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Prologo

En la actualidad es muy comun el uso de varios tipos de puentes para salvar distintos
obstaculos. De estos puentes, los mas comunes en nuestro medio son los puentes con vigas
y losa. Sin embargo, aunque existen muchos libros extranjeros que tratan el tema, no existe
una bibliografia cercana que nos oriente en el disefio de estas estructuras o que abarquen el
disefio de una manera global.

Ante esta necesidad se planted proporcionar una tesis que recoja las normas nacionales e
internacionales conjuntamente con los criterios y recomendaciones mas reconocidos y
usados en nuestro medio. Es asi como, el trabajo que se presenta a continuacion se elabord
con la finalidad de brindar un aporte directo al conocimiento y difusion del diseno de
puentes, ademas de dar una vision general del disefio de puentes.

La importancia de este estudio radica en recoger las normas, criterios basicos y una
metodologia a seguir para el disefio de puentes con vigas y losa, basado en las normas
Standard Specifications for Highway Bridges de AASHTO y la norma peruana Manual de
Disefio de Puentes del MTC — DGCEF.

No debo concluir sin antes agradecer sinceramente a mi asesor, el ingeniero Manuel
Antonio Ramirez, quien me proporcion6 valiosos consejos, la bibliografia principal y la
asistencia durante la ejecucion de este trabajo.



Resumen

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

Para lograr este proposito, se dividid el trabajo en nueve capitulos. En el primer capitulo se
esbozan las nociones preliminares. El segundo capitulo recopila las cargas de disefio. En el
tercer y cuarto capitulo se recogen las principales normas y criterios del disefio de losas y
vigas. Luego, en el quinto capitulo se presentan algunas consideraciones del proceso
constructivo en el disefio.

Ademas, en el capitulo 6 se realiza un estudio de las subestructuras y en el capitulo 7 se
estudia los sistemas de apoyos y juntas. Més adelante, en el capitulo 8 se dan algunas
recomendaciones sobre las obras complementarias. Y finalmente, en el capitulo 9 se sigue
el disefio de un puente desde su localizacidn, alineacion, y eleccion del tipo de estructura
hasta el disefio estructural de la losa y de las vigas longitudinales.
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Introduccion

Existen numerosas normas de disefio que han sido usadas durante muchos afios como son
las Normas DIN (Alemania), la Norma Francesa, la Norma Britanica, el Eurocode (Union
Europea), las Normas AASHTO (USA), etc. Sin embargo, en nuestro pais no se contaba
con un reglamento oficial, es por ello que estas normas fueron de alguna manera adoptadas
por los profesionales dedicados al disefio y construccion de puentes.

Fue recién en Noviembre del afio 2002 que la MTC — DGCF, Direccion General de
Caminos y Ferrocarriles del Ministerio de Transportes y Comunicaciones, publicé un
primer intento de norma peruana de puentes con el titulo “Propuesta de Reglamento de
Puentes”. Propuesta que después de su debate y discusion publica se convertiria en la
norma nacional “Manual de Disefio de Puentes” desde julio del afio 2003.

A la vez, nuestra norma autoriza para el disefio de puentes, las normas dadas por
AASHTO, como complemento a lo dispuesto por el Manual de Disefio de Puentes. De
conformidad a lo anterior, en este trabajo se ha seguido los requisitos, pautas y
recomendaciones de la norma nacional “Manual de Disefio de Puentes” y de AASHTO.

De otro lado, la finalidad de esta tesis es proveer los lineamientos generales del disefio de
puentes con vigas y losa. Para lograr este objetivo, se presenta la metodologia usada en el
disefio, mostrando las principales etapas del disefio de manera de obtener una vision global
del diseno de puentes. Estas etapas comprenden la concepcion del proyecto segln el tipo
de puente, el metrado de cargas, el diseno de losas, vigas, consideraciones constructivas,
subestructuras, juntas, apoyos y obras de arte.

No obstante, existen diversos tipos de vigas, losas, estribos, sistemas de apoyo, sistemas de
juntas, cada uno con sus condiciones especificas, por lo que aqui solo se han tratado las
consideraciones mas comunes e importantes que se presentan en el disefio de estas
estructuras.



A la vez, este trabajo supone que el lector posee los conocimientos necesarios de analisis
estructural y disefio en concreto armado y preesforzado para poder iniciarse en el estudio
del disefio de puentes con vigas y losa.

También, es importante advertir que los requerimientos proporcionados en este trabajo
estan mas orientados al disefio de puentes de losa y vigas de concreto, en especial el
capitulo de vigas por ser el tipo mds comuin en nuestro medio. Sin embargo, los
requerimientos del disefo de superestructuras de acero, se pueden recoger del “Manual de
Disefio de Puentes” o de las especificaciones de AASHTO para puentes y continuar usando
la metodologia empleada en este trabajo.

Finalmente, para ilustrar los conceptos presentados en los primeros capitulos, se incluye el
capitulo 9 “Disefio de la superestructura del puente San Juanito”. En esta parte, se estudia
el disefio de un puente desde su etapa inicial de concepcidn, ubicacion y alineacion hasta el
disefo final de la superestructura (losa y vigas).



CAPITULO 1: NOCIONES PRELIMINARES

1.1 Estudios previos del proyecto

Los puentes generalmente son obras complejas, que requieren para su proyecto definitivo
estudiar los siguientes aspectos:

e Localizacion de la estructura o ubicacion.

e Luzy tipo de puente que resulte més adecuado para el sitio escogido , teniendo en
cuenta su estética , economia y seguridad.

e Forma geométrica y dimensiones, analizando sus accesos, superestructura,
subestructura, cauce de la corriente y cimentaciones.

e QObras de arte y complementarias.

A continuaciéon, se mencionan algunos criterios importantes que deben seguirse para
decidir la ubicacion del puente, luz libre y dimensiones de la estructura.

1.1.1 Localizacion

Para la buena localizacion de un puente deben estudiarse varias alternativas, segun los
criterios de estudio de trafico, alineamiento de la via, alineamiento de la rasante, tipo de
terreno, facilidades de construccidon, conservacion, la estética de la obra.

Generalmente, la ubicacion de un puente en vias urbanas es forzada y obedece al
comportamiento del transito. En cambio, la localizacion en zonas rurales estd determinada
por el tipo de terreno y en el caso de estar sobre un rio se debe tener en cuenta también el
comportamiento del cauce.



Los colapsos mas comunes de puentes son causados por avenidas. Por eso, en esta seccion
se prestara atencion a algunos criterios hidraulicos recomendados por Martin Vide (1997)
para la ubicacion el puente:

e Una caracteristica fundamental del lugar para la colocacion del puente es su
estabilidad fluvial. Es decir, la garantia de que el rio no modifique su seccidon con
efectos negativos para el puente. El fracaso mas elemental de un puente es
descubrir que se alza sobre seco, mientras el cauce del rio se encuentra en otro
lugar.

e La ubicacion de un puente en lugar inestable puede obligar a realizar obras de
encauzamiento importantes para estabilizarlo. En ocasiones, estas obras son
imprescindibles pues la falta de estabilidad es extensa y general. En vias que cruzan
un delta o una llanura o abanico aluvial es preferible situar el puente aguas arriba,
en el origen del abanico, donde el rio atn no tiene libertad de movimiento.

e Los lugares de cauce estrecho dan obviamente la ubicaciéon del puente mas
econdmica. De otro lado, los cauces multiples, ademas de tener mayor longitud ,
suelen presentar menor estabilidad. Asimismo, los lugares de cauce relativamente
rectilineo son preferibles a las curvas, debido a la tendencia a la erosion lateral y la
erosion del fondo en el estado exterior de la curva, excepto en orillas muy
resistentes. También es mejor un lugar con un cauce principal de gran capacidad
que uno facilmente desbordable.

e El conocimiento del rio hidroldgico e hidraulico y sobretodo morfolégico es muy
util en el estudio de la estabilidad necesaria de un puente. Pero no es suficiente,
también hay que conocer si en el futuro se proyectan obras o actuaciones que
puedan modificar la estabilidad; como puede ser la construccion de una presa aguas
arriba o la extraccion de material de fondo pueden cambiar drasticamente el
comportamiento del cauce.

Tras la ubicacion del puente, la siguiente cuestion geométrica con implicacion hidraulica
es la alineacion de la via con respecto al rio. En primer lugar no hay razon para exigir que
el cruce sea perpendicular al rio en lugar de oblicuo, siempre que esta ltima alineacion
esté fundamentada por buenas razones de trazado de la via (ver fig. 1.1).

Via

Fig. 1.1 Alineacion de la via con respecto al rio.

Una vez aceptadas las alineaciones oblicuas, hay que advertir de algunos problemas que
estan asociados:
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e Las pilas, cimentaciones, estribos y todo elemento mojado del puente debe estar
correctamente alineado con la corriente, de ningiin modo segun la alineacion propia
del puente, por mas que esto signifique una complicacion estructural o constructiva
(ver fig. 1.2).

Estribo
Pilas

U
Estribo

Fig. 1.2 Alineacion de pilas y estribos seglin la corriente.

e Una alineacion muy oblicua, casi paralela al rio puede ocasionar tal concentracion
de obstaculos en el cauce que pueden llegar a obstruirlo. Este problema es mas
frecuente cuanto mas importante es la via y cuanto menos importante es el cauce
(un arroyo), pues la via impone su trazado desconsiderando el caracter especifico
del cauce (ver fig. 1.3).

-i‘
e

Fig. 1.3 Via de importancia alineada casi en paralelo con el curso de agua.
1.1.2 Luz y tipo de Estructura

Una vez escogida la ubicacion de estructura, es necesario conocer con mayor exactitud las
caracteristicas del terreno y el comportamiento del rio. Para esto, deben efectuarse los
siguientes estudios de la zona escogida:

e Estudio Topografico: Debe hacerse un estudio del lugar escogido donde deben
incluirse las vias de acceso, determinando curvas de nivel y perfiles de la via
tomados por el eje y por los extremos de la calzada, alineamiento del cauce aguas
arriba y aguas abajo con los niveles de agua observados.

e Estudio de la hoya hidrografica: Se debe realizar aguas arriba del proyecto con
indicacion de pendientes, tipo de suelos, tipo de cultivos, datos pluviométricos,
registros de aforos en el sitio del ponteadero, velocidad de corriente, caracteristicas
del rio y descripcion de los materiales de construccion que se encuentren.
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e Recopilacion de informacion: Se debe recopilar los informes técnicos sobre los
comportamientos de los puentes existentes sobre el mismo cauce en cercanias al
ponteadero escogido, mapas, fotografias aéreas, datos pluviométricos e hidraulicos,
lecturas de niveles de rio en cuestion de la zona del estudio.

e Estudio de suelo y geotécnicos: El objetivo primordial de estos estudios es
determinar la erosion y los parametros de suelo, con el fin de establecer el tipo
cimentacion y garantizar la estabilidad de la obra. Como resultado de los estudios
geotécnicos, se deben dar los parametros necesarios que intervienen en el analisis
dinamico y disefio sismo-resistente de la estructura segin el comportamiento de
suelos.

Hay procesos y componentes de la erosion que ocurren independientemente de la
existencia del puente (erosion general transitoria y a largo plazo, erosion en curvas,
etc), pero también existen otros componentes debidos solo a la presencia de
puentes. Los componentes de la erosion especificos en el caso de un puente son
dos: la erosion localizada provocada por el estrechamiento ocasionado por el
puente (ocurre en la seccion del puente y sus inmediaciones), y la erosion local
(ocurre en pilas, estribos y otro elementos mojados o rodeados por la corriente).

Con los estudios realizados podremos conocer la seccion hidraulica, la velocidad de la
corriente, el gasto minimo y el gasto maximo en el sitio del ponteadero durante la vida util
de la estructura, caracteristicas del suelo, si es erosionable o no. Con la ayuda de estos
resultados se deberd elegir la luz de la estructura.

En general, un puente puede considerarse formado por dos unidades de obra diferentes: la
estructura y la obra de tierras de aproximacion (terraplén). La estructura es la unidad cara 'y
la unidad de tierras de aproximacion es la unidad barata. Sin embargo, la segunda unidad
resta anchura a la seccion del rio, de ahi que una buena combinacion de las dos unidades
nos daré la solucion econdémica y segura.

Si disminuimos moderadamente el ancho del rio no necesariamente se resta capacidad
hidraulica (ver fig. 1.4). El efecto global es una sobre elevacion del nivel antes del puente
(remanso producido por el puente) . El caudal de agua pasa por igual debajo del puente,
pero con una velocidad media mayor a través del vano. De todos modos si la perdida de
anchura superara el estrechamiento critico el nivel de la seccion creceria conforme al
calado critico.

Fig. 1.4 Caracteristicas hidraulicas del flujo bajo un puente (régimen lento).
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Ademas del efecto de sobre elevacion, el aumento de velocidad (por la reduccion de
anchura) produce erosiéon del lecho en el area del puente. Estos dos efectos, de
sobreelevacion y erosion, son los inconvenientes de restar anchura al vano.

Teniendo en cuenta esos efectos, el Optimo econdmico se encuentra siguiendo este
razonamiento: cuanto mayor es la longitud de terraplén y menor la longitud de la
estructura, la obra del puente serd mas barata, pero mas caros los efectos: costo del
remanso creado por el puente y costo de las obras para cimentarlo a mayor profundidad y
defenderlo. En otro extremo, cuanto mas larga es la estructura y mas corto es el terraplén,
la obra del puente es mas cara pero sus efectos son menos costosos. También influye en la
decision la existencia de otros puentes proximos. Finalmente, es importante el factor
psicoldgico: qué apariencia tendria el puente o como lo percibiria la poblacion.

La problematica de reduccion del ancho se presenta con un nuevo aspecto en el caso
particular de rios con cauce principal y llanuras de inundacion bien diferenciadas. El
puente seria extremadamente antieconémico si hubiera de salvar todo o parte de la anchura
de la llanura mediante una estructura. La ocupacion de parte de la llanura con el terraplén
es asi inevitable. Ahora bien, podriamos distinguir el caso en que el cauce principal
representara casi toda la capacidad de desagiie del rio (porque la avenida de proyecto
desbordase muy poco) del segundo caso en que las llanuras de inundacion contribuyeran
sensiblemente a la capacidad.

En el primer caso la llanura sirve mas bien como un almacenamiento temporal de agua y la
discusion sobre la anchura puede aplicarse a la luz sobre el cause principal. Tan solo para
facilitar el vaciado y el llenado de la llanura conviene dejar pontones en el terraplén.

