y fraguado
pmim 0.002
As 3.2.cm?
s 15 cm
o) 1cm
# varillas 4
J. Armadura en la direccién secundaria (paralela al trafico)
3840/S0.5 < 67% A.
Long. Efectiva S= 4560 mm
% armadura principal 56.9
As 2.23 cme |
s 30 cm
# varillas 3
) 0.92 cm
Se asume
s 30 cm
¢
lcm

#varillas 3
As 2.36 cm? Cumple
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10.4 Disefio Armadura Zona Anclajes

Disefio de armadura para zonas de anclaje
Datos
fy 4200 Kg/lcm”2
fs 3360 Kg/cm”2
b 65 cm
h 200 cm
Pi 760000 Kg/cm”2
e 3cm
Oi -63.61 Kg/cm”2
os -53.11 Kg/cm”2
X 50 cm
Dis Pi 14 m
35;32?: dzl:)?;aa Momento de | Momento de
parte Esfuerzos los los esfuerzos la fuerza Momento
. . (kg/cm?2) en el concreto| Pretensora | neto (Kg.m)
inferior esfuerzos (Kg.m) (Kg.m)
(cm) (Kg)
0 0 63.72 0 0 0
10 20 63.20 82156 821560 0 821560
30 40 62.14 80788 3272560 0 3272560
50 60 61.09 79420 7325640 0 7325640
70 80 60.04 78052 12953440 0 12953440
90 100 58.99 76684 20128600 0 20128600
104 21717000 0 21717000
110 120 57.94 75316 28823760 -12160000 16663760
130 140 56.88 73948 39011560 -27360000 11651560
150 160 55.83 72580 50664640 -42560000 8104640
170 180 54.78 71212 63755640 -57760000 5995640
190 200 53.73 69844 78257200 -72960000 5297200
Armadura zona de anclaje
T 144780 Kg
At 43.089 cm’2
] 1.2 cm
As 2.26
# estribos 19 cm”2
S 5 cm
|
3.8461538 52 :
l
52 l
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fy 4200 Kg/cm”2
fs 3360 Kg/cm”2
b 65 cm
h 200 cm
Pi 0 Kg/cm”2
e 3cm
Oi -63.61 Kg/cm”2
os -53.11 Kg/cm”2
X 50 cm
Dis Pi 14 m
Distancia Momento
Mometno
desde la de los
f en cada de la Momento
parte Esfuerzos . esfuerzos
inferior incremento en el fuerza neto
Pretensora
(cm) concreto
0 0 63.72 0 0 0
10 20 63.20 82156 821560 0 821560
30 40 62.14 80788 3272560 0 3272560
50 60 61.09 79420 7325640 0 7325640
70 80 60.04 78052 12953440 0 12953440
90 100 58.99 76684 20128600 0 20128600
104 21717000 0 21717000
110 120 57.94 75316 28823760 -12160000 16663760
2E+07 130 140 56.88 73948 39011560 -27360000 11651560
150 160 55.83 72580 50664640 -42560000 8104640
170 180 54.78 71212 63755640 -57760000 5995640
190 200 53.73 69844 78257200 -72960000 5297200
Amadura por anclaje
T 144780 Kg
At 43.089286 cm”2
1.2
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10.5 DISENO A CORTANTE FRICCIONAL

disefio a cortante

10.6 DISENO A CORANTE

DIMENSIONES DE LA Cargas de diseo
bl 140 cm \" 67.91
bw 20cm Vu 84.89
b2 65cm
bl 180 cm
h 200cm Cortante por friccion horizontal
hfs 10cm pi 0.85
hfi 40 cm Vuh unitaria 2.96 kg/cm2
h1 6cm Vuh 41410 en un metro de viga
h2 7cm Avf 11.60 cm2
hlosa 20cm 14.7687784
Hr 220cm
recubrimien’ 15cm Vnh 72979

