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CAaPITULDO I

INTRODUCCION

1.1 GENERALIDADES.

lLa construccién de infraestructuras fisicas se remonta
conjuntamente con el origen del hombre. Asi comenzd este a
mejorar su medio de vida con diversas construcciones en la
cual puede ser un puente para salvar un obstaculo. Es asi
como hoy en dia estas estructuras se presentan en gran
escala y diversidad de tipos por la necesidad propia,

avances cientificos y tecnolégicos.

Desde 1la tipologia estructural se pueden distinguir

tres grandes familias de puentes.

1. Puentes Rectos: Son los gque wutilizan la viga como

elemento resistente y que destacan la flexidén como

esfuerzo principal en dicho elemento.

2. Puentes Arco: Cuya inversidén fundamental consiste en
disponer el material resistente de determinada @anera,
para que el traslado de las acciones desde su
localizacién a 1los apoyos, se realice produciendo

esfuerzos predominantemente a compresidn.



3. Puentes Colgantes: Forma inversa al puente arco gque
destaca a 1la traccidén como fundamental mecanismo
resistente.

Pues la tipologia estructural va a depender del

material utilizado y las acciones propias.

Existen diversos tipos de puentes: metalicos, concreto

armado, concreto preesforzado, colgado, atirantado vy banda

tensada.

Desde nuestro tema de importancia comoc 1lo es el
concreto preesforzado; desde . la aparicidén de eéste, la
industria de la construccidn bha revolucionado grandemente,

permitiendo el uso de acero y concreto en un alto grado de

eficiencia.

Los éxitos mads notables obtenidos con el concreto
preesforzado se relacionan con la construccisn de
superestructuras para puentes; ofreciendo las siguientes
ventajas: economia, poco mantenimiento, gran durabilidad,

también pueden ser precolados y colados en el sitio.

En su sentido mas riguroso, el preesforzado supong la
posibilidad de utilizar la accién a nuestra conveniencia, la
accién y su efecto que es uno de 1los tres parametros

alrededor de los cuales gira el puente, puede ser



manipulada. El acero y concreto de alta resistencia, se
combinan de forma excelente logrando una buena estabilidad y

un aceptable comportamiento a largo plazo.

Mientras que el concreto reforzado se vuelve voluminoso
e imprdactico para claros mayoreas de 15 metros
aproximadamente, debido a que existen 1limites para 1la
resistencia de los materiales constituyentes, mas alld de
los cuales no pueden combinarse en forma eficaz en un
elemento dnico, presentando grandes fisuraciones Vs

deformaciones.

For tanto tales limitaciones y muchas mas no existen en
el concreto presforzado. Este tiene aplicacién en 1la
prefabricacidn de di ferentes elementos constructivos.
También tiene mhchas aplicaciones el preesforzado como en

pilotes, tanques, tuberias, edificios, etc.

1.2 ANTECEDENTES.

En épocas anteriores las personas de dicha comunidad -
utilizaban ;ara cruzar el rio en época invernal, una especie
de mini géndola manual con capacidad maxima de tres
personas, teniendo como elemento portante un cable apovado

en sus extremos a torres metalicas y que con el tiempo se

. A2 . ~ - - -
deter1oqépd permaneciendo muchos afos sin  su servicio,



posteriormente se les construyd un puente colgante inestable
de uso peatonal que al cabo de S5 agos fue arrastrado por una
crecida, luego ge reconstruyéb teniendo las mismas

caracteristicas del anterior.

Como sabemos que una gran cantidad de salvadorefos han
emigrado hacia los Estados Unidos y estos han ocasionadc un
crecimiento vehicular en el pais, por consiguiente en esta
comunidad ha sucedido 1lo mismo, existiendo desde una
motocicleta hasta vehiculos de ocho toneladas de capacidad,

incluso de mayor, que no pueden circular en época lluviosa.
1.3 PLANTEAMIENTO DEL PROBLEMA.

En nuestro pais existen muchos lugares poblados que no
han sido benefi;iados por politicas implementadas en el area
de obras civiles, y si lo bhan sido, pero con obras que no
satisfacen ni con la minima necesidad que se presentan. Como
por ejemplo esta comunidad que cuenta con un puente colgante

inestable de uso peatonal.

Como sabemos que én la época invernal se da la mayor
produccién agricola vy ganadera, que es el momento que sus
productos deben ser transportados a ciudades principales
para su comercializacién. Por tanto dicha comunidad no tiene

tal beneficio por falta de un puente vehicular.



1.4 JUSTIFICACION.

En nuestro medio existen muchas comunidades que se
encuentran aisladas terrestremente en épocas invernales por
efecto de 1las crecidas de 1los rios, quedando una gran
extensién de tierra sin la explotacisn: agricola, comercial,
ganadera, etc. que de ser aprovechadas tuvieran un me jor

desarrollo social, econémico, cultural, etc.

Es por eso que las estructuras de puentes merecen

especial atencidén ya que par medio de ellas se logra:

al Proporcionar acceso a muchas zonas de importancia

econdmica, politica, social, etc.

b) Constituyen medios de salvar obstdcules naturales como

en el caso de rios, topografia irregular, otros.

Tampién puede decirse que el disefo de puentes y la
familiarizacién con las normas que 1la rigen toma upa
especial importancia desde el punto de vista académico, ello
debido a que 1los actuales programas de estudio de la
universidad no ofrecen ensefanzas en esta area, siendo de

vital importancia formar profesionales en dicha rama.



1.5 OBJETIVOS.

ay

b>

Objetivo General:

Dejar constancia de 1los conocimientos adquiridos
en 1la universidad en un proyecto de aplicacisn

especzifico.

Glue el presente ejercicic sirva de guia didactica,
Para los estudiantes de ingenieria civil Y que los
lectaores desarrollen los conocimientos en el
disefio de este tipo de estructuras, asi como las

normas que lo rigen.

Objetivo Especificao:

Proporcionar una alternativa de disefo para el

puente San Juan sobre el Ric E1 Sauce.

1.6 ALCANCES Y LIMITACIDNES.

En el

presente trabajo de graduacidén se presentara el

calculo y disefo de un puente en particular sobre el Rio El

Sauce

en

una via de categoria vrural, es decir una

alternativa de solucidén del problema que se presenta, que a



Juicio de las personas expertas en la materia parece ser la

mas acorde a la necesidad y se propondra una estructura que

‘esté dentro de la capacidad tecnolégica Yy materiales que se

producen en nuestro pais.

Para formar un mejor juicio de 1o que aqui se presenta

se hacen las siguientes aclaraciones:

15 El +trabajo se rige dnicamente en las normas AASHTO y
FCI* .

2) Se hard estudio topografico e hidrolégico.

3) Se presentaran planos de taller estructurales.

4} No incluye estudio geotécnico ni econémico.

3 El trabajo en si comprende el analisis y disefo del
puehte(j
t American Association of State Higway and

Transportation Oficial.

? Instituto del Concreto Preesforzado.

~



CAPITULO I1X

ESTIMACION DE CAUDAL MAXTIMO,

2.1 INTRODUCCION.

El agua ademas de ser la sustancia mas abundante en la
tierra, es el principal constituyente de todos los seres vivos

Y una fuerza que constantemente est4 cambiando en 1la

superficle terrestre.

Los seres humanos hacen muchas actividades, unas
constructivas y otras destructivas, que afectan la circulacién
y calidad del agqgua en la naturaleza, como irrigar cultivos,
fertilizar tierras, desforestar bosques, bombear agua

subterranea, construir presas, arrojar desechos a rios y

lagos, etc.

El flujo de agua a través del suelo y rios en una cuenca
&s un procéso distribuido, porque el caudal, la velocidad y la

profundidad del cauce varian en el espacio a través de la

cuenca.

El calculo del nivel de agua de una creciente es
- necesario porque éste delimita la planicie de inundacién vy
determina la altura requerida para estructuras tales como

puentes y diques} el calculo de los caudales de creciente
8



también es importante, porque el caudal determina el nivel del

agua.

La importancia en la determinacién de una crecida es
evidente ya que es de sobra conocidos los efectos destructivos
que causa al inundar grandes extensiones cultivadas, éreas
construldas y obras hidr&ulicas produciendo grandes pérdidas

humanas y bienes materiales.

Entre las obras cuyo diseflo depende de la influencia de
una avenida, podemos mencionar 1los siguientes: puentes,
embalses, presas, desagles de poblacién, drenajes de

carreteras, protectores de avenidas, etc.

En nuestro caso, el calculo de la crecida maxima es para
el disefio del Puente San Juan sobre el Rio E1 Sauce. La
determinacién de la avenida sirve para encontrar su nivel
maximo para qgue la cimentacién, sub-estructura Y

superestructuras tengan la protecclién necesaria durante su

periodo de disefio.
2.2 ESTIMACION DEL PERIODO DE DISENO.

La seleccién de un periodo de disefio para el calculo de
un caudal max!lmo en un proyecto, Implica en cada caso

particular, el balance de los costos inmediatos y de 1la
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reduccién correlativa de los estragos eventuales, generalmente

dificil de estimar.

En un analisis de predeterminacién de avenida por
cualquier método que se emplee, generalmente se obtiene una
estimacién del caudal maximo gque tiene una determinada
probabilidad de ocurrir y por tanto un perliodo de cilerto
nimero de afios. Mientras mas grande sea este perlodo, la

probabilidad de que ocurra ese evento serd menor, los caudales

obtenidos seran grandes y por tanto los costos se incrementan

en la obra.

Por el contrario, mientras mas pequefio sea este periodo,
las obras resultan ser econdémicas pero insequras. Por tanto
hay gque encontrar un periodo que ofrezca seqguridad al menox
costo posible. Este periodo de disefio se calculara
posteriormente en base a un andlisis de frecuencia de 1la

probabilidad de ocurrencia en funcién a un periodo de retorno.
2.3 METODOS PARA LA ESTIMACION DE CAUDALES MAXIMOS.

Existe un gran nGmero de procedimlentos de calculo para
la estimacién de crecidas pero ninguno de ellos ha sido
adoptadoe unanimemente, ésto nos indica la magnitud ¥y
complejidad del problema y 1las diferentes actitudes o

posiciones, y a menudo contradictorias que los especialistas
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sostienen en este tema.

Hay que conocer que el fenémeno de crecidas es muy
complejo y depende de muchas variables. Debido a esta
complejidad resulta no sélo recomendables sino absolutamente

necesario, el estudio del problema por los distintos métodos

conocidos, como son:

a) Métodos Pirectos
b) Métodos Empiricos
c) Métodos Estadisticos

d) Métodos Hidrometereolégicos

El método que se utilizard para el calculo de avenida
maxima en el disefio de este puente sera el Hidrometereolégico
porque nos permite analizar datos de 1lluvia vy algunas

caracteristicas fisicas de la cuenca.

Los métodos Hidroﬁetereolégicos se aplican cuando se
dispone de datos de lluvias (Método Raclonal), o blen si se
cuenta con datos de lluvia y avenidas reales (Método del
Hidrb6grama Unltario) y el método de las Isocronas que ho es
mas que una ampliacién en 1la aplicacién de 1la férmula

racional. Y el método que utillzaremos ser& el Método

Raclonal.
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2.3.1 METOPO RACIONAL.

El Método Racional comenz6 a utilizarse alrededor de 1la
mitad del siglo XIX. La idea detras de este método es que si
una lluvia con intensidad "I" empieza en forma instantanea Y
continda en forma indefinida, 1la tasa de escorrentia
continuard hasta que se lleque al tiempo de.concentracién
"Tc", en el cual toda la cuenca esta contribuyendo al flujo de
salida. El producto de la intensidad de lluvia Y el Area de 1la
cuenca es el caudal de entrada al sistema "IA"™ y la relacién
entre este caudal y el caudal pico "g" (gque ocurre en el-
tiempo Tc) se conoce como el "coeficiente de escorrentia” C(0<

C< 1). Este se expresa en la férmula racional:

Q=C1IA (2.3.1-1)
Las suposiciones asociadas con el método racional son:

a) La tasa de escorrentia pico calculada en el punto de
salida de la cuenca es una funcién de la tasa de lluvia
promedio durante el tiempo de concentracién, es decir, el
caudal pico no resulta de una lluvia mas intensa, de
menor duracién, durante el cual solamente una porcién de

la cuenca contribuye a la salida de ésta.
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b) El tiempo de concentzacién empleado es el tiempo para que
la escorrentia se establezca y fluya la parte mas remota

del area de drenaje hacia el punto de medicién del

caudal.

c) La intensidad de la lluvia es constante durante toda la

tormenta.
2.3.2 COEFICIENTE DE ESCORRENTIA.

El coeficiente de escorrentia "C" es la variable menos
precisa del método racional. Su uso en la férmula implica una
relacidén fija entre la tasa de escorrentia pico y la tasa de
lluvia para la cuenca de drenaje, lo cual no es cierto en
realidad. Una -~seleccién apropiada del coeficiente de

escorrentia reguiere del conocimiento y experiencia por parte

del hidrélogo.

El coeficiente de escorrentia depende de 1la topografia,
las condiciones del suelo, intensidad de 1la lluvia, grado de
compactacidén del suelo, la vegetacién, la pendiente del suelo
Y proximidad del nivel fre&tico. Para calcular el coeficlente

de escorrentia existen muchos métodos, los cuales son:

Método Directo: Se logra por medio de un estudio de registro

de volamenes, realizados en la estacién hidrométrica en un
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punto, que dividido entre el promedio de agua precipitada en

la cuenca, se obtiene dicho coeficiente.

Método de Comparacién: Cuando no existen estudios de registro
hidrométrico en la cuenca en estudio, pero en otra si ¥ que
tenga las mismas caracteristicas hidromorfolégicas, se puede

utilizar el mismo coeficiente de escorrentia.

Método de Vente Chow: Consiste en correlacionar los factores
mas importantes de 1la cuenca como lo es 1la topogratia,
vegetacidén y geologia donde del nomograma de Vente Chow se
obtiene el coeficliente de escorrentia para cada A&rea de la
cuenca gque varien los elementos antes mencionados y se

encuentra la media que ' representa el coeficiente de

escorrentia de la cuenca.
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2.4 DETERMINACION DE LAS CARACTERISTICAS FISICAS DE LA

CUENCA.

. O
El desaxrollo de la ciencia hidrolégica @) tenido como uno
de los resultados la determinacién de las caracteristicas
fislograficas de una cuenca, que son elementos que sirven para

el calculo y entendimiento mismo de 1la escorrentia

superficial.

Sabemos que la cuenca acttia como un sistema natural de
drenaje de las aguas lluvias Y posee caracteristicas de las
cuales se establece el comportamiento Y forma de como se
realiza dicho drenaje. Por eso existe una correlacién directa

entre el comportamiento hidrolégico y sus caracteristicas

fisiograficas.

A continuacién definiremos las caracteristicas fisicas de
la cuenca del Rio El1 Sauce, partiendo de un punto de interés,

el cual es precisamente la localizacién de la obra de paso a

proponer.
2.4.1 ORIERTACION DE LA CUENCA.

La orlentacién representa la direccién geografica de la
cueénca. La cuenca desde el punto de interés del Rio El Sauce,

se encuentra ubicada en los Departamentos de La Unién Y



16

Morazan, principalmente entre los 610.95 y 632.8 Este

(longitud) asi como 282.25 y 307.4 Norte (latitud).

Los lugares poblados que estan dentro de la cuenca son

los siguientes:

Inicia al sur-oriente de la Villa El1 Sauce, donde se
encuentra el punto de 1interés y continuando en sentido
antihorario, abarca el Cantdn Pitajaya, pasando en medio de 1la
ciudad de Esparta y la Vvilla de Poloros, abarcando la primera,
llegando hasta 1la parte mas al Norte como lo es el Cerro El
Pedernal, pasando muy cerca y al oriente de la vVvilla de
Corinto en el Departamento de Morazé&n y luego abarcando las
villas de Lislique y Anamoréds en el Departamento de La Unién

hasta llegar al punto de interés, cerrando asi el recorrido

por el perimetro de la cuenca.

Tomando como referencia el punto de interés se puede

decir que 1la cuenca tiene una orientacién general sur-

poniente.

2.4.2 AREA DE LA CUENCA.

dek
Se define el &area por medio @e el parteaguas, linea

imaginaria que delimita dicha &rea, y el método indicado para

esto consiste en partir del punto de interés, llevando un
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seguimiento horario o -antihorario e ir cortando
perpendicularmente las curvas de nivel y pasando por 1los

puntos topograficos mas elevados, hasta llegar de nuevo al

.punto de interés.

Al disponer en este caso de un mapa en escala 1:50,000
podemos hacer uso de un instrumento conocido como planimetro()
electrdénico al cual se le indican las escalas horizontales y
verticales, as! como las unidades en que resulta el area, este
nuevo elemento da directamente la lectura del area de la

proyeccién horizontal de la cuenca.

Con el planimetro a partir del punto de interés o
cualguiexr otro punto y haciendo el recorride de forma
cuidadosa por el parteaguas en forma horario y llegando al
punto de inicio obtenemos el 4rea. Para una mayor exactitud se

obtienen tres lecturas de A4rea y se promedian las mas

representativas.

En esta cuenca se obtuvo un &rea de: Ac = 315.05 Km*=, de

la misma forma se prosiguild a calcular las &reas entre curvas

&')(vvwl-k
que muestra la 2.4.6-1.

2.4.3 LONGITUD DEL CAUCE MAS LARGO.

En la cuenca desde el punto de interés del Rio El Sauce

existen diversos cauces que llegan a conformar uno principal
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y de mayor caudal, sin embargo no se considera la longitud de
este cauce principal, sino gue para fines de estudio nos
interesa la longitud mayor de la guebhrada gque llegue hasta el

cauce principal que sumados estos forman la longitud mayor del

cauce.

Utilizando el curvimetro, se coloca su aguja en cero y
partiendo desde el punto de interés, slguiendo el recorrido
del cauce de una forma cuidadosa para lograr una mayor
precisidén hasta llegar al origen del tributario, se obtiene la

lectura en la escala indicada en el Dial, generalmente en

centimetros y pulgadas.

Para obtener una mayor exactitud se toman tres lecturas

y se promedian -las m&s representativas. Obteniéndose una

-longitud de:

Lc = 43.1 Kms.

2.4.4 PERIMETRO DE LA CUENCA.

Los limites de la cuenca son definidos por medio del
parteaguas y aungque es una linea 1imaginaria se logra
determinar los bordes topograficos de la zona de influencia

para el Rio El Sauce cuando existe una precipitacién, sobre el

4rea de la cuenca.
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Utilizando el curvimetro y teniendo el cuidado antes

mencionado se encontré un perimetro de: P = 100.5 Km.

Y de 1a misma forma se encontrd la longitud de las curvas

de nivel a cada 100 metros que cruzan la cuenca:

C-100 = 22.25 Km. C~-700 = 58.75 Km.
Cc-200 = 69.50 Km. C-800 = 38.00 Km.
C-300 = 88.50 Km. C-900 = 23.35 Km.
C-400 =103.50 Km. C-1000 = 7.00 Km.
C-500 = 98.50 Km. €-1100 = 1.65 Km.
C-600 = 76.00 Km.

2.4.5 ELEVACION MEDIA DE LA CUENCA.

Las variaciones de elevacién al interior de una cuenca,
asi como la elevacién media, son datos importantes para el

estudio de la temperatura, precipitacién y 1la escorrentia

superficial.

La forma mas precisa de determinar la elevacién media de
una cuenca es a través de la curva hipsométrica. La curva

hipsométrica es el reflejo de la evolucién del drenaje de una

cuenca.

Existen teorias para la interpretacién de las curvas
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hipsométricas, segin Strahler el ciclo fluvial normal consiste
en dos fases principales y una variante de 1la segunda; la
primera de no equilibrio en un. principio del ciclo de
desarrolleo de la cuenca; durante esta fase se considera que
los procesos de erosién y transporte de sedimentos son
constantes. La variante de esta fase es la fase conocida como
fase de Monadnock que da a la curva hipsométrica, que muestra

la variacién del drenaje asi como lo muestra la ﬁié. 2.4.5-1

CURVA HIPSOMETRICA (PRIMER METODO)

Se tomar& como intervalo de las curvas de nivel a cada

100 metros de elevaciodn.

TABULACION PARA LA CURVA HIPSOMETRICA

Tabla 2.4.5-1.

ELEVACIONES (Mts). AREA ENTRE % AREA % AREA ACUMULADA
CURVAS (Km?)
1185-1100 0.45 0.14 0.14
1100-1000 ©0.93 0.30 0.44
1000- 900 4.95 1.57 2.01
900~ 800 12.26 3.89 5.90
800- 700 19.00 6.03 11.93
700- 600 21.62 6.86 18.79
600- 500 32.28 10.25 29.04
500- 400 44.25 14.05 43.09
400- 300 42.10 13.36 56.45
300- 200 56.95 18.08 74.53
200- 100 77.80 24.69 99.22
100-_ 75 2.46 0.78 100.00
315.05 100.00
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ELEVACION MEDIA. (SEGUNDO METODO)

La mecanizacién del calculo de la elevacién media (Em)

esta basado en la siguiente expresioén:

Em = _3(a.e (2.4.5-1)
Ac
Donde:
a = El area entre dos curvas de nivel (KmZ2). .
e = La elevacién media entre las curvas de nivel (mts).
Ac = Area total de la cuenca (Km=2).

Sustituyendo los datos exigidos en la expresién anterior

resulta:
Em = 514. 12+976 5+4,702.5+10,421+14,250+140,053+17,754+
19,912, 5+14735+14 237. 5+1l 682+215 25
315.05 Km?
Em = 123,453.37 Km2 - mts.
315.05 Km=2
Em = 391.85 m.s.n.m. Comparacién con el primer método.
2.4.6 PERDIENTE MEDIA.

Es una - de 1las caracteristicas hidrolégicas mas

Ilmportantes de la cuenca, ya que rige el drenaje. La pendiente

media de la cuenca se calcula por la siguiente expresién:



Ac

Sm

Sm
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Sm = _&uL.D (2.4.6-1)
AcC

= Longitudes de las curvas de nivel en kilémetros.

= Intervalo entre dos curvas de nivel consecutivas en
kilémetros.

= Area total de la cuenca en Km?

= 587.0 Km_* 0.1 Km
315.05 Km=

= " 18.63%

CARACTERISTICAS FISICAS DE LA CUENCA.

La forma de la cuenca hidroldégica afecta los hidrogramas

de escorrentia y las tasas de flujo méaximo. La forma de

defin

propu

a)

irlas es por las sigquientes caracteristicas que han sido

esto por Gravelius:

Coeficiente de Compacidad:

Es adimensional y sus valores son mayores o iguales a uno

y se relacionan Unicamente con la forma de la cuenca.

En cuanto mas cerca se encuentre este coeficliente al
valor de uno, mas forma circular tendra& la cuenca, y por
lo tanto, habra mejor aprovechamiento de la

precipitacién.



b)

El coeficiente de compacidad "Kc" es la relaciédn

_dividir el perimetro de la cuenca entre un perimetro

un circulo gque contenga el &area total de la cuenca.

Para un circulo:

A = mr=
r = v A
VI
Luego: Pp=2Wgx= 2V VE =_VA

! 0.28

Y obtenemos la expresién siguiente:

Kc = P * 0.28 - (2.4.8-1)

VAcC
Donde:
P = Perimetro de la cuenca en Kms.
Ac = Area de la cuenca en Km?
Kc = 100.5 Km ¥ 0,28

V315.05 Km*

Kc = 1.5%

Factor de Forma:

24

de

de

Este coeficiente relaciona la longitud del eje central de

la cuenca con el ancho medio. Comparando dos o

mas

cuencas que poseen caracteristicas fisicas semejantes,

tendr4 mayor drenaje aquella que posea el coeficiente

de



forma mas elevado, y esta dada por la siguiente férmula:

KE = _Lm _ (2.4.8-2) °

Le
Donde:
Kf = Coeficiente de forma (adimensional).
Lm = Ancho medio en Kms.
Le = Longitud del eje central en Kms.
KE = 13.25 Km

30.3 Km

Kf = 0.44

2.5 PERIODO DE RETORNO.

Los sistemas hidrolégicos son afectados algunas veces por
eventos extremos, tales como tormentas severas, crecientes y
sequias. La magnitud de un evento extremo estd inversamente
relacionada con su frecuencia de ocurrencia, es declr, eventos
Muy severos ocurren con menor frecuencia gque eventos
moderados. El1 objetivo del analisis de frecuencia de
informacién hidrolégica es relacionar la magnitud de 1los
eventos extremos con su frecuencia de ocurrencia mediante el

uso de distribuclones de probabilidad.

En la préactica, usualmente esto se lleva a cabo

25



seleccionando el valor maximo anual de la variable gque esta
siendo analizada, por ejemplo el caudal maximo anual, que es

el flujo pico instant&neo maximo. que ocurre en cualqguier

momento del afio.

Supéngase que por definicién un evento extremo ocurre si
una variable aleatorla X es mayor o Igual a un caudal maximo
Xt. El intervalo de ocurrencia t es el tiempo de ocurrencias
de X > Xt, como por ejemplo, la flgura 2.5-1 mnuestra el
registro de caudales maximos del Rioc El Sauce en el lugar de
esta villa, desde los afios de 1971 a 1981 que es el fdnico
periodo que tiene registrado el centro metereolégico nacional,

graficados a partir de los datos de la tabla 2.5-1,

Tabla 2.5-1.

CAUDALES MAXIMOS ANUALES DEL RIO EL SAUCE.

ARO CAUDAL (M3/Seq.)
1971 1288
‘ . 1972 1500
1973 916
1974 1178
1975 441
1976 341
1977 883
\ 1978 1047
1979 491
* 1980 729
1981 286

La magnitud Xt de un evento hidroldégico extremo puede

representarse como la media a4 mas una desviacién AXt de 1la

26
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variable respecto a la media:

Xt = AL+ AXE (2.5-3)

Esta desviacién respecto a la media puede igualarse al
producto de 1la desviaclén esténdar "s" y el factor de

frecuencia "Kt", es decir:

AXt = Kt.s (2.5-4)
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Sustituyendo (2.5-4) en (2.5-2) nos gqueda en forma de

aproximacidn.
Xt = X + Kt.S (2.5-5)
Para el factor frecuencia CHOW dedujo una ecuacidn:
K¥ = 0.77396 (0.53772 + 1n (1ln (%ET)) (2.5-6)

Fara encontrar un periodo de retorno adecuado para el
disefio del Fuente San Juan en base a los datos de registros
s2 puede encontrar haciendo varios cdlculos de manera de

encontrar un periodo "T" que sea mayor a 1500 m® /Seg.

Tabla 2.5-2

CALCULO DE LAS ESTADISTICAS DE LOS REGISTROS DE CAUDAL

MAXIMO ANUALES DEL. RIO EL SAUCE.

A F O CAUDAL (M° /Seg) (X — X2
1971 1288 212,272.1
1972 1500 ' 452,565.6
1973 916 . 7,873.0
1974 1178 123,011.5
1975 441 149,204.5
1976 341 236,458.5
1977 883 3,105.8
1978 1047 48,281.3
1979 491 113,077.5
1980 723 9,657.0
1981 286 292,973,

)X 9,100 1,648,480.0




X = 1 £ Xi 5z
n i=1

X = 1, ¢9,100) 52
11

X = B27.27 m®/Seg. 5

Para un T = 25 afos:

De ec (2.3-6)

Kt = 0.7796 (0.5772 + 1nd

Kt = 2.04

Xt = X + Kt # 5

Xt = 827.27 + 2.04 ¥ 406.0

Xt = 1657.0 m® /Seg.

Y de la misma manera podemos

(Xi — ¥X>»2

e 3 |

A
n—1 -1

1_.(1,6848, 480)
10

406.0 m° /Seg.

C1lnC25/7245)

encontrar el caudal
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para

diferentes T como se muestra en la siguiente tabla 2.5-3.

Tabla 2.5-3.
CALCULD DE CAUDALES FARA DIFERENTES "T“.
FERIODO DE RETORNO (A/ROS) CAUDAL "Xt" (m? /Seg.)

15 1490.86
20 1584 .69
23 1657.0
30 1715.76
39 1765.32
40 1808.0
15 1845.90
S50 18739.61




Como podemos observar que el Xt adecuado es el de T

afios porgue es mayor dque 1500 mt2?/Seg. Y no presenta

sobredimencionamiento en el caudal. Por tanto el periodo de

retorno indicado para el estudio hidrolégico es un T = 35

afios.

para la obtenclén del periodo de retorno existen
resGmenes en base a experlenclas pasadas en el disefio para
estructuras de control de agua tal como se resume en la tabla

siguiente: y que también supera al valor maximo del hidrégrama

para un periodo de 11 afios que se muestra en la figura 2.5.1

31
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Tabla 2.5-4.
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CRITERIOS DE DISERO GENERALIZADO PARA ESTRUCTURAS DE CONTROL
DE AGUA.
TIPO DE ESTRUCTURA PERIODO DE RETORNO

Alcantarillas de Carreteras

Volimenes de trdfico bajos S - 10

Voliumenes de tradfico medios 10 — 25

Voldamenes de trafico altos 50 — 100
Puentes de Carreteras

Sistema secundarioc 10 —- 50

Sistema primario S0 - 100
Aeropuertos

Valdmenes bajos S -~ 10

Voldmenes medios 10 — 235

Voliumenes altos 90 — 100
Diques

En fincas 2 - 390

Alrededor de ciudades 50 ~ 200
Presas (amenaza bagjal)s

Pequeias S0 — 100

Medias 100+

Grandes -
Precas (amenaza alta)xx

Paguenas -

Medias -

Altas -

3 A

Poca probabilidad de pérdidas de vidas.

Con probabilidad de altas pérdidas de vidas.
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2.5 TIEMPO DE CONCENTRACION.

Se define como el tiempo que tarda una particula de

agua en recorrer la distancia entre el punto mas lejano en

la cuenca

hasta el punto de interés, teniendo su recorrido

sobre el cauce mas largo en la cuenca. Para el calculo del

Tc utilizaremos la siguiente ecuacidn.

donde:
Tc =
Ac =
l.c =
Hm =
Los

tiempo de

Lc =

Hm =

Tc = 4 Ac + 1.5 Lc (2.6-11

0.85 ¥ Hm

Tiempo de concentracidn en horas.
Area de la cuenca en Km2.
Longitud del cauce mé&s largo en Kms.

Elevacién media de la cuenca en mis.

datos obtenidos en el Rio San Juan para obtener el

concentracidn son los siguientes:

315.05 Kmz.
43,10 Km.

391.85 m.s.n.m.

Sustituyendo los datos en la ecuacién anterior -tenemos:



Tc = 315.05 + 1.5 * 43.10
0.85 391.85

Tc = 4.90 horas

Tc = 293.83 min.

Con este tipo de concentracién se escoge un rango de
intensidades maximas de lluvia para que el Tc se encuentre
dentro de dicho rango, para cada estacién plumografica de
lluvia, puesto gue el tlempo de concentracién obtenido es de

293.83 min, se escoge el rango entre 240 min y 360 min.

2.7 CURVAS I.D.F.

El método del analisis grafico consiste en obtener las
curvas de intensidad duracién frecuencia, teniendo los
registros de intensidad para una duracion determinada de 1la

lluvia, se calcula la frecuencia mediante la siguiente forma:

a) Arreglar los datos de intensidad en orden de magnitud

creciente.

b) calcular la probabilldad de ocurrencia en porcentaje a
partir de la sigulente ecuaclon:

F = m (2.7-1).
n+l

34
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Donde:

F = PFrecuencia empirica.
m = Variable que depende de la posicién del dato.
n = Namero de datos totales.

c) calcular la probabilidad de no ocurrencia mediante la

sigulente expresion:

f =1-F (2.7-2}

Todo esto se puede tabular como 1o muestran la tabla
(2.7-2), luego se a grafican los datos en papel de
probabilidad Gumbel tipo I, tenlendo en el de las absclisas los
valores de ocurrencia en porcentaje y en el eje de 1las
ordenadas la intensidad en mm/min, para cada tiempo y estacion

como se observa en las figuras: (2.7-1), (2.7-2) y (2.7-3).

Con el periodo de retorno antes calculado (35 afios), se

extrapolan las intensidades para cada tiempo de duracioén.

Seguldamente estos datos se plotean en papel
logaritmico, teniendo en el eje de las abscisas los tiempos de
duracién en minutos y en el eje de las ordenadas 1las
intensidades en mm/min; seguidamente con el tiempo de
concentraclién se extrapola la intensidad de disefio,

bosteriormente se calcula la intensidad de disefio promedio,

35



TABLA Z.7-1.

ESTACION : POLORDOS
UBICACION: 13° 49.3' N ELEVACION: 385 m.s.n.m.

g7° 48.7° W

INDICE DE UBICACION: N-28

36

INTENSIDAD DE PRECIFPITACION MAXIMA ANUAL (AEBSOLUTA? EN

mm/minuto PARA DIFERENTES FERIODOS.
Al 3 10 13 0 ki 3 59 % |12 130 180 | 240 | 340
i | 202 Fose (s L0 | L2 a8 | 074 | 06t |07 [ 646 )0 8.35 | 4%
o7t | 290 b2 |65 (L83 | 145 | Lo | 077 | 057 [o.42 | 0.35 f0.33 27 | &3
s | 254 | 219 200 2w |te2 (Lo | 084 [ 057 |04 |04 |0 .30 | 0.16
1976 | 2.98 | 2.22 (219 |24 | L83 1,38 | L2 | 095 [a77 [0.62 [ 053 | 0.4 | 023
g 2.0 | 228 [1as |Lss | L29 (L2 | 087 ) 069 (032 |03 0.4 1 028 | 02T
1978 { 318 | 2492 |22 86 | L5 |13 [ 690 | ool o6 038 038 | 028 | 026
1979 | 2.4 | 207 178 | 132 60 | 1.33 | a2 | 0.83 |06 | 0.54 | 0.6 | 037 | Y
(990 | 266 | 235 1200 |7 o3 |09 o | 057 |04 033 | 0. 6.3 | a2
et | 20me | ongse 1633 [h.ass | f140 | 0209 | 1,025 [ 0.713 | 0.340 | 0337 | 0.28 220 15
1952 | 2.88 | 237 |21t jnm LS pLAS O} 096 | 0.7 |07¢ 036 |2 6.43 | 0.1
193 | - - - - - - - - - - 0.55 | - -
184 | - - - - - - - - - - - - -

0.20 | 0.10

9g5 | 278 [ 218 215 [t ws PS¢ |Las | 699 (073|063 | 0.32




TABLA 2.7-2.
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CALCULO DE PROEARILIDADES DE LOS RESISTROS DE INTENSIDADES
DE LA ESTAZION DE POLOROS. '
ESTACION POLOROS INDICE : N-28
PROBALIDAD DE | PROBALIDAD DE NO
INTENS1DADES DCURRENCTA OCURRENCIA
POSICION o I Fza/tntD () | F=l-F @
i 0.43 0.33 833 I0.67
2 0.41 0.29 16.67 8.3
3 0.37 0.27 25.00 75.00
! 0.35 0.% 33.33 66.67
5 0.30 0.2 41.67 58.33
6 0.30 0.21 50,00 50.00
7 0.22 0.21 58.33 367
g 0.27 0.19 66.67 1.2
3 0.24 0.16 75.00 25,00
10 0.22 0.15 83,33 16.67
1 0.20 0.10 31.67 8,33
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TAELA 2.7-4.
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CALCULO DE FROBAEILIDADES DE LDS REGISTRDS DE INTENSIDADES
DE LA ESTACZION DE CORINTO.
ESTACION CORINTO INDICE : N-1-5
PROBALIDAD DE PROBALIDAD DE MO
INTENS ! DADES CURRENCIA OCURRENCIA
POSICION 240 ain 360 ain F =a/(ntl) (%) F=1-F (%)

! 0.36 0.32 6.67 93.23
2 0.36 0.31 13.33 B6.67
3 0.26 0.29 20.00 §0.00
] 4.33 0.28 26,67 73.33
B 0.34 0.27 33.33 66.67
& 0.34 0.24 40.00 60.00
7 0.32 0.24 46.67 33.33
8 0.24 0.18 33.33 46.67
9 0.22 0.13 60.00 40.00
10 0.20 0.13 66.67 33,33
i 0.20 0.13 73.33 26.67
12 0.17 0.12 80.00 20.00
13 0.17 0.11 36.567 13.33
14 0.15 0.06 93.33 6.67




TABLA 2.7-3.

ESTACION : PASARUINA INDICE DE UBICACION: N-12
UBICACION: 13°¢ 35.8" N ELEVACION: 60 m.S.n.Mm.
87° 50.37 W

INTENSIDAD DE PRECIPITACION MAXIMA ANUAL (ABSOLUTA) EN

mm/minuto PARA DIFERENTES PERIODOS.