En el segundo caso, una solucién técnica y econdmica consiste en un vano secundario en
la llanura (ver fig. 1.5), llamado también vano de alivio, con una segunda estructura
(aunque también puede ser sustituido por un area de vano equivalente en forma de
multiples secciones prefabricadas menores). El objetivo del vano de alivio es colaborar al
desagiie, en particular a dar paso al caudal circulante en avenida por la llanura. Con ello
contribuye a reducir la sobreelevacion aguas arriba y la erosién del cause principal.
También suele tener un efecto psicologico de alivio frente al aspecto de obstruccioén de un
terraplén extendido en toda la llanura.

Fig. 1.5 Vano principal y vano de alivio

Una vez determinada la luz total de la obra se debe elegir el tipo de sistema estructural que
se empleard. La tabla 1.1 muestra los rangos de luces para los diferentes tipos de puentes.
Para elegir el tipo de puente, también se debe considerar la estética de la obra que debe
guardar armonia con los alrededores, el buen servicio y durabilidad de la obra, la facilidad
de construccion y la economia del proyecto.



Tabla 1.1 Rango de luces segun el tipo de estructura.

13

Tipo de  [Material Rango de
Estructura luces(m)
Losa C. Armado 0-12

C. Preesforzado|10-40
Vigas C. Armado 12-25

C. Preesforzado[25-325

Acero 30-300
Arco Concreto 80-390

Acero 130-400

Acero Ret. 240-520
Reticulado [Acero 100-600
Atirantado |Concreto 50-450

Acero 100-1000
Colgante  |Acero 300-2000

Puentes, Analisis Disefio y Construccion. ACI, American Concrete Institute,
Capitulo de Estudiantes de la Universidad Nacional de Ingenieria., Lima 1993.

1.1.3 Forma geométrica y dimensiones

Una vez elegida la ubicaciéon y tipo de puente, es necesario considerar, para el disefo
geométrico del puente, las recomendaciones que da el Manual de disefio geométrico DG-
99 - MTC. Estas recomendaciones apuntan a producir niveles aceptables de visibilidad,
comodidad, seguridad y de servicio en general.

Como regla general, se debe conservar el ancho de la calzada. En las estructuras normales
de luz no superior a unos 20 m, deberia conservarse también el ancho de bermas. Pero en
obras de caracteristicas especiales por su longitud, luz o altura puede ser econdmico
reducir el ancho de las bermas, si el trafico de peatones es muy escaso, no hay aceras y se
disponen las barreras al borde de las bermas.

En caso contrario se debe disponer un paso para peatones (o para personal de
mantenimiento), por medio de una acera separada de la berma por barreras y protegerla por
una barandilla. En zonas urbanas se suele emplear secciones analogas a las de las calles.

Si por razones de mantenimiento o de flujo peatonal, se requiera dotar de veredas al
puente, ¢éstas se separaran de la berma por medio de barreras y se debe proteger los bordes
con barandas, siendo el ancho minimo de las veredas de 0,75 m.

En todo caso, el MTC tiene la potestad de aprobar casos excepcionales tanto por debajo del
minimo como exigir secciones de estructuras mayores que estos minimos en aquellos casos
en que las caracteristicas del trazado o del transito lo recomienden, asi como el derecho de
autorizar secciones especiales para puentes de longitud o de luces excepcionales.

El disefio geométrico en puentes debe satisfacer ademas de las Normas Peruanas de
Puentes, las siguientes restricciones:
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1. En los cruces sobre vias vehiculares y férreas deben preverse futuros trabajos tales
como ampliacién de la via.

2. Cuando el puente es para superar un rio o canal, el alineamiento horizontal de la
carretera en el tramo del puente puede ser curvo y no necesariamente perpendicular
al eje de la corriente del agua.

3. El peralte utilizado en puentes localizados en curvas horizontales o zonas de
transicion debe cumplir con el disefio geométrico especificado en la via y no debe
superar el valor maximo permitido.

4. @Galibos:

e Sobre corrientes de agua, relativamente limpias en toda época: minimo 2,0 metros por
encima del nivel de aguas maximas.

e Sobre corrientes de agua que en algunos periodos transportan deshechos, troncos y
otros objetos voluminosos: minimo 2,5 metros por encima del nivel de agua méaximas,
para el periodo de retorno que establezcan los correspondientes términos de referencia.

e Sobre carreteras: minimo 5,50 metros para vias principales rurales y urbanas y 5.00
metros para otras vias, por encima de la rasante de la carretera.

e Sobre vias férreas: minimo 5,50 metros. Se debe solicitar aprobacion del MTC.
e Sobre rios navegables: se debe hacer la consulta al MTC.

5. Seccion transversal: en toda la longitud del puente se mantendra la seccion
transversal tipica del ramo de la carretera en el cual se encuentra el puente. Dicha
seccion debe comprender las bermas, aunque la norma permite algunas reducciones
segun el tipo de velocidad, terreno, y clasificacion de la via.

6. En el alineamiento vertical del puente no habra mas limitaciones que las propias del
disefio geométrico del tramo donde esté ubicado, es decir en ninglin caso un puente
limitara el disefio vertical de una carretera.

1.1.4 Obras de arte y complementarias

Por otra parte, las obras de arte deben incorporarse al trazado de una manera fluida y
natural, asi como éste debe ser compatible con la geometria del accidente topografico que
obliga la construccion de la estructura.

También es necesario para el buen funcionamiento del puente el buen disefio de las obras
complementarias tales como barandas, drenaje de la calzada y de los accesos, proteccion
de las margenes y si fueran necesarios el empedramiento de taludes, iluminacion y
rectificacion del cauce.

Estas obras de encauzamiento son necesarias cuando se teme por el puente. Por ejemplo, el
caso de un rio meandriforme en el que se construye un puente con terraplenes sobre la
llanura de inundacion y una estructura sobre el cauce principal. El agua no pasa
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perpendicularmente bajo el puente se reduce la capacidad hidraulica del puente y las pilas
y estribos suftriran la incidencia oblicua del agua

Para contrarrestar estos efectos se requieren obras que estabilicen el rio orientandolo hacia
el vano del puente. Se puede utilizar espigones para el caso de rios trenzados y defensa de
margenes en el caso de rios meandriformes. Ademds, como obras especiales pueden
destacarse los diques de guia, cuyo objetivo es dirigir el flujo del rio hacia el vano en
direccion perpendicular al vano.

1.2 Tipos de puentes
A continuacion, describiremos los principales criterios de clasificacion de puentes.
1.2.1 Segun su utilidad

La utilidad de los puentes puede ser muy distinta. Los mas modernos son los viaductos
para transporte rapido masivo de pasajeros (TRM). Entre los distintos puentes tenemos:

Puentes peatonales.

Puentes para carreteras.

Puentes para vias férreas.

Puentes para el paso de tuberia.

Viaductos para transporte rapido masivo de pasajeros (TRM).

1.2.2 Segun el material

En cuanto a los fines de clasificacion se refiere, la identificaciéon se hace en base al
material utilizado en la estructura principal. Por ejemplo, cuando se habla de un puente de
acero, se entiende que la estructura principal es de acero pero la losa puede ser de concreto.
Los tipos mas usados son:

Puentes de madera.

Puentes de concreto reforzado o preesforzado.
Puentes metélicos.

Puentes compuestos (metal con concreto).

Puente de via inferior (arco superior).

e

BT 3

Puente via inferior (armadura superior).

Fig. 1.6 Puentes de via inferior.



16

1.2.3 Segun la localizacion de la calzada

Esta clasificacion esta basada en la ubicacion de la via o calzada con respecto a la
estructura (armadura o arco).

e Puentes de calzada o via inferior (ver fig. 1.6).

e Puentes de calzada o via superior (ver fig. 1.7).

Puente de via superior (arco inferior)

+ /R

Puente de via superior (armadura inferior)

Fig. 1.7 Puentes de via superior

1.2.4 Segtn el tipo sistema estructural

Longitudinalmente se puede optar por diversos sistemas estructurales. A continuacion,
presentamos los principales esquemas estructurales:

1.2.4.1 Puentes tipo viga

Los puentes tipo viga son los méas comunes. Estructuralmente, también son los mas
sencillos, se pueden dividir en:

e Puentes de tramos simplemente apoyados (una o varias luces simplemente
apoyadas).Pueden ser los de losa maciza o de losas y vigas (ver fig. 1.8). Su
desventaja se encuentra en el mayor nimero de juntas y dispositivos de apoyo.

Fig. 1.8 Puente de vigas simplemente apoyadas.
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e Puentes isostaticos con voladizos (Gerber). Existen vigas Gerber con apoyo interno
y vigas Gerber con apoyo externo (fig. 1.9). En general, tiene las mismas ventajas y
desventajas de las vigas simplemente apoyadas. En la actualidad, este tipo de
puentes se ha dejado de utilizar.

= |

Vigas Gerber con apoyo interno

Vigas Gerber con apoyo externo

Fig. 1.9 Puentes de vigas Gerber.

. Puentes de vigas continuas (ver fig. 1.10). Este tipo de puentes constituyen
estructuralmente la solucion mas eficiente. Un tipo especial de estos puentes son
los formados por vigas parcialmente continuas (fig. 1.11), estd formado por vigas
prefabricadas, que se colocan entre los apoyos y posteriormente integrarse con una
losa vaceada en sitio.

T

Fig. 1.10 Puente de vigas continuas.

Diafragma vaciado en situ Losa vaceada en situ

K E— 1 i
\—\ ’_1 Viga prefabricada \—\ ’_1

Fig. 1.11 Puente de vigas parcialmente continuas.

1.2.4.2 Puentes de estructura aporticada

La principal caracteristica de estos puente es la union rigida entre la superestructura y los
pilares y/o estribos. Existen diversos esquemas de porticos (ver fig. 1.12), entre los
principales tipos tenemos:



Portico con vigas conectoras

Portico con vigas en voladizo "ligadas"

Portico continuo

v v

Porticos en "T"

5 o

Portico con patas inclinadas (acaballado simple)

Tirante pretensado

Portico de patas inclinadas con tirantes

Portico con arco triarticulado tipo Maillart

Fig. 1.12 Puentes de estructura aporticada.
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Pértico con vigas conectoras.

Pértico continuo.

Portico con vigas ligadas en voladizo.
Porticos en T.

Puente acaballado simple.

Puente acaballado con tirantes.

Arco tri articulado tipo Maillart.

:

Arco biarticulado con desplazamiento libre

)

Arco tri articulado

)

Arco biarticulado

)

Arco empotrado

Fig. 1.13 Puentes de arco.
1.2.4.3 Puentes tipo arco

En este caso la estructura principal es el arco. La caracteristica principal del arco es que
gracias a su forma transmite gran parte de las cargas en compresion. Debe tenerse en
cuenta que los arcos mas isostaticos son los mas simples de analizar pero sus dimensiones
resultan mayores. Ademas, debe considerarse que las articulaciones son por lo general
costosas. En cambio los arcos empotrados suelen alcanzar luces mayores con el
inconveniente de hacerse mas criticos los efectos de contraccion de fragua, variacion
térmica y deformaciones. Los principales tipos de arco son (ver fig. 1.13):
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Arco tri articulado.

Arco biarticulado.

Arco biarticulado con desplazamiento libre.
Arco empotrado.

1.2.4.4 Puentes reticulados

La estructura principal de este tipo de puentes esta conformado por dos reticulados planos
paralelos. El reticulado estd formado por el ensamblaje triangular de elementos rectos, que
por lo general son estructuras metalicas (ver fig. 1.14).

Fig. 1.14 Puente reticulado.

1.2.4.5 Puentes colgantes

Este tipo de estructura se utiliza para cubrir grandes luces. En el puente colgante la
estructura principal la constituyen los cables curvos que soportan las cargas que transmiten
las fuerzas a las torres y a los macizos de anclaje (ver fig. 1.15). Los cables sostienen el
tablero por medio de tirantes llamados péndolas. Estructuralmente, un puente colgante es
un “arco” invertido en el que la estructura principal (el cable) estd sometida principalmente
a traccion.

Torre

Péndola
Cable —

T ——l]

\Anclaj e
de los cables

Fig. 1.15 Puente colgante.

1.2.4.6 Puentes Atirantados

Los puentes atirantados son una variedad de puente colgante. El esquema consiste de una
viga colgada de tirantes que van directamente hacia las torres (ver fig. 1.16). Estos puentes
son mas rigidos y tienen menos problemas de inestabilidad aerodinamica.
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Tirante

Torre
/

\J\ u Pilar

Fig. 1.16 Puente atirantado.

1.3 Puentes tipo viga

Este tipo de puentes son los de principal interés en esta tesis. A continuacion,
describiremos los principales elementos que componen este tipo de puentes. Mas adelante,
en el capitulo 2, se presentaran los diferentes tipos de carga a los que se encuentran
expuestos estos elementos y en los capitulos restantes se estudiara el disefio de los mismos.

En la fig. 1.17 se presentan los principales elementos de un puente tipo viga. Como se
puede apreciar del grafico un puente tipo viga esta conformado por: losa, vigas, estribos y
pilares, cimentacion, sistemas de apoyos y juntas, y obras complementarias (barandas,
separadores, drenaje, etc)

Baranda
Losa Sistema de juntas
\ \ \ \ \ \ \ \ \ \ \
Sistema d Vigas
Estribo 1stetma de apoyos Estribo
Pilar
L ]
Cimentacion Cimentacion Cimentacion
Fig. 1.17 Elementos de un puente tipo viga.
1.3.1 Losa
Losa
Vigas principales
| g
\ “g g Transito -

Bl
[#]
\ 5 g
\ e
ol @
2w
: — S

=

% Viga cabezal Viga diafragmay

Fig. 1.18 Losa cargada en la direccion transversal al trafico.
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La losa es el elemento estructural que sirve para soportar el transito vehicular y peatonal
para luego transmitir sus cargas al sistema de vigas. En estos casos la losa es cargada
principalmente en la direccion transversal al trafico (ver fig. 1.18).

En puentes pequefios (L< 8 m), la losa puede ser cargada principalmente en la direccion
del trafico (ver fig. 1.19).

Transito ~

Losa
[ Q
o o
5 5
&| Lalosa es cargada en 3
3 esta direccion 3
" [72]
< <
e =
> >
Vigas de borde

Fig. 1.19 Losa cargada en la direccion del transito

Ademads, para luces grandes (mayores a 5 m.) la losa puede ser aligerada. Esto se puede
conseguir usando bloques o ladrillos de arcilla con viguetas espaciadas cada 0.53 m.