TdaCloT ue

Posicion Respecto  Momento Momento Cortante
Seccion Ejes P Cortante Neta Contribucio '""eme."m por
A Neto Carga Dinamica Total Total
) Delantero 8.45
Camion de Int di 425
DisefioHs | " CI 0 = 50.58T*m 20.90T 1.47 1.33 98.89 T*m 40.85
a0.05m
MopP X
desde el Posterior 0.05
apoyo ca"_‘i"'_‘ de |pelantero 8.65
Diseflo | ntermedio 435 217.90T*m 35.09T 1.47 133 426.01T*m 68.36
AASHTO + -
Carga de carril Posterior 0.05
Camion de |Delantero 9.91
1.50 Disefio HS |Intermedio 571 72.95T*m 20.08T 1.47 1.33 142.62 T*m 39.25
al50 m
desde el MOP Posterior 1.50
Camionde |pejantero 10.11
apoyo Disefio k * *
Intermedio 5.81 231.79T*m 34.46T 1.47 1.33 453.17 T*m 67.11
AASHTO + -
Carga de carril Posterior 1.50
Camion de |Delantero 25.60
20 Disefio HS |Intermedio 21.40 198.75T*m 11.25T 1.47 1.33 388.58 T*m 21.99
a20m
MoP Posterior 17.20
desde el Camiond
amionde 1Delantero 26.45
apoyo Disefio di * *
AASHTO + Intermedio 22.15 340.78 T*m 28.11T 1.47 133 666.25 T*m 54.71
Carga de carril Posterior 17.85
DISENO A CORTANTE - AASHTO
Fuerza de corte y momento Ecuacion cable i Fuerza de Gréfico de laseccion
Distancia V(N) M (N. mm) V(N) M (N. mm) Ecuacion y1=ax"2+ b(m) [E—
desteel |y Sobrecar ::;rgasm Cages |y b d ] Toc? | v B
apoyo (1) sobrecaga obrecarga [pe a;ne e permanetes able a X o(rad) (kg) y (mm) 0C? p(N) . :
0.05 670613 4179123907 666217 33269197 1 0004275 1849 0.15 0.1580895 114000] 1611.54 C 18022.203
151 658357 4445585131 50299 968011229 2 0.003775 1849 0.15 0.1395995 114000 1440.60 C 15914343
20 536720 6535004677 0 6662167200 3 0003275 1849 0.15 0.1211095 114000] 1269.66 C 13806.483)
4 0.00075 1849 0.15 0.027735 114000] 406.41 316179 . ,
Cortante y momento (ltimo 5 0.00075 1849 0.15 0.027735 114000 406.41 3161.79 v
Distancia )
desde el Vu(N) Mu (N. mm) Vp(N) 632358
apoyo (m)
Resistencial: 1.25(DC+DW) + L.75(IM+ LL) Datos para el disefio estribos Acero longi
0.05 2303621.943 | 7355053334 a %0° ¢ 10 mm [} 10
151 1595200057 | 8989788016 Aps 98.71 mm"2 fpu 1837 Mpa Av 157.08 mm"2 Es 19620
20 1249216701 | 19765542184 fps 1469.6 Mpa Ep 27712.76 Mpa fy 412.0)
fic 34.335 Mpa g 990.15 mm fy 412.02 Mpa
[ 09
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Distancia
Avmin e baras s (mm) As(mm"2) | Aps (mm?2) desdela Mn (N.mm) | dv(mm) Vp(N) bv (mm) Vn(N) VulN)  [Mu(N.mm)| wuff'c & [ 6 grados
longitudinales caradel
apoyo
76.7258445 8 [ 628 197.42] 0.05m | 4212393105 1584.00)  66815.22 650 8904644.22) 2393621.94) 7355053334 0.0733) 0.1887) 2.23( 26.4482233]
354119282 8 15 628 197.42] 151m | 5413596360 1584.001  61925.49) 2000 328691.9592 1595200.06{ 8989783016| 01573 0.1954 223 265
70.8238564 2 204 49355 20m (13198071877 1584.00) 0 2000 266766.4692 1249216.70| 1.9766E+10) 0.1276) 0.1218 2.23) 173.50788))
Distancia
desdela Ve Vs Vp Vn Acero asumino
cara del
apoyo
0.05m | 1116657.57 | 2060822.55 | 66815.22 3244295.34 Cumple
150m | 343586.95 | 1370773.94 | 61925.49 1776286.37 Cumple
20m 343586.95 | 300292253 0.00 3346509.48 Cumple

10.7 BASE DE DATOS DE TORONES DE 7 ALAMBRES

TORONES DE 7 ALAMBRES

Diametro Nominal Resistencia a la ruptura |Area Nominal del Tor6n
pulg mm Lb kg pulg? cm?