EH I 13 20 30 i3 69 % | 120 1% 130 | 240 280

1369 a5t D957 1328 300 L 2sr | 205 1159 | 120 | 050 | 0.49 | 041 0T 0.25
1970 2.6 | 198 boan {67 L3S | Lo Lot |04 |0t | 3L | 0,43 ] 0.36 6.20
1971 218 | 216 | 133 | 74 | 665 | AL [ 105 f L6 | 027 |09 | 07 [ 013 0,09
19 2o | 200 b2y |22 |63 [ n2e | 402 | 073 [ 047 035|023 1008 ) 0.
19 o4 [ 229 oo | 192 |03 | 033 | tats [ 084 | 0.64 | 0.3 | 0.46 {0,386 | 0.1
191 .08 1220 | 267 1238 [ 198 [ L7 | 079 | 192 [ 137 | 118 ) 108 1095 | 0.98
1975 2.30 | 208 200 1200 | 670 [ .30 | 0.8 {072 [ 055 | 045 (030 | 0.32 ¢ 0.2
1976 22 1172 L g | 149 | tze foust [ 0.6 | 049 [ 037 [ 031 | 026 | 021 | 0.16
un 2.0 | 266 | 220 | 195 190 |2 [ L2 | Ll [0 074 | 062 | 047 036
1973 5.20 | 3.99 | 255 | 211 | 192 ] 634 L0 | 048 § 038 038 | 027 po.21 | 0l
1979 2.0 | 212 | s (1,45 [ 07 | 678 |09 (0.3 [0 (02 | 020 | 017 | 013
1980 235 | 265 1 2231 | 210 | 1.92 | .50 [ .33 | 0.95 | 0.73 | 0.59 | 0.4% [ 039 | 0.2
1981 270 | 260 [2.20 [ 200 | 0.73 [ 123 | n.0s [.773 | 998 | 488 | 428 |.323 | .168
1382 3.0 | 215 | 075 | Lae | 629 [ 092 | 077 | 0.5 | 0.43 | 0.36 | 031 [ 0.25 } 0.09
1383 216 | 188 | 139 | Lo [ o1 [ 089 | 037 | 0.25 009 | 017 | 005 | 014 0.10




TABLA 2.

",

7-6.
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CALCULD DE FROBABILIDADES DE LOS RESISTROS DE INTENSIDADES
DE LA ESTACION DE PASARUINA.
~ ESTACION PASAQUINA INDICE : N-12
PROBALIDAD DE PROBALIDAD DE NO
INTENSTDADES OCURRENCIA OCURRENCIA
POSICION 240 oin %0 ol F=altne) (1) | F=1-F 0

1 0.95 0.68 £.25 93,75
2 0.47 0.38 12,50 87.50
3 0.39 0.26 18.75 81.25
4 0.36 0.26 25.00 75.00
5 0.36 0.25 31.25 68,75
6 0.32 0.20 37.50 £2.50
7 0.32 0.17 43,75 56.29
8 0.27 0.16 50.00 50,00
9 0.25 0.13 56.23 43.75
10 0.21 0.11 62.50 37.50
i 0.2t 0.11 £8.75 31,25
12 0.18 0.11 75.00 25.00
13 0.17 0.10 81.25 18,75
14 0.14 0.09 87.50 12.50
5 0.13 0.09 93.75 6.25
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DATOS DE INMTENSIDAD DE DISEROD
(PERIDDO DE RETORNO = 35 ARDS)

ESTACION CORINTO

Duracidn (min. 240 360
Intensidad (mm/min>). 0.70 0.56

ESTACION POLOROS

Duracidn (min). 240 260
Intensidad (mm/min). 0.65 0.55

ESTACION PASARUINA

Duracién (min). 240 3EQ
Intensidad (mm/min). 0.70 0.56

DATOS DE INTENSIDAD DE DISERO

Tc = 294 min.
ESTACION INTENSIDAD (mm/min)
Corinto Q.64
Polorés 0.60
Pasaquina 0.64
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2.8 CALCULO DE COEFICIENTES DE ESCORRENTIA.

Para el calculo de dichos coeficientes por el método de
Vente Chow, que consiste en utilizar un NOMOGRAMA como el de
la figura 2.8-2 que correlaciona los factores mas importantes

como lo es: la Geologia, Topografia ¥ Vegetacién existentes

dentro de la cuenca.

Las zonas geolégicos se extraen del Mapa Geoldglco de El

Salvador, el de vegetacioén del Mapa de Vegetacién Arbérea de

El salwvador.

Las pendientes se pueden obtener un areas determinadas ya
sea delimitado por el tipo de suelo (permeabilidad) o tipo de
vegetacion, que va depender de la conveniencia por facilidad

para la aplicacién del método.

Por ejemplo: Para el calculo del coeficiente en el area
que delimita la .zona de suelo permeable {(A.) como se muestra
en la'figura 2.8-1, encontramos la pendiente media en dicha
drea, tirando lineas rectas, como Li Lz La Le ILs ¥y Le desde
los puntos mas elevados a los mas bajos que se observan de las
curvas de nivel del cuadrante, después se encuentran las
diferencias de nivel para cada linea como Ha, Hz Ha Ha Hs ¥
He, luego se calculan las pendientes Sa Sz Sa S« Se Y Se ¥y se€

obtiene la pendiente media gue es la que utilizaremos, como
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esta area permeable se encuentra en una vegetacién de bosque
irregular (matorrales) que pertenece a 1la linea N° 3 del
Nomograma, luego en este extrapolamos el coeficiente de

escorrentia como lo muestran los datos sligulentes:

Geologia = Suelo permeable
Topografia = S1 = 21.85%
Vegetacién = Bosque ligero (N°¢ 3)

0.21 (extrapolado)

il

Ca

Y asi sucesivamente obtenemos el resto de coeficientes

como se muestran en la tabla 2.8-1.
2.9 CALCULO DEL CAUDAL MAXIMO.

El caudal maximo resulta de suma todos los caudales que
proporciona cada area, que tiene su coeficiente de escorrentia
y la intensidad de la l1luvia de su respectiva &area de

influencia de la estacion correspondiente, como muestra la

siguiente‘ecuacién:

Q = 16.67 CIA (1.9-1)

Daonde:

Q = caudal en m*/Seg.

Cc = Coeficiente de escorrentia (adimencional)
I = Intensidad de disefio en mm/min.

A = Area respectiva en Km?.
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TAEBLA

2.8-1

RESUMEN DE CALCULC DE LOS COEFICIENTES FPOR CHOW
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LOKGITUD DIFERENCIA | PEMDIENTE PERDIENTE YERETAC TON GEOLOBIA COEFICIENTE AREA
(ats) DE ELEVAC. 49 AEDIA (ADIAENSIO- (Ka?)
(ats) (1) NAL)

L, = 93 130 § =137

L, = 1650 250 5, = 1.8l Bosque

1, . 1750 20 5, = 14,37 Trreqular Suelo (, =02 &, = 10,61

L, = 2000 380 5, =194 §y= 21.83 {(Natorral) | Perseable

L, = 1500 480 5 =320

L= 730 180 §, = W0

L, = 2330 m 5= %15 Bosque Suelo

L = 2000 320 §q = 160 57 9.0 Irregular Seaiper- [ =44 Ay = 1185

i, = 1000 k¥ 8 = 8.0 {Ratorral) #ezhle

Lo= 2400 120 80 301

L,,= 2530 320 §,,= 20,94

Ly, 3400 320 5,,= 15.23

L, 4150 620 5,57 1LY Bosqae Suela

L, 2550 320 S14% 12,35 [ 847 16.05 lrreqular Seaiper- y = 0.85 hy = 26,38

L,o= 2050 0 5,97 ¥.38 Ratorral aable

L, 2830 1 §,6= 17.68

L,,= 3450 04 8., 14.61

L, 1250 104 8,7 832

L= 5250 520 8= 390

1,,= 4100 620 8207 13.12 Suelo

L= 1700 620 8,7 1319 | 5= 10.2 Ligera Seaiper- €, = 0.48 A, =109.84

Lpp= 7730 640 §;,- 8.03 (Pasto) seable

L,,= 9230 700 5,5 .

L,4= 16430 735 5,07 .12

b= 12600 . 990 8,5= 4,68 Bosque Suelo g = 9,90 Ay = 20

L= 11750 500 8 511 Irreqular Sesiper-

L,,= 14430 860 S,7 437 | &= &7 fatorral sezble

L,e= 14500 £60 S0 4.3

L,e= 11300 360 §.e= %% Ligera Suelo L, = 0.43 4, =112.29
(Pasta) Sesipera,

Lys 7790 260 807 335 | 5= 31 Ligero Szelo L, =04 A, = 3470

Ly, = 9230 260 5= .81 (Pasta) Seaipers.

Ly,= 1630 L1 8,27 12,12 | 84 12.58 Bosque Suela € = 0.3 4y = 135

Ly, 1130 150 5y9= 13.0 Denso Seaigers, ‘
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Continuando con el mismo ejemplo anterior obtenemos al caudal

para el Area uno; como muestran los datos siguientes:

Aax =

Ca =
I =
Qa =
Q1 =

10.61 Km=

0.27

0.50 mm/min {estacién Polorés)

16.67 * 0.27 * 0.50 * 10.61

23.87 m’./Seq.

Y asi sucesivamente se calcula el resto de caudales como lo

TABLA 2.9~

RESUMEN DE CALCULO DE LOS CAUDALES PARA CADA AREA.

1.

muestra la tabla 2.9-1.

N° COEFICIENTE | INTENSIDAD | AREA (Km?) CAUDAL
DE ESCORR. (mm/min) (M?/Seq. )
1 0.27 0.60 10.61 28.65
2 0.43 0.60 11.85 50.96
3 0.45 0.60 26.38 118.73
4 0.48 0.64 105.38 539.65
5 0.40 0.60 7.03 28.12 "
6 0.45 0.60 117.29 527.91
7 0.44 0.64 34.70 162.89%
8 0.37 0.60 1.85 6.85
1463.76
observando el resultado obtenido del caudal maximo, por

conservacién en las células se aproximard a un caudal igual a

1500 m3/se

qg.
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2.10 CURVA DE DESCARGA NATURAL

Para encontrar el nivel maximo que el agua alcanzaréa en
funcién al caudal de diserio ' que hemos encontrado

(1500m® /seg), se logra a través de la curva de descarga

natural.

En 1los fluidos 1la perdida de energia debido a los
efectos de friccidn por unidad de peso del fluido "hf", a lo
largo de una longitud "L" nos resulta la pendiente de

friccidén del ric gque es 5f = hf/L.

Para encontrar la velocidad del rio es a través de la

ecuacidén de Manning.

Vv = Rh *¥ g2 (Z2-.10-1>
n
de continuidad @ = VA la ecuacién de manning se transforma
en:
B = A RRY? 52 (Z2.10-2)
n
donde:
2 = Caudal del rio en m /s2g.
A = Seccidn transversal del rio en mt2.
R, = Radio hidraulico en mts.
Sf = Pendiénfe del fpndo del rio %.

n = Coeficiente de rugosidad (adimencicnall.
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La ecuacién de Manning es valida para “"flujo
completamente turbulento" para el cual el factor de friccidn
de Darcy "f" es independiente del nimero de Reynolds “"Re".
Henderson (1966) sugiere el siguiente criterio para flujo

completamente turbulento, valida para unidades del SI.
n® JR, 5, = 1.1 x 10 {1.10-3)

En la tabla (2.10-1) se muestran ciertos coeficientes

de rugosidad para varias superficies de canales abiertos.

TABLA 2.10-1

COEFICIENTES DE RUGOSIDAD DE MANNING.

COEFICIENTE DE

MATERIAL RUGDSIDAD TIFI
co.

Concreto 0.012
Fondos de grava con lados de:

— Concreto 0.020

— Piedra 0.023
Canales naturales:

— Limpios y rectos Q.0320

— Limpios y curvos 0.040

— Curvos con hierbas 0.030

— Con matarrales y arboles 0.100
Planicies de inundaczidn:

— Pastos . 0.035

— Cultivos Q.040

— Hierbas y pequefios matorrales 0.030

-~ Matorral denso - Q.070
Arboles densos 0.100

FUENTE: Chow, 1959.
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Donde el gue se ajusta para rios, es de canales naturales

limpios y curvos con un n = 0.04, que es el que utilizaremos

en el estudio.

La pendiente del suelo del rio se calcula midiendo la
longitud de los puntos ma&s bajos por donde circula el agua,
posteriormente encontramos la diferencia de altura de la
distancia medida, todo esto de las curvas de nivel que se
encontraron en la cuadricula del levantamiento topografico,

como sSe muestra en la flgura 2.10-1, donde se obtuvo 1los

sligulentes datos:

h 1.61 mts.

[}

83.0 mts.

L

1:61 mts. x 100%
83.0 mts.

Luego: SE

1.94%

Sf

Como sabemos que de la ecuacién (2.10-2)} se puede igualar el

factor hidraulico con el factor geométrico, como se muestra.

on_ = Arh=*7*® (2.10-4)
Sfl/Z

Después de manejar varios criterios ingenieriles se 1legd
a la conclusién que el ancho del puente sera de 39.2 metros,
que se obtlene del area hidratlica necesaria y en donde se

encuentra el eje del puente y desde luego la seccion
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transversal en estudio del margen de 2 metros mas entre la
parte inferior de la viga y el nivel maximo por el arrastre de

4rboles grandes. Rio, como se muestra en el plano anexo del

perfil del puente.

Luego con estos elementos definidos se prosigue a
encontrar los puntos (pares ordenados) para graficar la curva
de descarga natural, se logra encontrando un caudal para una
altura de nivel del agua, donde tenemos en el eje de las
abscisas el caudal y en las ordenadas el nivel del agua. Un
resumen del calculo se muestra en la tabla (2.10-2), para

diferencia de nivel a cada 0.50 mts.

La grafica de descarga natural, gueda como se& muestra en
la figura 2.10-1. Luego para encontrar el nivel del agua de
disefio se hace extrapolando del caudal de disefio {1500
mt2/seg), de la curva de descarga natural y se encuentra un
nivel de agua igual a 7.15 mts; dandole unos 2.0 mts. mas por
sequridad de arrastres de arboles u otros objetos por el rio
donde nos queda una altura desde el punto m&s bajo del suelo

del rio de 9.15 mts. hasta el rostro inferior de la viga.

En el calculo del factor geométrico no se considerd los
efectos gue produce la plla central, es poco significante ya
que lo absorbe los 2.0 metros de seguridad que se le dio al

nivel del agua encontrado.



TABLA Z.10-2

RESUMEN DE CALCULO DEL FACTOR GEOMETRICO

HIVEL DEL ASUA AREA (ats) Rh= & ARR2/? D = 3,482 ARK®/?
(ats) P.A. (ats) B (0*/5eq).

0.0 0.0 0.0 %0 0.4 0.0

.7 4.3 16.9 .40 136 ]
1.2 1.0 15.0 6,74 8.96 .23
1.7 18.1 16.3 .12 1.7 51.43
2.4 2.6 18.2 1.63 0.9 142,52
3.2 9.0 .3 180 .12 8.4
7 1.9 30.0 2.00 F.1l 3.8
4.2 : 7.1 33.3 o2 128.64 447.93
4,7 3.9 3.0 23 162.73 386,39
3.2 186,90 391 L 205.10 17,06
5.7 123.6 2.3 2.9 232,00 877,50
6.2 142.0 .8 3.18 307.13 1069.43
k.7 16t.0 5.9 34l 371,58 129.22
112 180.0 46,9 .M LA - 1336.44
) 193.0 41.9 4,13 HL.23 179,77
8.2 218.0 8.3 4.46 390.5% 2036.18
8.7 AR 4.9 478 669.69 2.1
5.2 236.0 0.9 5,03 LN 2616.79

Hoti §2 = {0.01M)F = 3,482
n 0.04

Luego:

0 = 1,482 4 RR*®



A . ' CURVA DE DESCARGA NATURAL
mts

H=715mts .

500 ' 1000

JELG. 2,726

1500
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CAPITULO IIX

CONCEPTOS BASICOS SOBRE DISERO DE
ELEMENTOS DE CONCRETO PRESFORZADO Y

REFORZADO

3.1 MATERIALES.

Las estructuras y sus miembyos componentes a que se
hara referencia, son de concreto presforzado con tendones de
acero. También considerarid el empleo de elementos con
refuerzo convencional, no presforzados, para diversos
propésitos. Aungue las caracteristicas generales de los
materiales son bien conocidas por  los estudiaﬁtes de
Ingenieria Civil y los Ingenieros en la practica, algunas
propiedades especiales son de :gran importancia en el disefio
de c;ncreto' presforzado. En realidad, ‘ fue 1la no
consideracion de algunas de estas propiedades especiales 1la
que provocd la falta de éxito en los primeros esfuerzos en
concreto ﬁresforzadn. For ejemplﬁ, fue sdlo hasta después
que Freyssinet establecid la importancia de la dependencia
del tiempo de la contraccidn y el escurrimiento plastice del

concreto gue se pudieron construir con éxito estructuras de

concreto presforzado.

El uso de acero de muy alta resistencia para el

58
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presfuerzo es necesario para razones fisicas basicas. Las®
propiedades mecdnicas de este acero tal como 1o revelan las
curvas de esfuerzo—deformacién, son algo diferente de
aquellas del acero convencional usado para el refuerzo del
concreto. Adicionalmente a su alta resisfencia, el
proyectista debe tomar en cuenta las diferencias de
ductilidad, carencia de un punto de fluencia bien definido y

otras caracteristicas de gran importancia técnica.

Las varillas de refuerzo comunes usadas en estructuras
no presforzadas, también desempefan un papel importante
dentro de la construccidn presforzada. Se usan como refuerzo

en el alma, refuerzo longitudinal suplementario, Yy para

otros fipes.

El concreto empleado en miembros presforzados es
normalmente de resistencia mas alta que el de lgs
estructuras no presforzadas. Las diferencias en el médulo de
elasticidad, capacidad de deformacién y resistencia deberan
tomarse en cuenta en el disedo y la caracteristica de

dependencia del tiempo asume una crucial importancia.
3.1.1 IMPORTANCIA DEL ACERO DE ALTA RESISTENCIA.

La razén para el fracaso de la mayoria de leos primeros

intentos en concreto presforzado fue la falla de emplear
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aceros con inadecuado nivel de esfuerzo—deformacidn. Los
cambios de longitud, funcién del tiempo, ocasionados por la
contraccién y el escurrimiento plastico del concreto, fueron

de tal magnitud que eliminaron el presfuerzo en el acero.

A. Alambres Redondos.

Los alambres redondos que se usan en la construccidén de
concreto presforzado postensado y ncasionalmente en obras
pretensadas se fabrican en forma tal de que cumplan con los
requisitos de 1la especificacidn ASTM A421, "Alambres sin
Revestimiento, Relevados de Esfuerzo, para Concreto

Presforzadao".

Los alambres se consiguen en cuatro diZmetros tal como
se muestra en la tabla 2.1.1 en dos tipos. E1  alambre tipao
BA se usa en aplicaciones para las que las defarmacioneé de
los extremos del alambre en frio se usan como  medio de
anclaje f(anclaje de boté4nd y el tipo WA se usa para
aplicaciones en las cuales los extremos se anclan por medio
de cufas 'y no se encuentra involucrada ninguna deformacidn

de extremo del alambre en fric.
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Tabla 3.1.1. Propiedades de Alambres sin Revestimiento
Relevados de Esfuerzo (ASTMA421).

Minima resistencia de Minimo Esfuerzo para
Didmetro Tensidn 1b/pulg® N/ una Elongacisn de 1%
nominal mm? ). Lb/puld (N/mm* )
pulg. ¢mm)

Tipo BA Tipo WA Tipo BA Tipo WA

0.192(4.88) a 230,00041723) a 200,000(1380)
0.196¢4.98) 240,000(1655) 230,000(1723) 192,000(1323) 200,00001380)
0.250¢6.39) 240,000(1633) 240,000(1635) 192,00001323) 192,00001325)
0.276(7.01) a 233,000(1622) a 188, 00001293}

a. Estos tamafos no se suainistran comGamente para el alasbre Tipo BA.

B. Cable Trenzado.

El cable trenzado se usa casi siempre en miembros
pretensados y a menuda se usa también en construccidn
postensada. E1 cable trenzado se fabrica de acuerdo con la
Especificacidn ASTM A 416, "Cable Trenzado, Sin
Revestimiento, de Siete Alambres, Relevadc de Esfuerzos,
para Concreto Presforzado". Es fabricado con siete alambres
firmemente torcidos alrededor de un séptimo de diametro
ligeramente mayor. El paso de la espiral del torcido es de

12 a 16 veces a1 didmetro nominal del cable.

Los cables pueden obtenerse entre un rango de tamanos

que va desde 0.250 pulgadas hasta 0.600 pulg. de diametro,



tal M
grados;

resistencia

C1720

en 21 area nominal del

Tabla 3.1.2.

se muestra

el grado 250

en la

nltima minima de

y 1860 N/mm* ) respectivamenﬁe,

cable.

Tabla

y el grado 270

250,000 y

3.1.2. Se
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fabrican dos

los cuales tienen una
270,000 Lb/pulg®.

estand> éstas basadas

Fropiedades del Cable de Siete Alambres sin
Fevestimiento (ASTM Al4l6).

Area Nominal

Carga Minima

Diametro Resistencia a

Nominal la Ruptura del Cable para una

Fulg. mm?. Lb{kND. Fulg <mm23). Elongacidan de

1% Lb (kND.

SRADD 259
0,230(6.33) 9,000(40.0) 0,036(23.22) 7,630(34.0)
0.313(7.9%) 14,300(64.3) 0.058(37.42) 12,300¢54.7)
0. 373(9.53) 20,000(89.90) 0,080(51.61) 17,000(73.56)
0.438(11.11) 27,0000120.13 0.108(69.68) 23,0000102.3)
0.500(12.70) 36,000¢160.1) 0,144(92.90) 30,600(136.2)
0.600(15.24) 34,000(240.2) 0,216(139.35) 43,900(204.2)
GRADD 270
0,375(3.33) 23,000(102.3) 0.085(34.84) 19,950(87.0)
0.438(11.11) 31,0000137.0) 0.113(74.19) 26,350(117.2)
0.300€12.70) 41,3000183.7) 0,133(94.71) 33,100(156.1)
0.600(15.24) 58,6000260.7) 0,217(140.00) 49,800(221.5)

C. Varillas de Acero de Aleacién.

En el

que se

necesita se

raso de varillas de aleacidn,

obtienea

mediante

la alta resistencia

la intraduccidn  de

ciertos

silicén

elementos de

y Criomo

durante

ligazdn,

la

principalmente

fabricaciédn de

manganesa,

ACero. Las



varillas se

requisitos de

Acero de Alta Resistencia,

Presforzado".

Tabla 3.1.3.

fabrican de

la Especificacidén

manera

que

sin Revestimiento,

ASTM A722,

cumplan con los’

"Warillas de

Para Concreto

Propiedades de las Varillas de Acero de
Aleacidn. .

Didmetro Area Nominal Resistencia Minima carga

Nominal de la Varilla | a la Ruptura para una

Pulg. (mm3}. Pulg2. (mm2),. | Lb (kNJ. Elongacidn de
0.7% Lb(kN).

GRADO 145

1/2 (12.70) 0,196(127) 28,000(123) 23,000¢111}

3/8 (15.88) 0.307¢198) 45,000(200) 40,000(178)

374 (19.09) 0.442(283) 64,000(283) 98,0000238)

718 (22,23) 0.601(368) a7,000(387) 78,000(347)

I (23.40) 0.785(507) 114,000(507) 102,000(454)

1 1/8 (28.38) 0.994(642) 144,000(641) 129,000(574)

1 174 3L.79) 1.221(192) 178,000(792) 160,000(712)

1 3/8 (34,99 1.483(950) 213,000(9357) 193,000(839)

GRADD 160

172 (12,70 0.1960127) 31,000(138) 27,000¢120)

5/@ (15.88) 0.3077198) 49,000(218) 43,000(191)

34 (19.09) 0.4420283) 71,000(318) 62,000(276)

1/8 (22.23) 0.601(388) 96,000(427) 84,000(374)

1 (25.40) 0.783¢(307) 126,000(561) 110,000¢490)

1 1/8 (28.39) 0.994(642) 139,000(708) 139,000(619)

1 174 (31.79) 1.227(792) 196,000(872) 172,000(763)

1 3/8 (34.93) 1.485(938) 2368,00011039) 208,000(926)
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3.1.2 PROPIEDADES DE ESFUERZO-DEFORMACION DEL ACERO.

La mayoria de las propiedades mecidnicas de los aceros
que son de interés para las Ingeniéros de diseno se pueden
obtener directamente de sus-curvas de esfuerzo—deformacidn.
Tales caracteristicas importantes como el limite elastico
proporcional, el punto de fluencia, 1la resistencia, la
ductilidad y las propiedades de endurecimiento por

defarmacién son evidentes de inmediato.

Resulta instructivo comparar, en términos generales,
las curvas de esfuerzo—-deformacidén a tensién de varillas de
refuerzo wordiparias «con las de aceros tipicos para el
presfuerzo, tal comc se hace en 1la Fig. 3.1.1. Las
diferencias mAs natables son el mucho mas elevado limite
eldstico proparcional y la resistencia disponible en
alambres redondos y en varillas de aleacidn usadas como

presfuerzos, y la substanciailmente mas baja ductibilidad.

En el acerc de refuerzo ordinario, tipificadoc aqui
mediante los grados 40 y 50’ existe una respuesta inicial
elastica hasta un punto de fluencia marcadamente definido,
mas alld del cual, ocurre un incremento substancial en la
deformacién sin gque venga aparejado un incremento en el
eszerzo. Si se incrementa la carga, esta mesa de fluencia

es seguida por una regién de endurecimiento por defarmacidn,
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durante el cual se obtiene una relacién pronunciadamente no
lineal entre el esfuerzo y la deformacién. Eventualmente
ocurrird la ruptura del material, a una deformacidn bastante
grande de alrededor del 13 por ciento para varillas del
grado 60 y del 20 por ciento para varillas del grado 40.
Curvas de esfuerzo deformacién para varillas de acero de

refuerzo mias detalladas se muestran en la Fig. 3.1.2 y Tabla

3-1-4.

Tabla 3.1.4. Refuerzo Corriente, no para el Presfuerzo.

HINIMA RESISTENCIA RESISTENCIA A LA
TIFD GRADD 0 TAMARD ESPECIFICADA PARA LA TENSION Lb/Pulg?
FLUENCIA .Lb/Pulg? (N/anl),
(N/ast)
Acero, lingote y va- 10 40,000 (276) 70,000 (483)
rillas de acero de 60 60,000 (414) 90,000 (R21)
Ejes.
Varillas de acero de 30 50,000 (343) 80,000 (552)
Rieles.
Alaabre estirado en B0 70,000 (483) 80,000 (532)
frio,
Malla de Alasbre sol- W1.240 mayor 63,000 (448) 75,000 (517)
dada.
Nenor que ¥ 1.2 56,000 (386) 70,000 (483)
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Figura.® 3.1,1 Curvas comparativas de esfuerzo-deformacidén para~dcero de refuerzo y acero
de presfuerzo.
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Figura 3.1.2 Curva de esfuerzo-deformacidn tipicas para varillas de refuerzo corrientes,
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Ante la ausencia de un esfuerzo de fluencia.- bien

de todos los tipos,

definido para los aceros de presfuerzo

es necesario adoptar definiciones arbitrarias para la
de fluencia se

fluencia. Para alambres y cables el esfuerzo

define como el esfuerzo al cual corresponde una deformacién
el esfuerzo de

de 1 por ciento. Fara varillas de aleacidn,

deformacién de

fluencia se toma como aquel que proaduce una

0.7 por ciento. Estos valores se muestran en la Fig. 3.1.3.

300 -
Torén de - 2000
280 Torén de grado 270
do 250
260 - grac® -1 1800
(o )
? 20 £, - 1600
2220 ¥ 7
] - py Alambre de 0.192 pulg. de
5 200 — / "y 1400 .
3 2y diametro ~
° =
= 180 [~ Varilla de acero aleado, grado 160 {1200 E
Z
5 160 N 3
- 3
£ 130 g 1000 3
3 =
g 120 varilla de acero aleado, grado 145 - 300 W
w
100
-1 500
80 Extension de 1%
60 < 400
1 —
; Extensian de 0.7%
40
| - 200
OF i
1 ' ' » . 1 t 1 ] I 1 . 0

O 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50 55 60 65

Defarmacion X 10°

"
para fos alambres Ep = 29,000 kilolibras/pulg”

para los toranes £ 27,000 kilolibras/pulg”

para las varillas £, =27,000 kilolibras/pulg®

Figura 3.1.3 Curvas de Esfuerzo-Deformacidn Tipicas
para Aceros de Presfuerzo.
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3.1.2 TIPOS DE CONCRETO.

Por muchas vrazones el concreto que se usa en la
construccidn presforzada se caracteriza por una mayor
resistencia que aquel que se emplea en concreto reforzado
ordinario. Se le somete a fuerzas mas altas y por 1o tanto
un aumento en su calidad generalmente conduce a resultados
mas econdmicos. El uso de concreto de alta resistencia
permite la reduccidén de las dimensiones de la seccidn de los
miembros a un minime. Se logran ahorros significativos en
carga muerta, vy grandes claros resultan técnica vy
econdmicamente posibles. Las objetables deflexiones y el
agrietamiento, que de otra manera estarian asociados con el
emplec de miembros esbeltos sujetos a elevados esfuerzos,

pueden controlarse con facilidad mediante el presfuerzo.

Existen otras ventajas. El concreto de alta resistencia
tiene un médulo de elasticidad mas altoc que el concreto de
baja vresistencia, de tal manera que se reduce cualquier

pérdida de la fuerza pretensora debida al acortamiento

elastico del concreto. Las pérdidas por escurrimiento
plastico que son aproximadamente proporcionales a las
pérdidas eldsticas, son también menores. Los elevados

esfuerzos de aplastamiento que existen en las inmediaciones
de los anclajes y se pueden reducir el tamafoc y el costo de

‘los dispositivos de anclaje. En el «caso de los elementos

LY
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pretensados, una mayor adherencia resulta en una reduccién
de la 1longitud de desarrollo requerida para transmitir la
fuerza pretensora de los rcables al concreto. Finalmente, un
concreto de alta resistencia a la compresisn, tiene también
una mayor resistencia a la tensidén, de tal manera que se
disminuye la formacién de grietas debidas a la flexidn y a

la tensidén diagonal.

En la practica actual, se especifican comanmente
resistencias a la compresién entre los 4000 y 6000Lb/pulg.?
(28 y 41 N/mm2) para los miembros de concreto presforzado,
aunque se ha llegado a emplear resistencias hasta de 10000
Lb/pulg.? (69 N/mm2). Debe enfatizarse sin embargo, que la
resistencia del =concreto supuesta en los cllculos del disefo
y especificada, deberid de lograrse con certeza, ya que los

altos esfuerzos debidos a la fuerza pretensora ocurven

realmente.

El concreta es atil principalmente en compresidn y en
las secciones que rigen el disefoc de los miembros, esta
sujeto a un estado de esfuerzos que es aproximadamente
uniaxial. Consecuentemente la curva de esfuerzo—deformacidn

uniaxial es de fundamental interés.
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Fig. 3.1.4. Curva de Esfuerzo-Deformacién tipicas para concreto sujeto a
compresion uniaxial.

Tal curva se obtiene cargando cilindros estandar

paralelamente a sus ejes a velocidades prescritas. La figura

3.1.4 muestra un juego tipico de tales curvas. Todas estas

curvas tienen  una forma similar. La respuesta es

razonablemente eldstica para cargas menores que mas o menos

la mitad de la maxima. Los concretas de mas alta resistencia

tienen mas alto médulo de elasticidad, el cual se mide

mediante la pendiente de 1la curva en el arigen. Ademéas

deberd notarse que los concretos de mas alta resistencia son

mas fragiles, esto es, ellos se fracturan a una deformacidn

menor que a la que se fracturan los concretos de mas baja

resistencia. De arcuerdo con la prdctica actual en el diseno,

la deformacidn limite para compresidn uniaxial se toma como
p

0.002. Esto es completamente justificable para concretoas que
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tengan una resistencia a la compresién de 6000 Lb/pulg.? o
menos (41 N/mm2), pero estd algo fuera del lado conservador
para materiales de mayor resistencia. Todas las curvas
alcanzan su maximo esfuerzo a una deformacidn de mas o menos

0.002.

Se han propuesto muchas relaciones que expresan al
médulo de elasticidad en funcidén de la resistencia del
concreto. Puede calcularse con razonable aproximacidén

mediante una ecuacién propuesta por Pauw y que se encuentra

incluida en el Cédigo del Instituto Americano del Concreto:
Ec = 33w JF1c (2.1.1)

En la rcual w es el peso unitarioco del concreto
endurecido en Lb/pie?, f'c es la resistencia a la camﬁresibn
cilindrica en Lb/pulg.2 y Ec est4d dade en Lb/pulg.2. La
ecuacién (2.1.1> se obtuve probando concretos estructurales
con valores de w que varian de 90 a 155 Lb/pie’. Para
concretos de pese normal con w de 145 1b/pie® se obtiene

aproximadamente:
Ec = 57,000 Jf'c 2.1

En todos los tipos de construccidn presforzada, pero

particularmente en miembros producidos en plantas de
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pretensado, se siguen métodos especiales para garantizar el
desarrollo rapido de la resistencia a la compresidén. Entre
éstos se incluyen el emplec de la fabricacidn del concreto
de Cemento Portland de alta resistencia y fraguado rapido
(Tipo III)» en lugar del cemento Portland ordinaric (Tipo I)

y 2l uso de curado a vapor.
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3.2 ESPECIFICACIONES AASHTO.
3.2.1 INTRODUCCION.

El conocimiento de 1las especificaciones que rigen el
disefio de puentes es 2l primer paso que debe darse al
estudiar tales estructuras, puesto que en ellas se definen
claramente las cargas maximas por aplicarse para propdsitos
del disefao, asi también su distribucién, valores de impacto,
alturas limites, propiedades de los materiales y otros datos

especificos de diseho.

Las especificaciones se dividen en dos partes:
CONSTRUCCION ¥ DISERAD. Debido a lo extensc que resultaria
tratar ambas secciones y la importancia que tiene en nuestro
trabajo en la .parte de disefo, por tanto salo ésta sera

tratada en este traba jo.

De la parte de Disefio sé6lo se han tomado las primeras
seis secciones. Se han omitido seccicnes de poca . importancia
en nuestro trabajo como serian: el disefo de estructuras de

acero, madera, aluminio, etc.

A continuacidn se enunciaran las secciones que han sido

consideradas:



1. Caracteristicas Henerales de Disero
-
2. Cargas.
3. Distribucidn de Cargas.
4. Subestructuras y Muros de Retencidn.
S. Disefo de Estructuras de Concreto Reforzado
E. Disefo de Estructuras de Concreto Fresforzado

De rada seccidn se ha tratado de extraer los articulos

de mayor importancia.

La secuencia Y el titulo gue aqui se presenten

corresponderan a los establecidos en las especificaciones.

En la mayoria de los casos las férmulas y unidades que
aqui aparecen estaran de acuerdo al sistema MKE a no ser que

esteé establecido de otra manera.

3.2.2 CARACTERISTICAS GENERALES DE DISERO.

3.2.2.1 LOCALIZACION DPEL PUENTE.

La seleczidn de un paso favorable deberd considerarse
en la determinacidn de la ruta preliminar para minimizar los

costos de construccisn, mantenimiento y reemplazo.
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3.2.2.2 PUENTES EN VIAS FLUVIALES.

Estudios hidrdulicos de 1la ubicacién del puente son

parte

necesaria del disefn preliminar de un puente y los

informes de tales estudios deberian incluir las partes

aplicables del siguiente esquema:

a) Datos del Lugar:

Mapas, secciones transversales de la corriente,

fotografias aéreas.

Datos completos de puentes existentes, incluyendco

fechas de construccidn y funcionamiento en pasadas

inundaciones.

Marcas de las alturas maximas del agua con sus

fechas de ocurrencia.

Informacidén sobre arrastre y sobre la estabilidad

del canal.

Factores que afecten las alturas del agua tal como
niveles de otras «corrientes, reservorios y abras

para el control de las inundaciones.
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b Andlisis Hidroldgico e Hidraulico:

Este ya se desarrcollé en el Capitulo II.
3.2.2.3 ESPACIAMIENTO DE PILAS Y ORIENTACION.

Las pilas deben estar localizadas de tal forma que
reinan los requisités de distancia libres de navegacidén y
para interferir la menué posible con el flujo de agua
durante las inundaciones. En general, las pilas deben estar

localizadas paralelamente a la corriente.