Para evitar que los bloques se puedan desprender por la vibracion producida por el paso de
vehiculos no conviene tener mas de un bloque entre las viguetas. Herrera Mantilla (1996),
recomienda dejar una plaqueta de 2 cm. debajo de los bloques de arcilla, con refuerzo
secundario en ambas direcciones (ver Fig. 1.20).

Eje Neutro
h | = E,

Refuerzo secundario

De 0.15a0.20

Fig. 1.20 Losa Aligerada con bloques de arcilla.

1.3.2 Vigas

Las vigas constituyen el elemento estructural que soporta la losa. En la actualidad, existen
muchos tipos de vigas.

Segun la forma de su seccidn transversal, las vigas pueden ser rectangulares, tee, I, cajon,
etc (ver fig. 1.21). Seglin su material las vigas mas comunes pueden ser de madera,
concreto o acero. A su vez, las vigas de concreto pueden ser armadas, pretensadas o

postensadas.
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T T T *?T$L\ /J
I Tee

Cajon

Rectangular

Fig. 1.21 Tipos de vigas.
1.3.3 Subestructura

Las subestructuras estdn conformadas por los estribos y los pilares quienes tienen la
funcion de soportar a la superestructura (vigas y losa). A su vez, los estribos y pilares
transmiten sus cargas a la cimentacion y ésta las transmite al terreno.

Los estribos y pilares pueden ser de distintos tipos como veremos mdas adelante en el
capitulo 6. Asimismo, la cimentacion puede ser superficial o profunda (pilotes).

1.3.4 Apoyos y juntas

Los sistemas de apoyos tienen la funcion de transmitir las cargas de la superestructura a la
subestructura (ver fig. 1.21). Asimismo, los sistemas de apoyos restringen o admiten
movimientos traslacionales o rotacionales de la superestructura.

Los sistemas de juntas tienen la funcion de resistir las cargas externas y proveer seguridad
al transito sobre la brecha entre el puente y el estribo o entre dos puentes. También las
juntas deben proveer una transicion suave entre el puentes y las areas adyacentes.

Carga Carga Carga
|

= S G .

Fig. 1.21 Sistemas de apoyos.
1.3.5 Obras complementarias

El buen funcionamiento del puente requiere de obras complementarias que aseguren la
durabilidad de las estructuras y que brinden seguridad y comodidad al transito.

Entre las obras complementarias podemos encontrar las barandas, separadores, bermas,
losas de transicion, cortinas y alas, obras de iluminacion, obras de sefializacion, drenaje,
obras de captacion, pavimentacion, etc. En el capitulo 8, se estudiardn algunas
recomendaciones para el disefio de estos elementos.



CAPITULO 2: CARGAS Y COMBINACIONES DE CARGAS

2.1 Introduccion

Las cargas que presentamos a continuacion estdn basadas en las especificaciones de
AASHTO. En general, estas cargas pueden ser divididas en dos grandes grupos: cargas
permanentes y cargas transitorias (cargas de vehiculos, peatonales, de fluidos, de sismo, de
hielo y de colisiones). Adicionalmente, dependiendo del tipo de estructura pueden
presentarse otras fuerzas como las debidas al creep, al shrinkage, o al movimiento de los
apoyos de la estructura.

Igualmente, en este capitulo se presentan los estados limites de disefio de resistencia,
servicio, evento extremo y fatiga con sus correspondientes combinaciones de carga. Las
abreviaciones utilizadas en este capitulo son las empleadas por AASHTO.

2.2 Cargas
2.2.1 Cargas permanentes
Las cargas permanentes incluyen:

e (Carga muerta de elementos estructurales y elementos no estructurales unidos (DC).
e Carga muerta de superficie de revestimiento y accesorios (DW).

Los elementos estructurales son los que son parte del sistema de resistencia. Los elementos
no estructurales unidos se refieren a parapetos, barreras, sefales, etc. En caso de no contar
con las especificaciones técnicas o manuales que den informacidn precisa del peso, se
pueden usar los pesos unitarios de AASHTO presentados en la tabla 2.1. La carga muerta
de la superficie de revestimiento (DW) puede ser estimada tomando el peso unitario para
un espesor de superficie.
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Tabla 2.1 Pesos unitarios.

Materiales Peso Unitario(Kg/m3)
Aluminio 2800
Superficies bituminosas 2250
Arena, arcilla o limos compactados 1925
Concreto ligeros (incluido refuerzo) 1775
Concreto ligero-con arena (incluido refuerzo) 1925
Concreto normal 2400
Arena, limos o grava suelta 1600
Arcilla suave 1600
Balasto 2450
Acero 7850
Albaiileria de piedra 2725
Madera dura 960
Madera suave 800
Rieles para transito por via 300 Kg/ml

Adaptado de “Standard Specifications for Highway Bridges”. AASHTO (1996).
2.2.2 Cargas transitorias

Las cargas que estudiaremos a continuacion comprende las cargas del trafico vehicular, del
trafico peatonal, de fluidos, de sismo, de hielo, de deformaciones y las causadas por
colisiones.

2.2.2.1 Cargas de vehiculos

Los efectos del trafico vehicular comparados con los efectos del trafico de camiones son
despreciables. Debido a esto el disefio de cargas de AASHTO ha desarrollado modelos de
traficos de camiones que son muy variables, dindmicos, y pueden ser combinados con otras
cargas de camiones.

Esos efectos incluyen fuerzas de impacto (efectos dindmicos), fuerzas de frenos, fuerzas
centrifugas, y efectos de otros camiones simultdneos.

a. Cargas debidas al peso de los vehiculos

En 1992, Kulicki ajustd un estudio de Transportation Research Board (TRB, 1990) a las
cargas de camiones presentes y desarrollé un nuevo modelo. Este modelo consiste en tres
cargas diferentes:

e Camion de disefo.
e Camion tandem de diseno.
e Linea de disefo.

El camion de disefio es el tipico semitrailer: el eje frontal es de 35kN seguido a 4.3 m de un
eje de 145kN y finalmente un eje posterior de 145kN que estd ubicado a una distancia
variable de 4.3 m a 9.0 m. Este camion de disefio ha sido usado por AASHTO (1996)
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Standard Specification y desde 1944 es comunmente denominado HS20. La H denota
Highway, la S denota Semitrailer y 20 es el peso en toneladas americanas.

La segunda configuracion es el camion tandem de disefio. Consiste en dos ejes de 110kN
espaciados a 1.2 m.

La tercera carga es la linea de disefio que consiste en una carga distribuida de 9.3 N/mm y
se asume que ocupa una region de 3.0 m transversalmente. Esta carga es similar a la linea
de carga usada por AASHTO durante muchos afios, excepto que esta no necesita cargas
concentradas.

Los efectos (momentos, cortantes, etc) de las cargas del camion de disefio y del tandem de
disefio deben ser superpuestos con los efectos de la linea de disefio (ver Fig. 2.1). Se
escoge de la Fig. 2.1 entre “a” y “b”, la combinacion que produzca los efectos mas
desfavorables, mientras que la alternativa c es utilizada para calcular el momento interior

negativo en los apoyos.

Estas nuevas combinaciones como son descritas en AASHTO (1994) LRFD Bridge
Specifications son designadas como HL-93 para cargas en carreteras aceptadas en 1993.

145KHN 145KM 35kM
4 3m-2. 0m 4 3m

a) 1 F3NSmm

HERNEEENENNENn

110KM 110K M
1.2

b) 3N MM

HENNNNENNREEEEE

142KM  142KMN  32KN 142N 140N 32KN
&) 4 3m 4 3m 15t 4.3m 4.3m

9, 3N mm

T T T T T TITT]
JEA

Fig. 2.1 Cargas de disefio de AASHTO.

Esta combinacién de cargas distribuidas y puntuales da una desviacion mayor a los
antiguos requerimientos de AASHTO Standard Specifications, donde las cargas eran
consideradas separadamente. Es importante entender que estas cargas no son disefiadas
para un vehiculo o combinacion de vehiculos, sino que reflejan el espectro de cargas y sus
efectos asociados.

En resumen, los tres tipos de carga de disefio deben ser considerados: Camidn de disefio,
Tandem de disefo, y linea de disefio. Como se mostr6 en la Fig. 2.1, estas cargas son
superpuestas de tres maneras. Los factores de carga de estos casos son ilustrados en la tabla
2.2
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Tabla 2.2 Factores de carga viva.

Combinacion| Camion de |Camion tandem | Camiones de disefio| Linea de
de carga viva| disefio de disefo separados 15m disefio
a 1.00 1.00
b 1.00 1.00
c 0.90 0.90

Adaptado de “Standard Specifications for Highway Bridges”. AASHTO (1996).
a.1 Linea de disefio

A continuacion aclararemos el concepto de linea de disefio usado en el modelo AASHTO
HL-93. Para esto es necesario conocer también el concepto de linea de trafico.

La linea de trafico es el numero de lineas o rutas que se planea usar para cruzar el puente.
El ancho tipico de una linea de trafico es 3.6 m.

En cambio, la linea de disefio es aquella que ocupa la carga dentro de la linea de tréafico.
Aqui, ASHTO usa un ancho de 3.0 m para la linea de disefio y el vehiculo se ubica en la
posicidon mas desfavorable de la linea de trafico (3.6 m) para los efectos extremos (ver fig.
2.2).

Ancho de limea de disefio
3.00 93N/mm
’ ! 30m
| |
I I
3.60
Ancho de linea de trafico

Fig. 2.2 Linea de disefio.

El niimero de lineas de disefio es la parte entera de dividir el ancho libre de la via entre 3.6
m. En casos donde el ancho de la linea de trafico es menor de 3.6 m, el numero de lineas
de disefio es igual al nimero de lineas de trafico y el ancho de linea de trafico seria el
ancho de la linea de disefio. También debe tenerse en cuenta los planes de desvios, ya que
estos suelen alterar los patrones de transito.

a.2 Presencia multiple

Los camiones podrian presentarse en lineas adyacentes sobres las carreteras con multiples
lineas de disefio pero es poco probable que tres lineas adyacentes sean simultaneamente
cargadas con grandes pesos. Para este efecto AASHTO provee un factor de ajuste de
multiple presencia que se muestra en la tabla 2.3.

Estos factores no se aplicaran en casos donde los factores ya hayan sido implicitamente
incluidos, tampoco se deben utilizar en casos de estado limite de fatiga. Adicionalmente,
estos factores se deben aplicar a las fuerzas de frenado en el disefio de apoyos y estribos.
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Tabla 2.3 Factores de presencia multiple”m”

Numero de lineas "
de disefio

1 1.20

2 1.00

3 0.85

Mas de 3 0.65

Adaptado de “Standard Specifications for Highway Bridges”. AASHTO (1996).
a.3 Cargas de Fatiga

Debido a que la mayoria de camiones no exceden el limite de peso, seria muy conservador
usar toda la carga viva del modelo para el analisis de la fatiga. Por eso, la carga de fatiga es
unicamente el camion de disefio con el eje variable colocado a 9.0 m y un factor de carga
de 0.75. La carga dinamica (IM) debe ser incluida y se asume que se carga una sola linea.

El esfuerzo de fatiga limite depende del rango de carga viva y del nimero de ciclos de
carga y descarga. Este nimero del ciclos de carga de esfuerzos esta basado en el estudio de
trafico. A continuacion, se dan algunos parametros para determinar el numero de ciclos de
carga y descarga.

El promedio del trafico diario de camiones average daily truck traffic (ADTT) en una sola
linea (sl) puede ser estimada como:

ADTTst = p(ADTT)
Donde p es la fraccion de trafico que se considera en la linea de disefio. Los valores de p
son definidos en la tabla 2.4. Como los patrones de transito son inciertos la frecuencia de

cargas de fatiga se aplica a todas las lineas.

Tabla 2.4 Fraccion de camiones en una linea.

Numero de lineas
Disponibles a camiones p
1 1.00
2 0.85
3 0 mas 0.85

Adaptado de “Standard Specifications for Highway Bridges”. AASHTO (1996).

En muchos casos el ADTT no es conocido y solo se conoce el ADT ( promedio diario de
vehiculos). En esos casos donde no es posible un estudio y el estado limite de fatiga no esta
controlando el disefio, AASHTO provee una guia de factores para estimar el nimero de
camiones, como se ilustra en la tabla 2.5.

El numero de ciclos de rango de esfuerzos se usa para establecer la resistencia disponible
(esfuerzo admisible). Este esfuerzo admisible también depende del tipo de material.



Tabla 2.5 Fraccion de camiones en el trafico

Clase de Carretera| Fraccion de trafico
Rurales troncales 0.20
Urbanas troncales 0.15

Otras rurales 0.15
Otras urbanas 0.10
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Adaptado de “Standard Specifications for Highway Bridges”. AASHTO (1996).
a.4 Cargas en la losa y cargas del sistema de barrera

La losa debe ser disenada para los efectos de carga debido al camidn de disefio y el tandem
de disefio, cualquiera que cree los maximos efectos. La linea de disefio no se considera en
el diseno del sistema de losa ya que generalmente ésta es cargada en la direccion
transversal a la linea de trafico. En puentes tipo losa se debe considerar la linea de disefio
cuando la losa es cargada en la direccion longitudinal (paralela a la linea de trafico).

Si la losa esta en volado (fuera de la viga), cominmente referida como cantilever, sera
disefiada para una linea de carga uniforme de 14.6 N/mm ubicados a 0.3 m desde el borde
de la vereda o de la baranda como se muestra en la figura 2.3. Esta carga se deriva de la
mitad de 220kN tandem (110kN) que es distribuida sobre una longitud de 7600mm. La
razén para esta longitud bastante larga es que el sistema de barrera continuo ayuda a
distribuir las cargas en una mayor longitud. Si la barrera es discontinua entonces se debe
considerar la carga distribuida en una menor longitud (ver Fig. 2.4).

146N/ mm
030 m

‘ PR

49 B
o B
. a

<1.80 m

Fig. 2.3 Fuerzas de gravedad en cantilever.

El disefio también debe ser revisado para cargas de choque. Las fuerzas para el sistema de
barrera y losa son dividas en tres niveles de funcionamiento “PL” (ver tabla 2.6 y fig. 2.5):

PL-1 se usa para longitudes cortas, estructuras de poco nivel ubicadas en sistemas de
carreteras rurales, vias secundarias, y areas con velocidad reducida y poca cantidad de
vehiculos pesados.

PL-2 se usa para estructuras de grandes velocidades sobre vias libres, vias expresas,
carreteras y areas con vehiculos mixtos pesados y grandes velocidades.