GRADO 250

0.25 6.35 9,000 4077 0.036 0.2322

0.313 7.94 14,500 6575 0.058 0.3742

0.375 9.53 20,000 9072 0.08 0.5161

0.438 11.11 27,000 12243 0.108 0.6968

0.5 12.7] 36,000 16320 0.144 0.929

0.6 15.24 54,000 24485 0.216 1.3935
GRADO 270

0.375] 9.53 23,000 10428 0.085] 0.5484

0.438 11.11 31,000 14057 0.115 0.7419

0.5 12.7] 41,300 18726 0.153 0.9871

0.6 15.24 58,600 26575 0.217| 1.4

10.8 DISENO DE LA VIGA POSTENSADO

= L ~
|
1‘- 8S +
S —
H3
R4
H3
BA
He
HI IORORONO]
—_
B
PROPIEDADES GEOMETRICAS DE LA SECCION
SECCION SIMPLE SECCION COMPUESTA
Area 7518 cm?|Area 10066 cm?
Yi 99 cm|Yi 127 cm
Ys 101cm|Ys 93 cm
Inercia 39239939 cm?|Inercia 62770150 cm®
emax 84 cm|emax 112 cm
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DIMENSIONES DE LA VIGA

bl
bw
b2
bl
h
hfs

hfi

hl

h2

hlosa

HT
recubrimiento

140 cm
20cm
65cm

180 cm

200 cm
10cm
40cm

6cm
7cm
20cm
220cm
15cm

CARACTERISTICAS DE LA VIGA
Luz Viga 40 m
Separacion eni 2.02m
f'c 350 kg/cm?
fici 245 kg/cm?

CARGAS DE DISENO

TIPO CARGA CARGAS M
PESO PROPIO 1804 kg/m 360840 Kg*m
C. MUERTA 679120 Kg*m
C.VIVA 424179 Kg*m

FUERZOS ADMISIBLES EN EL CONCRE]

tapa de transferencia de presfuerzo t;

Oc 147.0
ot 12.5
Ot (apoyos) 25.0

Etapa de Servicio t=co
Oc(C. M) 157.5
Oc(C.V.) 210.0
ot 37.42

FUERZA DE PRETENSADO NECESARIA PARA LAS CARGAS ACTUANTES

Pminima
Pasumida
Pérdidas
P

570
570
25%
760

TRANSFERENCIA DE LA FUERZA
DE PRESFUERZO EN 2 ETAPAS

# de etapas de
% etapa 1l

P1

% etapa 2

P2

1
60%
456

ton

606 ton

TOTAL ACERO DE PRESFUERZO

# de alambres 7
Grado 270
¢ torones 12.70cm
Area 0.987 cm?
fy 18726 kg/cm?
o admisible 14981 kg/cm?
# de torones 52
# torones/cabl 12
#de cables 5
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1. PRIMERA ETAPA T=0: Etapa de Transferencia de la fuerza de presfuerzo
ACTUA PESO PROPIO + PESO LOSA

Esfuerzos Actuantes
L/2
os -111.55 ocdentro del limite -53.20
oi -90.85 ac dentro del limite -63.72

2. SEGUNDA ETAPA: T=co Todas las pérdidas han ocurridoy ACTUA TODAS LAS CARGAS

|

Esfuerzos Actuantes :

L/2 |

os -125.32 oc dentro del limite [
oi 37.42 otdentro del limite I

ACERO DE PRESFUERZO ETAPA 1
# de alambres
Grado
¢ torones
Area
fy
o admisible
# de torones
#torones/cable
#de cables
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