3.2.2.4 ANCHURA DEL CAMINO.

La anchura del camino debe ser la distancia libre entre
las partes inferiores de los cordones; si no se usan
cordones, el ancho libre debe ser la menor distancia medida

entre las caras mas cercanas de la baranda del puente.

3.2.2.3 DISTANCIAS LIBRES.

Vehicular:

La distancia libre horizontal debe ser el ancho libre vy
la distancia libre vertical, 1la altura libre para el pasc.

vehicular de trafico.



3.2.2.6 CORDONES Y ACERAS.

La rcara del «cordén se define com> la superficie
vertical o inclinada del corddn gue estd del lado del
camino. Las medidas horizontales del camino y el ancho  del
corddn se toman desde la parte inferior de la cara del

cordén. Si se usan cordones de choque tendrdan una anchura

maxima de 32" (.229m).

La altura del cordén sobre e} puente debe al menocs
igualar la anchura del cordién en el camino de acceso al

puente. La altura de los cordones en puentes no deben ser

menores de 8% (,203m) y de preferencia no mayor de 10"
(.2934m).
Cuando las aceras garanticen el pasoc peatonal sobre

vias urbanas, deberan separarse del camino del puente usando
un barandal de trdnsito o mixto, tal como se muestra en la

figura 3.2.1 de las especificaciones AASHTO.

3.2.2.7 BARANDALES.

Los barandales deben proporcionarse en los bordes de la
estructura para la proteccidn del +trafico y para la
protezcidn de los peatones, si los pasos peatonales  son

proporcionados.
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BARANDAL DE TRANSITO

Generalidades:

El propdsito principal de la baranda de transito es el
de 1la contencidn  del vehiculo promedio  que use la
estructura, también deberia considerarse la proteccidén de
los ocupantes del vehiculo en upa colisién con el barandal,
la proteccién de otras vehiculos cerca de la colisién y de
vehiculos o personas que estén cruzando el - puente
considerando la apariencia y libertad de visidn de los

vehiculos que transiten por é&l.

Los materiales usados para la construccién de los
barandales de transitce pueden ser de concreta, metal, madera

o su combinmacidn.

Los barandales de transito deben presentar una <cara
lisa y continua del lado del traficao, con los postes
colocados detrds de la <cara de 1la baranda. Es esencial, la
continuidad estructural de 1os miembros de la baranda,
incluyendo el anclaje de sus extremos. E1l sistema de
barandales debe ser capaz de resistir 1las rcargas aplicadas

en cualquier posicién.

Cargas y Geometria:

La parte mas alta de una baranda que resista cargas de
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distancia libre entre la baranda mds baja y la superficie de.

referencia no debe exceder 13" (.381im).

Las <«cargas transversales aplicadas socbhre postes,
iguales a F o CFP deben distribuirse como se muestra en la
figura 3.2.41 ., segin las especificaciones AASHTO. Una carga
igual a la mitad de la carga transversal sobre un poste sera
simul tdneamente aplicada en forma longitudinal, dividiéndose
entre no mAs de cuatro postes Eﬁ una baranda de 1longitud
continua. Cada poste de transito debe ser disenado para
resistir una carga interior aplicada en forma independiente

e igual a un cuarto de la carga transversal de diserno de la

baranda.

Los miembros de la baranda deben ser disefados para un
moments, debido a cargas concentradas, en el centro  del
panel vy en los postes de P?’L/& donde P' es igual a P, P/2 4
P/3 y donde asi se requiera, la modificada por el factor
"C". Los pasamanaos de los barandales mixtos deben ser

disefiados para un momentos en el centro del panel y en los

postes de O.1WL2. Donde L es el espaciamiento de los postes.

La fuerza transversal en muro—barrera y parapeto de
concreto debe ser distribuida socbre una longitud de 5?7

€1.52m) en forma longitudinal.
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Barandales diferentes a 1los de 1la figura 32.2.1, son
permitidos si se respetan los requisitos de este articule,
excepto aquellos que han sido probados bajo pruebas  de

impacto y haya mostrado campnrtamiénto satisfactorio.

Disenro:
Los barandales deben ser diseflados por el método

eladstico de los esfuerzos permisibles.

BARANDALES PEATONALES

Generalidades:

Los componentes de los barandales deben sar
dimensionados de acuerdo con 21 tipo y volumen peatonal que
se anticipe, tomando en cuenta la apariencia, la seguridad y

la libertad de visidn de los vehiculos.

Los materiales para los barandales peatonales pueden

ser concreto, metal, madera o su combinacidn.

Nota de la Figura 2.2.1:

Cargas de la izquierda aplicadas a las barandas.
Cargas de la derecha aplicadas a los postes.

Las formas de los miembros de los barandales son simplemente

ilustrativas.
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Nomenclatura:
P = Carga de disefio de transito = 10 kips (4545.5 Kg?
h = Altura de la parte superior de la baranda mas alta

arriba de la superficie de referencia.

L = Separacidn de postes (pies).
W = Carga peatonal = 50 lbs/pie lineal (74.5 Kg/m).
C = i+ h-233 =1

18

Cargas y Geometria:

La altura minima para barandales peatonales sera de
276" (1.06Em) medida desde la parte m&s alta del andén hasta

la parte superior de la baranda mas alta.

La carga minima de disefio para barandales peatonales
serd de w= 50 lbs. por pie lineal (74.5 Kg/m) actuando de
manera simultédnea en forma vertical y horizontalmente sobre
cada miembro longitudinal. Los miembros de 1a baranda
lacalizados a mas de S570" (1.24m) arriba del andén deben

excluirse de estos requisitos.

Los postes deben ser disefados para una carga
transversal de wl actuando en el centro de gravedad de la

baranda.
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3.2.2.8 DRENAJE DEL CAMINO.

El drenaje transversal del camino deberd realizarse por
medic de upa corona adecuada en la superficie del camino y
el drenaje longitudinal, por medio de una pendiente o comba.
El flujo de agua cuesta abajo sobre la seccidén de la cuneta

debera ser interceptada y no permitirsele corver sobre el

'puente.

3.2.3 CARGAS

3.2.32.1 CARGAS.

Las cargas que deben considerarse para el disero de una

estructura incluyen:

Carga muerta, carga viva, impacto o efecto dinamico

debido a la carga viva, cargas de viento, etc.

Dtras fuerzas cuando ellas existan y que deben
considerarse son! Fuerzas longitudinales, fuerzas
centrifugas, fuerzas térmicas, presidn de tierra,

subpresidn, esfuerzos de contraccidn, hielo y presidn de

corriente y esfuerzos debido a sismos.
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3.2.3.2 CARGA MUERTA.

La carga muerta consistira en el pesc de la estructura
completa. DeberA incluir el peso del camino, las aceras, la

capa de rodamiento, tuberias, conductos, cables y otras

utilidades de servicio pablico.

Un espesor adicional deberd considerarse para el peso
en el cdlculo de la carga muerta, si se establece la

colocacién de una capa de rodamiento.

Los siguientes pesos pueden ser usados en el calculeo de

la carga muerta:

(Kg/Mf )
Acero 7843
Hierra colado 7208
Aleaciones de Aluminio 2803
Madera 801
Concreta, simple o reforzado 2403
‘Erava, tierra o arena compacta 13922
Grava, tierra o arena suelta 1602
Macadam 2243
Cenizas 961
Favimenta 2403
Guardacarriles 3204
Mamposteria de piedra 2723
Concreto armado 2400
Mortero 2300

Asfalto, 1" de espesor 44 Kg/m2
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2.2.2.3 CARGA VIVA.

La carga viva consistirda en el peso de las cargas

msviles aplicadas por los vehiculos, carvos y peatones.

3.2.3.4 DISPOSICIONES PARA SOBRECARGAS.

Se aplicaran tales disposiciones para cargas diferentes
de las cargas H20 (M18) y HS20 (MS18).

Tal disposicién rconsiste en aplicar en up solo carril
un camidn H o HS (H o MS) como estuviese especificado e
incrementado en un 100% sin cargas concurrentes en otros
carriles. Los esfuerzos combinados de carga muerta, viva e
impacto que resulten de tal carga no deben superar el 1504
de los esfuerzos permisibles prescritos an las
especificaciones. La sobrecarga puede anlicarse a todas las
partes de la estructura afectada, excepto la plataforma del

camino.
3.2.3.5 CARGAS DE CARRETERAS.

Las cargas vivas sobre puentes consistirdn de camiones
tipa o de carriles de carga equivalentes a una serie de

camiones. Las especificaciones consideran dos tipos de

cargas H (M) y cargas HS (MS).
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H20-44 (MI8) BODO LBS, {36 KN) 32 000 LBS {144 XN}
HI5-44 {M1B.5) 6 000 LBS, (27 KN) 24 000 LEBS (108 KN)
H10+44 (M 9) 4000 LBS.[!B KN) 16 COOLBS [T2 KN)

.,!_ - tA-0" (4.26Tm) = 5y
,,rw- Paso folal de comidn
o

. 00" {5.048m)

E -Expociomisnto ¥
carril de corga

cunefa

€0 |2
{elomKLBIom] (.610m)

CAMION TIPO K

-

CARGAS DE CAMION TIPO"H"
{ AASHTYO]

FIGURA 3.2.2
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Clases de Cargas

Las cargas de carrveteras de uso comin seran de <cinco
clases: HSZ0 (MS 18), HS1S5 (MS 13.5), H20 (M 182, H1S (M

13.5) y H10 (M S).
3.2.3.6 CARRILES DE TRANSITO.

El carril de rcarga o el camidén tipo se supondra que
ocupan un ancho de 10 pies (3.05 m). Las cargas anferiores
se colocaran en carriles de transito de disedo de 12 pies
(3.66m). No deberan usarse partes fraccionarias de los
carriles de disefo. Anchuras de caminos entre 6.10 vy 7 -32m
tendrin dos carriles de disefo cada uno igual a la mitad del

ancho del camino.

2.2.3.7 CAMIONES TIPO Y CARRILES DE CARGA.

En los graficos se muestran los camicones Hy HS y
contienen informacidn sobre el espacio entre rueda,
distribucién de pesos y espacios libres. En otro grafico se

muestra el carril de cargas.

Cada carril de rcarga consistird de una carga uniforme
por pie lineal de carril de transito en combinacidn con una

carga concentrada simple (o dos cavgas concentradas en-el
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DISTRIBUCION DE CARGA

CARGA CONCENTRADA {'B°°° Iba.(H16S kg) paro mamento
4 26000 Ibe. (11794 kg ) para corfante

CARGA UNIFORME 3852 kg por mi.lineol de carrll ds corgo

W

H20 -44( MI18)
H520 - 44 (WS 18)

13500 Ibs.(6124 kg) pora momenio
CARGA CONCENTRADA {lssc)o Ibs.{ BB4S5 kg) pora corlonfe

CAREA UNIFORME 714 kg por mt. lineql de carril da-corga

HIS -44(MI3.5)
HS |5 -448(MS 13.5}

CARGA CONCENTRADA {9000 |ba. (4062 kg )} para momanto
N .
- 13000 Ibs.{ 3967 &g} paro certants

CARGA UNIFORME 476 kg por wt.linsa! da carrll da corga

s

HID-44({MD])

 CARRILES DE CARGA H(M) y HS(MS)

FIGURA 3.2.3
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HS20-44(M518)8000LBS(36AN)32000LAS [144KN) 32,000L A3 {144 KN)

HS(5 44 (MSI3.5)60C0LBSRTKN24D0O0LES (108 XN) 24,000 1,83 (108 KN)

g 4’0" é! éi
B i o —T
I . ! f

Wz Peso :nmbmcdo da oy prlmeﬁn dﬂlwls eleuc! es of mismo
Euo que le corres ond'o ol comign’ vip

V= Espocio vorigble de 14 piesa o 30 pisy (4 2570 9.149m) inchi-
siva el 43pociemisnin a vagr. dnbam sar oqual que produce ol
merimo eafuerzo.

(510m) (LBSOmMY 6Xm)
CAMIONES HS (NS] ESTANDAR

CARGAS DE CAMION TIPO “HS
{ AASHTO)

FIGURA 3.2.4
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caso de claros continuos) colocados de tal manera que se

obtengan esfuerzos maximos.

Las cargas concentradas —que se utilizan con los
carriles de «carga variaran de valor dependiendn del tipo de
esfuerzos que se estan calculando. Si los esfuerzos que se
estén calculando son principalmente esfuerzos de flexidn, se
usara la carga concentrada mas liviana y la mayor se usarg

cuando se estén calculando esfuerzos principalmente por

cartante.
3.2.3.8 APLICﬁCIDN DE LLAS CARGAS.

En el cAlcule de esfuerzos rcada 10 pies (3.05 m)
ocupado por un carril de carga-o  por un camidn tipo sera
considerade comoc una unidad. LlLas fracciones de carriles o

camiones no serdn usadas.

Para claros continuos 1la carga de carril consistira en

las cargas mostradas en la figura éﬁadiendo a éasta otra
i

carga  concentrada de igual peso. Las cargas concentradas

serdn puestas en cada claro de tal manera que produzcan el

maximo momento negativo. Para maximo momento positivo se

usari sslo una carga concentrada por carril.

El tipo de solicitacidn a considerar Ccarril de carga o
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camién tipo) serd el que condurca a los maximos esfuerzos en

la estructura.

3.2.3.9 CARGAS SOBRE ACERAS, CORDONES Y BARANDALES.

Cargas sobre Aceras:

Los pisos de aceras, largueraos y sus soportes
inmediatos sera&n disefados para wuna carga viva de 895

lbs/pie2 (415 Kg/m2}.

Cargas en Cordones:

Los cordones seran disefiados parva resistir una fuerza
lateral no mencr que 500 lbs/pie (744 Kg/metvo) de corddan
aplicada en la parte superior del cordén, pero a no mas de

10 pulgadas (25.4 cm).

3.2.3.10 IMPACTO.

lLos esfuerzos de carga viva se deberan aumentar para
los items clasificadoes en el grups A debido a efectos

dindmicos y vibratorios.

El coeficiente de impacto viene determinado por 1la
siguiente férmula y representa wuna fraccidn del esfuerzo de

la carga viva:



I

I = 15.24 = 50

L, + 38 L + 125
el cual:
I = Fraccidn de impacto (maximo 30%L)

\
L, = Longitud cargada del miembro para producir el
maximo esfuerzo (en metros).

L = Longitud cargada del miembro para praducir un

maximo esfuerzo (en pies).

La longitud L se considerari como sigue:

4.2.3.11 FUERZA DE CORRIENTE.

Las pilas y otras partes de la estructura que estén

sujetas a fuerzas de flujos de agua seran disefadas para

resistir los esfuerzos que puedan inducir.

Los efectaos del flujo de agua se calcularan por la

fadrmulas

P = K ov2 donde:

P = Presién en lbs/pie cuadrado.

Vv = Velocidad del agua en pies/seg.

K = Una constante que depende de la geometria de

la pila. Para extremos cuadrados usar 1-3/8.
Fara picos con un dngulo menor que 30° usar

1/2. Para picos circulares usar 2/3.
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3.2.3.12 PRESION DE TIERRA.

Las estructuras que soporten rellenos de tierra se
dinensionar&n para vresistir la presidn dada por la farmula
de Rankine, sin embargo, ninguna estructura serd disefada

para una presién menor de fluido equivalente a 480 Kg/m? .

3.2.2.13 ESFUERZOS DEBIDO A SISMOS.

En regiones en las que se puedan esperar movimientos
sismicos, se disefardn las estructuras para resistir tales
movimientos considerando la relacién del lugar con fallas
activas, las respuestas sismicas de los suelos del lugar ¥y
las caracteristicas de respuesta dindmica de 1la estructura

total de acuerdo a los siguientes criterios:

(A) Método de la fuerza estatica equivalente.
(B) Método del espectro de respussta.
(C) Casos especiales.

(D) Disefo de elementos de fijacidn.

Mayor informacidn sobre cada unoc de los aspectos
anteriores se puede obtener en las especificaciones de la

AASHTO.
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3.2.3.14 COMBINACION DE CARGAS.

En la tabla 3.2.1 de las especificaciones se muestran
las diversas combinaciones de cargas y fuerzas a las cuales
puede estar sujeta una estructura. Cada parte de la
estructura y la cimentacién en la qgque ésta descansaA deben
estar dimensionadas para resistir todas las combinacicnes de
carga que se apliquén al lugar y al tipo de estructuras con

seguridad.

Brupo (N) = Y BD+RC((L+ I+ (FCF+3E+BB+ R SF
D L C E B E=1

+ 3 W = A WL +BLF + pg®E+S5+T)+
W WL L R

donde:
N = Namero del grupo
Y = Factor de carga
3 = Coeficiente
D = Carga muerta
L = Carga viva
I = Impacto por carga viva
E = Presidén de tierra

E = Subpresién
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W = Viento de la estructura
WL = Viento sobre la carga viva — 100 libras por
pie lineal.

LF = Fuerza longitudinal debida a la carga viva

CF = Fuerza centrifuga

R = Acortamiento de nervadura

g = Contraccidn

T = Temperatura

EG = Sismo

SF = Fresidn debida a la corriente
1ICE = Fresidn debido al hielo

Para el disefo por carga de servicio, el esfuerzo
wnitario basico para los diversos grupos se muestran en la

tabla 3.Z.1.

La seccidn maxima reguerida debe ser utilizada. Fara el
disero por el factor de carga los factores beta y gamma se
muestran en la tabla 3.2.1. Las cargas reales no deben ser
incrementadas por los factores mostrados en la tabla cuando
se disefan cimentaciones. Los factores de carga nc han sido
propuestos para usarse cuando se revisa la estabilidad de 1a

cimentacidn (factores de saguridad contra vol teo,

deslizamiento, etz.) de la esctructura.

Los factores beta y gamma representan condiciocnes
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generales y pueden ser incrementados a juicio del ingeniero-

si las cargas previstas, las condiciones de servicio o los

materiales de construccién son diferentes gque las esperadas

por las especificaciones.

Para el disefo por cargas de servicio.

% (columna 14 es el porcentaje del esfuerzo unitario

basico.

Fara el disefio por el factor de carga.

Fara todas las cargas menores que la H20, se aplicara

el grupo de cargas IA para considerar el caso de una <carga

pesada infrecuente.

Consultar los valores de {3 y 3p adecuados para este

caso en particular en las especificaciones.
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Tabla 3.2.1. Coeficiente r y B para la Combinacidn

®# 1.25 puede usarse para el disefo de la viga exterior

cuando se combinan carga viva de acera con carga viva des
transito e impacto, pero la capacidad de la seccidén no

requerida para carga viva de

deberia ser menor que la

transito usando un factor beta de 1.67.
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3.Z.4 DISTRIBUCION DE CARGAS.

3.2.4.1 DISTRIBUCION DE CARGA DE RUEDAS EN LARGUEROS, VIGAS

LINGITUDINALES Y VIGAS DE PISO.
MOMENTO FLEXIONANTE EN LARGUEROS Y VIGAS LONGITUDINALES.

En &1 <cdalculo de momentos flexionantes en vigdas
longitudinales (] largueros, ninguna distribucidn
longitudinal de las cargas de rueda debe ser asumida. La

distribucién lateral serd determinada como sigue:s
(1) Vigas y largueros interiores.

EFl1 momento flexionante por carga viva por cada larguera
interior serd determinado aplicando al larguero la fraccidn
de una carga de rueda C(ambas, delantera y trasera)

determinadas en la tabla 3.2.2.

(21 Vigas y largueros exteriores.
La carga muerta que se considera scportada por la viga.
NOTA 1: En vista de lo complejo del andlisis tedrico que
implica la distribucién de cargas de rueda en
largueros, el método empirico  aqui descrito es
autorizado para el disefio de puentes carreteros

coamunes.
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Tabla 3.2.2. Fraccidn de carga de rueda para vigas y
larguercos interiores.

FUENTES DISERADGS FPUENTES DISERADOS

TIFO DE FPISO FARA UN CARREIL DE FARA DOS O MAS ZA-
THRANSITO : RERILES DE TRANSITO

Fiso de Concreto

Sobre vigas I de | 5/7.0 (S/2.134) si S5/53.5 (8/1.6761 si

acero, largueros | 5 excede de 107 S excede de 14?7
Yy vigas presfor~ | (3.048m) ver nobta (1.267m) ver nota
zadas. en pie de la tabla. | en pie de la tabla.

NOTA: En este caso la carga sabre cada larguerc serd la
reacczion de la carga de rueda, asumiendo que el
entarimado del pisc entre los largueros actia como wna
viga simple.

El momento flexionante por carga viva para vigas vy
larquercs exteriores serd determinado aplicands al larguern
@ viga la reaceidn de la carga de rueda obtenida asumiends
gue =1 entarimado de piss actia coma un clare simple entre

largueros o vigas.

Cuando la viga o larguero exterior, soporta carga viva
de acera asi como también carga viva de trafico & impact,
los esfuerzos permisibles en la viga o larguerc pueden ser
incrementados en un 257 para la combinaciédn de carga muerta,
carga viva de acera, carga viva de tradfico e impacta, can

tal de que la viga no sea de menor capacidad gue 1a

requerida sino  hubieran aceras. Cuands la combinacién de
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{
carga viva de acera asi como carga viva de trafico mas
impacto, rige el disefo y la estructura es disefada por el

método del factor de carga, 1.25 puede usarse como el factor

Beta en lugar de 1.67.

En nipgdn caso un  larguero exterior  tendra menor

capacidad soportante que un larguéro interior.
(32) Capacidad total de Vigas y Largueros.

La capacidad de disefic de carga combinada de todas las
vigas y largueros en un claroc po serd menor que el requerido

para soportar la carga viva y muerta total en 21 claro.

MOMENTO FLEXIONANTE EN VIGAS DE PISO (TRANSVERSAL).

En el cdalculs de momentos flexionantes en vigas de
pisc, o s& asumird ninguna distribucidn transversal de las

cargas.

Si se amiten largueros longitudinales y el piso es
soportado directamente sobre las vigas de piso, las vigas se
disefiardn para cargas determinadas de acuerdao can la tabla

2
-t

[ ]

-
-t » n
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Tabla 3.2.3. Fraccién de carga de rueda para vigas Transver—

sales.
TIFPO DE FPISO FRACCION DE CARGA DE RUEDA
DE CcADA VIGA DE FISO
Concreto B S5/6% (5/1.828)
S = Separacidn de vigas
de pies (ml}.

* 5i S excede al denominador, la carga en la viga serda la
reaccidn de las cargas de ruedas asumiendo que el

entarimado de pisc entre vigas actia como viga simple.

3.2.4.2 DISTRIBUCION DE CARGAS Y DISERO DE LOSAS DE

CONCRETO*

Longitud de Claro-

Fara «claros simples el largo del claroc sera la
distancia wentro a centro de los apoyos peroc no excedera el

claroc libre mas el espesor de la losa.

La siguiente longitud de claro efectivoe se usara en el
cadlculo de la distribucién de cargas y momentos flexionantes

para losas continuas de mas de dos apoyos.

Losas monolipticas con las vigas o muras (sin

acartelamiento), § = Claro libre.
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DISTANCIA AL BORDE DE LA CARA DE LA RUEDA.

En el disero de losas 1la linea central de 1la carga de
rueda (carga del eje/Z2) puede asumirse a un pie (.305m)
desde 1la cara del cordén. Si cordopes o aceras Mo son
usados, la carga de rueda se asumira a 1 pie (.305m) de la
cara de la baranda. Los esfuerzos combinados por carga

muerta, viva e impactoc no seran mayores que los esfuerzos

permisibles.

1.0 puede usarse como factor Beta en lugar de 1.67 para
2l disefo de losas de tablero cuando la estructura es
disedada por el métode del factor de carga. Los esfuerzos

por rueda no seran mayores que los esfuerzos permisibles.

En el disefio de aceras, losas y sus miembros de apoyo,
.una rcarga de rueda localizada sobre la acera puede ser
asumida a 1.0 pie (.305m) desde la cara del barandal. Los
esfuerzos combinados por carga muerta, viva e impacto para
estas cargas no serd mayor gque el 1507 de los esfuerzos
permisibles.

1.0 puede usarse como el factor Beta en lugar de 1.67
para el disefo de 1losas de tableroc cuando la estructura es
diseﬁad% por el método del factor de carga-. Carga de rueda

no deben aplirarse a aceras protegidas por una barrera de

transito.
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MOMENTO FLEXIONANTE.

Momento flexionante por pie(m) de ancho de losa sera

calculado de acuerdo al método dado aqui.

Daonde:

=1 = Longitud efectiva del «<laro, en pies (m),
como se definid en "longitud de claros”.

E = Ancho de losa -en pies(m) en el cual se
distribuye una rueda.

F = Carga de una rueda trasera de camiin (Fy; o
Faod s

FP.s = 12000 1lbs. (5443.2 Kg).

J P = 16000 lbs. (7257.6 Kgl.

REFUERZO PRINCIPAL PERFENDICULAR AL TRAFICO (CLAROS DE Z' A

247%).

El momentc por carga viva para <claros simples sera
determinado por las siguientes férmulas (no se  incluye

impactol:

Carga HE20 {MS18)

(S + 2 ) P, = momento en lbs—pie por pie de ancho de
3z losa.
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Carga HS15 (MS 13.5)
(S + 2 ) P,, = momento en lbs—pie por pie de ancho de
32 losa.

En 1losas continuas de 2 4 mas apoyos, un factor de
continuidad de 0.8 se aplicara a la férmula anterior tanto

para momentoc positivo como negativo.’
REFUERZO DE DISTRIBUCION.

Se colocard refuerzo en la parte inferior de todas las
losas transversales al acero de refuerzo principal, para la

distribucién lateral de las cargas vivas concentradas.

La cantidad serd un porcentaje del acerc de refuerzo
principal requerido para momento positivo y  viene dado por

la siguiente fdrmula.
Fara refuerzo principal perpendicular al trafico:

FORCENTAJE (4> = 220/8 MAXIMO &7%

donde S = longitud efectiva del claro, pies.

Cuando el refuerzo principal es perpendicular al
trafico la cantidad especificada de refuerzo de distribucidn

se usard en la mitad central del «clarc de la losa y en los
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cuartos exteriores del claro de la losa se usard el 504 de

la cantidad calculada arriba.

LOSAS EN VOLADIZO.

Cargas de camidn.

En las siguientes férmulas para distribucidsn de cargas
sobre losas en voladizo, la losa es disefiada para soportar
la <carga independiente del borde apoyado a lo largo del
final del wvoladizo. La distribucidén dada, incluye los

efectos de rueda en elementos paralelos.
Fefuerza FPerpendicular al Trafico.

Cada rueda en el elementc perpendicular al trafico serd

distribuida de acuerdo a la siguiente fédrmula:

E = 0.BX+3.75 4 (0.8X + 1.142)
Momento por piel(m) de losa = (P/E) X lbs—pie en donde
X = distancia en piesi(m) desde la carga al punto de

apoyo.
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Carga de Rarandal.

Se asumird gque la laopgitud efectiva de losa resistiendo
cargas de postes es igual a E = 0.8X + 32.75 pies cuando no
se usen parapetos, y es igual E = 0.8X + 5.0 pies donde si
se usen. Siends X la distancia en pies(m)> desde el centro
del poste al punto investigado. Cargas de rueda y barandales

no seré&n aplicados simul taneamente.
3.2.5 SUBESTRUCTURAS Y MUROS DE RETENCION.

3.2.5.1 ESFUERZOS PERMISIBLES.

Los muros de retencién y subestructuracidn de concreta,
concreto presforzads, aceros o madera se  disefaréan para los

esfuerzos unitarios.

3.2.5.2 CAPACIDAD SOPORTANTE DEL SUELO EN CIMENTACIONES

DETERMINACION DE LA CAPACIDAD DE CARGAX.

La capacidad soportante del suelo en  las excavaciones
para la rcimentacién se determinarid por ensayos de carga

cuando éstos sean requeridos.

Loas valores dados en la siguiente  tabla pueden ser

usados a falta de mayor informacidn:
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* Fara obtener informacidn sobre log métodos que estimen

la capacidad soportante del
de asentamientos de pilas
librm  "Soil Mechanics in

Terzaghi & Peck, edicidn de

suelo y sobre los cdlculos
y estribos, copsdltese el
Engineering Fractice" por

13548.

MATERIAL CAFPACIDAD ADMISIBLE DE
SOFORTE Eg/m2.,
MINIMA MAXIMA
Suelos aluviales 4880 760
Arcillas 3760 39040
Arena confinada I7E0 39040
Brava 19520 33040
Arena cementada y grava 48800 97600
Foca 48800 -

Los ensayos de carga tienen validez limitada y pueden

no revelar la consolidacidn a largo plazo.

3.2.5.3 ANGULOS DE REPOSO DEL SUELO.

Tierra, marga
Arena serca
Arena hdameda
Arena mojada
Tierra compacta
GHrava

Cenizas

Cogue

Carbdn

250 a 350

15° a 3200
35° a 40°
30° a  20°

250 a 400
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En ausencia de datos determinados por medic de
investigacidn de campo y andlisis de suelos, el Angulo de
reposa que puede asumirse sera el valor minimo dado en la

tabla.

3.4.5.49 ZAPATAS.

Profundidad de Desplante.

Las profundidades de las cimentaciones se determinardn
con respecto a las caracteristicas de los materiales de

fundacidn y la posibilidad de sacavacién.

Las zapatas de todas las estructuras que estén
expuestas a la accidn erosiva provocada por las aorrientes,
preferiblemente, deberin cimentarse a una profundidad no
mencr de 4?7 Cl.él?m) aba jo del nivel permanente de la cama
de la corriente a nox ser que roca sédlida haya sido

encontrada.

Las pilas dentro de la corriente serdn cimentadas a una
prafundidad no menor gque &' (1.829m» abajo de la cama de la
corriente. Las profundidades minimas sugeridas anteriormente

pueden incrementarse cuando las condiciones 1o requieran.

Las =zapatas no expuestas a la accidn de corrientes

seran cimentadas sobre una fundacidédn firme.
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Zapatas Aisladas.

Las =zapatas aisladas que actdan como voladizos pueden
disminuirse de sspesar a partir della unidn de la losa de la
zapata con la columna o muro hasta el borde de la zapata,
con tal que la seccidn mantenida sea suficiente en todo
puntz para proporciopar la resistencia necesaria a tensidn
diagonal y esfuerzos flexionantes. Este decremento en la
seccion puede lograrse con una pendiente en la superficie

superior de la zapata o por medio de escalones. Las zapatas

escalonadas seran coladas manoliticamente.

Cuando una zapata aislada soporte una ocolumna o pila,
esa zapata se asumird que actila coms voladizo. Cuands dos o
mas pilas o columnas son colocadas sobre wuna zapata coman la

losa de la zapata serd disefada para las condiciones reales

de continuidad v restriccidn.,

Las =zapatas seran disefadas para esfuerrzos de flexidn,
esfuerzos de tensidn diagdnal y adherencia en la succidn

critica designada aqui.

La seccidn critica para flexidn sera tomada en la cara
de la columna, pedestal o muro. En el caso de columnas gue
no sean  cuadradas o rectangulares, la seccidn critica seré

tomada en el borde del cuwadrado copcéntrico de Arsa
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equivalente. La carga sera considerada comg uni formemente

distribuida sobre la columna, pedestal o muro.

La seccidn «critica para adherencia sera tomada en el

mismo  plano que para flexidn, y el cortante usado para el

calculo de la adherencia estard basado en la misma carga y

seccidn que para flexidn., La adherencia también deberd ser

investigada en los planos donde ocurren cambios de seccidn o

de refuerzo.

La seccién critica para tensién diagonal en zapatas

sobre suelo o roca serd considerada como la seccidn vertical

concentrica de la zapata a

unpa distancia "d" igual a 1la

profundidad desde la superficie supericr de la accidn al

centroide del refuerzo longitudinal en tensidén.

La seccidn critica para tensidn diagonal en =zapatas

soportadas sobre pilotes serd considerada como la seccidn

vertical concéntrica de 1la

zapata a una distancia, d/z,

desde cada cara de la columna o mura, ¥y cualquier pilote

cuyo centro esté al  borde

considerado en el calrulo de

En zapatas inclinadas
deberian ser investigados en

cambie y estén fuera de 1la

o fuera de esa seccidn serad

la tensién diagonal.

o escalonadas, los esfuesrzos
secciones donde la profundidad

seccidn critica que se definid
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anteriormente.

La flexidn no necesita ser considerada a menos que la

proyeccidn de la zapata sea mayar.que 2/2 de su profundidad.

En zapatas de concreto simple, los esfuerzos deberdn
calcularse en base a uwna seccidn manolitica gque tenga una
profundidad medida entre la parte supericr de la zapata a un
plano a 2 (0.051m) sabre la parte inferior de la misma. El
maximo esfuerzo en la fibra debido a flexidn no excederda al
especificado en el articulo 3.3.3 gue son de las

especificaciones AASHTO. El esfuerzo cortante promedio sobre

una seccidn vertical concénirica oon la zapata a _una
distanctia d - 2" (d - 0.031m) desde cada cara de la columna,
pedestal O MU, no  excaderd el esfuerza cortante

especificado en el articulo 2.3.3 para vigas sin refuerzo en

el alma y <on varillas longitudinalas no ancladas.

Refuerzo.

Las losas de las =zapatas deberdn ser reforzadas para
esfuerzos de flexidn diagonal. El esfusr=ze czalculado en la

varilla deberd ser desarrollado por adherencia.

El refuerzo para zapata cuadrada deberd consistiv de

dxs o mas bandas de varillas. El refuerzo necesario para
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. resistir el momento flexionante en cada direccidn de 1la

zapata serd determinadc de la misma manera que para una viga
de concreto reforzado, el peralte efectivo serd la distancia
desde la parte superior de la zapata al plano del refuerzo.
El refuerzo reguerido serd espaciado uniformemente a traves
de la zapata, a mencs que el ancho de la =zapata sea mayor
qgue el lado de 1la columna o pedestal mas dos veces el
peralte efectivo de la zapata, en cuyo caso el ancho sobre
el que el refuerzo se extiende puede ser igual al ancho  de
la columna o pedestal mas dos veses el peralte efectivo de
la zapata mds un medio del ancho restante de la zapata. Con
el objeto de gue no quede un Area considerable de la zapata
sin reforzar, varillas adicionales serdn colocadas fuera del
anchaz espazificado, pera tales varillas no seran
consideradas como  efectivas en el calculo del momento
flexionante. Las varillas extras pueden espaciarse el doble

de la distncia usada para el refuerzo dentro de la zona

efectiva.
3.4.5.9 ESTRIBOS.

General idades.

Los estribos seran disefiados para resistir la’ presidn
de tierra especificada en el articuln 3.2.3.12, el peso del
estribx y de la superestructura, 1la carga viva sobre

cualguier parte de la superestructura o del rellens pridximo,
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fuerzas de viento, fuerzas longitudinales cuando los apoyns
sean fijos, y fuerzas longitudinales debide a la friccidn o
cortante resistido por los apoyos. El diserns seri
investigadzs para cualquier combinacién de esas fuerzas que

presente la condicidn mas severa de carga.

Los estribos deberdan ser seguros contra el valtes con
respecto al pie de la zapata, contra deslizamientoc de la

base de la zapata y contra el aplastamientc del material. de

fundacidn.

En el cAlculo de esfuezos en estribos, el peso del
material de relleno directamente sobre la parte posterior de
la cara inclinada o sobre una zapata aislada de concreto

refarzado, puede considerarse como parte del peso efectivo

del estribo. En el caso de una zapata aislada, la proyeccidn

trasera serd diseffada comoc un vaoladizo soportado en el
pedestal del estribo y resistiendo el peso total del

material superpuesto, a menss que un método mas exacto sea

usado.

La seccién transversal de los estribos de mamposter:a
de piedra o de concrets simple serd dimegnsionada para evitar

esfuarzos de tensidén en =1 material.
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Aletones.

Los aletones serin de suficiente longitud para retener
el terraplén de 1la carretera en la extensidn requerida para
dar proteccidén contra la erosidn. La longitud del ala sera

calculada sobre la base de las pendientes para carreteras.
3.4.5.6 MUROS DE RETENCION.

Beneralidades.

Los muros de retencidn seran disefados para resistir la
presidn del suela, el efecto de 1la carga viva y el peso del
muro de acuerdo con los principios generales especificados

anteriormente para estribos.

Los muros de mamposteria de piedra y de concreto simple
serdn del tipa de gravedad. Los muros de concreto reforzado

podran ser muros en voladizo, contrafuerte o muros nervados.

Base o Losa de Cimentacidn.

La prqyecciﬁn posteriocr o el taldn de la base de 1la
losa de cimentacidn seréd disefdada para soportar el peso
total de los materiales superpuestos, a menos que un metodo

mas ezxacto sea usado.