PL-3 se usa para estructuras de grandes velocidades, vias libres con cruces variables de
cuestas, curvas con radios reducidos y grandes volimenes mixtos de vehiculos pesados.
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Barrera continua

Barrera discontinua

Fig. 2.4 Sistemas de barreras.

Tabla 2.6 Fuerzas del disefio del sistema de barrera.

Fuerzas Nivel de funcionamiento
PL-1 PL-2 PL-3
Ft Transversal (kN ) 120 240 516
F1 Longitudinal (kN) 40 80 173
Fv Vertical (kN) 20 80 222
Lty Ll (mm) 1220 1070 2 440
Lv(mm) 5550 5500 12 200
Altura minima de barrera (mm) 510 810 1 020

Adaptado de “Standard Specifications for Highway Bridges”. AASHTO (1996).

Fig. 2.5 Esquema de fuerzas de disefio del sistema de barrera.
Adaptado de “Standard Specifications for Highway Bridges”. AASHTO (1996).

b. Efectos Dinamicos (IM)

Como la superficie de rodadura no es uniforme, la suspension de los vehiculos reacciona a
comprension y tension. Esta oscilacion crea fuerzas que exceden el peso estatico cuando el
vehiculo esta en movimiento.
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Las especificaciones de AASHTO usan una simple aproximacion para definir el IM como
se muestra en la tabla 2.7.

Tabla 2.7 Factores de IM.
Componente IM(%)
Uniones de losa-Todos los estados limites 75

Otros componentes
Estados limites de rotura y fatiga 15

Otros estados limites 33
Adaptado de “Standard Specifications for Highway Bridges”. AASHTO (1996).

En Otros componentes se refiere a vigas, columnas y apoyos (excepto apoyos de
elastomeros). Estos factores son aplicados a las cargas estéticas de la siguiente manera:

UL+i= UL( 1 +IM)

Doénde Uy, es el efecto adicional de carga viva y U es la carga viva sin considerar el
impacto.

c. Fuerza Centrifuga

Un camion puede incrementar o desminuir su velocidad o cambiar de direccion a lo largo
de una ruta curvilinea. Todos estos eventos causan fuerzas entre el camion y la plataforma.
AASHTO propone la siguiente expresion:

F,=CW

Donde:

2
3\ Rg

e V= Velocidad en m/s.

e R =Radio de curvatura de la linea de trafico (m).

e F,=la fuerza aplicada en el centro de masa supuesto a una distancia de 1.8 m de la
superficie de la plataforma.

e W =Peso del camion.

Los factores de presencia multiple pueden ser aplicados a estas fuerzas porque es
improbable que todas las lineas sean cargadas simultdneamente en su totalidad.

d. Fuerzas de Frenado

Como el camién tiene una masa relativamente grande para su potencia disponible, no
puede aumentar su velocidad lo suficiente para causar fuerzas importantes en el puente.

Contrariamente la desaceleracion debido a los frenos (braking) puede crear fuerzas
importantes en el puente en la direccion del camion de disefio (ver Fig. 2.6). Los factores
de presencia multiple también se aplican ya que es poco probable que todas las lineas sean
cargadas simultdneamente.
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Fig. 2.6 Diagrama de cuerpo libre de las fuerzas de frenado.

Las fuerzas de frenado pueden tomarse como el 25% del peso de los ejes del camion de
disefio o del camiéon tandem ubicado en todas las lineas. Para la linea de disefio no se
asume fuerzas de frenos. Se asume que esta accidon ocurrird en diferentes momentos
cuando el camion de disefio es maximo. También implicitamente los valores de los
coeficientes de AASHTO exceden 0.25 para la interfase plataforma-neumatico. Se asume
que la fuerza de freno actia horizontalmente a 1.80 m encima de la superficie de rodadura
en cualquier direccion longitudinal.

2.2.2.2 Cargas de Peatones

La carga peatonal AASHTO es 3.6x10°MPa, la cual es aplicada a los lados que integran el
puente. En el caso de puentes peatonales que permitan el trafico de bicicletas, la carga viva
sera 5.0x10°MPa.

Las barandas para peatones y/o bicicletas deben ser disefiadas para cargas 0.73 N/mm,
transversal y verticalmente en cada elemento longitudinal en el sistema de barandas.
Ademas, como se muestra en la figura 2.7, las barandas deben ser disefiadas para una
fuerza concentrada de 890 N aplicada en cualquier lugar y en cualquier direccion.

890N

<1.80 m

Fig. 2.7 Cargas en barandas peatonales.
2.2.2.3 Fuerzas Debidas a Fluidos
Las fuerzas estructurales debidas al flujo de fluidos (agua o aire) son establecidas por la

ecuacion de Bernoulli en combinacion con unos coeficientes de correccion. De la figura
2.8, “a” es el punto inicial y “b” es el punto estancado con velocidad igual a cero:
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Fig. 2.8 Diagrama de flujo tipico.

De la ecuacion de Bernoulli: ; P Va2 +P,+ pgh,= ; o, Vb2 + P, + pghy

Asumiendo que a y b estan a las misma altura y que la presion aguas arriba es cero, la

i 1
presion en b serd: P, = 5 Yo, Va2

La relacion de la presion promedio con la presion de estancamiento es comuinmente
llamada drag coefficient o coeficiente de arrastre:

L2
chi Va
iy P

A continuacion presentamos las principales cargas laterales debidas a fluidos.
a. Fuerzas de Viento

La velocidad del viento varia con la altura y la rugosidad del terreno que recorre. La
velocidad aumenta con la altura como se muestra en la figura 2.9. El pardmetro Vg es la
velocidad limite de efectos independientemente de cualquier superficie,o es el espesor de
la capay Vo es la velocidad referencial a 10m.

Para puentes a alturas menores a 10m se usara la velocidad Vio (a 10 m), para alturas
mayores se usara la ecuacion de AASHTO para el perfil de velocidad:

VDZ = 2.5V0(V10/VB)111(Z/Z())

Vg

V(z)

10m

Fig. 2.9 Perfil de velocidad.

Vpz es la velocidad de disefio esperada en Km/h a una altura Z. Vj es la velocidad base del
viento a 160 Km/h y V (velocidad de friccidon) y Zy (longitud de friccion) se obtienen de la
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tabla 2.8. La constante 2.5 es la inversa de 0.4 de la constante de Karman. Vo es La
velocidad a 10m, si no se conoce 160 Km/h es un buen criterio.

Tabla 2.8 Valores de Vo y Z

Condicion  |Campo Abierto| Semi urbano Ciudad
Vo(km/h) 13.2 15.2 25.3
Zo(mm) 70 300 800

Adaptado de “Standard Specifications for Highway Bridges”. AASHTO (1996).

La presion sobre la estructura es relacionada con la velocidad base del viento Vg = 160
km/h de la siguiente manera:

2 2
PD = PB E = PB VD
f 160

Las presiones para la velocidad base de viento son dadas en la tabla 2.9. Adicionalmente la
carga lineal producto de la presion del viento no puede ser menor que 4.4N/mm en el
barlovento y sotavento para puentes tipo viga. Estas cargas deben considerarse en todas las
direcciones y se debe usar los valores extremos para el disefio. También deben
considerarse los ajuste de direccion, donde la presién es separada en dos componentes
perpendiculares entre si como funcion del angulo de ataque.

Tabla 2.9 Valores de Pg correspondientes a Vg = 160 Km/h.

Elemento estructural Carga de Carga de
Barlovento (MPa)| Sotavento (MPa)
Columnas, arcos, armaduras etc 0.0024 0.0012
Vigas 0.0024 N/A
Superficies largas planas 0.0019 N/A

Adaptado de “Standard Specifications for Highway Bridges”. AASHTO (1996).

Sobre los vehiculos también debe considerarse una carga de viento de 1.46 N/mm aplicada a 1.8
m sobre la superficie de rodadura.

b. Fuerzas Hidraulicas
El agua que rodea las subestructuras del puente crea fuerzas laterales que act@ian

directamente sobre la estructura , producto de esto escombros pueden acumularse debajo
del puente. Para una p = 1000 Kg/m® en la ecuacion deducida anteriormente:

1
P, = 2pCdI/az ~500C,V}

2
Donde la ecuacion de AASHTO es: P = 5.14x10* C,V,

Donde Cp, es el coeficiente de arrastre dado en la tabla 2.10 y V es la velocidad en m/s de
disefio del agua. Si la subestructura esta en angulo con la corriente deben hacerse
correcciones (ver especificaciones de AASHTO). Para escombros depositados en las
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subestructuras del puente, el area también debe corregirse (ver especificaciones de
AASHTO).

Tabla 2.10 Coeficiente Cd.

Tipo Cd
Pilar semicircular 0.7
Pilar cuadrado 1.4
Pilar con flujo desviado 1.4
Pilar con cufa con de 90° 0 menos 0.8

Adaptado de “Standard Specifications for Highway Bridges”. AASHTO (1996).
2.2.2.4 Cargas Sismicas

Dependiendo del lugar de ubicacién del puente, puede que los efectos sismicos sean
irrelevantes o puede que gobiernen el disefio del sistema de resistencia de cargas laterales.
Las especificaciones de AASHTO estan basados en los siguientes principios:

e Sismos leves seran resistidos sin que los componentes salgan del rango elastico y
sin sufrir dafios importantes.

e Se usaran movimientos del suelo y fuerzas reales en el proceso de disefio.

e La exposicion a prolongadas vibraciones no colapsard la estructura del puente,
donde los posibles dafios seran facilmente detectables para inspeccionar y reparar.

AASHTO proporciona aplicaciones para puentes convencionales de losas, vigas, vigas
cajon y superestructuras cuya luces no exceda 150m. No es aplicable para puentes que
exceden los 150m y otros tipos de puentes como puentes colgantes, puentes atirantados,
puentes movibles y arcos.

a. Procedimiento para determinar las cargas sismicas

El primer paso es determinar un disefio preliminar describiendo el tipo de puente, numero
de losas, la altura de los pilotes, la seccion tipica de carretera, alineacion horizontal y las
condiciones del subsuelo. El tipo de conexion entre la losa y la superestructura, entre la
superestructura y la subestructura, entre la subestructura y la cimentacion también es
importante.

El segundo paso es determinar el coeficiente de aceleracion que depende del lugar de
ubicacion del puente. El coeficiente de aceleracion se obtiene del mapa de zonificacion
sismica del Peru (ver Fig. 2.10).

Dada una localidad, el coeficiente de aceleracion tiene una probabilidad del 90% de que
ese valor no sea excedido en 50 afios. Este valor corresponde al periodo de retorno. Hay un
10% de probabilidad de que un sismo mayor ocurra. En algunos casos, para puentes
importantes se debe disefiar para un periodo de retorno de 2500 afios.
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Fig. 2.10 Mapa de distribucion de Iso-aceleraciones del Peru.
Extraido del “Manual de Disefio de Puentes”. MTC — DGCF. Direcciéon General de Caminos y
Ferrocarriles del Ministerio de Transportes y Comunicaciones., Lima — Pert 2003.

El tercer paso la importancia de la categoria del puente. Las estructuras que estan en las
rutas de hospitales, centros de comunicacion, instalaciones militares, plantas de tratamiento
de agua, departamentos de bomberos, departamentos de policia, aeropuertos, refinerias,
industrias de defensa, ferrocarriles y terminales de camiones deben continuar funcionando
y los puentes en estas rutas deben ser clasificados como esenciales. En la tabla 2.11 resume
las caracteristicas de las tres categorias de importancia, se debe tener en cuenta los cambios
futuros en el funcionamiento de los puentes.

El cuarto paso es determinar el funcionamiento sismico de la zona para cada puente. Las
zonas sismicas tienen el mismo riesgo sismicos. Para aceleraciones mas grande mas grande
es el riesgo. Las zonas sismicas son dadas en la tabla 2.12.
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Tabla 2.11 Importancia de la categoria

Categoria de importancia Descripcion

Puentes criticos Después del sismo diseio (retorno de 475 afios) deben estar abierto a todo
el trafico y después de un sismo largo (retorno de 2500 afios) debe estar

abierto a vehiculos de emergencia.

Puentes esenciales Después del sismo de disefio debe estar abierto a vehiculos de emergencia.

Otros puentes Puede cerrarse para ser reparado después de un sismo largo.
Adaptado de “Standard Specifications for Highway Bridges”. AASHTO (1996).

Tabla 2.12 Zonas sismicas.

Coeficiente de aceleracion Zona
A<=0.09 1
0.09<A<=0.19 2
0.19<A<=0.29 3
0.29<A 4

Extraido del “Manual de Disefio de Puentes”. MTC — DGCF. Direccion General de Caminos y
Ferrocarriles del Ministerio de Transportes y Comunicaciones., Lima — Pert 2003.

El quinto paso es determinar el coeficiente del lugar S, del cual depende de las condiciones
del suelo. Dependiendo de las condiciones naturales del suelo, la aceleracion en la
superficie puede amplificarse mas del doble que la aceleracion en la roca. Los coeficientes
de lugar S correspondiente a cada tipo de suelo estan dados en la tabla 2.13 y los cuatros
tipos de suelo son dados en la tabla 2.14.

Tabla 2.13 Coeficientes de lugar “S”.

Tipo de suelo S
I 1.0
il 1.2
111 1.5
v 2.0

Extraido del “Manual de Disefio de Puentes”. MTC — DGCF. Direccion General de Caminos y
Ferrocarriles del Ministerio de Transportes y Comunicaciones., Lima — Pert 2003.

Tabla 2.14 Tipos de suelo.

Tipo Descripcion

I Roca de cualquier tipo, suelos duros con una profundidad menor a 60 m y los tipo

de suelo estables de arena, grava o arcilla dura que estan depositadas sobre roca.

I Suelos duros cohesivos con una profundidad mayor a 60 m y los tipos de suelo

estables de arena, grava o arcilla dura que estan depositadas sobre roca.

il Arenas y arcillas de dureza media o blandas con mas de 9 m con o sin capas inter-

medias de arena u otros suelos no cohesivos.

1\ Arcillas blandas o sedimentos con mas de 12 m de profundidad.
Adaptado del “Manual de Disefio de Puentes”. MTC — DGCF. Direccion General de Caminos y
Ferrocarriles del Ministerio de Transportes y Comunicaciones., Lima — Pert 2003.
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Tabla 2.15 Factores de modificacion de respuesta-Subestructuras.

Importancia de la categoria

Subestructura
Criticos | Esenciales | Otros

Pilares tipo pared-longitudes grandes 1.5 1.5 2.0
Pilotes de concreto reforzado

a. Solo pilotes verticales 1.5 2.0 3.0

b. Uno o mas baterias de pilotes. Inc. pilotes verticales 1.5 1.5 2.0
Columnas simples 1.5 2.0 3.0
Pilotes de acero o compuesto de acero y concreto

a. Solo pilotes verticales 1.5 3.5 5.0

b. Uno o mas baterias de pilotes. Inc. pilotes verticales 1.5 2.0 3.0
Columnas multiples 1.5 3.5 5.0

Adaptado del “Manual de Disefio de Puentes”. MTC — DGCF. Direccion General de Caminos y
Ferrocarriles del Ministerio de Transportes y Comunicaciones., Lima — Pera 2003.

El sexto paso es determinar el factor de modificacion de respuesta (R-factores), el cual
reduce las fuerzas sismicas basadas en el analisis elastico del sistema del puente. Los
factores de respuesta son dados en la tabla 2.15.

El uso de estos factores generalmente mayores a 1, reconocen que cuando un evento
sismico (periodo de retorno de 475 afos) ocurre, la energia es disipada por deformaciones
inelasticas en la subestructura. Si un eventos sismico grande (periodo de retorno de 2500
aflos) ocurre, se tendrd que reparar las zonas deformadas, pero si todos los componentes
estan propiamente conectados la estructura no colapsard. Los factores R para la
transmision de fuerzas internas segln el tipo de conexion son dados en la tabla 2.16.

Tabla 2.16 Factores de modificacion de respuesta-Conexiones.

Conexion Todas las categorias

Superestructura con estribos 0.8

Juntas de expansion dentro de una luz

de la superestructura 0.8

Columnas, pilares o pilotes con vigas

principales de la superestructura 1.0

Columnas o pilares con la cimentacion 1.0
Extraido del “Manual de Disefio de Puentes”. MTC — DGCF. Direccion General de Caminos y
Ferrocarriles del Ministerio de Transportes y Comunicaciones., Lima — Pert1 2003.

b. Fuerzas de conexion para sismos minimos

Cuando el suelo vibra debido a sismos, la estructura se mueve debido a las fuerzas
inerciales. Estas fuerzas pueden desarrollarse en cualquier direccion y pueden ser
restringidas o disipadas segun el tipo de unidn entre la subestructura y la superestructura.
Para un puente de luz simple, la minima fuerza de disefio de conexion en la direccion
restringida es igual al producto del coeficiente de aceleracion con la carga muerta asociada
con el tipo de conexion.
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Los puentes de la zona 1 no requieren un andlisis sismico por eso los valores nominales
son especificados para las fuerzas de conexion. Para puentes que tengan ambos apoyos con
apoyos elastomeros que ofrecen poca o ninguna restriccion, la conexion serd disefiada para
resistir s0lo fuerzas cortantes transmitidas a través de los apoyos , pero nunca menores a
los valores de la carga tributaria muerta multiplicada por los valores dados en la tabla 2.17.

Tabla 2.17 Factores de multiplicacion para fuerzas de conexion en la zona sismica 1.

Coeficiente de aceleracion| Tipo de suelo Factor

A<0.025 loll 0.1
HlolV 0.2

0.025<A<0.09 todos 0.2

Adaptado de “Standard Specifications for Highway Bridges”. AASHTO (1996).

c. Combinaciones de las Fuerzas Sismicas

Debido a que la direccion del sismo es desconocida se deben considerar dos casos de
combinaciones que resultan de las fuerzas de sismo en dos direcciones perpendiculares.
Para puente curvos, la fuerza longitudinal se toma en la linea que une los dos apoyos. Los
dos casos son expresados por AASHTO de la siguiente manera:

Caso 1: 1.0F.+03Ft
Caso 2: 03F.+1.0Ft

F1 = Es la fuerza en la direccion Longitudinal del puente.
Fr = Es la fuerza en la direccion Transversal al puente.

d. Coeficiente de respuesta sismica

El coeficiente de respuesta sismica eldstica, Csn para el “n-ésimo” modo de vibracion,
debera tomarse como:

Csn= 1.2AS/T,”? < 2.5A

Donde:

T, = Periodo de vibracion del “n-ésimo” modo.
A = Coeficiente de aceleracion sismica.

S = Coeficiente del sitio

Tener en cuenta que en suelos tipo III o IV y en areas donde el coeficiente A es mayor o
igual a 0.30, el Csn debera tomarse como:

Csn=A(0.8+4.0 T,) < 2.0A

Si el periodo de vibracion en cualquier modo excede 4.0 s, el valor de Csn para ese modo
sera:

Csn=3AS T,°7°
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c. Requisitos minimos de analisis por efectos sismicos

Los requisitos minimos de analisis del Manual de Disefio de Puentes, se especifican en la
tabla 2.18. Para mayores detalles revisar el Manual de Disefio de Puentes .

Tabla 2.18 Requisitos minimos de anélisis

Zona |Simplemente Puentes de tramos multiples

Sismica | apoyados Otros puentes | Puentes esenciales | Puentes Criticos

Regular | Irregular | Regular | Irregular | Regular | Irregular

1 NN NN NN NN NN NN NN
2 NN SM/UL SM SM/UL MM MM MM
3 NN SM/UL MM MM MM MM TH
4 NN SM/UL MM MM MM TH TH

Extraido del “Manual de Disefio de Puentes”. MTC — DGCF. Direccion General de Caminos y
Ferrocarriles del Ministerio de Transportes y Comunicaciones., Lima — Pert 2003.
Donde:

NN = No requiere analisis.

UL = M¢étodo elastico de carga uniforme.
SM = M¢étodo elastico para un solo modo.
MM = Método eldstico multimodal.

TH = M¢étodo tiempo historia.

2.2.2.5 Fuerzas de Hielo

Las fuerzas de hielo deben ser consideradas cuando la estructura o componentes de la
estructura se encuentran localizadas en aguas de climas frios. Existen fuerzas estaticas
cuando se esta cruzado un lago, un reservorio, o un rio congelado pero existen grandes
fuerzas dindmicas cuando el hielo se rompe formando laminas que golpean la estructura.

En el Manual de disefio de puentes, no se indica como calcular las fuerzas de hielo. Sin
embargo, en algunas zonas de nuestro pais se podrian presentar estas fuerzas. A
continuacion se presentan los principales criterios de AASHTO para estimar las fuerzas de
hielo

Tabla 2.19 Esfuerzos efectivos del hielo a compresion.

Temperatura promedio del hielo Condicion del hielo Esfuerzo efectivo
Sobre el punto de derretimiento Substancialmente desintegrado 0.38 MPa
Poco desintegrado 0.77 MPa
Pedazos grandes, internamente solidos 1.15 MPa
Debajo del punto de derretimiento |Pedazos grandes, internamente solidos 1.53 MPa

Adaptado de “Standard Specifications for Highway Bridges”. AASHTO (1996).

a. Resistencia Efectiva del Hielo

La resistencia en el hielo depende de las condiciones que existen al momento de ser
formado. Si el hielo es formado en superficie agitadas o rapidamente, el aire sera atrapado
y tendrd una apariencia sombria. Este hielo no es tan resistente como el que es formado
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gradualmente y crece tras largos periodos llegando a tener una solida y cristalina
apariencia. De otro lado si la nieve presente se derrite en tiempos calidos y luego vuelve a
nevar, se formara una nieve granular débil. En realidad, una estructura presenta capas de
hielo cristalinas, capas sombrias y capas de nieve lo que hace muy dificil su clasificacion.
Algunas variaciones de resistencia del hielo son dados por AASHTO en la tabla 2.19.

Es importante mencionar que existe una gran variacion en las fuerzas de hielo aun cuando
hayan sido formados en condiciones similares o cuando las ldminas son muy largas estas
pueden rotar, por eso es prudente aun cuando las condiciones locales sean minimas usar la
penultima resistencia efectiva del hielo de 1.15MPa de la tabla 2.19.

b. Espesor del Hielo

Las férmulas usadas para predecir las fuerzas horizontales son directamente proporcionales
a las resistencias efectivas del hielo, el espesor de las laminas de hielo y la longitud del
hielo. Probablemente la mejor manera de determinar el espesor de hielo sea tener un
registro historico de las medidas del hielo. También, es importante una visita al sitio del
puente que podrian proveer informacion del espesor del hielo o del nivel del agua.

Si no se poseen registros de los espesores de hielo, existen modelos matematicos para
determinar su espesor. Para medir la frialdad se usan el termino FDD (freezing degree day)
o grado de fri6 promedio diarios, los cuales son acumulados en el FDDg 6 S¢ (suma de los
FDD). Esta suma puede ser negativa en dias célidos, entonces una nueva suma empieza al
dia siguiente. Las observaciones muestran que el espesor del hielo es proporcional al
cuadrado del S¢. Neill (1981) propuso la siguientes formula:

T=339»,/5,(°C) (mm)
Donde:
T = Espesor del hielo (mm)

S¢ = Suma acumulada diaria de FDD en °C.
o, = Coeficiente de condiciones locales de Neill, ver tabla 2.20.

Tabla 2.20 Factores locales de Neill para estimar el espesor del hielo.

Condiciones locales ot
Lagos ventosos sin nieve 0.8
Lago con nieve 0.5-0.7
Rio con nieve 0.4-0.5
Rio pequeiio protegido con nieve 0.2-0.4

¢. Fuerzas Dinamicas horizontales

Cuando una ldmina de hielo en movimiento ataca un pilar se asume que el hielo falla en
comprension y que la fuerza horizontal en el pilar es proporcional al ancho del area de
contacto, al espesor del hielo y al esfuerzo en comprension del hielo. Para igualar el
cambio de energia cinética en el trabajo hecho en compresion o aplastamiento del hielo es
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necesario determinar la velocidad critica. La velocidad critica es la velocidad necesaria
para lograr un contacto total de la estructura dentro del hielo.

Las expresiones para las fuerzas dinamicas horizontales de hielo de AASHTO son
independientes de la velocidad del hielo, en la que se asume una velocidad mayor que la

velocidad critica.

Para w/t >6 (ancho entre espesor), el movimiento del hielo es gobernado por el
aplastamiento del hielo del pilar:

F=F.=Cpptw

C,=(5tw+1)*

Donde:

p = Resistencia efectiva del hielo de la tabla 2.19 (MPa).

t = Espesor del hielo en mm.

w = Ancho del pilar al nivel de accion del hielo (mm).

F = Fuerza horizontal (N).

Cuando la cara del pilar estd inclinada con un dngulo mayor a 15° respeto de la vertical, un
conjunto de hielo puede subir al pilar y ocasionar la falla por dobladura. Si w/t < 6 la
fuerza horizontal en Newtons es la que resulte menor de Fc y Fb. Donde Fb se debe toma
de la siguiente expresion:

F =F, = Cypt’

C,=0.5/tan( - 15)

Donde:

a = Inclinacion de la cara del pilar tomado desde la vertical, pero nunca menor de 15°.

Cuando el hielo ataca con angulo horizontal, se desarrollan fuerzas horizontales. Las
fuerzas horizontales F; son dadas por AASHTO, depende del &ngulo £ de la cara del pilar

que rompe el hielo (ver Fig. 2.11).

F
Ft:
2tan(ﬂ + ij
2

F = La fuerza horizontal F, o F;, calculada de las ecuaciones.
B= Angulo horizontal entre las dos caras del pilar. Para un pilar plano f=0, y para un pilar

curvo 3 puede ser 100°.
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Las fuerzas longitudinales y transversales debidas a fuerzas de hielo se asume que actuan
directamente sobre el pilar. Cuando el movimiento del hielo es paralelo al eje del pilar
necesitan ser investigadas las dos combinaciones de carga:

e Una fuerza longitudinal F combinada con una fuerza transversal de 0.15 F;.
e Una fuerza longitudinal de 0.5F combinada con una fuerza transversal de F.

Fig. 2.11 Fuerzas transversales del hielo cuando falla sobre una porcién del pilar.
Adaptado de “Standard Specifications for Highway Bridges”. AASHTO (1996).

En regiones donde las fuerzas de hielo son importantes no se recomienda pilares delgados
y/o flexibles ya que la interaccion hielo — estructura puede amplificar las fuerzas de hielo.

d. Fuerzas Horizontales Estaticas de Hielo

Cuando el hielo se mueve muy lentamente, su inercia puede ser olvidada y considerarse
que las fuerzas del hielo son estaticas. Las mayores fuerzas de hielo son de origen térmico
y ocurren cuando en un lado de la estructura hay agua y en el otro extremo hay hielo.

La prediccion de las fuerzas térmicas de hielo es dificil ya que estas depende del cambio
de temperatura y del coeficiente de expansion térmica 0.000 054/°C (0.000 030/°F). Si el
empuje térmico es calculado asumiendo que el hielo falla por comprension y usando los
valores de resistencia de la tabla 2.19, las cuales desprecian el deslizamiento, la carga
lateral calculada serd muy grande. Wortley en 1984 dio unos valores razonables para el
Great Lakes del empuje térmico desde 73kN/mm hasta 146kN/mm. Si existen condiciones
que restringen el movimiento biaxial como en un puerto, el empuje térmico puede
duplicarse desde 146kN/mm a 292kN/mm.

e. Fuerzas Verticales de Hielo

Cambios en el nivel del agua causan que el hielo adherido a la estructura bajen creando
fuerzas verticales. El cortante esta limitado por la esfuerzo entre el hielo y la superficie de
la estructura, por el cortante resistente del hielo y por la falla debida a deformaciones de la
lamina de hielo a cierta distancia de la estructura. Asumiendo que no hay deslizamiento
entre la interfase hielo — estructura y no hay fallas por cortante, ocurrird una falla por
deformacion del hielo. Si el nivel del agua baja, el hielo adherido a la estructura se colgara
como una carga muerta (peso del hielo = 9.0kN/m®). Si el nivel del agua sube, la lamina de
hielo transmitira una fuerza de levantamiento que podria desplazar la carga muerta de una
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estructura ligera. AASHTO da las siguientes expresiones para las maximas fuerzas
verticales sobre el puente:

Para una seccion circular:

F, =03t +0.0169Rt'*  (N)
Para una seccion rectangular:
F,=23x 10°¢"% (N/mm)

t = Espesor del hielo en mm.
R = Radio de la seccién en mm.

f. Cargas de Nieve sobre la Estructura

Generalmente la nieve no es considerada excepto en zonas extremas nevadas, donde la
nieve no es posible remover, e incluso puede exceder la carga viva de los vehiculos. En
algunos lugares montafiosos se puede encontrar cargas mayores a 33.5 KPa. En estas areas
los registros histdricos y la experiencia local puede ser usada para determinar la magnitud
de la carga.