Las 1losas de cimentaciédn de muros en voladizo serdn

disefiados como voladizos soportados por el muro.
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Las losas de cimentacidén de muros de contrafuertes y
nervados seran diseffados como vigas fijas o continuas de

claros iguales a la distancia entre contrafuerte o nervio.

Muros Verticales.

Los pedestales verticales de los muros en voeladizo

seran disefados como voladizos empotrados en la hase.

ta vertical o caras de muros de cantrafuertes seran
disefados como vigas continuas. Las caras de muros serdan
anczladas seguramente a los sopories de contrafuerte o

nervios por medio de refuerzo adecuado.

Juntas de Expansidn y Contraccidn.

Juntas de contraccidn serdan proporciconadas a intervalos
que no excedan de 30 pies (9.144m) y.juntas de expansidn a
intervalos que no excedan de 90 pies (27.432m) para auros de

gravedad o de concreta reforzado.

Drenaje.

El material de rellens detrds de todo muro de retencidn
serd efectivamente drenado par lloraderos con  desague
Francés, colocados a intervalos convenientes. En muros de
contrafue;te habrd al menos un desague por cada cavidad

formada por los contrafuertes.
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3.2 CONCEPTOS BASICOS Y NORMAS PARA EL. DISERO DE CONCRETO

REFORZADO Y PRESFORZADO.

3.3.1 INTRODUCCIOMN.

En el disefno de puente de concreto presforzada, una
farma usual comc en este caso 25 que las vigas son de
concreto presforzado y lo que es pilas, barandas y la losa o
tablero son de concreto reforzado, por eso es que en este
capitule se escriben algunos conceptos basicos de concreto
refarzado y presforzado, asi como las especificaciones
necesarias que imponen las normas AASHTO y el ACI, para este

tipz de canstrucciones.

3.3.2 RERUISITOS GENERALES PARA EL DISERNO DE CONCRETO

REFORZADO.

RECUBRIMIENTO MINIMO.

A. Debe proporcionarse el siguiente recubrimients minima
de concreto al acero de refuerzo, que es colado en la

obra.
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Recubrimientc Minimo
en centimetros.

Concreto colado en contacto
con el suelon y permanentemen—
te expuestc a @l.ciincnarnanncans 7.3

Concreto expuesto al suelo o a
la accidn del clima:

VYarillas del # 6 al 18 ccaieaaa-ns S
Varillas del # 5 y menores .ec.a-.. 4
Concreto expuesto a la accidn

del clima ni en cantacto con

el suelo:

# Losas, muros, nervaduras:

Varillas del # 14 al 18 ....cacceas 4
Varillas del # 11 ¥ menares ....a.s 3
* Yigas y columnas:

Refuerzo principal, anillos,

estribos espirales .....cceennaeaea 4

El recumiento minimo para paquetes de varillas debe ser
igual al didmetro equivalente del pagquete, perc no
necesita ser mayor de 5.0 cms. excepto para concretos
colados en el suelo y permanentemente expuesto a el, en

tal caso serad de 7.9 cms.

REFUERZD MINIMOD.

fi.

Flexidn.
En cualquier seccidn de un miembro a flexidn, excepto

muros y losas, donde por analisis se requiera acerc de
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refuerza, la relacién proporcionada  de areas Do sera

menor de la obtenida por la siguiente relacidén:

€ min = 14
fy
Donde:
fy = Esfuerzo de fluencia en Kg/cm?2
En viguetas "T" upa relacién de refuerzo minima puede

ser calrulada para este propdsito usanda el ancho del
alma, alternativamente una relacidn de refuerzo minims,
puede proporcicnarse de tal manera que el refuerzo
proporcionado para desarrallar una capacidad de momento

por lo menos 1-2 veces el momento del agrietamiento.

En murcos y laosas, el refuerzo principal a flexidén en la
direccidn del claro debe proporcionar una relacidsn de
Area de refuerzo a la area gruesa (Ag) del concreto por

1o menos igual a 0.00Z,

Compresidn.

El 4rea del acero de refuerzo longitudinal para
elementos no compuestos sujetos a compresidn no debe
ser menor que ©.01, ni mayor gue 0.08 veces el area

total (Ag) de la seccidn.
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El acero de refuerzo longitudinal minimo en elementos
sujetos a compresidn debe de ser de 4 varillas dentro
de anillos «<irculares o rectangulares, 3 varillas
dentro de anillos triangulares y & varillas confinadas

por espirales.

Cortante.

1) Refuerzo Minimo por Cortante.

Debe colocarse un Area minima de acero de refuerzo, por
cortante en todo elemento de concreto reforzado sujeto
a flexidén donde la fuerza de cortante afectada por el
factor de carga Vu exceda 0.5 a la resistencia al
cortante proporciocnada por el concreto, @ Vo, ecepto en
losas, zapatas, losas nervadas y vigas cuyo peralte sea
menor a 25 cms, 2.5 veces el espesoyr del patin & 0.9

del ancho del alma, elgque sea mayory.

Donde el Area minima de acero se debe calcular
mediante:
Av = 3.9 bwS
fy

ponde bw y § estan en cms.

2) pefuerzc en espiral y estribos para miembros sujeto
a compresidn.
La relacién del refuerzoc en espiral, s, DO Sera mayor

que el valor dado por:
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s = 0.45 [(Ag/Ac) —11 (Frc/fy)

Donde fy = a la resistencia de fluencia especificada

del refuerzo de gradc 40 y 50 com> maxims en Kg/om?.

La separacitn libre entre espirales no debe de exceder
de 7.6rms ni menor de 2.5 cms & 1.33 veces el tamafio

del agregado, el didmetro minimo a utilizayr es el # 3.

Refuerzo por contraccidn y temperatura.
El refuerzo para esfuerzos de contraccidn y temparatura
serd proporcicnado cerca de  la superficie expuesta de

muros vy losas.

En losas estructurales en donde 21 acerc de refusrzo
por flexid4n sea en un sentido, se debe proporvcionar
raefuerzc normal al acero de refuerzo por’ flexidn para

resistir los esfuerzos por contraccidn y temperatura.

El1 4&rea del acero de refuerzo por contraccidn vy
temperatura debe proporcicnar par 1o menos, las
siguientes relaciones de area del acero de refuerzo al
Area de la seccidn total del conéreta, perc nNo menos

que 0.0018:
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al En losas donde se emplee varilla
corrugada o malla soldada de alambve

(corrugado o liso) grado 42...eeienre-- D.G018

by En laosas donde se utilice acerc de
refuerzo mayor gue 4,200 Kg/cm?,
medida a una deformacidén-unitaria

por fluencia de 0.33% .-cervasasons O.0018%3200
fy

En ningan caso debe de colocarse =1 acero de refuerzo
por contraccidén y temperatura con una separacidn de 35

veres el espescr de la losa ni de 45 cms.

LONGITUDES DE DESARROLLD Y TRASLAPES DEL ACERO DE

REFUERZO.

Longitud de Desarrolla del Acero de Refuerzo a Tensidn.

La tensién o compresién calculada en el acero de
refuerza en cada seccidn de elementos de concreto
reforzado, deberd desarrvcollarse en cada lado de dicha
seccién mediante la longitud de anclaje, gancho o
dispositivo mecanico, o una combinacidn de ambos. Los
ganchos se pueden emplear solo en 1 desarrcllo de

varilla en tensidn.
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La longitud de desarrollo l1d, en cm, para varillas
corrugadas y alambre corrugado sujetos a tensian, sera
calculada como el producto de la longitud de desarrcllo
basica 1db y los factores de modificacién aplicables,
pero 1d no debe ser menor que 30 om.

La longitud de desarrollo baAsica debe ser:

Varilla del # 11 5 menores y
alambres corrugadoS ..eecasens-aaas 0.06 Abfy/Sf7o%*

Varillas de # 14 .....ccc-eaacane. 0.81 fy/Jf7c+

Factores de modificacidn que cumplan con las
especificaciones de recubrimientao, estribos,

espaciamiento de las varillas, concreto peso normal y

otros.

1) Para varillas del # 11 y menores con espaciamisnto
libre no menor que S db, y <on recubrimiento de la
‘cara del Elemenfo a la varilla de borde, medido en
el planc de las varillas, no menor que 2.5 db,

puede multiplicarse por 0.8.

23 Para acero de refuerzo confinado entre un refuerzo
en espiral no menor que &mm de diametro y no mayor
de 10cm de peso, dentro de anillos circulares del
# 4 & mayores espaciados a no mas de 10cms o

dent¥yo anillo o estribos del # <4 & mAs grande,
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espaciados a no mas de 10 cms de centro a centro y
distribuidos por la esquina de un anillo o gancho,
con un angulo no mayor de 125° puede multiplicarse

por 0.735.

la longitud de desarrollo de wvarillas corrugadas en
compresidn.

La 1longitud de desarrcllo, en cms, para varillas
corrugadas en compresidn se debe calcular como el
producto de la longitud de desarrollo basica 1db, pero

|d no debe ser menor de 20 cms.

1) La longitud de desarrcllo

badsica [db....u.iucicncanccaceas 0.075 dbfy/Jf'c
22 Fero noa menor de 0.00432 dbfy*

¥ la unidad de la constante es 1/&om.

+ La unidad de la constante s cm.

a La unidad de la constante es cm?/Kg.

Traslapes en el Acero de Refuerzo.

11 A tensisn.
En el acero de refuerzo soloc se deben hacer
traslapes cuando lo requiera o permitan los planos
de disero, las especificacicnes o asi lo permita

el ingeniera.
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Fara varillas mayores de # 11 no se deben utilizar

traslapes, sino gue se puede utilizar soldadura o

uniones mecanicas.

Un traslape totalmente soldado debe tener varillas
soldadas a tope para desarrollar una tensidn  de
poy 1o menos =} 125% de la resistencia

especificada a la fluencia fy de la varilla.

Las conexiones totalmente mecanicas deben
desarvollar en tensién o compresién, segin se
reguiera por la menos 12572 de la resistencia

especificada a fluencia fy de la varilla.

La langitud minima de traslape de tensidn sera
conforme a las requisitos de empalmes clase A ¥y B

perao no menor de 30 cms, donde:

Traslape Clase A .. .ccarannancanansana 1.0 1d
Traslape Clase P uisacrcocenancananaans 1.3 1d
Traslape de varillas corrugadas su jeta a

compresidn.
La longitud de un traslape para compresiin sera de
0.0071fydb, para fy igual <4200 Kg/cm? 4 menor y

0.0128 fydb para fy mayor de 4200 Kg/cm?, pero no

k3
(o
pel

debe ser menor que 320 cm, para f'c menor que .
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Kg/cm?, la longitud de traslape debe incrementarse

en 33%.

Las tablas 3.3.1 y 3.3.2 muestran un resumen de
los traslapes para ciertas resistencia del acera y

concreto y bajo diferente forma de carga.

Tabla 2.2.1. Traslapes en concreto reforzado solo en
tensidn.
VARILLA # As(Pulg?) As {(cm?) TRASLAFE TRASLAFE
(Pulgl. (Cms 3.

3 0.11 0.71 15 38.5
4 0.2 1.27 20 31.0
S 0.21 2.0 25 63.350
& 0.4 Z2.86 20 76.5
7 0.60 2.87 25 83.0
8 0.79 5.06 - 40 102.0
9 1.0 6.4 4& 106.0
10 1.27 8.17 | 51 130.0
11 1.56 10,07 57 145.0

f!

fy

c 210 Kg/cm?2

1

4200 Kg/cm?
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Tabla 2.3.2Z. Traslapes en Concreto Reforzado.

v LONGITUD DE LONGITUD DE TRALAFPES (Cms)

A ANCLAJE frc280 Kg/cm2  fy = 4200 Kg/cm?

R fr=280Kg/cm?

I fy=4200Kg/cm?2 Zona A Zona B Zona C

L

L Compr, {Compr, PORJE. DE VARRILLAS QUE SE TRASLAPAN

A (cms) | {cms)

#

2 25 25 30 30 35 45 55

4 30 30 40 40 95 &0 795

S 40 37 1) S0 70 75 95

& S0 44 EO £S5 85 30 115

7 &7 S2 70 90 115 120 160

8 30 99 80 120 150 180 215

9 112 =4 30 150 190 200 270

10 132 73 102 182 235 245 325

11 150 81 115 215 275 200 |- 373
ZONA : Traslapes en zonas de compresidén o bajo esfuerzo.
ZONA : Traslapes horizontales a tensién en zonas de alto

refuerza y varilla con recubrimiento mayor de 30
CMS .

ZONA : Traslapes horizontales a tensién en zonas de altos

esfuerzos, varillas con recubrimiento mencr de 30

cms .

MODULO DE ELASTICIDAD.

médulc de elasticidad. Ee para el concreto puede

tomarse coma (Wc"® ) (0.149f7c) en Kg/cm?2. Para valaores de
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Wc comprendidos entre 1,440 y 2,480 Kg/m, . Para concreto de

pesc normal Ec puede considerarse como 15,0004f7c.

El mé&édulo de elasticidad Es para 2l acero de refuerzo
de baja resistencia se puede considerar coms 2,030,000

Eg/cm?2, que es aproximadamente a 2x10%.

3.3.3 METODOS DE DISERO DE CONCRETO REFORZADD PARA

DIFERENTES ELEMENTOS.

El disefc de los miembros de concreto reforzado debe
hacerse ya sea haciendo referencia a las cargas de servicio
y esfuerzos permisibles como se dispone el DISERO FOR CARGAS
DE SERVICIO, o alternativamente, con los factores de carga y

resistencia como se dispone en el DISERD POR EL FACTOR DE

CARGA.

Los requisitos de resistencia y serviciabilidad del
disefo por el FACTOR DE CARGA puede asumirse que se

satisfacen para el diserhoc por CARGAS DE SERVICIO.
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Zapatas y losas en dos direccio—

nes, cortante soportado por el

concreto, VC ..ccienanasccnannmnans 0.4841f"c
Maximo cortante soportado por
2l refuerzo para cortante mas
gl concreto, V cecisancraranaanans Q.733f7c¢C
c) Aplastamiento en el area car—
gada, fTb c..ccacvcncransnsscacnans 0.30 f'c
(2> ERefuerzo.
Para el disefic por cargas de servicio, los

esfuerzos de tensién en el refuerzo, no deben
sobrepasar:
Refuerzo grado 40 1400 Kg/cm?

Refuérzo grado &0 1680 Kg/cm?2

(B) Flexidn.

Para el estudio de esfuerzos por cargas de servicio,

debe usarse la Teoria de Esfuerzos Yy Deformacicnes

Lineales, con las siguientes suposiciones:

(1) La deformacién varia linealmente con la distancia
medida desde el eje neutroj; excepto que, para
miembros de gran peralte sujetos a flexidn, con

una relacién claro—peralte total mayor gque 2/5
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para claros continuos y 4/5 para claros simples,
debe considerarse una distribucién no lineal de

deformacidn.

(2) La relacién esfuerzo deformacidén del concreto es
una linea recta bajo cargas de servicio dentro de

los esfuerzos permisibles.

(3> En miembros de concretc reforzado, el concreto no

resiste tensidn.

(4> La relacién modular, n = Es/Ec, se puede tomar el
namero entero mas cercano (pero no menor que 6).
Excepto en el calculo de las deflexiones, el valor
de n para concreto ligero debe suponerse el mismo
gue para concreto de peso normal de la misma

resistencia.

(52 En miembros doblemente reforzados sujetos a
flexién, debe wutilizarse una relacidén modular
efectiva de 2Es/Ec para transformar el refuerzo de
compresién en el cAlculo de esfuerzos. El esfuerzo
de compresién en dicho refuerzo no debe exceder
del refuerzo de tensidén permisible.

(C>» Miembro a Compresidén con o sin Flexidn.

La capacidad a la combinacién de carga axial y flexidn
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de los miembros sujetos a compresidn, debe tomarse como
el 35Z de 1la calculada con 1las disposiciones del
articulo 8.15.4 de 1las especificaciones AASHTO, 1983.
Los efectos de esbeltez deben estar incluidos de
acuerdo a los requisitos del articulo B.16.5 AASHTO. E1
término Pu de la ecuacién 8.41 de las especificacicnes
debe reemplazarse por 2.5 veces la carga axial de
disefro. Al usar tales especificaciones, % ha de

considerarse igual a 1.0.

Cortante.
(1) Esfuerzos Cortantes.

El esfuerzo cortante de disefic, v debe calcularse

x

[=3=% W

v = v
. bwd

donde:

B = es el ancho del alma

d = la distancia de 1la fibra extrema en
compresién al centroide del refuerzo
longitudinal, ¥

v = el cortante de la seccidn.

El refuerzo por cortante debe cumplir 1los

requisitos generales de las especificaciones.
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Cuandc el esfuerzo cortante de diseRro, v, excede
el esfuerzo cortante sopertado por el concreto,
vc, debe proporcionarse refuerzo por cortante.

El 4rea de refuerzo por cortante, perpendicular al

miembro estd dado por:

Av = (v — v c) bw s
fy
En donde el valor v — vC no - debe exceder de

1.064fc.

Esfuerzos Cortantes por Friccidn.

Las disposiciones consideradas en las especifica—
ciones AASHTO para cortante por friccidén pueden
aplicarse cuando resulta apropiado considerar la
transmisién del cortante a través de un plano
dado, tal como uﬁa grieta potencial o existente,
una superficie de contacto entre dos materiales
distintos o una superficie de contacte entre dos
materiales colados en distintas etapas.

El esfuerzo cortante no debe exceder de 0.09 f’c
ni de 25.2 Kg/cm2.

El Area requerida del refuerzo por cortante por
friccidn, Avf, debe calcularse por:

avf = v
f s p
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El coeficiente de friccidén p wvale 1.4 para concreto
colado monoliticamente, 1.0 para concreto colado no
monoliticamente y 0.7 para concreto coladoe contra acero

estructural laminado. Todo esto para concreto de peso

normal.
3.3.3.2 METODDO DE DISERD POR RESISTENCIA.

DISEAD POR EL FACTOR DE CARGA.
{A) Requisitos de Resistencia.

(1> Resistencia Requerida.

Las estructuras y los miembros estructurales
deberadn disefarse para obtener resistencias de
disefin, al menos iguales a las resistencias
requeridas calculadas para fuerzas vy cargas
factorizadas, bajo las combinaciones de cargas y
fuerzas a las que la estructura pudiera estar
sometida.

.Cada parte de la estructura dehe estar
dimensionada para el grupo de cargas que sean

aplicables y se usara el mayor disefio requerido.

(2) Factor de Reduccidn.

El factor de reduccidn de resistencia @ debe ser

el siguiente:

Fara flexidn .ceccecearnsansnanan=a BT = 0.90
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Para cortant® ...eceeascsancanaa-ua B = 0.83
Para miembros en compresidn con

refuerzo en espiral, a flexién

0 SifN 2113 sieennansrasnasmenaanse @ = 0.73
Para miembros en compresidn con
refuerzo de estribos, a flexidn
O Sin Blla cceasnnnacncnasnens==~ea ® = 0.70
Aplastamiento en el concreto ..... & = Q.70

Suposiciones de Disero.
(1) Las deformaciones en el refuerzo y en el concreto
se suponen directamente proporcionales a la

distancia al eje neutro.

(2> La maxima deformacién utilizable en la fibra
extrema de compresidn del concretoe se supondra

igual a 0.003.

(2) En el refuerzo, cuando el esfuerzo sea inferior a
la resistencia de fluencia especificada, fy, para
el grado de acero usado, debe tomarse como Es
veces la deformacién del acero. Para deformaciones
mayores que las correspondientes a fy, el refuerzo
se considera independiente de la deformacidén, e

igual a fy.
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(4) La resistencia a la tensidn del concreto no debera

considerarse en los calculos.

(5) La relacién entre la distribucién del esfuerzo por
compresidn en el concreto y su deformacidén se
puede suponer rectangular, trapezoidal, parabdlica
o cualquier otra forma que resulte de 1la
prédiccién de 1la resistencia y que coincida con

numerosos resultados de prusbas.

(6> E1 requisito anterior se puede considerar
satisfecho si se emplea una distribucidan
rectangular equivalente del refuerzo en el

concreto de 0.85 f'’c uniformemente distribuidao en
una zona de compresidén equivalente, gue este
1imi£ada por los extremos de la seccidn trans-—
versal y una linea rEcta'paralela al eje neutro, a
una distancia a = @, ¢ a partir de 1la fibra de
deformacidn unitaria maxima al eje neutro se
medirad en 1la direccién perpendicular a dicho eje.
El factor 4 deberda tomarse como 0.83 para concre-
tos con una resistencia hasta de 280 Kg/cm? y se
reducird a una razdén de 0.05 por cada 7O Kg/cm?
que aumente la resistencia sobre 280 Kg/cm?.

(C) Flexidn.

(1) Para miembros a flexidn, el porcentaje de



2>

138

refuerzo, p, proporcionado no debe exceder de 0.75

del porcentaje balanceado, Qb.

Para secciones rectangulares con  refuerzo a
tensidén dnicamente, el momento resistente de

disefo ¥ Mn, puede calcular por:

&g Mn 3 As fy (d - a/2)

donde:

a = As fy/(0.85 f'c b)

El porcentaje de refuerzo balanceado Qb:

€b = _0.85 p1 f? ¢ (_6&11.5 )
fy 6115 + fy
Secciones con Patin «con refuerzo a tensisén
Unicamente: ’

Cuando el espesor del patin a compresién es menor

que el espesor del bloque rectangular equivalente:

#Mn = & [(As - Asf) fy (d — a/2) + Asf fy

(d - 0.5 hf)1.

Donde:

Asf = 0.85 f’c (b— bw)hf
fy

a = (As ~ Asf) fy

0.85 f’c bw
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El porcentaje de refuerzo balanceado, Qb:

Qb = ( bw ) [ (0.83 p1 f’cl ( 6115 ) + pf ]
b fy 6115 + fy
Donde:
pf = Asf
bwd

(4} Secciones rectangulares con refuerzo a compresidn.

Momento resistente de disefo:

#Mn = &/(As—-A's)fy(d-a/Z2)tA’s.fy(d—-d?)/
Si
{ As — A’s ) 2 0.85B, (f'c d') (_6115 2
b.d fy.d 6115 - fy
Donde:
a= (As — A's 1 fy
0.85 f'c b

El porcentaje balanceado, @b:

@b = r_0.85 g1 fre (6115 ) + pr(_f’s >
fy 6115 + fy fy

Donde:

f's = esfuerzo en refuerzo a compresidn.

(D) Miembros a Compresidn con o sin Flexidn.

Todos los miembros sujetos a cargas de compresidn seran
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diseRados para una excentricidad e, igual a 1la mayor

de:

=

1)

al

bl

La correspondiente al maximo momento que acompana
la carga a compresidn, o

0.05h para miembros a compresién con refuerzo en
espiral; & ©0.10h para miembros a compresidn con
estribos, con respecto a uno u otro eje, o

0.025m con respecto a uno u otro eje.

Resistencia de miembros a compresidn.
Compresidn pura, ZPo:
gPo = $/0.85 f’c (Ag — Ast) + Ast fy/
Esta condicién es solamente hipotética, puesto que
todo miembro sujeto a una carga de compresisn

debera disefarse para excentricidades no menores a

las evaluadas anteriormente.

Condicidn de deformacidén balanceada: #Pb y @Mb:

gPb = [0.B5f’c.b.ab + A’'s.f’s — As.fyl vy
ZMb = Pbh.eb = #[0.85f’c.b.ab(d-d"—ab/2) +
A’s.f’s(d-d?*—d") + As.fyd"1
donde:
ab = (6115 )} p1.d
6115 + fy
Yy
f's = 611501—- (d?) (E115 + fy»1 % fy

d 6115
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(E) Efectos de. Esheltez en Miembros a Compresidn.
(1) Requisitos Generales.
El disefio de miembros a compresidn se basara en
fuerzas y momentos determinados a través de un
andlisis de la estructura. Dicho andlisis debe
tomar en cuenta la influencia de cargas axiales y
el momento de inercia variable en 1la rigidez del
miembro vy en los momentos de empotramiento, el
efecto de las deflexiones sobre los: momentos y

fuerzas, y los efectos de duracidn de las cargas.

(2) Evaluacién aproximada de los efectos de esbeltez.
Para miembros a compresidédn arriostrados contra
desplazamiento, los efectos de esbeltez podran
despreciarse cuando K lu/r sea menor que 34-(12 -
M /ﬂ); Fara miembros no arriostrados podran
despreciarse cuando K lu/vy sea menor que Z2. K es
el factor de longitud efectiva; 1lu, la distancia

'libre no soportada; M, y M., son los momentos
extremos de un miembro, donde My y Maes positivo
si la flexidn es simple y negativa si es curvatura
doble. M, siempre es positivo.’

Los miembros a compresidn serdn disefados usando
la carga axial factorada, Fu, de acuerdo a
andlisis elastico convencional Yy un momento

factorado, Mc, definido por:
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donde:
F = Cm 2 1.0
1 — PFu
gPc
Pc = n2EI/CK 1udz

En lugar de un cdlculo mas preciso, EI podra

tomarse de cualquiera de las siguientes férmulas:

EI = Ec Ig/S + Es Is
1 + $#d

n conservadoramente:

EI = Ec 1g/2.5
1 + 3d
donde:
gd = es la relacidn entre el momento maximo debido

a la carga muerta y el momento maximo debido

a la carga total.

Cm = 0.6 + 0.4(M, /Mp) (miembros  soportadoes
lateralmente).
Cm = 1.0 (miembros no soportados lateralmente).

(F} Cortante.
{1) PResistencia al Cortante.

El esfuerza factorado, VYu, se calculara por:
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Vu = YVu
Z b w.d

donde bw se tomard como es espesor del alma y d
como la distancia desde la fibra extrema a

compresidén hasta el centroide del refuerzo

longitudinal a tensidn.

(2) Esfuerzo cortante soportado por el concreto.
Para miembros sujetos solamente a cortante vy
flexién o sujetos a compresién axial, el esfuerzo
cortante soportado por el concreto, Vc, no
excedera de 0.534ff’c’ valor que puede ocuparse
cuando no se haga un calculo mas detallado. Cuando
exista tensién significativa, el refuerzoc por
cortante se disefard para soportar el cortante

total, a menos que se haga un calculo mAs preciso.

(3> Refuerzo por Cortante.

Cuando se proporciona refuerzc por cortante
perpendicular al eje, el Area requerida se

calculara por:

Av = (Vu — Vo) bw.s/fy
valor que tiene que cumplir los requisitos de las

especificaciones AASHTO.

El valor de (Vu — VYc) no excederd de Z.1J3f%c.
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(3) Cortante por Friccidn.
Las disposiciones consideradas en las
especificaciones AASHTO para cortante por friccién
donde es adecuado considerar transmisidn de
cortante a través de un plano dade, tal como una
grieta existente o potencial, una superficie de
contacto entre dos concretos colados en épocas

diferentes.

(G) Requisitos de Serviciabilidad.
Fara miembros sujetos a flexién disefados haciendo
referencia a factores de carga y resistencia por el
DISEfO POR FACTOR DE CARGA, los esfuerzos para cargas
de servicio serdan limitados para satisfacer los

siguientes requisitos:

(1) Fatiga.
No es pecesario revisar los esfuerzos limites de
fatiga para losas de concretac con refuerzo
principal perpendicular al tradficeo, disefadas de

acuerdo con el método aproximado.

(2) Distribucidén del refuerzo a Tensidén.
El refuerzo de tensidn por flexidn debe
distribuirse adecuadamente en las zopas de tensisn

maxima.
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Cuando la resistencia de disefo a la fluencia fy,
para el refuerzo en tensién exceda de 2.800 Kg/cm?
las secciones transversales de momentos maximos
positivos y negativos deberan proporcionarse para
el valor de Z dado por Z =fs 4 dc A no - exceda
de 231,000 Kg/cm para exposicidén interier y de
26,000 Kg/cm para exposicién exterior. fs puede
tomarse romo el 607 de la resistencia de fluencia

especificada, fy.

Control de Deflexiones.

Los miembros a flexidn de estructuras de puentes
deben disefarse para tener una rigidez adecuada a
fin de limitar las deflexiones o cualqguier

deformacifn que pudiese afectar adversamente la

resistencia de la estructura bajo cargas de
servicio.
a. Limitaciones del peralte de la estructura.

Los espesores minimos estipulados en la tabla
3.3.3, se recomiendan, a menos que, calculos
de deflexiones indiquen gue un menor EBsSpEsSGr

puede usarse sin efectos adversos.
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Tabla 3.3.3.

ESPESORES MINIMOS RECOMENDADOS PARA MIEMBROS DE PERALTE

CONSTANTE'

TIPO DE ESTRUCTURA

ESFESORES MINIMOS EN m®

Losas de puentes con re-—
fuerzo principal perpen—
dicular o paralelo al -
trafico.

Vigas T

Vigas de Cajdin

S + 3.05 £ 0.165 m
30

S + 2.75
18.04

S + 3.05
20

! Cuande se usan miembros de peralte variable, los

valores de la tabla pueden ajustarse para tener en
consideracidén el cambio de las rigideces relativas
de las secciones para momento positivo y negativo.

Valores recomendados para claras continuos, para
claros simples deberé& tenerse cerca de un 104 mas
de espesor.

Distancia libre mas espesor de losa, peroc nNo mayor
que la distancia de centro a centro de apoyos.
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2.4 CONCEPTOS BASICOS Y REQUISITD PARA LA CONSTRUCCION DE

CONCRETO PRESFORZADO.

3.4.1 INTRODUCCION.

El presforzado puede definirse en terminos generales
como el precargado de una estructura, antes de la aplicacisn
de disefo requeridas, hecho en forma tal que mejore su
compar tamiento general. Aunque los principios y las tecnicas
del presforzado se han aplicado a estructuras de muchos
tipos y materiales, la aplicacidn mads comin ha tenido lugar

en el disefoc del concreto estructural.

En esencia, el concreto es un material que trabaja a
compresidn. Su resistencia a la tensidén es mucho mas baja
que a la compreéidn y en muchos casos, al disefiar, se deja
fuera de consideraci#dn agquella. Por tanto, el presforzado
del concreto implica naturalmesnte la aplicacidén de una carga
compresiva, previa a la aplicacidn de las cargas anticipadas
de disefiz, en forma tal que se reduzcan o eliminen los

esfuerzos de tensién que de otra forma ocurriran.

3.4.2 METODOS DE PRESFORZADO.

Aungue se han empleado muchos métodos para producir el

estado deseado de precompresidén en los miembros de concretao,



148

todos los miembros de concreto presforzado pueden.
considerarse dentro de una de dos categorias: pretensado o
postensado. Los miembros de concreto pretensado presforzado
se producen restirandc o tepsandoc los tendones entre
anclajes externos antes de vaciar el concreto. Al
endurecerse el concreto fresco, se adhiere al acero. Cuando
el concreto alcanza la resistencia requerida, se retira la
fuerza presforzante aplicada por gatos y esa misma fuerza es
transmitida por adherencia, del acero al concreto. En el
caso de los miembros de concreto pretensados y presforzados,
se esfuerzan los tendones después de que ha endurecide el

concreto y de que se ha alcanzado suficiente resistencia,

aplicando la accidn de los gatos contra el miembro de

concreto mismo.

A. Pretensado.

La mayor parte de la construccidn de concreto
presforzadc que se hace en los Estados Unidos es de
concreto pretensado. Los tendones, que generalmente son
de cable torecide con varios torones de varios alambres
cada uno, se. restiran o tensan entre apoyos que forman
parte permanente de las instalaciones de la planta,
como se ilustra en la figura 3.4.1.a. Se mide el
alargamients de los tendones, asi como la  fuerza de
tensidn aplicada con los gatos.

Con la cimbra en su  lugar, se vacia el concreto en
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torno al tendén esforzado. A menudo se usa concreto de

alta resistencia a corto tiempe, a la vez que curado

con vapor de agua, para acelerar el endurecimiento del

copcreto. Después de haberse lograd> suficiente

resistencia, se alivia la presisén en los gatos. Los

torones tienden a acortarse, pero no 1o hacen por estar

ligados por adherencia al concreto. En esta forma, la

fuerza de presfuerzo es transferida al concreto por

adherencia,en su mayor parte cerca de 1los axtremos de

la viga, y no se necesita de ningdn anclaje especial.

Gato

Anclaje dal * Viga
tendan \
— )
___________ = —— =
Lecho de uaci.do/ \ Tendén
{a)
Gatwo
R
o
T——————g pf*“"ﬂ#ﬂjT_-__
A l A
Y Y
Fuerza da Fuerza de
soporte sujecian
&
Gato \

( Anclaie{ Viga 1 ( Viga 2 ; \

‘aagoLtFl_J:__ i 0 m I p—— 1 E}
/ 7

Lecho da vaciaco

Contunuo
conrtinue

Fig. 3.4.1. M8todos de pretemsado: a) Viga con tendén recto; b) Viga con
excentricidad variable; c¢) Esforzado y vaciado de linea lar-

ga.
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Postensado.

Cuando se hare el presforzado por postensado,
generalmente se colocan en los moldes o foarmas de la
viga conductos huecos que contienen a  los tendones no
esforzados, v que siguen el perfil deseado, antes de
vaciar el concreto. Los tendones pueden ser alambres
paralelos atadoss en haces, cables torcidos en torones o

varillas de acerc.

El condurcto se amarra con alambres al refuerzo auxiliar

de la viga (estribos sin esforzar) para prevenir su

desplazamiento accidental, ¥y luego se vacia el
concreto. Cuando éste ha adguiridno suficiente
resistencia, se wsa la viga de concreto misma  para

proporzionar  la  reaccidn para el gato de esforzado,
como se ilustra en el extremo alejado del miembro, se
restira, lueg: se ancla en el extremo de aplicacidn del
gato por medio de accesoricos similares y se quita el
gatm. La tensidn se evalda midiendo fanto la presidn
del gato como la elongacién del acero. Los tendones se
tensan normalmente une a la vesz, aunque cada tenddn

puede constar de varios torones o alambres.
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3.4.3 ANALISIS POR FLEXION.

El estudio de las vigas requiere de analisis o diseno.
En el caso del andlisis por flexidn, las dimensicnes del
acero y del concreto, asi como la magnitud y linea de accidn

de la fuerza efectiva pretensora sdn generalmente conocidas.

El andlisis por flexidn de miembros presforzados es con
mucho 1la tarea mds sencilla. El disefio se complica por la
interdependencia de muchas variables. Por lo general, los
cambios en una variable afectardn a muchas otras de ellas,
si no es gue a todas, y a menudo el mejor camino para el
disefo final es un procedimiente iterativo. Un miembro
tentativo gque se escoge sobre la base de un calculo
aproximado se verifica para comprobar su suficiencia, vy
luego se afina. De ' esta manera, en cierto sentido el

disefador converge a la soclucién que es '"la mejor".

Tanto el andlisis como el disefo del concreto
presforzado puede necesitar de la consideracidn de varios

estados de carga tal comoc sigue:

1. Presfuerzo inicial, inmediatamente después de la

transferencia, cuandc solo Pi actida en el concreto.

8]

. Presfuerzo inicial mAas peso prapio del miembro.

Fresfuerzo inicial mas la totalidad de la carga muerta.

(O}
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4. Presfuerzo efective, Pe, después de ocurridas las
pérdidas mas las cargas de servicio consistentes en la
totalidad de 1a carga muerta mas las cargas vivas
asperadas.

3. Carga ltima, cuwando se incrementan las «cargas
esperadas de servicio mediante factaores de carga y el

miembro se encuentra al inicio de la falla.

3.4.3.1 ESFUERZOS ELASTICOS DE FLEXION EN VIGAS NO

AGRIETADAS.

A. Comportamiento de wvigas presforzadas en el rango
eldstico.
En 1la figura 32.4.2 se muestra unpa viga presforzada
apoyada simplemente con un tendén curvo. El centroide
del concreto es el de toda la seccidn no agrietada, v
el aceroc se representard por su eje centroidal, bien
sea que esté constituido por un solo tenddn o por
varios. La excentricidad del centroide del acero, sera
positiva si ésta se mide hacia abajo del centroide del
concreto, y se representa can e.
Las distancias de 21 centroide del concreto a las

superficies superior e inferior del miembro son o, ¥ <o

respectivamente.

La - figura 3.4.2b muestra las fuerzas resultantes gue
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FIGURA 3.4.2.

ie)

Fuerzas que actiian en una viga presforzada tipica. (a) Per
fil de la viga y su seccidn, (b) Fuerzas que actdan en el
concreto, (c) Poligono de equilibrio de fuerzas, (d) Fuer-
zas de anclaje y curvatura reemplazadas por la resultante.
(e) Viga con carpas transversales.
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acthan en el concreto después del tensado del acero. La
fuerza F actia en el concreto en los anclajes de los
tendones cerca de los extremos del miembro. La fuerza F
en ol centro del clara es la resultante de todos los
esfuerzos normales de compresién en el concreto que
actiia en dicha seccidn. Estos esfuerzos normales varian
de un valor £, en la superficie superior a f,en la
superficie inferior. Las fuerzas N se ejercen sobre el
concreto  por el tenddén debido a su curvatura vy la
distribucisn exacta de estas fuerzas depende de la

configuracidsn particular gque se use para =1 tendon.