2.2.2.6 Fuerzas debido a deformaciones
a. Temperatura

Dos tipos de temperatura deben ser considerados en el analisis de la estructura. El primer
tipo es el cambio de temperatura uniforme. Este tipo de cambio de temperatura afecta
puentes largos y cortos, y si los apoyos estan restringidos ocasionara fuerzas en los estribos
del puente. Este tipo de deformacion se muestra en la figura 2.12 (a). El segundo tipo
cambio de temperatura es un gradiente no uniforme de calentamiento o enfriamiento como
se muestra en la figura 2.12 (b).
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Fig. 2.12 (a) Temperatura que induce dilatacion y (b) temperatura que induce curvatura.

Expuesta a los rayos del sol, la plataforma del puente se calienta méas que las vigas debajo
de la plataforma, lo que hace que las vigas intente curvarse hacia arriba. Si es restringido
por soportes internos o por no intencionales restricciones se produciran fuerzas internas. Si
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es completamente libre se produciran esfuerzos internos debidos a la distribucion lineal de
temperatura, como en el caso de vigas simplemente apoyadas.

El rango de temperatura es usado para establecer el cambio de temperatura en el analisis.
Para determinar estos rangos de temperatura AASHTO define dos condiciones climaticas:
moderado y frio. Un clima moderado es cuando el numero dias frios por afo o FDD es
menor a 14. Un dia frio es cuando la temperatura es menor que 0°C. La tabla 2.21 da los
rangos de temperatura.

Tabla 2.21 Rangos de Temperatura en °C.

Clima Acero o Aluminio| Concreto Madera
Moderado -18a 50 -12a27 -12a24
Frio -35a50 -18a 27 -18a24

Adaptado de “Standard Specifications for Highway Bridges”. AASHTO (1996).

Como el gradiente de temperatura es mayor en unas zonas que otras. El gradiente de
temperatura estd definido en la tabla 2.22. Este gradiente se considera también para el
cambio de temperatura uniforme. Normalmente este dos tipos estan separados en el
analisis. Los gradientes de temperatura son ilustrados en la figura 2.13.

Tabla 2.22 Gradientes de temperatura en °C.

Zona Superficie de concreto | 50 mm de Asfalto | 100 mm de Asfalto
T1 T2 Tl T2 T1 T2
Costa 40 15 35 15 30 15
Sierra 40 5 35 5 30 5
Selva 50 20 45 20 40 20

Extraido del Manual de Disefio de Puentes., MTC — DGCF. Direccion General de Caminos y
Ferrocarriles del Ministerio de Transportes y Comunicaciones., Lima — Pert 2003.

Tl

100 mm

A

Profundidad de la 1
superestructura

200 mm.

Fig. 2.13 Gradientes de Temperatura.
Adaptado de “Standard Specifications for Highway Bridges”. AASHTO (1996).

Un incremento de temperatura es considerado positivo en AASHTO. La temperatura t; es
menor a cero determinado del sitio especifico de estudio, pero en ninglin caso es mayor a
3°C. En la figura 2.13 la dimension A es determinada de la siguiente manera:
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A = 300mm para estructuras cerradas de concreto con 400mm o mas de espesor. Para
estructuras menos profundas puede usarse un valor de 100mm menor que el espesor
actual.

A =t - 100mm para estructuras de acero.

t = Espesor de la losa.

b. Creep y Shrinkage (Flujo plastico y contraccion de fragua)

Los efectos del creep y del shrinkage en el concreto producen esfuerzos sobre la estructura,
la fatiga y la serviciabilidad. Estos efectos tienen especial importancia en el concreto
preesforzado y en superestructuras con grandes volimenes de concreto. Adicionalmente el
creep también se encuentra en estructuras de madera. Para mayor informacion revisar el
Manual de Diseno de Puentes del MTC — DCGF.

c. Asentamientos

Los movimientos de los apoyos pueden ocurrir debido a deformaciones elésticas o
inelasticas de las cimentaciones. Las deformaciones elasticas incluyen movimientos que
afectan la respuesta del puente a otras cargas pero no se veran deformaciones permanentes.

Esas deformaciones pueden ser modeladas aproximando la rigidez de los apoyos en
modelos de analisis estructural. Las deformaciones inelasticas tienden a ser permanentes.
Dichos movimientos incluye asentamientos debidos a consolidacion, inestabilidad o fallas
de la cimentacion. Algunos de estos movimientos resultan de las cargas aplicadas al
puente y pueden ser modelados en los soportes estructurales.

Otros movimientos se atribuyen al comportamiento de la cimentaciones,
independientemente de las cargas. Estos movimientos son tratados como cargas y son
llamados deformaciones de los soportes impuestos “impose support deformations”. Estas
deformaciones pueden ser estimadas segln las caracteristicas geotécnicas del lugar y del
sistema envuelto.

2.2.2.7 Cargas de colision

a. Colision de Embarcaciones

Las fuerzas de colision sobre los pilares debe ser considerada en aguas navegables para
mayor informacion revisar las normas de AASHTO.

b. Colision de Trenes

Si un puente se localiza cerca de la ruta de ferrocarriles , existe la posibilidad de colisién
con el puente como resultado del descarrilamiento del tren. Los pilares y estribos con
9000mm al borde de la carretera o a una distancia de 15 000mm del centro de linea de
camiones deben ser disefiados para 1800 kN a una distancia de 1200mm sobre el suelo.

¢. Colision de Vehiculos

La fuerza de colision de vehiculos con parapetos o barreras crea fuerzas que también deben
ser consideradas.
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2.3 Estados Limites y combinacion de cargas
2.3.1 Estados Limites

Todos los componentes y conexiones deberan satisfacer la siguiente ecuacion para cada
estado limite a menos que se especifique otra cosa.

nz7iqi < ¢Rn: R,

Paralo cual: n=npngrn;>0.95

y. = Factor de carga (es un multiplicador obtenido estadisticamente que se aplica a los

efectos de fuerza).
¢ = Factor de resistencia ( es un multiplicador obtenido estadisticamente que se aplica a

los valores de resistencia nominal).
n = Factor de resistencia que relaciona ductilidad, redundancia e importancia operativa.
np = Factor de ductilidad.
nr = Factor de Redundancia.
n; = Factor de importancia operativa.
qi = Efectos de fuerza.
R, = Resistencia nominal.
R, = Resistencia factorizada.

El factor de resistencia ¢= 1.0 se asigna a todos los estados limites menos al estado limite
de resistencia.

2.3.1.1 Estado Limite de Servicio

El estado limite de servicio serd tomado en cuenta como una restriccion sobre los
esfuerzos, deformaciones y ancho de grietas bajo condiciones regulares de servicio.

El estado limite de servicio da experiencia relacionada a provisiones, las cuales no siempre
pueden ser derivados solamente de resistencia o condiciones estadisticas.

2.3.1.2 Estado Limite de Fatiga y Fractura

El estado limite de fatiga sera tomado en cuenta como un juego de restricciones en el rango
de esfuerzos causados por un solo camién de disefio que ocurre en el nimero especificado
de ciclos correspondiente a ese rango de esfuerzos.

El estado limite de fractura serda tomado en cuenta como un juego de requerimientos de
tenacidad del material.

2.3.1.3 Estado Limite de Resistencia

El estado limite de resistencia serd tomado en cuenta para asegurar la resistencia y
estabilidad. Bajo este estado limite podria ocurrir dafo estructural y frecuentemente
sufrimiento, pero la integridad completa de la estructura se espera que se mantenga. De
acuerdo a las especificaciones AASHTO, a menos que otros estaos limites sean
especificados, los factores de resistencia ¢ seran los siguientes:
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e Flexion y traccion de concreto reforzado 0.90
e Flexion y traccion de concreto preesforzado 1.00
e Corte y torsion:

Concreto de densidad normal 0.90

Concreto de baja densidad 0.70
e Compresion axial con espirales y estribos excepto en las zonas

sismicas 3 y 4 en el estado limite de eventos extremos 0.75

e Aplastamiento del concreto 0.70
e Compresion de modelos reticulado 0.70
e Compresion en zonas de anclajes:

Concreto de densidad normal 0.80

Concreto de baja densidad 0.65
e Traccion en el acero en zonas de anclaje 1.00

Para elementos en flexo compresion ¢ puede incrementarse linealmente al valor por
flexion conforme la resistencia factorada por carga axial, $Pn, disminuye de 0.10f’cAg a 0.
Para elementos parcialmente preesforzados en flexion con o sin traccion, el valor de
¢ puede tomarse como:

& =0.90 + 0.10(PPR)

Donde:
ppr= _ APsy
Apstpy + Asfy
PPR = Relacion de preesforzado parcial.
As = Area de refuerzo no preesforzado.
Aps = Area de acero preesforzado.
fy = Resistencia a la fluencia (MPa)
fpy = Resistencia a la fluencia del acero preesforzado (Mpa)

2.3.1.4 Estado Limite de Evento Extremo

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

2.3.1.5 Ductilidad

El sistema estructural del puente serda proporcionado de tal forma que asegure en los
estados limites de resistencia y evento extremo el desarrollo de significantes
deformaciones ineldsticas visibles antes de la falla.

Las estructuras de concreto en las cuales la resistencia de una conexion es mayor que 1.3
veces el efecto de la fuerza maxima impuesta sobre la conexion por la accion ineléstica de
los componentes adyacentes puede suponerse que los requerimientos de ductilidad estan
satisfechos.

Los valores np, para el estado limite de resistencia:
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np = 1.05 para componentes y secciones no ductiles.
np = 0.95 para componentes ductiles.
Los valores np para los demas estados limite:
np=1.0
2.3.1.6 Redundancia

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

Los valores ng para el estado limite de resistencia:
ng = 1.05 para componentes y secciones no redundantes.
nr = 0.95 para componentes redundantes.

Los valores ng para los demas estados limite:
nR = 1.0
2.3.1.7 Importancia operativa

Este articulo solo aplica a los estados limites de Resistencia y Evento Extremo. El
propietario puede declarar si un puente o un componente tiene importancia operativa. En
todos los casos n; estard comprendido entre los valores de 1.05 y 0.95, en funcién de su
importancia.

2.3.2 Combinacion de cargas

Debido a que todas las cargas no act@lan simultdneamente, las normas de AASHTO
especifican varias combinaciones de cargas y fuerzas a las cuales debe estar sujeta la
estructura. A continuacion presentamos la notacion para las diferentes cargas:

Cargas permanentes:

DD = Fuerza de arrastre hacia abajo.

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

ES = Carga superficial en el terreno.

EV = Presion vertical del relleno.

Cargas transitorias:

BR = Fuerza de frenado.
CE = Fuerza centrifuga vehicular.
CR  =“Creep” del concreto.

CT  =Fuerza de choque vehicular.
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CV  =Fuerza de choque de barcos.

EQ = Sismo.

FR = Friccion.

IC = Carga del hielo.

IM  =Impacto.

LL = Carga viva vehicular.

LS = Carga viva superficial.

PL = Carga viva peatonal.

SE = Asentamiento.

SH = Contraccion.

TG = Gradiente de temperatura.

TU = Temperatura uniforme.

WA = Carga de agua y presion del flujo.
WL = Carga de viento sobre la carga viva.
WS = Carga de viento sobre la estructura.

La carga total factorizada sera:

QZHZ Yidi

Donde:

n = Factor de resistencia que relaciona ductilidad, redundancia e importancia operativa.
gi = Carga especificada.

vi = Factores de carga especificados en las tablas 2.23 y 2.24.

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

Resistencia I: Combinacidn basica de carga relacionada con el uso vehicular normal, sin
considerar el viento.

Resistencia II: Combinacion de carga relacionada al uso del puente mediante vehiculos de
disefios especiales especificados por el propietario y/o vehiculos que permiten la
evaluacion, sin considerar el viento.

Resistencia III: Combinacion de carga relacionada al puente expuesto al viento con una
velocidad mayor a 90 Km/h.

Resistencia IV: Combinacion de carga relacionada a relaciones muy altas de la carga
muerta a la carga viva.

Resistencia V: Combinacion de carga relacionada al uso vehicular normal del puente
considerando el viento a una velocidad de 90 Km/h.

Evento Extremo I: Combinacion de carga incluyendo sismo.
Evento Extremo II: Combinacién de carga relacionada a la carga de viento, choque de

vehiculos y barcos, y ciertos eventos hidraulicos con carga viva reducida, distinta de la
carga de choque vehicular.
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Servicio I: Combinacion de carga relacionada al uso operativo normal del puente con
viento a 90 km/h y con todas las cargas a su valor nominal (sin factorizar). También esta
relacionada con el control del deflexiones.

Servicio II: Combinacion de carga considerado para controlar la fluencia de estructuras de
acero y el deslizamiento delas secciones criticas, debidas a la carga viva vehicular.

Servicio III: Combinacion de carga relacionada solamente a la fuerza de tensién en
estructuras de concreto pretensado, con el objetivo de controlar las grietas.

Tabla 2.23 Combinaciones de carga y Factores de Carga.

Combinacion DC |LL |WA|WS| WL | FR TU | TG |Usar solamente uno de los

de cargas DD | IM CR indicados en estas columnas
DW|CE SH en cada combinacién
EH |BR SE|EQ| IC |CT |CV
EV |PL

Estado Limite ES |LS

RESISTENCIA 1 Yp |1.75]1.00 1.00 0.50/1.20 |[YTG [YSE

RESISTENCIA 1I Yp  |1.35]1.00 1.00{0.50/1.20 [YTG |YSE

RESISTENCIA 1II Yp 1.00]1.40 1.00]0.50/1.20 [YTG [YSE

RESISTENCIA IV

Sélo EH, EV, ES, Yp 1.00 1.00]0.50/1.20

DW, DC 1.5

RESISTENCIA V Yp  |1.35/1.00[0.40]0.40 |1.00]0.50/1.20 [YTG |YSE

EVENTO EXTREMO1 [Yp [YEQ |1.00 1.00 1.00

EVENTO EXTREMO1I [Yp |0.50{1.00 1.00 1.00{1.00|1.00

SERVICIO I Yp [1.00{1.00/0.30|{0.30 [1.00| 1.00/1.20 |YTG |YSE

SERVICIO II Yp |1.30{1.00 1.00] 1.00/1.20

SERVICIO 11 Yp 10.80]1.00 1.00| 1.00/1.20 [YTG |YSE

FATIGA

Sélo LL, IM, CE. 0.75

Extraido del “Manual de Disefio de Puentes”. MTC — DGCF. Direccion General de Caminos y
Ferrocarriles del Ministerio de Transportes y Comunicaciones., Lima — Pert 2003.

Fatiga: Combinacion de fatiga y carga de fractura, relacionada a la carga viva vehicular
repetitiva y las respuestas dinamicas bajo un camién de disefio simple con el espaciamiento
entre ejes.

Los factores de carga para las combinaciones seran tomados de la tabla 2.23. Los factores
de carga de las cargas permanentes seran tomados de la tabla 2.24. Los factores seran
escogidos para producir el efecto factorizado extremo total. Para cada combinacion seran
investigados los efectos maximos positivos y negativos.

En combinaciones de carga donde el efecto de una fuerza reduce el efecto de la otra , se
aplicara el minimo valor de la fuerza reductora. De la misma manera cuando la carga
permanente aumenta la estabilidad o la capacidad de carga de alglin componente o todo el
puente, se evaluara la posibilidad de una combinacion de carga con el minimo valor de la
carga permanente.
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Para el calculo de las deformaciones serd usado el mayor factor de carga TU, CR y SH,
para otros calculos se usaran los valores minimos de factor de carga.

Tabla 2.24 Factores de carga para cargas permanentes, Y,

TIPO DE CARGA FACTOR DE CARGA
Maximo Minimo
DC: Componentes y Auxiliares 1.25 0.90
DD: Fuerza de arrastre hacia abajo 1.80 0.45
DW: Superficies de Rodadura y Accesorios 1.50 0.65
EH: Presion horizontal de tierra
Activa 1.50 0.90
En reposo 1.35 0.90
EV: Presion vertical de tierra
Estabilidad global 1.35 N/A
Estructuras de retencion 1.35 1.00
Estructuras rigidas empotradas 1.30 0.90
Porticos rigidos 1.35 0.90
Estructuras flexibles empotradas 1.95 0.90
excepto alcantarillas metalicas
Alcantarillas Metalicas 1.50 0.90
ES: Carga superficial en el terreno 1.50 0.75

Extraido del “Manual de Disefio de Puentes”. MTC — DGCF. Direccion General de Caminos y
Ferrocarriles del Ministerio de Transportes y Comunicaciones., Lima — Pera 2003.

Para la evaluacion de la estabilidad global de los taludes con o sin estructuras de
cimentacion , seran usados los factores maximos.

El factor de carga para TG y SE serd determinado para cada proyecto especifico.

El factor de carga viva en la combinacion de carga del Evento Extremo I (sismo), sera
determinado para cada proyecto especifico.



CAPITULO 3: DISENO DE LOSAS

3.1 Predimensionamiento
3.1.1 Longitud del volado de losa

AASHTO, limita la longitud del volado a 1.80 m 6 0.5 S (separacion de las vigas) como se
muestra en la fig. 3.1. Asimismo, AASHTO limita la longitud de la calzada del volado a

0.91 m.
—L 091 m

<18m S
<8/2m

Fig. 3.1 Limites AASHTO para el volado de losa.
3.1.2 Espesor de la losa
Para controlar las deflexiones y otras deformaciones que podrian afectar adversamente la

funcionalidad de la estructura, AASHTO recomienda un espesor minimo (ver tabla 3.1),
sin descartar la posibilidad de reducirlo si lo demuestran calculos y/o ensayos.
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Otro criterio comun utilizado por Trujillo Orozco (1990) para pre-dimensionar el espesor
del tablero es:

1 1
LA (concreto reforzado)
20§ 15

1 ¢ 1
— < — < — (concreto preesforzado)
30 S 20

t = Espesor minimo (mm).
S = Luz de la losa (mm).

Tabla 3.1 Peraltes minimos para losas de seccidon constante.

Tipo de Profundidad minima
losa Tramo simple Tramo continuo
Concreto reforzado 1.2(5+3000)/30 (§+3000)/30 > 165 mm
Concreto pretensado 0.030S>165mm 0.027S>165 mm

Adaptado del Manual de Disefio de Puentes., MTC — DGCF. Direccién General de Caminos y
Ferrocarriles del Ministerio de Transportes y Comunicaciones., Lima — Perta 2003.

S = Luz de la losa (mm).
3.1.3 Peralte minimo

Ademas AASHTO especifica que el peralte minimo excluyendo ranuras y el desgaste no
serda menor de 175 mm.

3.2 Método de franjas equivalentes para el diseiio de losas

A continuacion, se expone el método tradicional especificados por AASHTO y el Manual
de Disefio de Puentes del MTC — DGCEF para el disefio de losas.

Ancho de franja

Losa
Vigas principales
S o
§
- e
Transito

esta dirpocion

.,—'—"_'——'_Ff
Lglpsa es cargada pn

Fig. 3.2 Ancho de franjas en losas cargadas transversalmente al transito.
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3.2.1 Ancho equivalente de franjas

El método aproximado de andlisis de tableros consiste en dividir el tablero en franjas
perpendiculares a los apoyos (ver fig. 3.2 y 3.3). Estas franjas equivalentes se encuentran
en la direccion principal de la losa (direccidon en la que es cargada la losa). El ancho de
franja equivalente puede ser tomado de la tabla 3.2.

Losa
Vigas de borde

Lalosa es careada en
esta direccion

Vigas de borde
Vigas de borde

Transito -
Vigas de borde

Ancho de franja

Fig. 3.3 Ancho de franjas en losas cargadas paralelamente al transito

Tabla 3.2 Franjas efectivas

Tipo de tablero Direccion de franja |Ancho de franjas
principal relativa ala  |principales
direccion de trafico

Concreto:

Cantilever 1140+0.833X
Colocado en el lugar Paralelo o +M: 660+0.55S

Perpendicular -M: 1220+0.25S
Colocado en el lugar con  [Paralelo o +M: 660+0.55S
permanencia de encofrado |Perpendicular -M: 1220+0.25S
Colocado en el lugar Paralelo o +M: 660+0.55S

Perpendicular -M: 1220+0.25S

Adaptado del Manual de Disefio de Puentes., MTC — DGCF. Direccion General de Caminos y
Ferrocarriles del Ministerio de Transportes y Comunicaciones., Lima — Pera 2003.

Donde:

S = Espaciamiento de componentes de apoyo (mm).

h = Profundidad del tablero (mm).

+M = Momento positivo.

- M = Momento negativo.

X = Distancia desde la aplicacion de la carga al punto de apoyo (mm).

Cuando la losa es cargada en la direccion paralela al trafico, la franja no sera mayor de 3.6
m donde multiples carriles cargados estan siendo investigados.

Las franjas equivalentes perpendiculares al trafico no estan sujetas a limites de ancho.
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3.2.2 Ancho efectivo de franjas en bordes longitudinales

Cuando la losa es cargada en la direccion paralela al trafico, el ancho efectivo de una franja
con o sin viga borde , puede ser tomado como la suma de: la distancia entre el borde del
tablero y la cara interior de la barrera més 0.30 m y mas la mitad del ancho de franja pero
que no exceda el ancho total de franja o 1.80 m.

3.2.3 Ancho efectivo de franjas en bordes Transversales

El ancho efectivo de una franja con o sin una viga de borde puede ser tomado como la
suma de la distancia entre el borde transversal del tablero y la linea central de los apoyos
mas la mitad del ancho de franja, pero que nunca exceda el ancho total de franja.

3.2.4 Distribucion de carga de rueda en las losas

Si la distancia en la direccion secundaria de la losa excede en mas de 1.5 veces el
espaciamiento en la direccion principal (direccion en la que es cargada la losa), todas las
cargas de rueda seran aplicadas en la franja principal. Si la distancia en la direccion
secundaria de la losa es menor de 1.5 veces el espaciamiento en la direccion principal, el
tablero sera modelado como un sistema de franjas interseptado (losas bidireccionales).

En el ultimo caso se podran usar los valores de la tabla 3.2 para determinar el ancho de las
franjas en ambas direcciones. Estas losas bidireccionales no son de interés en nuestro
estudio para mayores detalles revisar el Manual de Disefio de Puentes del MTC — DGCEF.

3.2.5 Aplicacion de carga de vehiculos sobre las franjas equivalentes

La carga del peso de vehiculos sobre los tableros y losas superiores de alcantarillas de
seccion cajon usando el método de franjas equivalentes sera:

e FEjes de ruedas de 145 KN del camién de diseno, usando el método de franjas
transversales (para de cargas puntuales de 72.5 KN separadas a 1.8 m entre si).

e Todas las cargas especificadas para carga viva vehicular, incluyendo la sobrecarga
equivalente, donde las franjas son longitudinales.

3.2.6 Posicion de la carga viva

er | [427m ED
al2 | al2 EI
\
M
L | Resultante
A (L-a)/2 B
!

Luz<9.00 m
ET = Eje Trasero ED = Eje Delantero
EI = Eje Intermedio M = Ubicacion del momento maximo

Fig. 3.4 Posicion de cargas que crea el momento maximo
en losas cargadas en direccion paralela al transito.
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En el analisis de la losa se debe colocar las cargas en las posiciones mas desfavorables.
Para determinar la posicion de la carga viva mas desfavorable que causa los mayores
efectos de cortantes 0 momentos se puede hacer uso de las lineas de influencia y evitar asi
someter la estructura a la infinidad de posiciones de carga.

Seglin el teorema de Barré, la posicion mas desfavorable que produce el maximo momento
para losas cargadas en direccion paralela al trafico, es aquella en la cual la carga mas
pesada y la resultante de todas las cargas aplicadas equidistan del centro de luz (ver Fig.
3.4).

3.2.7 Distancia de la carga de la rueda al borde de la losa

Para el disefo de las losas, la linea de accion de la carga de la rueda se asume a 0.30 m. de
la cara del guardarruedas o bordillo, si la losa no tiene bordillo la carga se localiza a 0.30
m. de la cara de la baranda.

En el disefio de andenes, losas y elementos de soporte, la carga de la rueda se localiza
sobre el andén, a 0.30 m, de la cara de la baranda.

3.2.8 Momento de disefio

AASHTO especifica que donde se use este método de franjas se debe considerar el mayor
momento positivo (producto de todas las cargas aplicadas) como el momento de disefo
para todas las regiones de momentos positivos. Igualmente, se debe utilizar el mayor
momento negativo para todas las regiones de momentos negativos.

3.2.9 Armadura de reparticion

Las losas seran provistas de cuatro capas de refuerzo ,dos la direccion principal (direccion
en la que es cargada la losa) y dos en la direccion secundaria. La cantidad de refuerzo que
deberd repartirse en la cara inferior de la losa (s6lo para el momento positivo) de la
direccion secundaria sera:

Caso A: Refuerzo principal perpendicular a la direccion del transito.

% = ﬂ de la armadura en flexion. Max. = 67%

Is

Caso B: Refuerzo principal paralelo a la direccion del transito.

% = @ de la armadura en flexion. Max. = 50%

s
S = Luz de calculo en mm.
3.3 Control del diseino

Una vez desarrollado el disefio preliminar se debe verificar que cumpla con los exigencias
minimas de flexion, temperatura, etc. A continuacion, se exponen los principales
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requerimientos especificados por AASHTO y el Manual de Disefio de Puentes del MTC —
DGCEF para el disefio de losas.

3.3.1 Refuerzo minimo

El refuerzo minimo a flexion sera al menos 1.2 la resistencia a la rotura de la primera
grieta.

f'c

Sin acero preesforzados: p,, =0.03

3.3.2 Refuerzo por retraccion de fraguado y temperatura

Todos los elementos de espesor menor 1200 mm seran suministradas de un refuerzo
adicional en ambas caras y en los dos sentidos. El 4rea de refuerzo podra ser estimada asi:

As>0.75Ag/ty
Ag = Area bruta de la seccion (mm?).
fy = La resistencia (MPa).

As = Area de acero (mmz/mm).

Ademas el refuerzo por temperatura debe tener una separacidon maxima de 3 veces el
espesor 0 450 mm.

3.3.3 Calculo de deflexion y contraflecha

En ausencia de otros criterios, los siguientes limites de deflexién pueden ser considerados
para construcciones en concreto, acero y aluminio:

e Carga vehicular, en general L/800
e Cargas vehiculares y/o peatonales L/1000
e Cargas vehiculares para estructuras en voladizo L/300
e Cargas vehiculares y/o peatonales para estructuras en voladizo L/375

3.3.4 Estado limite de fatiga

El estado limite de fatiga no necesita ser considerado en losas de concreto que usan vigas
multiples.

3.3.5 Bordes no soportados

En los extremos de los puentes y en los sitios intermedios donde se rompa la continuidad
de la losa, los bordes deben ser soportados por vigas diafragmas (vigas riostras), cabezales
u otro medio apropiado. El diafragma deberd disenarse para el momento y esfuerzo
cortante maximos producidos por la carga de la rueda colocada encima de €I, en la posicion
mas desfavorable.



CAPITULO 4: DISENO DE VIGAS

4.1 Predimensionamiento

4.1.1 Peralte de las vigas principales

AASHTO recomienda un peralte minimo (ver tabla 4.1), para estimar la altura del peralte
de las vigas. Estas relaciones tienen como objetivo prevenir las deflexiones excesivas que
podrian afectar la funcionalidad de la estructura

4.1.2 Luces continuas

En general, muchos autores recomiendan, cuando existen tres o mas luces continuas

reducir las luces de los apoyos a 0.6 L 0 0.8 L (Ver Fig. 4.1). Esto se hace con el fin de
compensar los momentos en los apoyos.

06 0 08 L L L " w06 o 08 L

Fig. 4.1 Puente de varias luces continuas
4.1.3 Espaciamiento entre vigas

El espaciamiento entre vigas sera aproximadamente 1.5 6 2 veces el peralte de la vigas.
Los valores suele estar entre 2.0 y 3.0 m. Asimismo, en algunos casos es conveniente hacer
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varias combinaciones para obtener la solucion mas econdmica.

Tabla 4.1 Peraltes minimos para superestructuras de seccion constante.