Las tres fuerzas F, N yv F forman un sistema
autoequilibrado, tal como se ilustra en el poligons
coerrado de fuerzas de la figura 3.4.2c. Nitese que
cuandao dnicamente actidan las fuerzas del presfuerzo en
una viga estaticamente determinada, las reacciones

externas en la viga son cero.

La figura 3.4.2d nos muestra una forma alternativa de
representar a las fuerzas de la figura 3.4.2h, en 1la
cual las fuerzas F y N se reemplazan por Su suma
vectorial T. La comprensién rvesultante P actida como
antes. Nétese que P y T son fuerzas iguales y opuestas,
que actvian en el mismo punto de la seccidén transversal.

Fuede concluirse que para una viga estaticamente

4
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determinada, la consecuencia del presfuerzo es una
fuerza resultante de compresidn que actida en el
centroide del acerc en cualquier seccidn.

A continuacidn se permite que actie una fuerza uniforme
distribuida de intensidad w, tal como se muestra en la
figura 2.4.2e. Existe una fuerza de reaccidn asociada R

= wl/2 en cada apoyo. A medida que la fuerza w es

aplicada gradualmente, la magnitud de la fuer=za
pretensora permanece esencialmente constante ¥ T
mantiene tanto su magnitud como su posicidn. Sin

embargo, a medida que se superponen los esfuerzos de
flexiédn debidos a las cargas, aplicadas a los esfuerzos
axiales y de flexidn debidos al presfuerzo, ‘1la
compresidén  resultante P se mueve hacia arriba. Se
genera un par interno> resistente, con fuerzas iguales P

y Ty un braze =z=. Este par equilibra exactamente al

momento exterior.

Esfuerzos elidsticos.

Siempre que la viga pevmanece <sin agrietarse, y que
tanto el concreto como €1 acero sean esforzados dentrvo
de los rangos elasticos, los esfuerzos en el concreto
pueden hallarse wusando conocidas ecuaciones de la
mecinica, basadas en el comportamiento 2lastico. En la
practica actual, estas condiciones se cumplen a menuda

hasta el nivel de las cargas de servicio.
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_(d

FIGURA 3.4.3. Esfuerzos elisticos en una viga presforzada sin agrietar,
(a) Efecto del presfuerzo inicial. (b) Efecto del pres—
fuerzo inicial mids el peso propio. (c)} Efecto del pres—-
fuerzo final m3s carga de servicio total.
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demas términos ya se definieron anteriormente. Susti-
tuyend> el radio de giro r2 = Ic/Ac, estas ecuaciones

pueden escribirse en una forma mas conveniente:

F, = _ _Fi (1 ~-ac ) S.4.2a2
Ac ri

F, = _ _Fi (1 -gn)d
Ac r2 (3.4.2b)

La distribucidsn resultante del esfuerzo se muestra en
la figura 3.4.3a. Casi nunca el presfuerzo inicial F,
actia solo. En la mayoria de  los casos practicos, <on
el tendédn debajo del centroide del concreto, la viga se
deflexionard hacia arriba debido al momento de flexion
causadn por el presfuerzo. Entonces se soportarad por
las cimbras = por las camas de colado scbre todz en los
extremos, y la carga muerta de la viga misma, causara
momentos Mo que se superpondran  inmediatamente.
Consecuentemente, en el estado inicial de carga,
inmediatamente después de la transferencia de la fuerza
pretensora, los esfuerzos en el concreto en las

superficies superior e inferiar valen:

Superior F, = _ _Fi (1 — eg) —-_Mo (3.4.3a)
Ac rz . S, i
Inferior F, = _ _FRi (1 + eg) + _Mo (3.4.3b>

Ac ri S,
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donde Mo es el momento flector debide al peso propio
del miembro, v § = L/c, ¥ § = I./2? son los midulos de
seccién con respecto a las superficies superior e
inferior de la viga. La distfibuciﬂn del ssfuerzd para

pste estado de carga se muestra en la figura 3.4.3.b

Fueden colocarse las cargas superpuestas  (adicionales
al peso propic) cuando la fuerza pretenscora tenga adn
un valor rcercano al  inicial, esto es, antes de que
hayan ocurrido las pérdidas dependientes del tiempo.
Sin embargo, este estads de cargas rarva vez controlara

el disefio, como se puede confirmar estudiando la figura

Las Cargas vivas aplicadas son generalmente
superpuestas lo suficientemente después como para que
hayan wocurrido 1a mayor parte de las pérdidas del
presfuerza. En  consecuencia, el siguiente estado de
carga .de interés es el estado correspondiente a  la
totalidad de las cargas de servicio, cuands actida la
fuerza pretenscora efectiva Fe «con los momentos debidos
al peso propic (M, 2 a la carga muerta superpuesta (Md)

y & la carga viva (M, ). Los esfuerzos resultantes son:

F, = =—(Fe/Ac) (l-ag/r2) — Mt/S, (3.4.4a)
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—(Pe/Ac) (l+eg/r2) + ME/5; (Z.4.4b3

“,
N
I

donde el momento total M, es

En la figura 2.4.2 se muestran los esfuerzos debidos a

las cargas de servicio.

3.4.4 CORTANTE.

Las vigas también deben tener seguridad en contra de
fallas prematuras de otros tipos, las cuales pueden ser mas
peligrosas que la falla por flexidn en 2l sentide que, si
sobrevinieran la sohrecarga y colapso catastrifico, éstos
podrian ocurrir de sidbito vy sin previo aviso. La falla por
cortante, mads propiamente llamada fallé por tensidn diagonal
es un ejemplo. Las vigas de concreto presfarzadu normalmente
poseen refuerc para el cortante, especial con la finalidad
de asegurar gque la falla paor flexién, la cual puede
predecirse con precisidn y viene precedida por el
agrietamiento y las grandes deflexiones cobvias, ocurrira
antes que la falla por cortante, la sual es sabita y mas

dificil de predecir con exactitud.
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3.4.4.1 CORTANTE Y TENSION DIAGONAL EN VIGAS SIN AGRIETAR.

Cuando las cargas que actidan en una viga de concreto
presforzado son relativamente bajas, eésta no se agrietara y
la respuesta del concreto serd casi elastica. En estas
circunstancias los esfuerzos cortantes, los debidos a la
flexién, vy los esfuerzos principales gque resultan de su
accidn  combinada se pueden hallar basandose en las
ecuacicones familiares de la mecénica. El esfuerzo cortante

en el concreto para cualquier wbicacidn estd dado por

v = Vres G
I.b
donde:
Vet = Fuerza cortante neta en la seccidn transversal
debida a las cargas aplicadas y al presfuerzo.
G = Mamento estatico alrededor del eje neutro de la
parte de la seccidén transversal que se encuentra
hacia afuera del plano de corte considerado.
I, = mpomento de inercia de la seccidn transversal.
b = anchx de la seccidén transversal a la altura del
plano considerada.

El esfuerzo de flexidn en el concreto se puede hallar

mediante la ecuacidn:
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donde:

F = fuarza pretensara

e = excentricidad de la fuerza pretenscora, positiva
hacia abajo.

Y = distancia desde el eje centroidal de la seccidn
al punto considerado.

A, = Area de la seccidn transversal de concreto.

M = momentos debidos a las cargas aplicadas.

y el signo, superior o inferior de cada par, s aplica
para el cdlculo de los esfuerzos  por arriba o por

debajo del eje centraoidal, respectivamente.

3.4.4.2 CORTANTE DEL AGRIETAMIENTO DIAGONAL.

Gran cantidad de pruebas han demostrado que pueden
ocurrir  dos tipos de grietas diagonales en trabes
presforzadas: grietas por flexidn cortante y grietas por

cortante en el alma. Estas se ilustran en las figuras 3.4.4a

y 2.4.5b respectivamente.

Las grietas por flexidn—cortante se presentan despues
de que han ocurrido las grietas por flexidn. Las grietas por
flexidn se extienden mas o menos verticalmente dentro de la
trabe desde la cara de tensidédn. Cuando se desarrvolla una

combinacidn critica de esfuerzos de flexidn y cortantes en



163

la cabeza de una grieta por flexidn, la grieta se propaga en
una direccidn inclinada, a;menudn algo tendida, tal como se
indica en la figura 3.4.4a. 5i no se proporciona refuerzo en
el alma, tal grieta pusde producir lo gue se conoce COmo WM&
falla por compresidn—-cortante, en ia cual el Area de
compresitdn del concreto cerca de la parte superior de la

viga, reducida por la grieta diagonal, es insuficiente para

resistir las fuerzas proveni=sntes de la flexidn.

Mientras que &1 agrietamiento por flexidn—cartante es
el tipo mads comin, la grieta por cortante en =1 alma pueds
ocurrir tal como se muestra en la figura 3Z.4.4b,
especialmente cer:ca de los apoyos de vigas altamente
presforadas con  almas relativamente delgadas. Este tipo de
grietas se inicia en el alma, sin previo agrietamiento por
flexidn, cuando.la tensidn principal en el concreto iguala a
la resistencia de tensisn del material. Este tipz de paeligro
en el alma conduce a la sabita formacidn de una gran grieta
inclinada, y si no se sncuentra refuerze: en el alma,
conducird'a la falla de la viga segin un2> de los modos

siquientes:
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Flexion vy corte Flexion i

\
AR AR

{a)

RS

ey _Q\& _&\

(&)

FIGURA 3.4.4. Tipos de grietas inclinadas. (a) Grietas por flexidn-cor

n

tante. (b) Grietas por cortante en el alma.

Sepatacisn del patin en tensisn del alma, a medida en
gque las grietas inclinada se extiende horizontalmente
hacia laos apoyos.

Aplastamiento del alma debido a 1la elevada compresidin
que actda paralelamente a la grieta diagonal, a medica
que la trabe se transforma en un arco atirantaco
equivalente.

Agrietamiento por tensidén inclinada secundario cerca de
los apoyos, el cual separa el patin en compresidn  del

alma.

Tipicamente, las fallas por cortante en el alma son mas

violentas que las fallas por flexidn-cortante.
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3.4.4.3 REFUERZO EN EL ALMA POR CORTANTE.

No ceria ni econémico ni sequro disedar vigas de

concreto presforzado de tales proporcicones gque salo 21
~ .

concreta sea el gue proporcione toda la resistencia al
cortante. El refuerzo del alma sin presforzar se emplea de
la misma manera general tal como se usa en trabes de
concreto rveforzado. Tal acera en el alma no solamente
aumenta la resistencia al cortante de las trahes, sino que
también garéntia que la falla sea mas dactil, en casoc de que
exista una severa sobrecarga que produzca una falla por

cartante. La fluencia del refuerzo del alma, acomparfada por

el amplio agrietamiento del concreto dara alguna alarma de

peligro.

La transferencia de fuerzas cortantes a traves de la
seccidn diagonalmente agristada de un trabe con refusrzc en
el alma pgede comprenderse estudiando la figura Z.4.5. Esta
muestra las fuerzas que actfdan en una parte de 1la trabe
entre 1la seccidn diagonalmente agrietada vy el apoyo

adyacente. Los estribos se muestran con un espaciamiento s.

Debidc al presfuerzo de compresidn longitudinal en =1
concreto, la pendiente de la grieta diagonal es por 1o

general considerablemente mas pequera que 45 grados. Aqui ss
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tendones
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FIGURA 3.4.5. Transferencia del cortante’en una viga' patcialmente’ '~
agrietada.- )

3 1

suponeg algo conservadoraments, que la proyeccidn horizontal
de la griekta tiene una longitud 'd igual &l peralte efactiva
de la viga medido =21 centroide del tzndin en la gzeccidn de
interés. Entconoces, sioel espaciamiantc d=l rafuerzco del alma
an la direccisn del eje del miembrz =8 s, 21 ndamero de
astribos U gque atraviesan la grista dizgonal =23 d4/73. Cuands
=1 miesmbro se encuentra al inicic de 1z falla, los estribos
se encuentran esfaorzados a 1a totalidad de so rasistencila d=
fluencia f, - For 1o que la e=ontribuci4an  total de los

estribms para la resistencia del cortante a traves de la

seciidn agrietada es:

Vs = _Av fyd

vt e s A e e
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donde Av es el Area +total de acero de un estribo, esto es,
dos veces el A&rea de la seccidn transversal de la varrilla

para el caso tipico de laos estribos en U.

Si &1 centroide del tendén atraviesa la seccidn de
interés con una inclinacidn @, entonces el tenddn transmite
una fuerza cortante igual a la componente wvertical de la

fuerza pretenscra.

Ain cuando la fuerza en el tend$n aumenta a medida en
gue se sobrecarga el miembro, se supondra  conservadoramente
que tiene un valor igqual al presfuerzo efectivo P . Asi, la

componente vertical es:

v = Pz send

Una tercera contribucidn a 1la transferencia del
cortante proviens de la resistencia friccicnante a lo largo
de las superficies naturalmente rugosas formadas por la
grieta. Aun cuando la grieta es perpendicular a la direccidn
de la tensidén principal, de tal forma que no deberian
preveerse desplazamientos por  cortante, se ha confirmado
porlas prusbas que después del agrietamiento ocurre una
redistribucién significativa de fuerzas internas, =n fal
forma que existe una tendencia al deslizamiento relative de

las caras de la grieta. Esta es resistida por la rugosidad
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w

de la superficie y por la trabazén del agregado. La fuerza Va
resistente asociada con la trabazén del agregado actua sobre

el cuerpo libre en la direccién representada en la figura

3.4.5. Su componente vertical es Vas.

Finalmente el concreto de la zona en comprensién sin

agrietar arriba de la grieta diagonal proporciona una fuerza

resistente Ve=.

Igualando a cero la suma de todas las fuerzas verticales

de la figura 3.4.5 se obtiene la expresién para la resistente

nominal al cortante:

S

5.4.4.4 CRITERIO DE DISEfO POR CORTANTE DEL ACI.

A. Bases del disefio.

El disefio debe basarse en el miembro cargade con un
estado de sobrecarga hipotético, con las cargas muertas
calculadas y las vivas de servicio multiplicadas . por 1los

usuales factores de sobrecarga, excepto cuande se especifique

otra cosa.

El disefio de las secciones transversales sometidas a
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cortante debe de basarse en la relacidn:

V, £ @ Y (2.4.62
donde:
\, = Fuerza cortante aplicada bajo cargas factorizadas.
V., = Resistencia nominal al cortante de la seccidn.
i = Factor de reduccidn de la resistencia, tomando igual

a 0.85 para cortante.

La resistencia nominal al cortante V,, se calcula de 1la

gcuacidn:

v = V. + V, 2.4.7)
donde:
V. = Resistencia nominal al cortante proporcionada por el
concreta;
v = Resistencia nominal al cartante proporcicnada por =1

refuerzo para cortante.

El valor de V. debe calcularse de acuerdo con la seccidn B

que sigue.

Se supone que la primera seccidén critica para el
cortante se encuentra a la distancia h/2 desde la cara del
apoy>, y las secciones gue =e sncuentran a mencs de h/2 se

disefan para 2l «cortante caiculada para h/Z. Esta
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especificacidén reconoce el efecto benéfico de la comprensioén
vertical en el concreto producida por 1la reaccién. En
circunstancias especiales, agquellos beneficios no se obtienen,

Yy el cortante en la cara del apoyo puede llegar a ser critico.

B. Area requerida de refuerzo en el alma.

Cunado se emplea el refuerzo por cortante perpendlcular

al eje del miembro, su contribucién a la resistencia al corte

es:

Av £.. d (3.4.8)

Vs

tal como se derivd pero el valor de Vs no debe tomarse mayor

que 8 f'. b.d.

La resistencia total nominal al cortante Vn se halla
sumando las contribuciones del acero y del concreto:

vn = A f d + Ve (3.4.9)
S

Para el caso limite de la inecuacién (3.4.6) y mediante
la ecuacién (3.4.7).
vu = vn

(Vs + Vc)
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de la cual vu ((Av £, d)/s + Vc)

Vu = As £ d + Ve (3.4.10)

El Area requerida para la seccién transversal, Av, puede

calcularse mediante una transposicién de términos de 1la

ecuacién (3.4.10).

Av = (Vu - vc)y S (3.4.11)
£ d

Normalmente, en los casos practicos de disefio, el
ingeniero escoger& una 4area tentativa del estribo, para el
cual se halla el espaciamiento regueridoe, asi pues una forma

mas conveniente de la ecuacién (5.6.7) es:

S=_Av _f., 4 (3.4.12)

Si el espacimiento hallado para el area tentativa del
estribo resulta muy estrecho para una distribucién econdmica
o practica, as{ resulta tan grande gque los requisitos de
espaciamiento maximo que rigen el disefio. Se debe buscar un
espaciamiento adecuado a modo de no caer en los errores antes

expuestos. Para una mayor seguridad consultar el cédigo ACI-

318-89.
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C. Refuerzo Minimo en el alma.

En todos los miembros de concreto presforzado se debe de
proporcionar por lo menos una cierta area minima de refuerzo
por cortante, cuando la fuerza cortante factorizada total Vu
vc

es mayor que la mitad de la resistencia al cortante

proveniente del concreto.

El area minima que debe de proporclonarse como refuerzo

para el cortante para los demas casos debe ser igual al menor

de los siguientes valores:

Av = 50 bwS (3.4.13)
ty
Y
Av = _Ap fpu S (d/bw) (3.4.14)
80 fy d
En donde:
Ap = Area de la seccién transversal del acero de presfuerzo.
fy = Bs el esfuerzo de fluencia del acero del estribo.
fpu = Es la resistencia ultima de tenslén del acero de

presfuerzo.
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3.5 PERDIDA PARCIAL DE LA FUERZA DE PRESFORZADO.

Las pérdidas en la fuerza pretensaora se pueden agrupar
en 2 categorias: aquelllas que  ocurren inmediatamente
durante la construcciédn del miembro y agquellas que ocurren a
través de un extenso pericdo de tiempo. La fuerza de
presfuerzo del gato P, puede reducirse inmediatamente
debidao a las pérdidas por friccién, deslizamiento del
anclaje y el acortamiento elastico del concreto comprimido,
La fuerza pretensora después de ocurridas estas perdidas se
ha denominado fuerza pretenscora inicial P,. A medida en que
transcurre el tiempo, la fuerza se reduce mas, gradualmente,
primera rApidamente y luego mas lentamente, debido a los
cambios de longitud provenientes de la contraccion ¥y el
flujo plastico del concreto y debido al relajamiento del

acero altamente esforzado.

Después de un periodo de muchos meses, o adn anos, los
cambios posteriores en los esfuerzos llegan a ser insignifi-
cantes, y se alcanza una fuerza pretensora casi constante.

Esta se define como la fuerza pretensora efectiva F, .

Fara 1los miembros pretensadas, F, nunca actida en el
concreto, sino dnicamente en los anclajes permanentes de 1a

cama del colado. La tensidn se rveduce & lo largo de la

longitud del cable por la friccidn gue ocurre en los puntos
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de cambio de direccidn del cable y 2n las cimbras extremas
de la viga. Adicicnalmente, la fuera en sl aczerc s2 reduce,
inmediatamente después de 1la transferencia, por el

acortamientno elastico del concreto.

A principios de 1358, el Comité Conjunto 423 del ACI-
ASCE reconocid la necesidad de  poseer expresicones
aproximadas a usarse en la estimacidn de las ‘pérdidas de
presfuerzo en los  casos rutipnarios de disefic. Se
recomendaron  los siguientes valores para la estimacidn de
las pérdidas totales, incluyends: aquellas debidas al
acortamiento eléastico, a la contraccidn, al flujo plastico y
al relajamiento, pero excluyends a las pérdidas debidas a la

friccidn yv al deslizamiento en el anclaje:

Fara el pretensado: 35,000 Lbh/pulg? (241 N/mm2)

Para el postensado: 25,000 Lb/pulg? (172 N/mm2)

Las pérdidas debidas a 1la friccién, aplicables a

miembros postensados, debian calcularse separadamente.

Esta base para =1 célculo de las pérdidas se incorpord
en el Cddigo del! A&GCI de 1962 y se encuentra también
contenida en los comentarios del actual C4digo ACI.  Se han
construido muchos millares de estructuras de cConcreto

presforzados basdndose en disefos que usan estas perdidas v
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cuando  las tamarnos de los miembros, matariales, los
procedimientos constructiveos, la cantidad de presfuerzo y
las condicicnes ambientales no se salen de los  cCanones
ardinarincs, este proecedimiento  ha demostrado ser

satisfactorio.

A. DESLIZAMIENTO DEL ANCLAJE.

En 1los miembros postensados, cuando se libera la
fuerza del gato, la tensidén del acerc se fransfiere al
concreta mediante anclajes de uno u otro tipo. ziste
inevitablemente una pequena cantidad de deslizamiento en los
anclajes después de la transferencia, a medida en Qque las
cuffas se acomodan dentro de los tendones, o a medida en que
se deforma =21 dispositivo de anclaje. Una situaciéﬁ similar

se produce =2n =1 pretensado, cwando la fusrza pretensora se

transfiere de las ga. tos a los  anclajes permanentes de la
cama del colado a través de las calzas alrededor de los
cables. En cualguier caso, la pérdida por deslizamiento en

los anclajes se puede compensar mediante un  scobreesfuerzo,

siempre que se concZca su magnitad.

B. ACORTAMIENTO ELASTICO DEL CONCRETO.

Cuando la fuerza pretensora se transfiere a un miambro,

exisktird un acortamiento elastico en =1 concreto a medida =n
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que éste se comprime. Para miembros pretensados, en los cuales
el tenddn se encuentra adherido al concreto al momento de la
transferencia,.el cambio en la deformacién del acero es el
mismo que el de la deformacién de compresién del concreto al

nivel del centroide del acero, pudléndose de acuerdo con esto

calcular las pérdidas.

Considerando primero las vigas pretensadas, elhesfuerzo
de compresioén en el concrefb al nivel del centroide del acero,
cuando se encuentran actuando el presfuerzo excéntrico mas el
peso propio, inmediatamente después de la transferencia, es

-(Pi/Ac) (1l + eZ*/r2) + Mc e/Ic

Fcs =
fcs = - P 1 + e2 + Mo e/Ic (3.4.15)
Ac r=
donde:
Pa = Fuerza pretensora inicial
Ac = 4rea de la seccién de concreto
e = Excentricidad del centroide del acero con respecto al
centroide del concreto. -

Mo = Momento debido al peso propio del miembro.
r = Radio de giro de la seccién de concreto.
Ic = Momento de inercia de la seccién de concreto.

Estableciendo la relacién modular n. = Eg/Ec, la pérdida

de esfuerzo en el tendén debida al acortamiento elastico del

concreto es:
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af,, = nof (3.4.16)

C. PERDIDAS DEBIDAS A LA FRICCION.

En los miembros postensados, por 1o genaral  los
~tendones se anclan en  un extremo y se estiran mediante 1los
gatos desde 21 otra. A medida en que el acero se desliza a
través del ductn, se desarrclla la resistencia friccionante,
con el resultado de gue la tensidn en el extremc ancliado es
menor que la tensi4n en el gato. La pérdida total por
friccidn es la suma de la friccidn por deformacidn no
intencional del ducto, y la friccidén debida a la curvatura
intepncional del tenddn. Estos efectos se consideraran

separadamente primera, y luego en forma combinada.

D. ESCURRIMIENTD PLASTICO.

El escurrimiento plastico es la propiedad de muchos
materiales mediante la cual ellos contindan deformandose a
través dé lapsas «considerables de tiempo bajo un estada
constante de esfuerzo o carga. La wvelocidad del incremento
de la defarmacifsn =5 grande al principic, pero disminuye con
el tiempo, hasta que después de muchos meses alcanza un

valor constante asintomaticamente.

Se ha encontrado gue la deformacidn por escurrimiento



plastico en el <concreto depende no soalamente del tiempo,
sino que también depende de las proporciones de la mezcla,
de la humedad, de las condiciones del curado, y de la edad
del concreto a la cual comienza a ser cargado. La
deformacidn por escurrimients plastico es casi directamente
proporcional a la intensidad del esfuerzo. For 1o tanto, es
posible relacionar a la deformacidn par escurrimiento
plastico con la deformacidn gldstica inicial mediant2 un
coeficiente de escurrimiento plastico definido tal como
sigue:

Cu = Ecu/=ci (3.4.172

donde =ci es la deformacién elastica inicial y =cu es la
deformacisn adicional en el concreto, después de un largo
perindc de tiempo, debida al flujo plastico. Los valores
tipicos de Cu se encuentran en el rango de 2 a 4. Cuando no
se dispone de informacifdn especifica, se recomienda un valor

promedio de 2.35.

Después de gque se ha hallade §F,, 1a perdida de
esfuarzo en el acero asociada con el flujo  plastico del
concreto se puede determinar de la expresidn

0O, = L, Nnf (3.4.187

cr i cE

donde n = E /E ., com>: es usual.
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F. RELAJAMIENTO DEL ACERO.

Los tendones de presfuerzo .se mantienen esforzados
esencialmente con longitud constante durante la vida de un
miembro, a pesar de que existe alguna reduccién de longitud
debido al flujo plastico y 1la contraccién del concreto,
existira una reduccién gradual del esfuerzo en el acero bajo
estas condiciones debido al relajamiento, atn cuando 1la

longitud se mantenga casi constante. La magnitud del

relajamiento depende de 1la intensidad del esfuerzo en el

acero, asi como del tiempo.

Para los fines del analisis de pérdidas por pasos
sucesivos, el incremento de pérdidas en cualquier intervalo de
tiempo proveniente del relajamiento del acero puede expresarse

como:

‘cmx = fpi((log tn - log tr)/10) (fpi/fpy—°-°%) (3.4.19)

En donde:

es el tiempo al final del intervalo

tn

es el tiempo al inicio del intervalo.

tr

La misma ecunacién es valida para estimar las pérdidas por
relajamiento en miembros pretensados, para los cuales se deben
descontar las pérdidas por relajamiento gue ocurren antes que

se cuele el concreto de las pérdidas totales por relajamiento.
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3.6 VIGAS COMPUESTAS
3.6.1 CONSTRUCCION COMPUESTA.

El término construccidn compuesta, aplicado al concreto
presforzado se refiere por lo general a la cnngtruccién en
la cual un miembro de concreto precolado actua en
combinacién con concreto colado posteriormente in situ, y
ligado a agquel. A menudo, el elemento precolado es unsulasa
pretensada o una viga simple o doble sin refusrzo, aunque a
veces reforzada con malla de alambre. Otra forma
frecuentemente empleada de construccién compuesta combina
una viga I precoclada pretensada con una losa de concreto

reforzado colada in situ, para formar un miembro compuesto

con seccidn T.

La seccién de viga de puente mostrada en la figura
3.6.1 ha sido ampliamente usada en puentes carreteros de
claros cortos a medianos. Las dimensiones para las secciones
I precoladas han sido estandarizadas en seis tamafos por la

AASHTO, variando el paralte desde 28 hasta 72 pulgadas.

El prerrequisito esencial para la accidém es una buena
adherencia entre el concreto precolado y el colado in situ.
El cortante paor flexidn produce ila tendencia al

deslizamiento horizontal a 1o large del planoc que separa a
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las dos partes. Una considerable resistencia al
deslizamiento es proporcionada por la adhesidn y friccidn
naturales entre el concreto colado 1in situ y el precolado.
En muchos casos, se deja rugosa la superficie superior del
elemento precolado, raspandola, mas no éplanéndola con
llana, para aumentar la transferencia de cortante por
friccidén vy trabazén mecanica. Las vigas de puentes
intensamente cargadas, como la de 1la figura 3.6.1, «con
superficies de contacto mas pequefias, el refuerzo del alma
de la viga se prolonga hacia arriba dentro de la losa colada
in situ. Esto proporciona la accién de anclaje para resistir
al deslizamiento y mantiene juntos a los dos materiales para

asegurar el desarrollo de una resistencia friccionante

maxima.

VEL

PC

FI16.3.8.] SECCION COMPUESTA TIPICA DE VIGA DE PUENTE
AASHTO -
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3.6.2 ESTADOS DE CARGA

Un miembro compuesto debe tener un comportamiento
satisfactario bajo cualquier carga o combinacién de cargas
que puedan actuar durante su vida util. El analisis y disefio
de secciones compuestas puede requerir la consideracidn de

varios, o de todos, los siguientes estados de carga:

1. Presfuerzo inicial P, inmediatamente después de la
transferencia.

2. Presfuerzo inicial P, mas el peso propio del miembro
precclado. -

3. Presfuerzo efectivo P, mads el peso propio del miembro.

4. Presfuerzo efectivo P, mas todas las cargas muertas de

la seccién no compuesta, inclusive el peso del concreto
himedo de la losa.

S. Presfuerzo efectivo P, mas las cargas muertas tanto de
la seccién no compuesta como de la compuesta mas lés
cargas vivas de servicio.

6. Sobrecarga maxima.

Las cargas Que se aplican antes de que frague el
concreto colado in situ producen esfuerzos asociadﬁs con la
flexidn de 1la seccidén pretoladaf alfededoé de su propio eje
centroidal. Las cargas aplicadas después de que endurece el
concreto colade in situ producen la flexién alrededor del

centroide del miembro compuesto. Los esfuerzos que ya se
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encuentran actuando en la parte precolada del miembro son
modificadas y, adicionalmente se aplican esfuerzos en el

concreato recientemente colado.

3.6.3 PROPIEDADES DE LA SECCION Y ESFUERZOS ELASTICOS DE

FLEXION.

Cuando se calculan esfuerzos en vigas compuestas, es
necesario diferenciar entre las cargas que actdan en la viga
precolada y aquellas que se aplican después de haberse
agregado la parte colada in situ de la seccién, cuando puede
desarrollarse la totalidad de 1la accién compuesta. Los
esfuerzos producidos por la flexidn del miembro compuesto se
pueden superponer directamente a aquellos ya presentes en la
porcidn precolada. Légicamente, la flexidén en cada caso es
alrededor de un‘centroide diferente, debiéndose emplear dos

juegos separados de propiedades de seccidén.

La nptacidn se establecerd tomando a la figura 3.6.2
como referencia, la cual muestra la seccién I  de una viga
precolada a la cual se le adiciona una losa colada in situ.
Con relacié&n a las propiedades de la seccidn, los subindices
p y c se refieren respectivamente, a las propiedades de las
secciones precoladas y compuestas. De manera similar a

aquellas «cargas muergas que sélo afecten a 1la porcidn

precolada se les dotard de un subindice p, mientras que a
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aquellas que producen esfuerzos asociados con la seccidn

compuesta se les pondra el subindice c.

FIG 3.8.2
1 [ i —J ——F C3ig
W clp CENTROIDE _ DEL _ . _ G
CENTROIDE DEL COMPUESTO !
PRECOLADO ) T ' l e e
°® lezp y C2e
— e » @
e R ]
a) b)
AREA DELCONCRETG ACP AREA DEL CONCRETO Acc
MOMENTO DE INERCIA |cp MOMENTO DE INERCIA lce
RADIO DE GIRO rep RADIO DE GIRO rc
MODULOS DE SECCION Sip MODULOS DE SECCION Sic -
» Stp S2¢
S3c¢c
EXCENTRICIDAD DE LOS ep EXCENTRICIDAD DE LOS e¢
TENDBNES TENDONES

Los esfuerzos elasticos que actdan en el_miembro ba jo
cealquier estado pueden hallarse mediante los métodos
anteriores, empleandoe las propiedades de la seccidn
apropiadas. Se supondrd que el miembro po esta agrietado en

ninguno de los estados que sean de interés.

En la figura 3.6.3 se muestran los esfuerzos en una
viga compuesta tipica correspondiente a varios estados de
carga. Inmediatamente después de la transferencia, la fuerza
pretenscora FP; actda en ~el miembro. Normalmente, el peso

propic de la parte precolada se superpone inmediatamente.
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_\ .—_/" CENTROIDE __
cOMPUESTO
CENTROIDE DEL MIEMBR( | Pt
PRE COLADQ
[: :] 2 Pi+ Mo
. 3 Pe+ho
o]
a) b)
]
LOSA
CENTROIDE DEL MIEMBRO )
PERCOLADO
2 PoedMo
4 Po+MotMdp
[+]
¢)
LOSA
CENTROIDE
COMPUESTO
4 PetMotMNdp
S PedMotMdp
+ Ndet Mt
o 0
€) ® £)

Figura. 3.6.3. Esfuerzos elasticos en una viga compuesta no
agrietada. (a) Seccién transversal, b) Fresfuerzo mas peso
propiao, <) Incremento debido a cargas no compuestas, d?
Presfuerzo mas cargas m» compuestas, e) Incremento debido a
cargas compuestas, f) Presfuerzo mas cargas compuestas y no
compuestas. :
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Los esfuerzos en las partes superior e inferior de 1la viga
precolada se dan mediante la distribucidén (2) de la figura

3.6.3b.y son, respectivamente:

—(Pi/Acp) (1 — (epClp)/r2p) — Ma/Slp

F1 =
F2 = —(Pi/Acp)(1 + (epC2p)/r2p) + Mo/S2p

donde Mo es el momento debido al peso propio del miembro

precolada, y los demds términos se definieron anteriormente.

Se supondrd que todas las pérdidas dependientes del
tiempo ocurrirdn en este punto, de manera que lng esfuerzos
en el «concreto son modificados gradualmente hasta llegar a
los mostrados en la distribucidn (3), cuando Pe actda junto

caon el peso propio.

Por lo general, la dnica carga de importancia, que no
sea el peso de la viga precolada, que actida saobre la seccidn
no compuesta, es el pesc de la losa de concfété,'hﬂmeda adan.
Esta produce !flexiﬁn alrededor del centroide de 1la unidad
precolada, con esfuerzos tal como se muestra en la figura
3.6.3c. Cuando se superpaonen estos esfuerzos sobre los ya
presentes, se genera la distribucién (4) de 1la figura
2.6.3d. Bajo este estads los esfuerzos en las partes

supericr e inferior de 1la viga precolada de concreto son,

respectivamente:
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F1 = —(Pe/Acp)(l — (epClp)/r2p) — (Mo + Mdp)/Sip

F2 = -—(Pe/Acp)(1 + (epC2pl/r2p) + (Mo + Mdp)/S5Zp

donde Mdp es el momento debido a las cargas muertas, sin

contar el peso propic del miembro, que produce flexién en la

seccidn no compuesta.

Después de gue el concreto recientemente colado de la
losa se ha endurecido y adquirido su resistencia, el
centroide efectivo se desplaza hacia arriba hasta ocupar la
posicién corrvespondiente a la seccidn compuesta y todas las
cargas aplicadas subsecuentemente producen flexidn alrededor
del centroide compuesto. Estas incluyen a las cargas muertas
aplicadas después de que 1la losa se ha endurecido, tales
como la superficie del pavimento, las tuberias, vy las
banquetas para puentes, o el acabado de los pisos, techos y
los adiﬁamentos suspendidos en el caso de los edificios.
Casi siempre la carga viva actia sobre la seccidén compuesta

nnicamente.

Los esfuerzos incrementables debidos a las cargas
compuestas mostrados en la  figura 3.6.3e, se superponen a
los esfuerzos previos actuantes en la seccién precolada para

producir la distribucidén de esfuerzos (3) mostrada en la
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figura e.6.3f. Nétese que como no existen esfuerzos previos
en la losa (despreciando los efectos de la contraccién). La
distribucién (5) muestra una discontinuidad de esfuerzos a
nivel de la superficie de contacto entre 1los componentes

precoclado y colado in situ. Los esfuerzos en el concreto

precolado para el estado (53 wvienen dados por las
ecuaciones:
F1 = -—(Pe/Acp)(1 - (epClp)/r2p) — (Mo + Mdp)/Sip -

(Mdc+M1)/Sic.

Fz

—(Pe/Acp)(1 + (epC2Zp)>/r2p) + (Mo + Mdp)/S2p +

(Mdc + M1)/52c.

en tanto que aquellos correspondientes a las partes superior

e inferior de la losa son, respectivamente.

F3 = —(Mdc + M1)>/S3c

F4 —(Md: + M12S4c

]

En estas ecuaciones Mdc es el momento producido por las
cargas muertas aplicadas después de que se ha logrado 1la

accién compuesta, y M, es el momento debido a las 'cargas

vivas sobrepuestas.
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Ya se sefald con anterioridad que el concreto precolado
tiene ordinariamente mayor calidad gque el concreto colado in
situ, el cual debe colocarse y curarse segin las condiciones
del campo. Los esfuerzos elasticos en la viga compuesta se
veran afectados por 1la diferencia de rigideces de Ilos
concretos. Esta diferencia se puede tomar en cuenta en los
cadlculos usando el concepto de la seccidén  transformada,
mediante el cual el «concreto colocado in situ de menor
calidad puede transformarse en una porcidn eguivalente mas

pequefa de concrets precolado de mas alta calidad.

La figura 3.6.4 muestra la seccidn compuesta real con
dos calidades de concreto, mientras que la figura 3.6.4b
presenta la seccién homogénea transformada equivalente. En
cada una de ellas, las deformaciones correspondientes a un
nivel cualquieré distante y por encima del eje centroidal
seran idénticas. Si Fct vy Fecp son, respectivamente, los
esfuerzos en el concreto al nivel y en las secciones reales
y equivalentes, y .si Ect y Ecp son, respectivamente 1los
mddulos de elasticidad de los coﬁcretﬁﬁ, entonces, como las

deformaciones san iguales.

Fct/Ec = Fcp/Ecp
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donde n = relacidén modular de los concretos, el cual es
generalmente un nimero menor que la unidad.

La seccidn equivalente brindar& la resistencia adecuada
siempre que la fuerza de compresién diferencial sea la misma

en cualesquiera de los dos casos, s decir:

4 b J l btr f_
T YACIADO EN 31TIQ T l PRECOLADO EQUIVALENTE
% dy % b dp
Y Y
CENTROIDE DEL CONCRETO ) ) )

M IEMBRO PRECQLADO MIEMBRO PRECOLADO
= =

Q) b}

F1G. 3.64 SECCION COMPUESTA TRANSFGRMADA, ) SECCION REAL
b} SECCION TRANSFORMADA.

Sustituyendo nFcp por Fc y canceladeo términes iguales:
btr = nb

Es decir, el ancho real b debe ser sustituido por un
ancho reducido bhtr dependiente de la relacidn modﬁlar-n, en
el c&lculo de las propiedades de la seccién. Después de esta
sustitucidén pueden hallarse las propiedades de la seccidn
come si la wviga estuviera compuesta uniformemente del

concreto de mas alta calidad.



CAFPFITULO IV

MEMORIA DESCRIPTIVA:

La presente memoria se refiere al puente San Juan, sobre

al riom el Sauce en la villa, con sste mismz nombre en el

Departamento de La Unién, en la ruta que conduce al Eantdn

San Juan.

La solucién escogida es un puente de dos claros
iguales de 19.60 metros, como puede verse en la figura
4.1.1. como solucidén estructural se escogid la viga 111 de
las especificaciones de la AASHTO, haciéndolo funcianar de
forma compuesta con la losa. bLas vigas son pretensadas y
se apoyan en el centro del tramo a salvar en pila de
concreto armade y en los extremos, scbre estribos de
mampostaria de piedra con cabezal de concreto armado. El
ancho del puente como lo especifica la'D.G.C. es de 3.0
metros de ancho de rodaje y un metro de acera a cada lada,
come puede verse en la seccidén transversal de la figura
4.1.2,

El puente bha sidc disefado para una carga viva de H5-135-

44,

191
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LOSA.

La losa, barandales y aceras han sido disefiado para una

resistencia del concreto de F'c = 210 Kag/cm® y una
resistencia de fluencia en el acero de fy = 2,800 Kg/cm=
DIAFRAGMAS.

Se proporcicnard diafragmas en los extremos y al centro de
las vigas, con upa resistencia del concreto de frle = 210

Kg/cm® y una resistencia a fluencia del acero de fy = 2800

Ka/cm=,

ESTRIBOS.

Estos seran de mamposteria de piedra con cabezal de
concretos  armado. Se toms para el disefic un  peso
volumétrica de 2,500 Kg/m® y de 2,400 Kg/m® para el

conpcreto reforzado.

FILA.

Esta seria de concretce refarzado tipo marco, el concréto
tendr& una resistencia de f’'c = 210 Kg/cm® y el acero de
fy = 2800 Kg/cmZ. La pilas estaran cimentada sobre zapata

aislada.

VIZAS.
Se escogid la viga tipo III de la AASHTO, ya que esta

cubre claros de 17.76 a 24.40 metros y nuestro clara es de
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19.60 metros, por tanto esta luz esta dentro del rango

antes mencianado; la resistencia del concreto al momento

de 1la transferencia de la carga del pretensado es de f'ci

= 290 Kg/cm=; ya que es zargads hasta el tercer dia del

colado, curado a vapar y utilizando aditivos de rapido

fraguadas, y la resistencia de servicio de f'c = 330

Kg/cm=, utilizando cuatro tendones de doce cables; esto

son trenzado de 7 alambres y con un diametro de 3/8 de

pulgada y con un area de 0.08 pulg=.
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O 2 MEMORIA DE CALCLR O=

DISERO DE LOSA.

— Ancho de rodaje 3.0 mts.
tipo de carga HS~15-44
separacidn entre vigas 1.€7 mts

Ancho del Patin Superior 40.64 cms.

Sz 1.26m ]

0.833 4 1.67 4_

SECCIONM TRANMNSUVERSAL

Considerando la losa simplemente apoyada.
El peralte minimo para claro simplemente apayado es:
h = s + 10 + 10% (Pies)

30

h=4.12' + 10 €(1.1) = 0.518 pies = 15.80 cm.

30
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Ya que para el funcionamiento de la losa en forma

compuesta con la viga necesita un peralte minimo de 18 <m por

tanto consideraremos a h = 20 <m.

PERALTE MIMNIMD DE DISERD

h = 20 cms

Cargas

I

Cm: Peso de la losa (0.2 x 2,400) 480 K ag/mt=

Carpeta Asfaltica 125 Kg/m=

100 Kg/m=
705 Kg/cm=

]

Utilidades (Acueducto, A.N., otros?

FACTOR IMPACTO

I = 15.24 § 0.3 (8.1.)
L+328

1 = 15.24 = .38, usar 1 = 0.30
1.67+38



Momento por carga muerta:

(WS=)>/10 = €0.705 % 1.26%2)/10

Mcm

+/— 0.112 T-M por cada metro lineal

4
M
3
I

Momento por carga vivai

Mcy = 0.8 (8 + 2) Pax

3z
Dande:
s = clarc libre entre vigas en pies
0.8 = factor de continuidad en la losa
Pis = 12,000 Lbs.
Mcy = 0.8 (4.137+ 2> 12,000 = 1839 Lb-Fie/Fie
32
Mzy = +/— 0.826 T-m/m

Momento por Impacto:

Momento Total

My = Mcv + Mcm + Mx = 0.11Z + 0.836 + 0.25

My = +/—- 1.2 t—-m/m

Disefo de losa utilizando el metado esfuerzc de trabajo

My = +/— 1.2 t—m

196
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F'e = 210 Kg/om=

fy = 2,800 Kg/ca=

Esfuerzos Admisibles:
Concreto Fc = 0.4 F'c = 84,0 Kg/cm=

Acern Fs = 1400 Kg/cm=

Felacién Modular.

15,000 \l Frc l = 15,000 \l (210D ]

n = Es/Ec Ec =
Ec = 217,371 Kg/cm=
Es = 2x10% Kg/cm=
n= 9.0

K =n/¢n + (fs/fc)3 = 9/(9 + (1400/842)

K = 0.35

J=1-k/2=1- 0.35/3

J = 0,883

= 0.8 Fc J K = (0.52(8B4)(0.88)(0.33)
R = 13.0

Feralte Efectiveo necesario.

d = Vi{My/Rb) = (1.2 % 109/(13%1Q0))

29.61 cm. OK

a
1

n = d + rec + ¢(.N° 4) /2 = 9.61 +. 2.5 + 1.27/2

n = {2.78 < 20 cm. OK



REFUERZDO FRIMNCIPAL. PARA MOMENTO FOSITIVO

d =h- rec - f(N°4)/2 = 20-2.54 - 1.27/2

16.0 om +~ considerar

o
It

As

As £.08 cm=

~
i

)

Qmin 14/Fy = 14/2800 = 0,005
Usar refuerzo minimo
Acs = Q min bd = 0.005 % 100 % 1&

as 8.0 cm=

Usando varilla N? 4

15.87 cm

8 = (Av*b)/As = (1.27%100)/8.0
Usar N° 4 @Q 15 cm.
Separacién maxima del acero:

1.5h = 1.5 * 20 = 30 cm & 43 cm

For tanto cumple con el rango de separacidn

= 16.82

My (+#)/(FsJd) = 1.2 x105/(1400 x ©.88 x 16)

As/(bd) = £.08B/(100x16> = 0.0038 <G min.

MRAX1MA .

19¢&
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REFUERZD PRINCIPAL. PARA MOMENMTO MEGATIVOD

El calcule de este refuerzo es perpendicular al trafico vy

considerar un recubrimiento en la parte supericor de la losa de

3.1 cm.

d =20 - 5.1 = 0.64

d = 14cm -

As = My (-)/(FsJd) = 1.2x107S/(1400%0.88%14)
As = 6.995 cm=

0.004 < Q min = 0.005

~0
It

€.95/(100%14)

Utilizar acero minimo
Luego:

Usar N° @ 15cm. -

La separacién maxima del acero ya se chegueo anteriormente

y esta dentro del rango requerido.

REFUERZD DE DISTRIBUCION DE CARGA DEL. TRAFICO

Este refuerzo es paralels al trafico y es un porcentaje
del refuerzo principal para el momento positivo.
v = 220/ Vs ¢ ©0.67; "s" en pies
220/ \/ (4.132

As = 0.67%8.0 cm=

1087 usar 67%

%

S5.36 cm=
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Usando varilla N° 4

S = (Av* 100)1/As = (1.27#1003/3.36 = 23.7 cm.

Usar N? 4@‘20 =M.

El rango de separacidn cumple con lo requerido.

REFUERZD MINIMO FOR TEMPFERATURA

Asmin = 0.0018 bh = 0.0018%100%20 = 3.6 cm®

Usando varilla N?<4

g = (Av* 100)/As = (1.27%100)/3.6 = 35.28 cm

Separacidén Maxima

Sh = S*20 = 100 cm & 43 om.

Usar N° 4 @@ 35 cm.
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DISED DEL. BARANMDAL

0.30

’-—
c.o02

| 0.20
——

0.10

0.82
| 0.20

0.30 _,
_ 2%

l
1

023 2% J

0.47

020 <

El barandal propuestc anteriormente cumple con todos los

requisitos geométricos de la AASHTO.

La figura siguiente muestra la distribucién de carga en la

baranda.
POSTE P/24+P/2

P/2+ P/2 ’l v p/2

l ' P/2
=
| ]
i 2.0 1
' T PEREFIL
BARANDA

PLANTA
P= 4,55 Ton.



Los barandales tienen gue ser disefiada por el

esfuerzos de trabajo.

Frc = 210 Kg/cm®™

Fy = 2800 Kg/cm=

Esfuerzos permisibles

Fc = B4Kg/cm= n = 9.0
Fs = 1400 Kg/zm= K = 0.35
R = 13.0
J = 0.88

Momentos de disefo:

Momentos positivos en el centro de la baranda es:

Mb (P'LY/6 = (FP/2%L)/6 = (0.5%4,.55%2)/6

Mb = 0.76 t—-m = 0.76x10% Kg-m

Peralte requerido en la baranda:

d = \/ (Mb/(Ebl} = \/(O.76Ex10S(13%20) )

d = 17.08
h  =d+ rec+ PcNodI/z + Gne 3)
h = 17.08 + 2.54 + 2/2 + 0.95

21.97 < 25 cm 0K

T
i

202

método de
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La seccién propuesta cumple con las dimensiones requeridas

luego:

d  =h - rec - NdI/2 - PEN°B)
d = 25-2.5-2/2-0.95
d = 20.3 =m.

Calculo del acero longitudinal

As = Mb/(Fs Jd) = 0.76x109/(1400%0,88%20.3)

As = 3.0 cm

€

Usando 2 varilla N° S5 cumple oon lo anterior

As/(bd) = 3.0/(20%20.5) = 0.007 }Qmin. oK

Cortante en la baranda

v Pr2 = 2.27 Tan

]

v V/(bd) = 2.27 x102/(20%#20.5) = 3.54 Kg/cm®

Esfuerzo cortante gue absorbe el concreto

Ve = 0.25 F’c = 0.25 (210) = 3.62 Kg/cam®

Cortante gue deben de absorber los estribos.

v'? = v — vec = 5.94 — 3.62
v!? = 1.92 Kg/cm=
vV’ = v’ bd = 1.92%20%20.5 = 787.2 Kg

Separacién de los estribos: Utilizando Varilla N° 3

b

av = Q. 71#2 = 1_42 cm=
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91/4d

/ uo3l 8z°0

\ 24 ues /50 = 8/d
ucy gz°z = z/d

a/d/ I o ucy oot d
a/d’/’,JVJ

orod/ce# O
St o

"w> OfF @ SoN O0qrazsa aezT1Izn oban

WO 2W2 ZET > ZWD SZTT0 =AY
00BZ/COT*OTXC ) = A4/(54 ©°E) = AY

CHITUT) Ca30Y
w> 09 > S
w>x 01 = WO gZ"0T = Z/58°0 = /P > S

eWIXPW ug¢rIdraedag

w3 8L°1&5 = =]

il
i}

ToLBL/ (S QZXO0OFTI*ER"T) = A/(P Sd AY)

o e m—
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El sentido de P/1€ puede ser en uno de los dos sentidos

mostrado en la figura, que también esta en el sentido del

impacto del vehiculwo,

Las cargas inferior y superior de F/Z se aplican a 40 y 70

cm respectivamente desde la parte superior de la acera.

Momentos en la base del poste.

al Debidn a P/2

M (P/23% 0.4 + (P/2) % 0.7 = 2.28 (1.1Q)

M= 2.51 Ton—m

bl Debido a F/8

(P/8)%0.4 + (P/B) #0.7 = 0.57 (1.1)

M

M Q.63 Ton—m.

Il

c) Debido a F/16

(P/16) (0.4) + (P/163>C0.7> = 0.284 (1.1)

=
]

0.3 Ton—m.

=
!

SECCTON PROPLESTA DEL. FOSTE ES DE 2530 M

2.51 T-m 0.63 T-m

0.3 Tm
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Encontrando el peralte efectivo "d" para P/2 y FP/8

d = h - rec - (QNCHI/2 - ¢<N°3>
d = 30 — 2.54 - 1.27/2 - 0.95
d = 259.87 cm = 25.5 cm

Encontrando el peralte efectivo "d" para P/16

25-2.54 - 0.64 — 0.95

d

d 20.3 cms.

Para el memento de P/2 se ubicaron 3 varillas y para F/16

Z varillas -omo se muestra la figura de arriba.

Se disefard para la varilla mas esforzada que son la de

las esquinas interiores.

Pavra =1 momento de P/2

As, M/ (3Fsjd) = 2.51%109/(3*1400%0.88%235.5)

As, 2.66 cm=

Para el momento de P/16

(Zz varilla) bAsFs Jd = M

As= = M/(2 Fs Jd) = 0.,3x109/ CZ2%1400%0 . 88%20.5)
Asz = 0.539 cm=
Agr = 5, + 82 = Z2.66 + .59

Agr = 3.2 cm=
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Se suman para obtener el acero necesarioc gue debe de tener

1a varilla de las esquinas intericores del puente para gque

resista el poste la combinacidn de los momentos de 2.51 T-M ¥y

0.2 T-M para P/2 y F/16 respectivamente, observamos gque se

cubre con una varilla N° 7 que tiene un Area de 3.88 cm=.

En cara exterior donde se aplica la carga de P/8 se

calcula el acero de forma independiente para esta carga
As = (0.63%x10%)1/(1400%0.88%25.5) = 2.0 cm=

Se cubre con 2 N° 4 = 2.354 cm=.

Chequeands la cuantia de arcero maximos y minimo para la

cara interior y extericr del poste.

Qb =cn.85 g Fred/Fy) (6115/(6115+Fy))
Cp =¢(0.85%0.85%2101/2800)(E115/(6115+2800)3 = 0.03716

Q max = 0.75Q4 = 0.75%0.03716 = 0.0273

FPara P/2:

0.018 < € max ok

Q = As/(bd) = 3*3.88/(2Z5%25.3)

> © min ok

Para P/8:

Q = (2.54)/(25%25.5) = 0.0039 < Q min = 0.00S5 no cumple

=

For tanto el acero minimo se cubre con 2 N° 3



Y, s it B

CORTANTE
P/2
P)z
Pz 4.55 Ton.

4.55 TON

<
Il

<
i

El esfuerzo que resiste el concreto es:

Vo = 0.25 VF?’c = 0.25 V210 = 3.6= Fa/cm=

Esfuerzo gque debe de absaorber el acero

=

vi o=V - Vo = 7.12-2.6% = 3.5 Kg/cm

VI = v’ bd = 3.9#25#25.5 = 2,231.25 kg
Separacién de los estribos

Usandz N° 3 = 0.71 cm=

S = (A, Fg di/V? = (2%0.70%1400%25,8)/2,231.25

S = 22.72 om

V/7(bd) = 4.05%103/(25%25.5) = 7,132 Kg/cm=

208



Limites de separacidn del refuerzo

a) 8 < d/z = 25.5/2 = 12.25 cm ~ rvige

by S > &0 om

Acero Minimo
A, = (3.5 b8I/Fy

8 = (A, Fz2/(32.3b) = {1.42#14003/(3.5%25)

R

Usar estriba N? 3 @? 12 cm.

209



DISERO DE ACERA

Se analizaran los siguientes casos de carga seqin

narmas GASHTO.

i3

22

Carga mua@rta y carga viva peatonal

Carga muerta vy carga de trAnsito:

a) Carga de rueda trasera sobre acerva

b» Impacto saobra barandal.

Dimensicones de los postes = 0,.25%0.3%0.82 mis
Dimensimnes de la baranda = 0.2#0,25%2.0 mts

Peso volumétrico del concreto armado = 2400 kg/om®
Espesaor promedio de la acera = 0,47 mts

Carga de cada poste = 147.6 Kag

Carga de barandal sobre cada poste = 408 ka.

Carga sobre la losa en voladizo = 711 Kg/m=

CTarga peatonal sobre la acera = 413 Ka/m=

210

las



CAS50 N°
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1:

CARGA MUERTA MAS CARGA VIVA PEATONAL.

La carga de los postes se distribuirdan en una longitud efectiva

clea s

E =

Donde s

X =

0.8x + 1.14

Es la distancia del centro del poste al punto analizado
£1-12
Distancia efectiva en metros

0.8¢0.480+ 1.14 = 1.52 mts,

3
)

‘IIO .68 Ej ' 08z

_1 l =415 Kg/m2

2.0%
#’ ' | | —
} _ . 1]
@10.20 047 'I' | 048
l * - - ) i —
T—

(Fx)?/E + Wilosa + Aceral 1.7 + Woy 17

147 .. 6+308 = 535.6 Kg - FPoste

(555.6%0.48)/1.59% +(711C0.6302)/2 + (419(0.331=/2
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CASDO Z:

CARGA MUERTA MAS CARGA DE RUEDA.

La carga de rueda trasera cansistird en Fis = 5454.3 Kg.
cmlocada a 0.21 mts del rostro inkerna de la baranda, como S2
muestra en la siguiente figura. I

0.3]

—— r
PIS:D L—"—J
I
|
|
I
[

—

l

I

I
X=048 ;_
Lo= Q.63

+

Como se puede observar gue la carga de rueda trasera esta
sobre la viga, por lo gue no 2jerca moments con respecto al
punts de interés (1-1), por lo gua no 25 pecesaric caleocular el

valor de longitud equivalente de distribucidén "E.".

I = (Fx)/E + Wilosa + Acerarl.= + (F,= X1J)/Ea
M = 316£.33 Kg-m/m
CASO 3:

CARGA MUERTA MAS IMPACTO SOBRE LA BARANDA.
El wvalor de la longitud de distribucidn zguivalente "E"
para el miembro que genera el impacto es el mismo que el del

caso 1 ya gue gira alrededor del centron del poste.



213

X = 0.48 mts, € = 1.52 mts ¥y F = 4.33 bton.

M = (Fx)/E + W{lmsa + acerall,® + (F/2 (Y, + Y=12/E

M = (SSS.6%0.483/1.52 + (711%0.63%)/2 + 2,275 (0.78 + 1,083
1.52

M = 32,100 Kg-m/m - Rige.

De los tres casos el momenbo mas desfavorable es el de:

M = 3,100 Kg-m/m

El peralte efectivo de losa en valadizo es 21 mismo de la lassa

interior.

d = 20-202.94) - 0.84 = 14.28 cm
d = 14.0 om
AL = M/(FeJd) = 310,000/ (14,000%0,88%14) = 17.97 cm=
Q = 17.37/0100%14) = 00,0128 < Qnmx = 0,027 0k
> Q min = v.005 OK
Wkilizando Varilla N° 4
= = (/v #b)/As = (Z.0¥10012/17.37 = 11.12 om
Utilizar acsvo N? 4 G? 11 am.
MOTA: Se carregird la distribucidin del acero de la losa

interna que =sta @2 15 cm. & @E 1lem. Yy correrlo

hasta la acera para no utilizar bastones que traeria

mucho problema de distribucion del acero.



Refuerza por temperaturas

As = 00,0018 bh = 0.0018*100%Z0 = 3.6

Utilizar MO 3

S = 1.27 % 100 = 35 cms

()]
m

Separacidn Maxima:

Sh = 100 cm 4 45 cm.

Usar N° 4 @a 35 cm

214



DISENO DE DIAFRAGMA

En los apoyos Yy puntos Intermedlos deben colocarse
diafragmas. Entre las vigas, en intervalos que no sobrepasen
los 12.192 mts. Para el problema en estudio donde se tiene dos
tableros con una luz de 19.6 mts, condiciones gue en base a las
especificaciones anterlormente, impllica 1la necesldad de

diafragma en los extremos y uno al centro del claro.

El dlafragma que presenta cargas mas desfavorables es el

intermedio por tanto se disefiarad en base a este.

asumiendo una secclén de 65x25 cms.
Cargas:

Peso propio =-390 Kg/m

Carga viva Pis = 5455 Kg

Impacto = 15.24 = 1.67 mt I = 0.384
L+38

Imax = 0.30

MOMENTOS :

La carga mas desfavorable para la carga viva Pas = 5455 Kg

se da al centro del claro y el andlisis se considera

slmplemente apoyado.

215



El diafragma se construye monoliticamente con la losa,
pero para el analisis y disefio, solamente se considera la
seccibn reactangular que abarca la losa, sin considerar la

contribucién de los patines de la viga "T" que realmente se

forma:

Md = WLz = (390)(1.67)2 = 136 Kg—-m
8 8

Mz = PL = 5,455 * 1.67 = 2,277.46 Kg-m
4 4

Mz = 0.3*%2,277.46 = 683.24 Kg-m

Utilizando el método del factor de carga:

Para el disefio por el factor de carga, cuando las cargas
son menor que HS20, se aplicara el grupo de carga I&, para

considerar el caso de una carga pesada infrecuente.

Donde Tenemos:

r = 1.3

Bs = 1.0

g = 2.20

Mu = 1.3(D + 2.2(L + I)

Mu = 1.3 (136 + 2.2.(2277.4 + 683.24))
Mu = 8,644.0 Kg-mts. = 8.65 T-m

216
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4 =h-rec- P(e3) - Gweay/2

4 =65-4-0.95 - 0.65 =59 cm.

As = __ M = 8.65x10% = 6.61 cm?
4 FyJd 0.9%2800%0.88%59

Q = As/(bd) = 6.61/(25%59) = 0.0045

utilizar acero minimo

As = 0.005 * 25 * 59 = 7.37 cm®

Utilizar 2 varillas N°4 y[N°8

NOTA: La N°8 se atravesara las tres vigas para obtener la
continuidad del diafragma y las vigas con lo que se

asegura una mejor transmision de las cargas.

En el lecho superior se proporcionara el refuerzo minimo:
As = 0.005%25*%59 = 7.38 cm? Se cubre con 2 N°6, ya que existe

acero de momento negativo en la losa.

CORTANTE:
L.a carga mas desfavorable se da a una distancia "X" del

apoyo como se muestra.

x—r
l5’455 "9 5,L55Kg

|
R 1.83

, S A

! L %
v 1.67 I .67
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X = a "d" del rostro

Vo = Wo (L/2 - X) = 390 (1.67/2 - 0.59)

Vo = 95.55 Kg

Vi = 3528 Kg.

Vz = 1058 Kg.

Va =1.3 (D + 2.2 (L +# I) =1.3 (95.55 + 2.2(4586))
vu = 13,250 Kg.

Esfuerzo Ultimo:

Ve = Va /¢ ¢ bd) = 13,250/(0.89%25%59)

Vu = 10.1 Kg/cm?

Lo que absorbe el concreto:

vc = 0.53 VF'c = 0.53 210 = 7.69%9 cm2

Lo que debe de resistir el acero:

Vs = 10.1 - 7.69 = 2.41 Kg/cm?®
s = Av Fy = 2%0Q,71%2800 = 66 cm.
Vsb 2.41%25

Acero Minimo:

Smax = Av__Fy = (2%0.71*2800)/(3.5%25) = 45.4 cm.
3.5 b

Separacién Maxima
a) d/2 = 59/2 = 29.5 cm

b) 61 cm,
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Calocar estribo N°3 @@ 20 Cm.
Anclaje:

Sanchs estandar de 90°

_f_liﬂi_ﬁ_ ¢min de dobles

1 ¢= 5.88 om

dh = E#0.99

1
o

e ——

<j) 12 db=1Z2#0.95 = 11.4 cm.
L = 11.4+%,88/2+0.35 = 14,382

L =13 cm.

rec = 4 om.

Dende se ocbtiene un estribo en "u" de la siquiente forma ¥

dimensiones.

4( 0.15 T 0.15
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DISERD DE VIGAS

PROPIEDADES DE LA VIGA AASHTO TIPO I1II ©

Seccisn Simple: cotas en cms, =m2, <m® y om*

1 40.64 ‘

17.78
-
.43
T —_—
c.1 i778]
¢
—4 . s B I 48.26
—_—
1905
c2 |
-—-‘_
17.78

RS _+ 55.88 + T

2612.9 cm=

D
g=
|

= 5,219,126 cm*

—
k=)
!

Cip = 62.81 cm
Cop = S51.46 cm
rZp = 1445.16 cm™®
Wop = B69.2 Ka/m
Si1s = 83,094 Cm?

Szp = 101,421 Cm®
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() |

Ecl = 15,100 \[ F'C

= 219101 Ka/cm=

C3c
Cic -

c2c¢

l = 15,100 \I_(ZIO) I

Ecv = 15100 \J Fro

= 282370 ¥Kag/cm=

n = Ect/ Ecv = 0.776
b = 166.7 cm

btr = 129.35 cm

[a—
il
Il

13,742,332 cm*
Ac = 6,200 cm=

31.61 cm

Cae = BZ2.69 cm

':"9.,: = 53 .61 —m

Slc =
52-: =

Sa= =

.r.-z

n}
H

i = 15100 \f (zso) |

434,746 cm®
166,191 om™
256,339 cm®

2,216 cm=
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VIGAS

CARGAS:

VIGA INTERIOR.

Espacio entre vigas: 1.67 mts

Longitud del claro: 19.60 mts.

Peso Volumétrice del concreto: 2400 kKg/m=
Espesor de la losa: 20 cms.

Fese propio de la viga: 863 Ka/m

Peso de la losa (b = 1.67 mts):801.6 ka/m
Fesa del rellenc (4 cms)>: 39 Ka/m

Fesos del diafragma (45 x2S cm): 270 Ka/m.

CALCULD DE MOMENTOS.

a) Peso Propin

Mo = WLZ/8 = (B69)(19.622/8 = 41,729.4 Kg-m

b) Carga muerta resistida por la seccidn no compuesta

Losa : Bol1.6 Kg/m

Relleno: 33.0 Ka/m
g840.6 Kg/m
My = WL=/8 = (840.63(19.6)2/8 = 40,365.6 Kg—-m

diafragmas: 270 * 1.67 = 431 kKg.
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M= = PLL/4 = 451%19.6 = 2,210 Kg-m
)
Mdp = M, + Mz = 40,365 + 2,210 = 42,574 Kg—m
c) Carga muerta resistido por la seccidn compuesta.

223

Esta

carga se suman tadas y se divide entre el namerc de viqgas.

Carpeta asfaltica = (3.0%125)/3

Acera y corddn = (1%Q.Z27%2400%2)/3
Fostes = (147.6C12/19.6)%23/3
Barandas = (120%2%2)/3

Mdc = WL=/8 = (778%139.6=)1/8 = 37,360 Kg-m

Coeficiente de Impacto:

I = 15.24 = 15.24/(19.6 + 38) = 0.264
L+38

I = 26.4%

125
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Factor de rueda:

5/2.134 = 1.67/2.134 = 0.783

CARGA VIVA
i VIGA CENTRAL
Camién Tipo:

224

10,910 Kg 10,910Kg 2728 Kg
EJE 1
5455 Kg 5455 Kg 1364 Kg
RUEDA l l
4272Kg 4272 Kg 1068 Kg
RUEDA FAcronAnq 4.27 4.27 [
(0.783) 1
Carril de Carga:
6,124Kg
1 =714 Kg/m
EJ E \ 1 L 4 .
3062 K9
v W= 357 Kg/m
RUEDA . 5 ;
23938 Ka
v w= 280 Kg/m’
RUYEDA FACTORADA l | ! } 3 )

{ 0.783)



Chequeando

desfavorable:

En el camién tipo la carga mas desfavorable se da cuando

el rentro del claro estd a la mitad de las distamcias entre la

guien de los

dos tipos de <carga es

carga central y la resultante de las tres cargas.

n 4.27 4.27
t 4272Kg

¥
4272k9 [ (068 Kg
,  5.53+4d/2 _44/2 4d/2
|
|
] |
I 5.53-d/2 I
Ra . b, e.8-dse Rb
v I L/2=9.8m
.’
JMb = 0
Fa = 5504 — 245.2d (1) |
96I12Kg | ¥/2
' |
Ra l Rb
ZMb = O I L/2= 9.8 m 1
- 1
Ra = 4086 + 245.2d (23

Resolvienda (1) y (23
d = 2.89 mts

d/2 = 1.443

(8]

225
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4272 Kg 42T2Kg , 1068 Kg

4.08
8.35

Rb

L

G — e — — — —— —,

12 .62

L/2=9.8
| -

——

Mr = 35683 kKg-m
El carril de carga, tiene la carga mas desfavorable con la

carga puntual al centro. 2398 Ko

wW: 280Kg/m

L 1|

rb

Ra

L/2=98 F L/2= 9.8

W1=2/8 + FL/4 = 280 (19.6)2/8 + 2398 * 19.6
4

M

Mc = 25,196 Kg—m

Comce podemos observar el momento maximo lo produce el
camian tipao, entonces el momento méximo mas impacto nos gueda

M. - z = 35683#%1.264 = 45,103 Kg-m

Encantrando la fuerza pretensora necesaria asi con el Area

de acero y la excentricidad.



m—f T

De las propiedades geometrica de la viga Tipo III tenemos:

Ic = 5,213,126 cm™ Cy, = 62.81 <m.
Sa = 83,094 cm™® Cz = 51.48 cm

S= = 101,421 cm™® h = 114.30 cm

Ap = 3612.9 cm= Fre = 350 Kg/cm=
r= = 1443.16 cm® Frci = 290Kg/cm®
Wo = 869.2 K/mt.

Coma ya tepemos los médulos de seccidn no es necesario

calcularlos, por tanto comenzaremos on Fecd

Feci = —0.6%230 = —-174 Kg/cm®

Fti = 1.6 (290) = 27.25 Kg/cm=

Fcocci = Fti—(Za/h) (FEi-Feid = 27 . 2-(62.81/114.32(27.25+174>

Foci = —83.34 Kg/cm=
Fi = AcFcci = 3612.9%83.34 = 301,000 Kg
e = (Fti — Foci) (8,/Fi) = (27 .25+83.326) (83034/301,000)
e = 30.5¢m
Se utilizard& cable trenzado de 7 alambres, relevados de
esfuerzos y de grado 250. Y de aruerdo con los requisitos del

acl estos se usaran bajo un esfuerzo mepoar que 0.7 Fpu =

175,000 Lb/pulg®, luage el Area requerida de acero es:t

227
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Ap = Pi/(0.7 Fpu) = E62,0001b=/175,000 = 3.78 pulg®

Usando cable de 3/8" de diAmetrao, tiene una area de 0.080
pu192, N°® de cables = 3.78/0.08B = 47.29 = 48, luego se
distribuiran en 4 tendones de{2 cables.

Ap = 48#0.08 = 3.84 pulg® = 24.774 cm=

Ubicacién de los tendones con la excentricidad antes

| U

f
“«o o ]es L

. e=0.30%
0.5148 |- ___-l: 2\ s
035 : [
t + T Ay 02098
1 | By

Cal CUL0 DE PERDIDAS

encontrado.

CENTRO DEL €LARO.
FPérdidas instantaneas:

a) Deslizamients de anclajes:

]

AFanc (&L /L YEp

arFanc 4]
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b) Friccidédn:

&Ffr = O

=) Acortamiento elastico del concreto:

Fcs = — (pi/Ap)(1+e=/r®) + (Maed/1Ip
Fcs = — (301,000/3612,93(1+(20.5)9= /1443)
+ (4,172,200%20.5/5,219,126
Fecs = —112.56 Kg/cm®
aFel = n Fecs Ec = 15100 290 = 256,700 Ka/cm=
Ep = 1,902,276 kg/c,m"
n = 1,902,276 = 7.40

256,700

GFel = 7.40%111.21

Il

afFel 833 Kg/cm®
Pérdidas del tiempo:
d) Pardida por flujo plastico del concreto:
ante la falta de datos especifico, el valor de Cu = 2.33
Para miembros precoladas que postericrmente recibiran una
1msa colada in situ, deberd usarse el moemento de inercia de la

seccidn compuesta en los calculos de esfuerzos producidos por

cargas que se apliguen después que haya endurecido el concreto.
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De una manera aproximada pava tomar en cuenta la reduccidn
gradual de la fuerza pretensora a medida que ocurre el flujo

plastico, la contraccién y el relajamientc se recomienda tomar

el valor de Fe = 0.9 Pi

Fcs = —(Fe/AX(1+ e2/rZ)>+ (Mo + Mdplep/Ip+ (Mdc + Mllec/Ic

Frcs =—(270900/3612.9)(1+(30.5)2/1,445)+(8,430,300*30.5)/
/5,219,126 + (8,246,300%61.73)/135,742,339

Fzs = —-36.95 Kg/cm=

GQFcr = Cun Fcs = 2.35#6.73%32E.48

QF cr 984.0 Kg/cm=

a)l Peérdida por contraccidn en el caoncreto:
Como la transmisidn de la fuerza pretensora se hace hasta

el tercer dia después de ser colocado el concreto y el

curado es con vapor.

Eshu = 750x10-s

Coma ya transcurrieron tres dias el concreto ha tenido
rierta rcontraccidn y se puede calcular de la siguiente

ecuacidén gue fue descubierta por Branso y Kripanorayapan

t * Eshu , donde t = 3 dias
55 + t

E.sht

C2R730x10-=2/ (35 + 3

i

Esht



AFsh
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E£sht = 37.7x10-%

Esnu — $eht = 730 x10-€ — 37.7x10"S

£ sh
£sh

692.3x10"%

Y la pérdida del presfuerzo del acero resulta de
multiplicar la deformacidn unitaria por cantraccidn por el
médulo de elasticidad del acerc.

AFsh = Ep ¥ €sn = 1,902,276%692.3%10"S

|

1217 Kafcnt

L) Pérdida por relajamiento del acero.
Tal como se considero en el calculo de pérdida por flujo
plastice el Pe = Q.9 pi = 270,900 Ka.
Como el acero ha e%tado tensado 3 dias antes de transferir
la carga al concreto, en este tiempo hay que considerar el
relajamienta que ha existido.
&Frel = Fpe (logtn — lag tr) (Epe - 0.53)

10 Fey

Donde:
th = es el tiempo de periodo de vida de la obra en boras
tr = es el tiempo de tensado antes de la transferencia en

horas



Fpe/Fgy > 0.55

Fpe = Pe/Ap = 270,900/24.774 = 10,935 Kg/cm=

tn

tr

AFrel = 10,935 ((1og306,600-1og 72)/10) (10935/14,800-0.55)

AFrel = 749 Kg/cm®

Este resultado se podria afinar si el Pe asumido es

mayor o menor pero poco se acostumbra.

3 dias = 72 horas

35 afios = 306,600 horas

RESUMEN DE PERDIDAS (Kg/cm®)

FUENTE PERDIDA PORCENTAJE DE
(Kg/Cm?) PERDIDA DE Fpi
(12,150 Kg/Cm=*)
anclaje 0.0 0.0
Friccidn 0.0 0.0
Acortamiento elastico 833. 6.86
Flujo plastico concreto 584.0 4.81
Contracciédn 1,317.0 10.84
Relajamiento 749.14 6.17
3,483.4 28.67%

PERDIDAS EN EL EXTREMO DE LA

a) Anclaje:
AFanc = 0
b) Friccidn:

AFfr = 0

VIGA

232



c) Acortamiento elastico del concreto:
—(301,000/3612.9)(1+30.52/1445)

Fcs = - (Pi/Ap)(1+ e®*/x2) =
Fcs = -136.95 Kg/cm?
AFel = nFcs = 7.4*136.95

AFel 1,014 Kg/cm?

d) Pérdida por flujo plastico del concreto:

Fcs =-(Pe/Ap)(l+e=/r2) = -(270,900/3612.9)(1+(30.5)=/1445)
Fcs = -123 Kg/cm®

AFcr = 2.35%6.73%123

AFcr = 1,950 Kg/cm?

e) Pérdida por contraccién del concreto:

Es igual que para el centro del claro

AFsh = 1,317 Kg./cm?

f) Pérdida por relajamiento del acero

es lqual que para el centro del claro

AFrel = 751 Kg./cm?
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RESUMEN DE PERDIDAS

FUENTE FERDIDA FORCENTAJE DE
{(¥.g/Cm=2 FERDIDA DE Fpi
(12,150.0 Kg/Cm=)

Ancla je 0.0 0.0
Friccidn 0.0 0.0
Acortamiento elastico 1,014.0 g8.24
Flujo plastico del 16.05
concreto 1,950.0 10.83
Contraccidén 1,317.0 E&.17
Relajamiento del acero 749 .4

5,030.4 41.39

El esfuerzo que tiene que aplicarse al gato hidrdulico
para que las pérdidas instantaneas no influyan en el valor de
Fi; coma la parte mas impaortante es en 2l centro del claro,
donde se necesita mayor rango de presfuerzo se calculara la

fuerza J; en funcidédn de estas pérdidas

Fj = pi + ( Fanz + Ffr + Fel) Asp

F.j = 301,000 + (8331(=24.774)

Fj = 321,637 Kg

Fpj = 321,637/24.774 = 12,9832 Kg/cm= < 0.8 Fou & 0.94 Fo.

Fpj = 12,373 Eg/cm= < 13,312 Kg/cm® Ok



Fuerza Efectivas:s

FPe = Pi - (&Fer + &Fsh + &Frel) Asp.
Fea = 301,000~(S84+1317+749.4) (24.774)
Fe = 235,340 Kg

REVISION DE ESFUERZDS:

Esfuerzos admisibles:
Transmisisn (F7.. = 230 Kg/cm=)
Fci = Q.6%290 = —174Kg/cm=

Fti = 1.6 \(230) = 27.25 Hofem”

Servicio (F?'c = 350 Kg/cm™=)

Frs = —0.45 F'c = 0.45%350 = —-157.5 Kg/om=
Fts = 1.6 V Fre = 1.6 (250 = 29.93 Kg/cm=
Servicio (F!'c = 210 Kg/cm=)

Fcs = —0.45%#F'c = —0.45%210 = -94.5 kg/cm*

301,000 Kg. Ac = 6,200 cm®

Fi

Pe = 235,340 Kg. Ic = 13,742,339 cm*

=3 = 30.35 cm Si1= = 434, 746 om™

235
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Ap = 3612.9 cm= Sz = 166,191 -m>
Mo = 4,172,940 Kg-cm. Sas = 256,339 om?
Mdp = 4,257,400 Kg-cm r2; = 2,216 cm=
Mdc = 3,736,000kqg ~¢m €z = 61.73 =m
M_exr = 4,510,300 Kg-cm Cae = 31.81 cm.
Cip = E2Z.81 cm | Cze = 82.62 cm.
Czp = 31.46 am . Laes = S3.61 cm.-
r2s = 14435 cm=

Si1p = B832094 cm°

Szp = 101,421 cm®

Ip = 35,219,126 cm*

Etapa Inicial (Pi + Mo)

Fa = ~(Pi/Ap){i- epCio/r2a) - Mo/Sip

Fi = —(301,000/3612.9)(1~30.5%62.81/1445)—4,172,240/83,094

Fi = —23.07 Kg/em® < Fci = ~174 Kg/cm= OK

-Fz = =(Pi/Ap) (l+epCao/r=2,) + Ma/Sag

Fz = - (301,100/3612.9) (1+30.5%51.,46/1445)+ 4,172,7240/101 ,421
Fz = - 132.67 Kg/cm” < Fei = -174 Kg/cm® ok

Etapa Intermedia (Pe + Mo + Mdp)

—(FPe/Ap) (1-epC.n/r2.) — (Mo + Mdp)/Sia

Il

Fa

Foa = —(235,340/3€612.3)(1-30.5%62.81/14451-(8,430,340)/83, 094



Fa

rf
)
]

F=

]

Fz
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-80.24 ¢ F“ecs = 0.45F'c = -157.5 Kg/cm® OK

-(Pe/Ap){l+epCan/xr3s) + Mo + MAD

Szp

~(235,340/3612.9) (L+30.5%51.46/1445)+(8,430,340) /101421

-52.78 Kg/cm? ¢ F'ecs = 157.5 Kg/cm® OK

Etapa Final (pe + Mo + Mdp + Mdc + Mz « =)

Fa

Fa =

Fo =

Fz =

Fz =

Fa =

Fa =

150%

MI’..+ I

-(Pe/Ap)(1- epCip/r2p)—-(Mo+Mdp)/Sap - (Mdc + Mr+z)/S2c
-80.24-(8,246,300/434,746)

-99.21 Kg/cm? < F'cs = 157.5 Kg/cm® OK

—-(Pe/Ap)(l+ ep Cap/r3z) + (Mo + MAp)/S=ze +
{Mdc + Mr.+z)/S=2c
-52.78 + (8,246,300/166,191)

-3.16 Kg <F“ts = 29.93 Kg/cm® OK

—((Mdc + Mz.z)/83c)(n) = -(8,246,300/256,339)(0.776)

-24.96 Kg/cm? < F'cs = -94.5 Kg/cm? OK
DISPOSICIONES PARA SOBRECARGAS

Debe de incrementarse la carga del camidén en 100% y en

los esfuerzos admisibles.

= 4,510,300%2 = 9,020,600 Kg-cm



Para F?’c = 330 Kg/mm=

F'es

Fts

= ~157.5%1.5 = 236.25

Kgq/cm=

29.93%1.5 = 44.7 Kg/cm=

Fara F'c = 210 Kg/:=m=

F’cs

= ~394,.5%1.35 = 141.75 Kqg/om=

Etapa final (FPe + Mo + Mdp + Mdc + 2M_.x)

F;=

F1,=

F= =

Fa-'-"

Fa =

F:3=

F3=

=33.21 - ML+x/S1e = —99.21 - 4,510,300/434,746

109.6 Kg/cm= < F'cs =

-3.16 + 4,510,300/1€6,

+ 23.98 Kag/cm= < F'ts

24 .98 - (M;_.pg/Ss.: n

236.25 Ka/cm= OK

1391

= 44,9 kg/cm= OK

-24.96 -(4,510,300/256,3391(0.776)

-328.61 < F cs = 141.7
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Pi

Fi

Fi

Pe

Fe

Pe

Coma la excentricidad es constante utilizar

EXTREMD DE LA VIGA
= Pj — @Fel * Asp

= 321,637 - 1014 * 24,77

= 296,516 kg

= Pi - ¢@fcr + Afsh + afrel) Asp

= 296,516 — (1950 + 1317 + 749)(24.774)

= 137,022 kg.

centro del claro.

Etapa Inicial: (Fi- + Mo)

Fa
Fa

Fa

Fa
F=

F=

Il

—(Ri /Ap)(1- epCip/r3pn)
—(296,516/3612.9) (1-30.5%62.81/1445)

26.73 Kag/cm2 £ Fti = 27.25 Ka/cm® OK

—(Pi/Ap) (1 + epCay/r3y)
- (296,516/3612.93(1 + 30.5%#51.46/1445)

—-171.29 Ka/cm® € Fea = —174 Kg./cm= OK

Etapa Intermedia (Mo + Mdp)

Fa

Fa

It

- (Pe/Ap)X(1 — eplin/r3y)

~(197,023/3612.9)(1 — 30.5%62.81/1445)

los datos del

239
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Fi = 17.76 Ka/cm® < Fts = 29.93 Kag/cm® OK
Fz = ~(pe/ap) (l+ 2p Czp/rZy)
Fz = -113.77 Kg/zm= < Fes = 157.5 Kg/cm®

La etapa de la seccién compuesta es menos critico que las
etapas de carga anteriores porque la inercia aumenta, por tanto

no es necesario calcularlo.

s

ANAL_ISIS DE VIGA EXTERIOR

Se estudiaran 2 casaos:
1. Condicidn de carga por accidente
2. Candicidn de carga peatonal mas trafico

CONDICION DE CARGA POR ACCIDENTE

0.30
’—
P/2
1.83
/2
'
T |
r § 5
0.65 ] 0.8 L] |
1 .
Rs Ri
0.83 S4.67
Donde: ‘T—
F = Carga viva transmitida por la rueda trasera o delantera

del camidn tipo (HS-15)

m
i

Separacidn entre vigas.



T,
L

Considerando la losa simplemente apoyada entre vigas se tiene

el siguiente factor:

al

b

}Mai_ = 0

Re (1.67) = P/2(1.85) + P/2 (0.02)
Re = 1.12 (F/2)
Donde el factor de rueda a aplicar es 1.12, en vez de el

factor de la tabla anterior que es para viga interior.

Peso Propio.
Al igual que para la viga interior.

Mo = 41,729.4 Kg-m

Carga muerta resistida por la seccidn no compuesta.
Como el diafragma sole transmite la mitad d& la carga
entonces de la viga interior tenemos:

Mdp = M, + Mz/2 = 40,365.6 + 1,105

Mdp 41,471 Kag-m.

Carga muerta resistida por la seccidn compuesta.
Es igual al de la viga interiar.

Mde = 37,360 Kg—-m

Coeficiente de impacto es el mismo que de 1la viga

interiar.
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. I = 0.264
i Factor de rueda = 1.12
CaRGA VIVAa ACCIDERTAL
10910 Kg 10510 Kg 2728 K
EJE
5455 K3 5455 Kg 1364 Kg
RUDEDA
: 6110 Kg 6II0Kg 1828 Ky
RUEDA FAC'I'ORADAl l l

(1.12)

_l» 4.27 4 4. 27 . L_
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Carril de Carga

6124 Kg
wz 714 Kg /m )
EJE ! 3 i r J
3062
l W=327 Kg/m _
RUEDA 3 Y l ! J
3430Ky'
| W=366.3 Kg/m
RUEDA FACTORADA Y 4 f r 9 l

(r.12)

Chequeandc cual de los dos tipos de cavga es mas desfavorable.

Camidén tipo.

.1 427 | ., 4.27
=TT

6 110Kg /2 | /2 ]810Ky | 1528 kg
1 5.83+d/2
i i
553-d/2
Ra RY 98—d/2 Rb

!
i
}

_* L/2= 9.8 L_

5 ma=0

Ra= 7872.2 - 350.7d (1)



244

Continuando de la misma forma gue para la viga interior tenemos

que:

Ra = 6874 + 350.7 4 (2)
Resolviendo (1) y (2)

d= 1.423 mts.

Luego:

Mr= 51,408 kg-mts.

carril de carga

3430 Kg

W= 3663 K3/m

9.8 ' 9.8 __4

-

Mmax= W12/8 + PL/4 = 366.3(19,6)=/8 + (3430%19.6)/4

Mmax= 32,456 kg-mt

Como se observa el maximo momento lo genera el camién tipo
M. « r = 51,408% 1.264

Mc. - z= 64,980 kg-mt.
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CONDICION DE CARGA PEATONAL MAS TRAFICO

|
/2 D
Wz415 Kg/m_ OBl Dﬁ P/2
L
' =
Re | 0.78 0.89 | Ri
083 | S= 1.'67 0.94 l_

Fara encontrar el factor se hace por separado y se aplica

superposicidn de efecto:

a) Carga de trafico:

BMRL= O

Re= -0,03 (P/2)

For tanto hay gue despreciar y sélo hay que cansiderar la carga

peatonal.

b Carga peatonal:

FRe = 0.775 w, que es por cada metro lineal de caraga
F = 0.775
W= 4(5Kg/m
CARG A PEATONAL J |
wW=322 Kg/m
CARGA FEATUNAL FACIIJR!D‘ ! - ) L

{(0.775)

M= W1l=2= (322%(19.6)=)/8

M= 135,462 kg—-mts,
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El camién tipo produce mayor momento

Mz - z= 64,980 kg-mt (Rige)

En la viga exterior la etapa inicial e intermedia resiste
ya que son iguales y menores respectivamente las cargas con la

viga interior.

Chequeando la etapa final y disposicién de sobre carga en el

centro del claro:

Etapa Final
o= —-(Pe/Ap) (l—epclp/rzp)—(Mo+Mdp)/Slp—(Mdc+ M + z)/8aC

Fa= -(235,340/3612.9) (1-30.5%62.81/1445)- (8,320,040/83,094)
-(10,234,000/434,746)

F.= -102.45 kg/cm? < Fcs= 157.5 kg/cm? OK

Fz= -(Pe/Ap) (l+ep Czn/r?p) + (Mo+Mdp) /Sz2p +{Mac+ Mr+z)/8z2o

Fa= -(235,340/3612.9) (1+ 30.5% 51.46/1445) + (8,320,040/
101,421) +(10,234,000/166,191)

Fz= 7.71 kg/cm? < Fts = 44.9 kg/cm® OK

Fa= -31.0 kg/cm® < 94.5 Kg/cm® OK

Disposicidén de sobrecarga

Mz, »+ = = 12,996,000 kg-cms

Mdc + Mz - z = 16,723,000 kg-cm
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Fi= Fa (intermedio) - (Mdc + Mo « r)/8acC
Fo= -78.91 - (16,723,000)/434,746
Fa= 117.37 < Fecs * 1.5 = 236.25 kg/cm?® OK

< Fcs = 157.5 kg/cm® OK

Fa= Fa (intermedio) + (Mdc + Me + z)/Sze
Fa= -53.86 + (16,723,000)/166,191

F2=46.76 kg/cm? < Fts * 1.5 = 45.0 kg/cm? Tolerable

Porque lo cubre el acero minimo y estas cargas son muy remotas
y al no estar las cargas la grieta se vuelve a cerrar y el

comportamiento se considera dentro del rango eléstico.-

Fa= —-(Mdc+ M. « z) /Sa=*n
Fa= -{(16,723,000)/256,339)* 0.776
Fa= -50.62 kg/cm? < ¥Fcs ¥ 1.5 = -141.75 kg/cm® OK

< Fecs = -94.5 kg/cm® OK

El bloque extremo no es necesario porque tiene el mismo

efecto de la viga intermedia gue ya fue revisada.

En conclusién la viga cumple con el disefio que se requiere

para soportar la carga de disefio (HS15-44).
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CORTANTE VERTICAL

Se revisard el cortante con la carga viva de’ 1la rueda
trasera a h/2 de la cara del apoyo, en un punto cuarto del

apoys y a un punto tercioc del apoyo.

Carga muerta:
Peso propio de la viga B69.0 Kg/m
Peso de la losa de 1.67 de ancho 801.6 Kg/m
Pesoc de relleno 39.0 Kg/m

Carga muerta sobrepuesta 778.0 Kg/m
W = 2487.6 Kg/m

I

Feso del diafragma Pt= P/2 223 Kg

Se analizara la viga exterior ya que presenta la carga
viva mas desfavorable.

Se supone que la primera seccién critica para el
cortante se encuentra a la distancia de h/2 "desde la cara
del apoyoc que es igual a 0.97 mts. y las secciones que se
encuentran a menos de h/2 se disefan para el cortante

calculado para h/2.

Cortante debido a carga muerta a h/2 de 1la cara del
apsyo .

VD = WL/2 — W*0.97 + P/2 = 22,189 Kg.
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Cortante debido a la carga viva a h/2 del rostro del apoyo.

8110 Kg SII0Kg 1528 K9

FACTOR DE RUEDA (L[2) I l l l

Ra Rb

|0-97| .27 |4.27 l 10.09 #—
A = 11,071 Kg.
V. = 13,993 Kg.

Cortante dltimo a h/2 de la cara del apoyo.

v, = (BD + BLIL+I)) = 1.3 (D + 2.2C¢L+I))
v, = 1.3¢22,189 + 2.2(13,993>)
y = 68,867 Kg.

Cortante debido a carga muerta en el puntoc cuarto
vy, = WL/2 — WL/4 + P/2
Vv, = 12,412.2 Kg.

Cortante de la carga viva en el punto cuarto

8lI0Kg 6 1)0Kg 1528 Kg

e | R

_+J.90% 4.27 %4.27% 6.18 4_

Ra = 8,314.1 Kg.
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V. = 8314 % 1.264 = 10,509 Kg.
v, = 1.3 (12,412.2 + 2.2 (10,509))
Y = 46,191 Kg.

Cortante debido a carga muerta en el punto tercio .

v, = WL/2 - WL/3 + P/2 = 8,3249.16 Kg.

Cortante por carga viva en el punto tercio.

6 110Ky 6110Kg 1528 Ky

J 1

R C)
_4 s.ss+ 4.274 4.27 + 4.82 +
Ra = 7170 Kg.
Voot = 7170 * 1.264 = 9,063 Kg.
v, = 1.3¢(8,349 + 2.2(9.063))
Vv, = 36,774 Kg.

Cortante que resiste el concreto.

A = 0.06 f’c b’ j d £ 12.66 b* j d
vV, = 0.06(350) b? j'd £ 12.66 bT; d
Usar

v = 12.66 b'j d

n = Es/Ec = 7.08
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K = n = 0.415
n+(fs/fcl

1-K/3 = 0.862

Il

£€n el punto a h/2 del rostro del apoyo

113.31 cm.

o
I

12,66 b j d = 21,986 Kg/cm?2

<
I

En el punto cuarto y tercio del apoyo como la excentricidad

es constante

v, = 21,986 Kg/cm2
Av = (Yu/® — VYc) S

fy 5 d
S = _fy jdAv

(Vusg — Vo)

En el punto h/2 de la cara del apoyo usando acerc N2 4 can

fy = 2,800 Kg/cm?.
S = (2,800 * 0.862 * 113.3 * 2.54)/(£8,867/0.85 — 21,986)
S = 11.76 cm

Usar N2 4 @ 11 cms.

En el punto cuarto del apoyo

S = (2,800 * 0.862 % 113.3 #* 2.54>/(46,191/0.85 — 21,986

21.44 cm.

w
I

Usar No 4 @ 21 cms.
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En 21 punto tercio del apoyo

S = (2,800 # 0.B62 % 113.3 * 2.54)/(36,774/0.85 — 21986)

Usar N2 4 @ 32 cm.

w
I

Separacidén maxima

S = 3/4 h = (3 % 134.3)/4 = 100cm.
S = 60 cm.

Si Vs = 1.1 4f’c b’d = 41,456 Kg.

Vs = 68,867/0.85 — 21,986 = 59,094

Portando S maximo hay que reducirlo a la mitad del tramo del
apoyo al punto cuarto.
§ = 3/8h = 350 cm.

S = 30 cm.

Acero minimo:

S = 80 Av fy d
A. f,.4 (d/bw)

Pe = 0.4 f, = 0.4 % 17,631
Pe = 197,000 > 0.4 f, ok
S = _80 % 2.54 % 2800 % 113.3 = 58.0 cm. ok

24,774 *» 17,613 »J (113.3/17.78)
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Por tanto todas las separaciones encontradas para los
tramos anteriores cumplen con los requisitos de las normas y
se usardan estribos @ 11 cm. de los apoyos al punto cuarto y
del punto cuarto al punto cuarto se usardn estribos @ 21 ca.

y serdn en forma de "U"™ con gancho estidndar a 90%.

46 ESTRIBOSa/cOll 2 ESTRIEOS o/e 0.21
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CORTANTE HORIZONTAL

Para chequear que la viga compuesta funcione totalmente
o sea que no existe deslizamientolentre la viga precolada y
la losa colada In—situ, el método que se utilizara la de

teoria de cortante—-friccidn.

El esfuerzo maximo de falla fps del acero serd igual a

f,, que es el esfuerzo de fluencia del acero presforzado.

f = f = 14,800 Kg/cm?

pe ay

T=C= 14,800 % 24,774 = 366,655 Kg

Avf = V.
g fy u
de acuerdo con el cédigo g = 1.0
Avf = 366,656/ (0.85%2800%1.0> = 154 cm?.

desde el apoyc hasta el centro existen 71 estribos con un

Area de 2.34 cm? cada uno.

At = 71%2.54 = 180.3 cm2 > Avf que es el requerido.

Para Conccer asumivr que 4 = 1.0 es necesario que cumpla con

los requisitos siguientes:

1> Debe de estar limpia, libre de lechada ()
intencionalmente rugosa con amplitudes de rugosidad de

aproximadamente 1/4 de pulgada.



2)

3)
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Se proporcionard la cantidad minima de estribos que es
lo del acero minimo.

Todo el esfuerzo por cortante se ancla totalmente entre
todos los elementos interconectado5ja la viga se usarén
varillas longitudinales y didmetros pequefios en las
esquinas de los estribos para mejorar su resistencia al
arranque y para que después de cierto agrietamiento la

viga funcione elasticamente y consistirda en el acero

minimo.
R = o.005
As = 0.005 b’d = 0.005 (17.78>2113.3) = 10.0 cms.

Usar 4 N2 6 en lecho superior e inferior asi como 2 N2

4 al centro.

(AR R]
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DISERO DE LA PILA

' I.Oml ‘0.5| 1.0 I 2.75 I ] ’0-5|

Lom

1 ' s40m

DESPLANTE

0.5m

! 0. 3wm.

Seccidn de Pila

—

La pila se analizard en un marco formado por 2 columnas

cuadradas y una viga rectangular.

Dimensiones: Columna 100 % 100 cm.
Viga 100 x 110 cm,
- Altura de la columna H 40 cm.

- Longitud de la viga (c.a.c.) 334 cm.
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CARGAS EN EL SENTIDO DEL MARCO

Carga Muerta:

- 2,640 Kg/m.

Peso propio de la viga

Peso de la ménsula 2,640 Kg/m.

Movimiento debido a la ménsula 1,200 Kg—m-

Cargas puntuales debido al peso de la superestructura.

Viga interior 50,095 Kg.-
Viga exterior 43,426 Kg.
o Pes 81,826 Kg P12 50,095 Kg Pez 51,826 Kg
v Wo 2640Kg/m ¢ r .
|gmum(:;{L y ¥ )Hﬂmlbm

645M

3.34mM

—y—
-

Carga Muerta

Para encontrar todos los esfuerzos internos se puede
utilizar cualquier mé&todo de andlisis estructural. En este
casc se utiliza un programa computacional, como lo es el

MPlan. Donde dioc los siguientes resultados:
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Diagrama de cortante y momento debido a la carga muerta.

25460

25051
{+)
{—)
28,043
25360
(=) (+)
2280 2250 1
Icuzsoxg 31,2906

Diagrama de Cortantes y Reacciones (Kg)

10,880

(+)

4820

34,637

{+)

9680

7 e

(=)

=)

-+

10,880

%820

Diagrama de Mcomentos (Kg—m?
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Flujo del agua:

Altura del agua = 5.0 mt.

Velocidad del rio = 8.93 mts/seg; = 28 pies/seg.
Presién del agua sobre las columnas.

P = [V R

P 1.2375 (28)>2

P 1078 Lbs/pie? = 3270.6 kKg/mtz2.

En un metro de ancho de la pila:

g = 35270.6 Kg/m2 x 1 m. = 5270.6 Kg/m.

3.34M L

l:#Sﬂl

s S —

o q35270.8 >
L¥.] . 5.0m
4=5270.6 Kg/m Ko/m

e

T s S

Presidn del Agua
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Diagrama de Cortante y Momento debido a Presién del Agua

(=)

9,360 Kg /
/

(+) {+)
9,360K9g

26,500Kg l 26,5001 T 9,360K

Diagrama de Cortante y Reaccidn

15,640Kg-m (+1)

15,640Kg-m
(+)

{+)

50,610 50,6 I0k-m

+ 334 . ‘_

Diagrama de Momento




SISMO

que el cortante basal Vb se calecula con la siguiente sxpresidin

Vb ICDC Ws)

Donde:

I = es el factor que determina la importancia del uso de
la estructura.

C = El factor que determina el tipo de estructura.

D = La relaci4n de Q,72/T9-58 < 1

T = Feriodo elastico fundamental de la vibracidn de la

De acuerdo =on el puevo reglamento sismico de E1 Salvador

estructura en la direscidn considerada, en segundos.

El puente se& encuentra en la zona IIl.

En el sentido transversal tenemos:

Ws

bs

0.06
D.72/Te-e6 o 1

Cthe-75 = 0,073 (6.451°-75

J

0.3 seq

L

0.72/0.3°-86

261
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Il

Vb 1.2300.062¢12(198,652)

Vb = 15,495 Kag

La fuerza sismica en el sentido transversal es igual al

cortante basal.

En el sentido longitudinal.
Ecte es una estructura de sistema ailado.

For 1o gque del reglaments se tienen los siguientes datos:

I = 1.3

[ = 0.15

D = 1.0

Y = {.3¢0.15)6138,&852)
Vb = 38,737 kg

omo no se ha considerado la fuerza del viento y por la
priobabilidad que exista @sta carga simulténeamente <on el
zigma, entonces se considerard en el sentido transversal la
carga sismica, como el 15% de la rcarga muerka que e5 Mas

copservadora.
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Los valores de las fuerzas horizontales debido a sismo

se tomaran como el 154 de la carga muerta.
Este es la «<carga que llega a 1a pila

superestructura y 21 peso del marco.

Peso de super estructura 148,947 Kg.

Viga y ménsula H 12,540 Kg.

Columnas H 30,720 Kg.
192,207 Kg

Fuerza sismica = 0.15 % 192,207 = 28,8321 Kg.

i 3.34 o
FS. 28,831Kg I .
€45
777 Y/ '

Carga Sismica

de

la
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Diagrama de Cortantes y Momento debido Sismo

(-]

2,540 Kg

1440Kg | (+) 1440 Ko {4

7777 77777777
25A/00Kg 28,400 Kg

DPiagrama de Cortante y Reaccidn (KgJ

42,420 Kg-m

C+) 42420 Kg-m

42,420&

(+)
42,420 Kg-m

b 50,460 Kg-m . Y e/ 80460 Kg-m

Diagrama de Momento (Kg—m?
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Carga Viva:

Casos considerados:

1) Carga de Carril.

al

bl

Cargado a un lado del marco—columna con Wy la
carga puntual paré moméntn, colocado excéntri-
camente del lado de la carga-

Cargandc ambos lados del marco—columna con W y la

carga puntual para momento  {(p.m.), colocado

céntricamente.

2) Carga de Camidn:

ald

b

c)

d)

‘Camidn HS—-15 colocado excéntricamente. respecto al

marco columna y a 0.31 metros del cordén.
Camién HS—-15 colocadoe céntricamente respecto al
marco—columna ¥y a 0.31 metros del corddn.
Camién HS5-15 colocado excéntricamente respecto al
marcoicolumna y a 0.31 metros del cordén.
Camién HS5—-15 colocadeo céntricamente respecto al

marco-columna'y al eje del puente.

La carga de carril se transmite a las vigas y estas a

la pila considerando la distribucidén de las cargas en las

vigas, y para el camién se calculé las reacciones de las

llantas

en las vigas con su respectivo factor de carga de

todos los casos expuestos anteriormente.

A continuacién se presenta el resumen del cdlculo de

las arciones sobre el marco—columna.



Ne CONDICION BE CARGA VIVA POSICION DE | FACTOR DE | RESULTANTE [ MOMENTOS
VIGAS SOBRE | DISTRIBU- { DE P (Kg} | POR P EN
EL MANCD CION MARCD
(Kg-n)
1) Cargando a un lado del marco con 1 (lateral) 0.23 3,260 820
a) ¥ y Pa, colocado excéntricasente 2 (cantro) 0.50 6,360 1,640
del fado de la carga. 3 (lateral) 0.23 3,280 820
1) Cargado ambos lades del aarco | 0.29 5,102 0.0
b) con ¥ y Pa colocado céntricamen- 2 0.30 10,204 0.0
te. 3 0.23 5,102 0.0
2) Camidn HS-13 colocado excéntri- 1 .36 6,005 1,500
a) canente respecto al marco y a 2 1.22 13,083 3,
0,31 a. del cordén. 3 0.22 2,399 390
2) Camidn HS-15 colocado céntrica- 1 0.36 3,904 0.0
h) aente respecto al marco y a 2 1.22 12,863 0.0
0.31 a. del cordén. 3 0.22 2,320 0.0
2) Casidn HS-13 colocado excéntri- | 0.61 6,341 1,633
o camente respecto al marco y al 2 0.78 8,363 2,081
eje del puente. - 3 0.51 6,341 1,633
3. Canidn H5-13 colocado céntrica- | 0.61 6,983 0.0
d} aente respecto al marco y 3l 2 0.78 8,419 0.0
eje del puente, 3 0.61 6,383 0.0




267

Como podemos observar la carga viva mas desfavorable la
del camién HS5—15 colocado excéntricamente respecto al marco

y a 0.31 metros del cordén. Por lo que genera los siguientes

Pe 6005 Kg Peu3083Kg : Pez 2359 kg

l |

esfuerzos:

M7l 3.34 W@
b

Diagrama de Cortante y Momento

6,496
{+)
. {-)
6587

(-)y

564 5854 |[(+)

Y/ /?7/*////

T:z,slo 8,980

Diagrama de Corte (Kg)
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8545

{+)

2302 {- 2468 (=)

2302
=3/’ (¥ 2468

(+)
1274 | ' L107

Diagrama de Momentos (Kg—m)

CARGAS EN SENTIDO LONGITUDINAL

Carga Muerta.

Cada columna de la pila soporta 2 vigas exteriores, 2

medias vigas interiores, que 1llegan a la superestructura al
marco—columna, y por simetria 1la mitad de su peso propio,
que incluye la media viga, ménsula y la columna.

Las reacciones de las vigas son céntricas por su
simetria longitudinal del puente, por tanto no existe

momento en la pila.
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645M.

DGR/

Carga Viva:

El momento longitudinal mas desfavorable se obtiene
cargando en un solo claro, con el camién tipo, que consiste
en encontrar la reaccidn y ubicarlo con una excentricidad de

la mitad del apoyn que es 0.25 metros.

R = 20,982 Kg.
e = 0.25 m.
M = 95,246 Kg—m.

este resultado es para el marco, y para cada columna es la

mitad de carga y momento.

P
Mm 2623 Kg-m

( )

CARGA MOMENTO
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Presién del Agua:
En el sentido 1longitudinal la presién de agua actdaa
como una carga uniformemente distribuida sobre la columna.

Esta se considera que trabaja en voladizo.

—————
6 .45 "
8.0 qc5270.6 Kg/m
—————
C ARG A 65,883 Kg-m

MOMENTO

para esta condicién se supone que cada columna esta sometida a
la accibén de carga sismica aplicada en la parte superior de la
columna, en el eje de la viga.

Revisando la carga sobre el marco, en el sentido longitudinal
encontramos que P = 38,737 Kg, donde aplicada a una sola

columna serd la mitad.

19,369

T

648

(+}

X 124,927

CARG A(Kg) MOMENTO (Kg-m)
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MOMENTOS MAXIMOS EN LA VIGA DE LA PILA

Momento maximo positivo al centro de la viga.

Grupos de carga:

I : 1.2 (D + 1.67 (L+I3)

Ia 1.3 (D + 2.2 (L+I))

VII 1.3 (D + SF + E@)

Mu' = 1.3 (34,637 + 2.2 (1.264 + B.545))

Mu* = 75,919 Kg-m = 72.92 Ton-m.

Momento maximo positivo en el extremo de la viga.

Grupos de carga:®

I : 1.3 (P + 1.67(L+I) + SF)

In 1.3 (D + 2.2 +I2)

VII 1.3 (D + SF + EQ)

El que rige es el grupo VII.

Mu* 1.3 €10,880 + 15,640 + 42,420)

Mu®* = 89,622 Kg-m = 89.62 Ton—m.

Miximo momento negativo en extremo de la viga.
Grupos de carga:
I z 1.3 (D + 1.67 (L+I) + SF))

IA 1.3 €1 + 2.2 (L+I))

VII 1.3 (D + SF + ER)
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El que rige es el grupo VII.

Mu”

1.3 (10,880 + 15,640 + 42,420)

Mu~ = 89,622 Kg-m = 89.62 Ton—m.

Momentos de disefo:

Centro de la viga:

Mu* = 75.92 Ton—m.

Extremo de la viga:
Mu* = 89.862 Ton—m.

Mu~ = 89.62 Ton—m.

Diseno de la Viga

Seccién de la viga 100 x 110 cm. Fy = . 2B0OKg/ T
F*'c = 210 Kg/cm?
Mut* = 89.62 Ton—m.
As = Mu/(# Fy 3 dd = (B9.62 x 103 )/ (0. 3%2800%0.88%104)
As = 3B.B& cmi
= As/C(bd) = 38.86/(100 *» 104)

= 0.00374 < _Q min

= 0.003
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ltilizar acero minimo

Acs = 0.003 (100)(104) = 32 cm?

Utilizar 10 varillas N2 8
Como se puede observar que los momentos positivos vy
negativeos son casi iguales, por tanto siempre se cubrira con

acero minimo.

Utilizar 10 varillas N2 8 en lecho superior e inferior.
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CALCULD DE ACERO TRANSVERSAL

En la viga resulta una torsidgn por 21 tven de <arga
muandc se encuentra salo e2n oun claro y su  posicidn

longitudinal es 1la que producz mayosr reaccidn en la viga, no

Ha

asi la carga por la simetria de las r=sazciones.

En andlisis gus se seguira esta basado =n el ACI B9,

capitulo II, literal &. (11.63

A continuacién se verificard si la torcidn debe o oo
considerarse, de la tabla anterior se observa que la carga
mayor, que transmite la viga central de la supsvestructura a

la viga del marco =s 13,083 Ka.

(D + 2.2¢L+I2)e) 1.3(0 + 2.2013,033 * 1.264)300.252

0}

Tu = 1,

Tu

11,824 kKg.

Al evaluar si Tu > & (0.13 254f'c 28 IZxiy)» entonces odesbe
considerarse el efecta de torsidn

Tu > @ (0.13477c & %2y) = 0.285 {0,133 254210 Z(11x10%33

Tu = 11,324 Kg-m < 17,515

r

Par tanto oo requiere de refuerzao por Earsgidan

C&lculs de Cortante Ultimo.

Se tomarid de wna forma coonservadorz el caortante gue
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seria en el apoyo aunque 2! mas exacto seria tomarlo a "d"

del rostro de la columna-

Fara grupo I.

1.2 (D + 1.7 (L+I) + SF)

<
[
]

Vu = 1.3 (29,460 + 1.87 (6,433 % 1.264) + 9,360)

Vu = 68,289 g = £8.2% Ton.

Fara grupo I8,

Yu = 1.3 (D + 2.2 (L+1))
Vu = 1.2 (23,460 + 2.2 (6,495 * 1.264))

Vu = 61,778 Kg = 61.78 Ton.

Fara grupo VII.

Yu = 1.3 (D + SF + E@)
Yu = 1.3 (29,460 + 15,640 + 42,420)

Vu = 87,320 kg = B7.52 Ton.

Como puede wobservarse que la combipacidén de carga mas

desf{avorable es la del grupo VII.
Momentos Plasticos.
Fara wmomento positive vy negativo se  proporciona un

refusrzo de 10 varillas N2 8 que 25 igual a 30.7cm?.

M= Az (1.25 fydid — a/2.
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a= 1.25fy is = 1.25 % 2800 * 50.7
0.85 f’chb 0.85 % 210 * 100

a = 39.94 cm

M= (50.7 % 1.25 * 2800)(104 — 9.94/2)

M = 193.37 Ton—m.

Este momento es negative y positivo por la izquierda y

la derecha.

Como las disposiciones especiales se hacen debido a
gfecto sismice y la AASHTO no considera la combinacidn de

carga viva y sismo, entonces no se incluird la carga viva en

este estudio.

La carga muerta que se utilizard sera una <carga
uniforme de 2.64 Ton/m y una carga puntual al centro de 30.1%

Ton. Las cargas muertas anteriores se factoraran.

Con los momentos plasticos y cargas muertas factoradas,

se puede encontrar el cortante criticoe a una distancia "d"

del rostrao de la columna.

Vu = 148.85 Ton.

Coma puede observarse que este cortante dltime & una

distancia "d" del rostro es mas critico que la combinacidn

’
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de carga anterior, la gue resultd ser la mas desfable que el
caso VII, incluso tomAndolo en el apoyo conservadoraments,

que fue de 87.52 Ton.

vn

B
13

Vu

I

Vu g Vo + 3 Vs

Contribucidn del concreto

Vs = WVu - & Vc
% Ys = 148.85 — &7.90

T Vs B80.5955 Ton.

Vs 92.24 Ton.

Utilizando estribos N2 S

8 = Av fy d = 4.0 *® 2800 % 104
Vs 92.24 x 107
S = 12.6 cm.

Acerc minimo

S = (Av fy) /7 (3.5b) = (4.0 * 2ZBA0Q) / (2.3 x 100)

mn
I
0]
k3
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Separaclidén maxima

Zona confina 2 h

a) d/4

b 15 cm.

i04/4

Il
8]
m
)
2

Utilizar acero transversal a cada 12 coms. en toda 1a

viga ya que

la zona confina de ambos rostros cubre todo el

claro, asi como el coladizo.

Ademds la norma AASHTO propone que para miembros cuyo

peralte del

alma excede 2 pies (Q.61 mts.) debe colocarse

carca de las caras del alma, refuerzo longitudinal que tenga

un Aarea

total igual o por 1la menos al 10% del Area de

refuerzo a

excaeda de

este caso

Utiliza 4

=20

se

NS

tensidn por flexidn, con un espaciamients que no

cms, o el anchoe del alma, =21 que sea menar. En

tendrad que proporcionar:

As = SZ2.0 * 0.10 = 5.2 cm?

[ —

S a cada 25 par cada lado de 1a viga.
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DISEROC DE LAS COLUMNAS

Calcula de Mocmentos:

Sentido Longitudinal

Grupo I.

M = 1,2 (D + 1.67 (L+I) + SF)

Msup = 1.3 (0 + 1.67 (1.264 x 2,623) + 0}
Msup = 7,198 kg—m.

Minf = 1.2 (0 + 1.67 (1.264 * 2,623) + 65,8835
Minf = 92,846 Kg—-m.

Grupo IA.

M = 1.3 (0 + 2.2 (L+I))

Msup = 1.3 (G + 2.2 (1.264 * 2,623))

Msup = 3,482 ké;m.

Minf = 1.3 (0 + 2.2{(1.264 * 2,623))

Minf = 9,482 Kg-m.

Srupo YII.

M = 1.3 (D + SF + E

Msup = 1.3 (0 + 0 + O)

Msup = 0

Minf = 1.3 (0 + 65,883 + 124,327)

Minf = 248,033 Kg-m.
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Sentidoe del Marco.

Grupo I.

M = 1.2 (D + 1.87 (L+I) + BF)

Msup = 1.2 ¢3,680 + 1.67(1.264 * Z,4681 + 15,640)
Msup = 39,885 Kg—m.

Minf = 1.3 (4,820 + 1.67C(1.264 % 1,274) + 50,6100
Minf = 75,555 Kg—m.

Grupos IA.

M = 1.2 (D + 2.2(L+122

Msup = 1.2 {2,580 + 2.20(1.264 % Z.468)5)

Msup = 21,306 kKg—m.

Minf = 1.3 (4,820 + 2.2(1.2643 * 1.2743)

Minf = 10,871 Kg—m.

Grupo VII.

M = 1.2 (D + DF + E&

Msup = 1.3 (3,680 + 15,640 + 42,4200

Msup = BE,28Z Kg-—m.

Minf = 1.3 (4,820 + 30,610 + 30,4602

Minf = 145,535 Kg—m.
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C&lculn de Carga Axial.

Grupc T.

Pu = 1.3 (D + 1.67 (L+I) + SF)

Pu = 1.3 (81,290 + 1.67 (1.264 % 8,950) + 3,3603
Pu = 142,405 Kg.

Grupo IA.

Sy o= 1.3 (D 4+ 2.7 (L+I))

Pu = 1.2 (81,290 + 2.2(1.264 % 1Z,5102)
Fu = 150,090 Kg.

Brupo VII.

Pu = 1.3 (D + SF + E@)

Pu = 1.3 (81,290 + 3,360 + 25,4003

Py = 150,865 Kg.

En el reglaments ACI-B3 en el capituloc 10.3.3 considera

que si un elementc cometidc a carga axial a compresidn vy

flexidn, cuando la carga axial de disefic Fu <. que 0.1f"c
Ag, el porcentaje de refusrzo proporcionada no debe de
exceder 0.7% de la relacidn b gque produce las condicicnes

de deformacidn balanceada en seccidn sujetas a flewidn sin
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carga axial.

Esto quisre decir gque la columna sz analizara comd una

viga 2n voladizoa.,

De la combinacidin de cargas axial la carga mas

desfavorable es la del grupo VII.

Fu = 15G,865 Kg.
f'c = 210 Kg/cm?2
fy = 2ZBOCQ Kg/com?2
Fu < 0.1 f’z Ag = 0.1{2,103(10C x 100 = 210,000 Kg.
Pu = 150,865 Kg < 210,00 kg.
For tantz la columna se analizard como una viga 2n
vixladiza, en casao contrario si el wvalor es > qua Pu se
analizara como  columna teniend: que considerar muchos

efectes,camﬁ lz =sbeltec.

Sentido Longitudinal.

Seccidn inferiors

El momento mdximo es el del grupo YII en ambos lados.
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As = Mo = 242,055 % 100
Z fy jd 0.3(2300)(0.8B8(932)
As = 120.3 cm? = ¢.0123 < Qmax Ok
>®min Ok

Se cubre ron 15 N2 10 en ambas caras de la columna.

s = 122.85 om?

La seccidn supericor se cubre con acerc minimo & N2 10 =

43.14 om2,

Sentido Transversal.

Seccidn inferior:

Ma = 145,535 Kg—m.
As = Mut = 145,535 2% 100
& fyjd 0.9C22001(0.882033)
As = 70.6 cm?
= As/(hd) = 70.6/(100 * 393)

i

Q = o0.0076 Q_max 1

¥ Qmin Ok

Se cubre con 3 N2 10 en ambas caras.
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Seccidén superior.

Mu = 88,062 Kg-m.

Acerc requerido es 32.7 cm2.

Se cubre con & N2 10,

As = 49.14 cm?

B
]

0.0053 > Q min Ok

< Q\max Ok
La sumatoria de Area de acero que queda en la columna es:

Seccidn inferior

826 No 10

As = 3& % 8.19 = 2954.84 cm?

Para columnas (Qmin Q.01 vy Qmax = 0.08

©

b Y

N

294.84/ (100 * 1003

min Ok

~
-~

0.0295 < © max ok
¢



Seccié6én Superior

20 N° 10

20 * 8.19 = 163.8 cm®

As =
C = 163.8/(100 * 100)
© = 0.0164 < © max Ok

> Q min Ok

CORTANTE EN COLUMNAS

Sentido Transversal.

Grupo I

Vu = 1.3(D-* 1.67(L + I) + SF)

Vu = 1.5(2.25 + 1.67(0.55*%1.264 + 26.53)
vu = 38.9 Ton.

Grupo VII

Vu = 1.3(D + SF + EQ)

Vu = 1.3(2.25 + 26.5 + 14.4)

56.1 Ton <(----- (Rige)

Vu
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Sentido Longitudinal.

Grupo I

vu = 1.3(D + 1.67(L + I)+ SF)

vu = 1.3(0 + 1.67(0.41%1.264) + 26.35)
Vu = 35.38 Tm.

Grupo VII

vu = 1.3(D + SF + EQ)

vu = 1.3(0 + 26.35 + 19.36)

Vu = 53.42 Ton.

Como se puede observar el cortante mas desfavorable es en el

sentido longitudinal y el grupo VII

Vu = 59.42 Ton.

Como las cargas Pu = 150.86 < 0.1 f'cAg se analizara como viga
no se tomara encuenta la contribucién de la carga axial.

Vu = 59.42 Ton.

vu & Pn

va < ¢vc + PVs

contribucidén del concreto.

dve =¢40.53 VE'c ba

pvc 0.85(0.53) M(210)(100)(96)x10~2

# ve

n

62.67 Ton.



Como el concreto absorve el cortante ultimo utilizar acero

minimo.

Utilizando estribo N° 4
(Avfy)/(3.5b)=(2.54*2,800)/(3.5*100)

wm
]

20.32 Cwm.

0
I}

Separacién maxima de estribos en columnas:
a) 48 @estribo = 48%1.27 = 61 cm
b) 16 #longitudinal = 16%*3.22 = 51.52 cm

c) b = 100 cm.

Ccomo se puede observar rige el acero minimo gque calculo en

analisis como viga.

Utilizar N° 4 @ 20 cm.

el

Cuando los eétribos son muy grande y el dobles de las esquinas

sea mayor'que 35 cm se le proporcionan grapa con dobles de

135°, y si es necesario 2 grapas, es mejor utilizar estribo en

vez de 2 grapas, como nuestra seccidén es 1x1 metro y estribos

de 93x%93 cm se ubicaran estribos transversales como muestra

los planos anexo.
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DISERO DE ZAPATA

Como podemos observar en los calculos anteriores tenemos un
nivel de 5 metro de agua que ejerce presidn sobre la base de
la zapata asi como 0.5 metro de desplante, que también eJjerce
presidén y considerar un espesor de la zapata de 0.90 mts. y se

desprecia la subpresién.

Ya que el suelo es rocoso y el estudio de suelo no esta al
alcance en este trabajo de graduacién se considerara una

capacidad admisible de 30 ton/m2

Capacidad disponible de presién del suelo:

Agua = 1000 Kg/m?® * 5m = 5,000 Kg/m?

Desplante = 1,600 Kg/m® * 0.5m = 800 Kg/m=

Zapata = 2,400 Kg/m® * 0.90 m = 2,160 Kg/m®
P = 7,960 Kg/m=2

ge = gad - P

qe = 30 Ton/m* - 7.96 Ton/m=

ge = 22.04 Ton/m=

Sentido Transversal.
P=116Ton.

M=t12T—M

288
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Calculo de Area.

A = Pf/ge = (116.1%2)/22.04 = 10.53 m=*

Considerar una area de 3.3x3.5 m

e = M/P 112/116 = 0.96 m

L = 3.3 0.55 m < e

—

6 6

1]

Calculo de Presiones.

gmax,m/n = 2P/(3B(L/2 % e))
gmax,min = 2(116.1)/(3*3.5(3.3/2 + 0.96))
gmax = 32.05 T./m*® > qge

Aumentar seccién.

Considerar B = 5.5 mts.

"2(116.1)/(3*%5.5(3.3/2 + 0.96)

gmax,min =
gmax = 20.4 T./m2 < ge Ok.
gmin = 5.39 T./m=

5.39

20.4
M 1
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REVISION POR PUNZONAMIENTO

Este se considera alrededor de la columna a una distancia de

da/2

Vu = F((gmax + gmin)/2)}(B*L - (c + 4)*%)

vu = 1.3((20.4 + 5.39)/2)(5.5%3.3~(1+0.82)%)
Vu = 249 Ton.

dvc = 0.85 % 1.1 V £’ bod
bo = 4(1 + 0.82) = 7.28 m = 728 cm
gvc = 0.85 % 1.1 (210)(728)(82)

QVc = 809 Ton > Vu Ok

REVISION POR CORTANTE EN UNA DIRECCION

Este se considera a "d" del rostro de 1la columna en la

direccién de "L".

14 a4

a = L/2 - ¢/2 - d -
a = 3.3/2 - 1/2 - 0.82 , T
a = 0.33 m N

- e G
da = gmin + ((gmax-gmin)/L)(L-a)
da = 5.39 + (20.4—5.39)/3.3)(3.3—0.33)
da = 18.9 Ton/m
Vu = F((gx + qmax)/2)a



Vu = 1.3 ((18.9 + 20.4)/2)(0.33)
Vu = §.42 Ton por un Mt. en el sentido de ugn

gvc = 0.85%0.53 VE'c bd
@vc = 0.85%0.53 V (210) (100)(82)
gvc = 53.5 Ton/m > Vu Ok.

SENTIDO LONGITUDINAL
l‘ P=W1&-| Ton.

A DA M=190.81 T-m/m
]

I
h i
[——

|
1. 5.5m.

La secclén considerada en el analisis anterior es de 5.5 x

3.3m
M/P = 190.81/116.1 = 1.64 m

5.5/6 = 0.92 < e

L/6

Calculo de presiones.

qmax,min = 2P/(3B{(L/2 % e))

gmax,min = 2(116.1)/(3*3.3(5.5/2 + 1.64))
gmax = 21.13 Ton/m < ge Ok.

gmin = 5.34 Ton/m=

5.34

2113

1
-

5.5m.
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Vu
vu
Vu
¢ ve

$vc
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REVISION POR PUNZONAMIENTO

£({(gmax + gmin)/2)(B*L-(c + d)*)
1.3((21.13+5.34)/2)(3.3*5.5-(1.82)2)

255.3 Ton.

0.85*1.1 Vfc bod
7.28 m = 728 cm.

0.85%1.1 \/(210) (728)(79.5)
784.2 Ton > Vu OK.

REVISION DE CORTANTE EN UNA DIRECCION

L/2 - c/2 - 4d d. a
5.5/2 - 0.5 = 0.795 __+—__~*—
1.45 mt.
qnﬁN
gmin + ((gmax - gmin)/L)(L-a) 1 1 9max.
! L =55m. ’

5.34+((21.13-5.34)/5.5)(5.5-1.45)

17.0 Ton/m=2

f((qx + gmax)/2)a
1.3((17.0421.13)/2)(1.45)

36.0 Ton. por un Mt en el sentido de B
0.85 * 0.53 \/(210)(100)(79.5)

52.0 Ton > Vu = 36.0 Ton Ok.
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CALCULO DE ACERO

Sentido Transversal.

d=

J=

Mu
Fo
F=

Faz

Mu

. 33m. .
1 1
b L
T
%T
S-BN “---. _
R '[ 20.4
f Fz 1
L/2 - c/2
3.3/2 - 1/2
1.15

gmin + ((gmax - gmin) /L) (L-b)
5.39 4((20.4 - 5.39)/3.3)(3.3-1.15)

15.17 Ton/m2

£(0.5bF¥. + 0.66bFa)
gzb = 15.17*1.15 = 17.45 Ton

{gmax—-q=)(b/2)=(20.4-15.17)(1.15/2)

3.0 Ton

1.3(0,5%1.15%17.45+0.66*%1.15%3.0)
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Mu,

Mut

As

As

e

As

As
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16.03 Ton—-m/m

88.2 Ton-m(seccldn total)

Mu/(0.9fyjd) = 88.2x10%/(0.9%2,800%0.88%82)
48.50 cm?
As/(bd) = 48.5/(550%82)

0.0011 < € min = 0.005

Utilizar acero minimo.

0.005(550%82)

225.5 cm*

Utilizando N° S

1

(Av * b)/(As) = (6.45%550)/225.5

15.73 cm

utilizax N° 9 @ 15 cm.

SENTIDO LONGITUDINAL

21.13

55m,



Fi

Fa

Fa

F=z

Mu
Mu
Mu

Mut

As
As

As

L/2-¢/2
5.5/2-1/2
2.25 mt.

gmin + ((gmax~gmin)/L{L-b)
5.34 +((21.13-5.34}/5.5)(5.5-2.25)

14.67 Ton/m=

gzb = 14.67%2.25

33 Ton.

(gmax-q=z)(b/2)=(21.13-14.67)(2.25/2)}

7.27 Ton.

F1(0.5bFa-+ 0.66bFz)
1.3(0.5%2,.25%33+0,66%2.25%7.27)
62.44 T-m/m

206 T-m

Mut/(0.9£yJd)
206x10%/(0.9%2800*0.88%79.5)

116.85 cm=

116.85/(330%79.5)

0.0045 <€ min Ok.
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Ld

Utilizar acero minimo

= 131.17 cm®

Utilizando N° 9

n

(Av*b) /As

(6.45%330)/116.85

It

16.22 cm

Utilizar N° 9(@9’15 cm.

Longitud de desarrollo a tensién de tabla:

= 73.66 cm.

Ccémo se puede observar esta sobrado.

La zapata que se a escogido es la mas desfavorable por lo
gue no es necesario calcular la otra, y tlene que ser de
esta dimensién para mantener l1a simetria, que es

saludable en todas las est;ucturas.

Estabilidad de 1la Pila.

Calculando 1la estabilidad, el caso VII .es el mas

desfavorable y es estable donde F.S.V.>1.5 y F.S.P.>1.5
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DISENO DE ESTRIBOS

El disefio serd en base a cualquler comblnaclén de las cargas
especificadas en este articulo, que produzca la condicidén mas

desfavorable.

El impacto no sera aplicado en los items del grupo B

{Estribos, muros dé retenclén, etc.)

Las cargas reales no seran incrementadas por el factor dado en
la tabla de combinacién de cargas ya sea por esfuerzos

permisibles o factor de carga.

PRESION DE TIERRA.
a) Presién de tierra estatica.

La presién de tierra a considerar es la que se calcula

mediante la expresién de Rankine pexo no sera menox de

480 Kg/m?

Por las condiciones del terreno donde se apoyaran estos
estribos, solo se considerara el empuje activo, ya que la
contribucién del empuje pasivo en contra del volteo o
deslizamiento, puede o no estar presente en la vida atil

de la estructura por efectos de socavacién por el agua.

El empuje Activo en suelos friccionantes segun Rankine



298

es: Eax = 0.5CH® tg? (45- ¢/2), actuando en el controide

de la distribucién de esfuerzos.

DONDE:
Exn = pPresi6on de tierra estatica activa (empuje activo)
H = Altura del estribo

Peso volumétrico del suelo

]

Angulo de friccién interna del suelo (intergranular)

O
[}

b) Presién de tierra sismica.

Por las mismas razones que para el caso anteriox, solo se

considerara el empuje activo sismico.

Incremento de presién activa por sismo, segun la teoria

de Mononobe y Okabe.

Pazn - Ea, actuando a 0.6H de la base.

Eax =
DONDE:
Eaz = Incremento de presién activa por sismo o empuje
activo sismico.
Pamn = Presién activa sismica horizontal
Ea = Empuje activo estatico.

Parn = Pax Cos | 5-!-(3 )

DONDE:

Presién activa sismica

PA.E
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falk

0.50H2 (1-Kv) Kam en Kg/m

Pam =
Kax = Coeficiente activo sismico.
Kamz = Cosz {d -O -®]

1 2
Cos & Cos? (B) Cos( § +p +e) [1 +1/tsen{d 5 1Senlf- o-il__
Cos{s+3 + &) Cos (i-B)

En la cual puede asumirse ¢— e -1 =20; si $-8-i < 0
e = tan~* (Kh/(1-Kv)

Angulo de friccién suelo-muro

on
il

Pendiente del terreno con la superficie detras del

[ e
il

muro.

pendiente de la espalda del muro con la vertical.

>
I

Coeficiente sismico vertlcal.

Kh

Existe también en el reglamento sismico de El1 Salvador

una expresién mas conservadora para calcular el empuje

activo sismico.

Eae = 3/8(7s)H? (ahmax)
Eav = 0.5%s HZ(avmax)
DONDE:
Eax = Fuerza sismica horizontal o empule activo sismico
horizontal, que actha a 0.6 H.
Eav = Fuerza sismica vertical, que actua a 0.2 H del pie

del muro.

Peso volumétrico del suelo.

Ts
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NOTA:

NOTA:

H

= Altura del muro o estribo.

Esta expresién esta sujeta a cambios, por 1las
constante revisién del reglamento, por las

autoridades competentes.

El disefio del estribo solo se hara en uno el que
esta al lado poniente, el que no se disefio solo

aparece en los plano con el predimencionamiento.
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CARGAS VIVAS

Carga viva sobre relleno.

La carga viva de trafico sobre el relleno producira una

sobrepresion de tlerra a la subestructura, como lo

establece las normas AASHTO, que dice, que Se puede

utilizar una sobrecarga de 0.61lm de tlerra equlvalente a

carga viva de trafico.

Ec

DONDE:

b)

Ex

I

gH tan2 (45 - $/2)

Sobrepresién de tierra por carga viva sobre

relleno

carga distribuida sobre relleno -igual a 0.61m de

tierra

0.617s(Kg/m=)

Altura del estribo.

Fuerza longitudinal sobre apoyo fiJo

Esta es el 5% de carga viva sin impacto de carril mas la

concentrada del momento por cada carril, actuando sobre

la losa a 1.83 mts.
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DIMENSIONES DEL ESTRIBO

Para muros de gravedad, existen ciertos criterios que estan en

funcién de la altura, para el dimensionamientos como son los

sigulentes:

203

<075
3

BH_/{ | —I 1

+—B=05Hq 07H —+

En base a estas aproximaciones se propone las siguientes

dimensiones para el estribo a disefiar.

—
134m.

0.75

-——

4.65
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NOTA: como el estudio de suelo esta fuera del estudio en

este trabajo, se daran datos aproximados de 1lo

obtenido en la visita en campo.

TS = 1,600 Kg/m?
p = 35°
ga = 30,000 Kg/cm® (suelo rocoso)

La siguiente fotografia muestra un parametro del lugar,

para formarse una mejor idea del puente en estudio.
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Flg. Peso = Areatr Carga (K9/n) Brazo (mts) Homento Reslstente
K= fg-a/n
Mawposterfa r = 2,500 Rg/u’
1 W= 1 t 2,500 ke’ 30,000 3.0 90,000
2 ¥=3.77%2500 3,416 L1 39,264
3 W-8.97 £ 2,500 22,436 2.66 5,191
{ W=2.79 2,500 6,975 1.30 9,087
Relleno de suelo ¢ = 1,600 Kg/w’
5 W=5.06%1,600 3,088 5.63 §5,495
6| W=7.9211,50 12,61 L0 56,507
Concreto Reforzado 1 = 2,400 R/e?
1 W=1.52t2,400 3,655 LH 11,489
8 W=0.84 22,400 2,006 .10 5,416
9 ¥ = 0,452,400 1,080 1.2 2,316
" 10 W=0.07%2,400 162 1.85 300
Carga muerta de la soperestructura u, M .20 32,443
Carga viva de 1a superestroctura 2,160 2.10 1,152
|

it = 111,236 K.

ity = 113,39 Xg

Nr = 352,238 Tg-a/n

Nty = 356,990 Kg-n/m



a)

b)

c)

a)

Empuje

Ea =
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MOMENTO DE VOLTEO

Activo.

0.57s HZ tg® (45 — 9/2)

tg? (45- $/2) = (1-Send )/(1+ Sen¢ ) = 0.2709

Ea
Ea =
Mwva =

Mva =

Empuije
Eax =
EBag =
Eax =
Mve =

Mve =

0.5(1,600)(8.74)= (0.2709)
16,555 Kg/m
Ea (H/3) = 16,555(8.74/3)

48,230 Kg-m/m

Sismico.

(3/8)¥s H? (ahmax)
(3/8)(1,600)(8.74)= (0-1)
4,583 Kg/m

Eax(0.6H) = 4,583 (0.6)(8.74)

24,033 Kg-m/m

carga viva sobre relleno.

Er

Er
Eo =
Mo, =

My =

Fuerza

Fo <

0.61%s H(l-Sen g} (1l + Sen¢)
0.61(1,600)(8.74)(0.2709)

2,311 Kg/m
Er (0.38 H) = 2,311 (0.38%8.74)

7,675 Kg—nm/m

longitudinal por carga viva.

RD/5
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(714 *94.6 + 6,124)(0.05)/ancho del estribo

Fr. =

Fe = 1006/5.05

Fro = 199 Kg/m

Mvr = Fr. (H + 1.67) = 199 (8.78 + 1.67)
Mver = 2,080 Kg-m/m

MOMENTO RESISTENTE DEL AGUA

+

B.4m.

Eq

T P=5400 kg/m®
MRa = Ea(H/3) = 14,580 (5.4/3)

26,244 Kg.

MRa

Sismo de carga muerta de superestructura.
Para este analisis, se considera el estribo como un

sistema aislado donde del reglamento sismico para zona II

tenemos:

I =1,3, C=0.15y D =1.0
Kh = 1.3*%0.15%1 = 0.20

Fd = Kh*Wd(superestructura)
Fd = 0.2%15,222

Fd = 3,044 Kg/m.
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Se considera esta carga sismica por la
superestructura esta anclado en el apoyo del
estribo, no asi en 1la pila por lo gue no se
considero este efecto sismico horizontal aunque

realmente existe una fuerza friccionante en 1los

apoyos.
Mvd = Fd(7.4) = 3,044(7.4)
Mvd = 22,526 Kg-m/m

La combinacién de cargas mas desfavorable es la del

caso VII, donde tenemos:

Momento Reslstente Total MRt

MRt MR + MRa = 352,238 + 26,244

]

MRt 378,482 Kg-m/m

Momento de Volteo Total

Mva + Mvm + Mvd

Mwvo

]

48,230 + 24,583 + 22,526

Myvr

Mvr = 95,336 Kg—m/m

F.S.v. > 1.5

F.S.V. = 278,482/95,336

3.97 > 1.5 0k

il

F.S5.V.

Deslizamiento del estribo;

F.S.D. > 1.5
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F.S.D. = Wx 4 /Fh

Wr = Fuerza vertical de las cargas muertas.
Fh = Fuerza horizontal (Ea + Eaz + Fd)
AL = Coeficiente de friccién del suelo.
A4 = 0.67 tang = 0.67 tan(35°)
= 0.47

Se toma este valor conservadoramente aungue realmente el
estribo esta sobre roca, que el coeflclente de friccién

es mayor.

F.5.D. (111,236 * 0.47)/(16,555 + 4,583 + 3,044)

F.S5.D. 2.16 > 1.5 Ok.

CAPACIDAD DEL SUELO

pPara el grupo VII segOn la norma AASHTO la capacidad
admisible se puede incrementar en un 33%

gad = 1.33 * 30,000 .

gad 39,900 Kg/m*

Estacién Invierno.
wr=111,236kg
Ma= 51,562 kg-m/m

A 1
1

L./2 W5

—_—
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M'o = Wr (L/2) + Mvr - MRt

M'eo = 111,236{3) + 96,336 -378,482
M'o = 51,562 Kg-m/m

e = M'o/We = 51,562/111,236

e =‘0.46

L/6 =6/6 =1

gmax = (111,236/6)(1 + 6*0.46/6)

gmax = 27,133 Kg/m*?

ge = gad - g(agua) = 39,900 - 5,400
ge = 34,500 Kg/m=

gmax < qe Ok.

Estacién Verano.

Wy = 1y, 208
Ax‘ Mz 37,756 fa-in/m

g 1 1
1 T T

M'o = 111,236(3)+ 96,336 - 352,238
M'o = 77,756 Kg-m/m

e = 77,756/111,236 = 0.7

ge = gad = 39,9500 Kg/rﬁ2

gmax = (111,236/6)(1 + 0.7/6)

gamax 31,498 Kg/m2 < ge Ok.
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NOTA:  Esta probabilidad es mucho mas mayor due el
anterior o sea que exista el sismo al mismo
instante gue existe la avenida maxima, Y estd es
mas desfavorable. ’

CALCULQ DE ACERO DEL CABEZAL DE APOYO EN ESTRIBO.

Este por tener poco esfuerzo en flexion, ya que su funciodn es
distribuir las cargas sobre el estribo, se disefiara con el

acero menor que el minimo con un € = 0.0010 a 0.003

Para Aa
b = 100 cm
d = 70 cm

Q ba = 0:003 (100)(70)

21 cm*?

As
As

Utilizando N° 5 = 10 Varillas en la parte Inferior.

Para A=z

b = 0,5

b 2 1,25

As = € bd = 0.0010(50)(125)
As = 6.25 cm=

Utilizando N° 5 = 3 Varillas
Utilizar estribo N° 3 @ 15 cm.
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CAPITULO 5

CUNCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

CONCLUSIONES:

1.E1l mayor conocimiento gque se tiene del concreto
reforzado debido a su gran aplicacidén en la
mayoria de estructuras usualmente requeridas en el
medio, no debe ser un factor determinante para la
seleccién de la alternativa de disefio mas
adecuada. En el caso de puentes, alternativas de

disefio usando concreto presforzado pueden

representar mayores ventajas.

2.De la tabla de combinacién de cargas de las
especificacionesr puede observarse que existen 10
grupos de combinacién de cargas dentro de los
cuales habran ciertos grupos que rigen el disefio;
asi-par% la superestructura, los grupos gque pueden
ser’ méas desfavbrables son I (IA) y en la
subestructura.:I, 11, IIT ¥y VII. Dependiendo de
las condiciones propias del diéeﬁo otros grupos-

diferentes podrian estar gobernando el disefio.
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Puede notarse que el calculo de la carga hidrodinamica a
través de AASHTQ tnicamente requlere de la velocidad de

disefio del rio y de la forma geométrica de la pila.

Las especificaciones establecen que para el analisis de
carga debe utilizarse, camién tipo o carril de cargs, el
que produzca los mayores esfuerzos, es de notar que para
elementos simplemehte apoyados el carril de carga

goblerna el disefio a medida que la longitud del claro

aumenta.

AASHTO facilita en mucho la evaluacidén de carga para el
disefio de los elementos tales como postes, barandales y
losa estableciendo férmulas para el analisis de las
cargas en forma relativamente simple. Ademés, AASHTO en
un apéndice de los valores de momento y cortante para
claros simplemente apoyados, elimina también un tren de
camiones en el analisis y lo sustituye por un carril de
carga'que hace mas f4acll su estudlio. Propone también
métodos sencillos como el método de Rankine para ia
evaluacién de empujes en los muros, da valores- de
pérdidas totales de presfuerzo que pueden usarse en el
estudlo de las estructuras de concreto presforzado.
Ademas la forma de evaluar la resistencia a flexién y el

cortante en presforzado son relativamente sencillos.
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A pesar de que existe una gran relacidn entre el ACI y la
BASHTO, esta Gltima otorga similar importancia al método
de esfuerzos de trabajo como al método por factor de
carga; también se tiene el caso que para el disefio de
ciertos elementos el anico método permitido es el
elastico, en cambio el ACI enfoca con mayor atencidn al

método por resistencia habiendo relegado ya, al métedo

elastico a un apéndice.

Al comparar las combinaciones de carga que estipulan el
ACI y la AASHTO, puede notarse gque esta altima, a

diferencia del ACI no combina sismo con carga viva.

Entre las diferencias més notables enére ACI y AASHTO se
encuentra la de los valores dados para la amplificacidn
de cargas cuando se sigue el analislis por resistencia. P
éj.: el factor que acompafia a la carga viva puede ser
hasta del orden de 2.86 cuando se usa el grupo IA,
compafado con el 1.7 dado en ACI, auﬁque el factor por

)

carga muerta sea 1.3 en AASHTO y'1.4 en ACI.

Otros aspectos en que difiere el ACI y AASHTO seria el
requisito de area minima por cortante para estructuras de
concreto presforzado, ya que esta Gltlma estipula una

cantidad del doble gque la requerida por el ACI, variando
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11.

12.
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también los factores de reduccién de capacidad para el

anadlisis de miembros presforzados tanto para flexidén como

para cortante.

A pesar de que AASHTO define el camion y el carril de
carga, no explica claramente la forma en que éstos deben
ser aplicados ni como analizar la viga exterior u otros

téplcos diferentes que son tratados superficialmente.

Cuando se requiere analizar los efectos de torsién y para
el disefio de cortante en miembros de concreto presforzado

las especificaciones toman como valido 1los criterios

establecidos en el ACI,

En el presente trabajo se ha tratado de cumplir con todos
los requisitos que establece la AASHTO para el disefio de
barandales, pero' se ha observado que los barandales
empleados en el medio no satisfacen tales
recoméndaciones, es el caso de barandales con un solo
elemento horizontal o con dimensiones muy reducidas.
Aunque en ciertas situaciones debe'éer necesario cumplir
con los requisitos de AASHTO, en otras, debido a la
importancia de la carretera y la ubicacién del puente
podria permitirse el uso de barandales que no se apeguen

completamente a las especificaciones pero que sean mas
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concordantes con las necesidades reales.

RECOMENDACIONES :

Debido a la falta de informacién en la elaboracién del
trabajo se recomlienda hacer los estudios de suelos,
topograficos e hidraulicos que sean necesarios para poder
comparar los valores proplos del lugar con los supuestos

en el calculo y ahcer las modificaciones que sean

necesarlas.

Con el objeto de minimizar los efectos debido a la accién

. de la corriente puede considerarse necesario colocar una

pantalla gue proteja a las pilas y un emplantillado de

piedra que proteja las cimentaciones.

Ya que la especificacién no explica claramente la forma
de analizar el cortante horlzontal, cuando se excede la
capacidad por cortante gque se obtiene mediante - la
condicién de proporcionar la canﬁ{dad minima de refuerzo
transversal y de gque la superficie de contacto del
elemento precolado esté limpla e intenclonalmente rugosa,

se suglere segulr el procedimiento establecido por el

ACI-89.
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Para obtener un disefio mas exacto es necesario realizar
el estudio Dbiotécnico, Ya gque el disefio obtenido

actualmente son datos aproximado de datos de tabla de la

norma AASHTO.
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APENDICE A

NOMENCLATURA

As = Area del refuerzo en tensidn, cm®

A's = area del refuerzo en comprensién, cm®

A*s = Area del acero de presfuerzo, cm®

Asf = Area de acero requerida para desarrollar la
resistencia a compresién de la parte saliente del
ala, cm?

Asr = Area de acero requerida para desarrollar la
resistencia a compresién del alma de la seccién con
patin, cm?

Av = Area de refuerzo por cortante a una distancia rst,
cm?

AvE = Area del refuerzo de cortante por friccié6bn, cm®

b = Ancho de la cara en compresién del miembro, cm

b! = ancho del alma para un miembro con patin, cm

bo = Perimetro de la seccién critica para zapata, cm

bv = Ancho de la seccién transversal en la superficie de
contacto que esta siendo investigada para cortante
horizontal, cm

bw = Ancho del alma, cm

Cm = Factor que relaciona el diagrama de momento real
con un diagrama de momento uniforme equivalente.

AFsh = Pérdida por contraccién del concreto
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pérdidas de presfuerzo debido al flujo
plastico del concreto, Kg/cm?
pérdidas de presfuerzo debido al relajamiento
del acero de presfuerzo, Kg/cm?

Distancia de la fibra extrema en compresién al
centroide del acero en tensién, cm

Médulo de elasticidad del concreto, Kg/cm?
Médulo de elasticidad del acero de refuerzo,
Kg/cm?

Pérdidas por acortamiento elastico, Kg/cm=
Esfuerzo en la fibra extrema de compresién en
el concreto bajo cargas de servicio, Kg/cm®
Resistencia especificada a la compresién del
concreto, Kg/cm?

Esfuerzo en el concreto en el centro de
gravedad del acero de presfuerzo debido a
todas las cargas muertas excepto la carga
muerta presente a la hora que la fuerza de
presfuerzo es aplicada, Kg/cm®

Resistencia a la compresi6én del concreto al
momento del presfuerzo inicial, Kg/cm®

M6dulo de ruptura del concreto, Kg/cm*

Esfuerzo de tensién en el refuerzo bajo cargas

de servicio, Kg/cm®
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Esfuerzo en la fibra extrema de tensién en el
concreto bajo cargas de servicio, Kg/cm®
Resistencia a la fluencila especificada del
refuerzo, Kg/cm®
Presfuerzo efectivo del acero presforzado
después de las pérdidas, Kg/cm®
Resistencia ultima del acero presforzado,
Kg/cm*=
Momento de inercia con respecto al centroide
de la seccién transversal, cm*

Coeficiente de £friccién debido a la

excentricidad por metro de cable de

presfuerzo.

Momento factorado, Mn, Kg-m

Relacién de médulos de elasticidad, Es/Ec
Carga axial nominal para una excentricidad
igual a .cero, Kg.

Carga axial factorada para una excentricidad
dada, Kg.

Momento estﬁtico del area de la seccién
transversal, arriba del nivel investigado para
cortante con respecto al centroide, cm?

Radio de glro de 1la secclén transversal de un

miembro en compresidn.

Separacién del refuerzo de cortante, cm
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Fuerza cortante factorada, Kg
cambio angular total del perfil del cable de
presfuerzo en radlanes desde el extremo del
cable en el gato hasta cualquier punto "x".
Relaclén entre el momento maximo debido a la
carga muerta factorada y el momento factorado
total.
coeficiente de friccién por curvatura
Porcentaje del refuerzo a tension
Porcentaje del refuerzo a compresiodn
Porcentaje del acero presforzado

Factor de reduccidén de resistencia.



APENDICE B

SECCIONES I PARA VIGAS TIPO AASHTO-PCI ESTANDAR
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