Profundidad minima (incluyendo tablero)
Superestructura (cuando se tienen elementos de profundidad
variable, los valores pueden ser ajustados
para tomar en cuenta los cambios de rigidez
relativa a momentos positivos y negativos).
Material [Tipo [Tramo simple Tramo continuo
Concreto  [Vigas T 0.070L 0.065L
reforzado [Vigas cajon 0.060L 0.055L
Vigas para estructuras
eatonales 0.035L 0.033L
Concreto  [Vigas cajon 0.045L 0.040L
Pretensado |Vigas I prefabricados 0.045L 0.040L
Vigas para estructuras
peatonales 0.033L 0.030L
Vigas cajon adyacentes 0.030L 0.025L
Acero [Espesor total de vigas
compuestas 0.040L 0.032L
Espesor de viga [ compuesta  [0.033L 0.027L
Reticulados 0.100L 0.100L

Adaptado del Manual de Disefio de Puentes., MTC — DGCF. Direccion General de Caminos y
Ferrocarriles del Ministerio de Transportes y Comunicaciones., Lima — Pera 2003.

L = Luz de calculo (mm).

4.1.4 Dimensiones minimas para vigas prefabricadas

AASHTO especifica los siguientes espesores minimos para vigas tipicas prefabricadas.
a. Ala superior

Espesor no serd menor de 50 mm.

b. Ala inferior

Espesor no sera menor de 125 mm.

c. Almas

Espesor no sera menor de:

Concreto armado: 125 mm.

Concreto pretensado: 165 mm.
Concreto postensado: 300 mm.
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4.1.5 Dimensiones minimas para vigas T y cajon multicelular vaciados in situ

AASHTO especifica los siguientes espesores minimos para vigas T y cajon multicelular,
donde la losa forma parte de las vigas y es construida simultaneamente.

a. Ala o losa superior

e Peralte minimo (175 mm).
e No menos de 1/20 de la luz libre entre filetes, acartelamientos o almas a menos que
se proporcione pretensado transversal.

b. Ala o losa inferior

e 140 mm.

e 1/6 de la luz libre entre filetes o almas de vigas no pretensadas.

e 1/30 de la luz libre entre filetes, acartelamientos, o almas para vigas pretensadas, a
menos que se usen nervaduras transversales a un espaciamiento igual a la luz libre
del tramo sean utilizadas.

4.1.6 Dimensiones de las vigas diafragma

Las vigas diafragma o riostra suelen ser dimensionarse con peralte igual al 75% ¢ 70% del
peralte las vigas longitudinales. Estas vigas diafragma podran comenzar el tope superior de
las vigas o podran estar ubicadas en la parte inferior de manera de dejar un vacio entre la
losa y la viga. En el caso de las vigas cabezales, las alturas podran ser iguales a las vigas
longitudinales para ayudar a la estabilidad de la superestructura.

El alma de las vigas diafragma oscila entre los 200 y 300mm de ancho. Ademas, es
recomendable que las vigas diafragma no se encuentren espaciadas a mas de 15 m.

4.2 Método del factor de distribucion para el disefio vigas

4.2.1 Aplicacion

Como la ubicacion de los vehiculos en un puente es muy variable, tanto longitudinalmente
como transversalmente, el calculo de los esfuerzos méximos para fines practicos puede ser
aproximado. El andlisis transversal consiste en distribuir los esfuerzos totales en cada
seccion entre los elementos de la seccion transversal mediante el denominado Factor de
distribucion. A continuacidon presentamos los requerimientos de AASHTO y del Manual de
Disefio de Puentes del MTC — DGCEF sobre vigas.

Las siguientes condiciones deben ser satisfechas:

e Ancho de tablero constante
e Numero de vigas (Np) mayor o igual a 4 a menos que se indique lo contrario.
e La calzada del volado no excederd a 0.91 m.

Para espaciamientos entre vigas que no se especifiquen aqui, el factor de distribucion por
carga viva serd determinado por la regla de la palanca. Esta regla consiste en hallar la
reaccion en los apoyos de la losa (vigas) tomando los momentos alrededor de otro y
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asumiendo que los apoyos giran cuando los carriles estan cargados, excepto en la viga
exterior donde se considera la losa continua (ver fig. 4.2).

B2 Bz B2 B2 B2 B2

0e0m  1.80m 1.20m 1.80m 1.20m 1.80m

Fotula

E1 EZ E3

Fig. 4.2 Regla de la palanca.

Ademas, AASHTO especifica que los factores debido a los multiples carriles cargados no
seran usados con estos métodos aproximados, ya que estos factores ya estan incluidos en
los factores de distribucion.

4.2.2 Factor de distribucion para los momentos de vigas interiores

Los factores de distribucion para los momentos flexionantes por carga viva para las vigas

interiores se especifica en las tablas 4.2 y 4.3 Para el disefio preliminar Kg/LtS3 puede ser
tomado como 1. Para espaciamientos entre vigas mayores a 3000 mm o menores a 1200
mm, se usara un analisis mas refinado. Para fatiga se puede utilizar la tabla 4.4.

Tabla 4.2 Factores de distribucion para momento en vigas interiores.

[Tipo de estructura Seccidn transversal [Factores de distribucion [Rango de aplicacion
[Tablero de concreto IConcreto encolado [Un carril de disefio: S/3700
. . . - S <1800
sobre vigas madera clavado en madera IDos o mas carriles de disefio
simple o esforzada. cargados: S/3000

ILosas de concreto en sitio

1100 <5 <4900

Tablero de concreto lo prefabricadas sobre vigas [Un carril de disefio cargado:

s OV sV(K, |10 <1, <300
lenrejado lleno o lde acero o madera. 0.06 + [43()0) (Lj [LZSJ 6000 < L <73000
[parcialmente lleno [Losas de concreto sobre vigas
sobre vigas de Tee y doble Tee con concreto IDos o més carriles de disefio Nb >4
lconcreto o acero; prefabricado o colocado en cargados:

S 0.6 S 0.2 Kg 0.1
lvigas T de concreto, sitio y con o sin fuerza posten- 0.075 + [290()) [Lj [Ltfj
secciones T y doble T. sora transversal.

Adaptado del “Manual de Disefio de Puentes”. MTC — DGCF. Direccion General de Caminos y
Ferrocarriles del Ministerio de Transportes y Comunicaciones., Lima — Pert1 2003.
Tabla 4.3 Factores de distribucion para momento en vigas interiores.



Tipo de estructura

[Puente para una via de

[Puente para dos o mas vias

[Rango de aplicacion

trafico de trafico
Tablero de concreto S/6.0' S/5.0'
sobre vigas madera Si S excede 6' usar Si S excede 5' usar nota a N/A
jnota a
Tablero de concreto 3-6"<§5<16'0"
sobre vigas de acero y SV K S S\ (K 01 20'< L <240
01+ 2] [2] | == 015+ = | | =| | %
ole) ) e 3 \L) Ly
vigas de concreto pre- 4.5"<t, <12.0"
4 6: 4
<k<L7*
tensado y vigas T de 10" <k <7*10%n
concreto Si S > 16" usar nota a Si S > 16" usar nota a Nb <4
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Adaptado del “Manual de Disefio de Puentes”. MTC — DGCF. Direcciéon General de Caminos y
Ferrocarriles del Ministerio de Transportes y Comunicaciones., Lima — Pera 2003. Medidas en

pies.

Donde :

K, = Parametros de rigidez longitudinal (mm).
L = Longitud de viga (mm).

S = Espaciamiento de vigas (mm).
ts = Profundidad de la losa de concreto (mm).

El pardmetro de rigidez longitudinal, K, sera tomado como:

Ky =n( +Aeg2)

n = Relacion de modulos de los materiales de viga y tablero.
I =Momento de inercia de vigas.
eg = Distancia de centros de gravedad entre la viga principal y el tablero.

Tabla 4.4 Distribucion de cargas de ruedas debido a la fatiga

Tipo de estructura

IPuente para una via de

trafico

Puente para dos o mas vias

de trafico

Sobre vigas I de acero y vigas

de concreto pretensado.

S/7.0

Si S excede 10' usar nota a

S/5.5

Si S excede 14' usar nota a

Sobre vigas T

Sobre vigas cajon de concreto

S/6.5
Si S excede 6' usar nota a
S/8.0

Si S excede 12" usar nota a

S/6.0
Si S excede 10' usar nota a
S/7.0

Si S excede 16' usar nota a

Nota a: En este caso la carga es como una viga simple.

Adaptado del “Manual de Disefio de Puentes”. MTC — DGCF. Direccion General de Caminos y
Ferrocarriles del Ministerio de Transportes y Comunicaciones., Lima — Pera 2003. Medidas en
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4.2.3 Factor de distribucion para los momentos de vigas exteriores

El factor de distribucion para obtener el momento flector puede ser determinado como se
especifica en la tabla 4.5. La distancia, serd tomada como positiva si la viga exterior esta
dentro del tablero (de la cara interior de la baranda de trafico).

En puentes losa viga con seccion transversal con diafragmas o seccion tipo marco, el factor
de distribucion no serd mayor que aquel que podria ser obtenido asumiendo que la seccion

transversal se deflecta y rota como una seccion rigida.

Tabla 4.5 Factores de distribucidon para momentos en vigas exteriores.

Tipo de estructura

Seccidn transversal

Un carril de disefio

cargado:

IDos 0 mas carriles

de disefio cargados

[Rango de aplicacion

Tablero de concreto

sobre vigas madera

IConcreto encolado o clavado

en madera simple o esforzada.

Regla de la palanca

Regla de la palanca

N/A

[Tablero de concreto
lenrejado lleno o

parcialmente lleno

sobre vigas de
concreto o acero;

vigas T de concreto,

secciones T y doble T.

ILosas de concreto en sitio

o prefabricadas sobre vigas
de acero o madera.

ILosas de concreto sobre vigas

Tee y doble Tee con concreto
prefabricado o colocado en

sitio y con o sin fuerza posten-

sora transversal.

Regla de la palanca

G= e g interior

e=0.77+ d,
2800

-300<d, <1700

Adaptado del “Manual de Disefio de Puentes”. MTC — DGCF. Direccidon General de Caminos y
Ferrocarriles del Ministerio de Transportes y Comunicaciones., Lima — Pera 2003.

Donde :

de = Distancia entre el centro de viga exterior y el borde interior de la curva o barrera de
trafico (mm).

e = Factor de correccion.

g = Factor de distribucion.

4.2.4 Factor de correccion para estructuras continuas

Cuando la superestructura es continua sobre los apoyos o continua e integral con sus
soportes los factores de distribucion de las tablas 4.6 y 4.7 deben ser incrementados.

4.2.5 Momento flexionantes y cortantes en vigas de piso transversales

Si el tablero es soportado directamente por vigas de piso transversal, las vigas de piso
pueden ser disefiadas para cargas determinadas de acuerdo con la tabla 4.8. Las fracciones
de la tabla seran usadas en conjunto con la carga axial de disefio de 145KN. Para
espaciamientos de vigas de piso fuera del rango de aplicaciones puede usar la regla de la
palanca.

Tabla 4.6 Factores de correccion para vigas continuas



Clase de tablero

Factor de correcciéon de
momentos positivos

Factor de correccidon de
momentos negativos

Concreto:
Sobre vigas de madera

Sobre vigas I de acero y vigas
de concreto preesforzado;
vigas T de concreto

Sobre vigas cajon de acero

Sobre un arreglo de vigas cajon
de concreto pre-esforzado,
vigas cajon de concreto; vigas
cajon prefabricadas con tableros
multiples

1.00

1.05

1.00

1.00

1.00

1.10

1.00

1.00
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Adaptado del “Manual de Disefio de Puentes”. MTC — DGCF. Direccion General de Caminos y
Ferrocarriles del Ministerio de Transportes y Comunicaciones., Lima — Pert 2003.

Tabla 4.7 Factor de correccion de corte en el apoyo de vigas continuas

Clase de tablero

Factor de correccion de
momentos positivos

Factor de correcciéon de
momentos negativos

Concreto:
Sobre vigas de madera

Sobre vigas I de acero y vigas
de concreto preesforzado;
vigas T de concreto

Sobre vigas cajon de acero

Sobre un arreglo de vigas cajon
de concreto pre-esforzado,
vigas cajon de concreto; vigas
cajon prefabricadas con tableros

multiples

1.00

1.00

1.00

1.00

1.00

1.05

1.00

1.00

Adaptado del “Manual de Disefio de Puentes”. MTC — DGCF. Direccion General de Caminos y
Ferrocarriles del Ministerio de Transportes y Comunicaciones., Lima — Pera 2003

4.2.6 Método del factor de distribucion por corte para vigas interiores

El factor de distribucidon por corte para vigas interiores puede ser tomado de las tablas 4.9
y 4.10. Para tipos de vigas que no se encuentren en la tabla se podrd usar el brazo de

palanca.

Tabla 4.8 Distribucion de carga viva por carril para vigas transversales para momento y corte
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Tipo de tablero Fraccion de carga por rueda| Rango de
para cada viga de piso aplicacion
Plataforma S/1200 IN/A
Tablero de madera laminado S/1500 S<=1500
Concreto S/1800 S<=1800
Enrejado de acero S/1400 tg<=100
S<=1500
Enrejado de acero S/1800 tg>=100
S<=1800
Plataforma corrugada de puentes de acero S/1700 tg>=50

Adaptado del “Manual de Disefio de Puentes”. MTC — DGCF. Direccion General de Caminos y
Ferrocarriles del Ministerio de Transportes y Comunicaciones., Lima — Pera 2003.

Donde :

t, = Profundidad del emparrillado de acero o plataformas de acero corrugado (mm).

Tabla 4.9 Distribucion de carga viva por carril para corte en vigas interiores.

Tipo de estructura Seccion transversal Un carril de disefio [Dos o mas carriles Rango de aplicacién
cargado: de disefio cargados

Tablero de concreto  |Concreto encolado
sobre vigas madera  |o clavado en madera N/A

simple o esforzada. Regla de la palanca Regla de la palanca

ILosas de concreto en sitio
[Tablero de concreto |o prefabricadas sobre vigas s s 20 1100 < § < 4900
enrejado lleno o de acero o madera. 0.36 + ( § j 0.2+ [m) - (10700) 110 < le < 300
parcialmente lleno  [Losas de concreto sobre vigas 7600 6000 < L <7300
sobre vigas de Tee y doble Tee con concreto N b 24
concreto o acero; prefabricado o colocado en 4*10” < Kg <3* 10°
\vigas T de concreto, |sitio y con o sin fuerza posten-
secciones T y doble T.|sora transversal.

Adaptado del “Manual de Disefio de Puentes”. MTC — DGCF. Direccion General de Caminos y
Ferrocarriles del Ministerio de Transportes y Comunicaciones., Lima — Pera 2003.

Tabla 4.10 Distribucidn de carga viva por carril para corte en vigas interiores.

Tipo de estructura IPuentes disefiados para [Puentes disefilados para Rango de aplicacién

luna via de trafico IDos 0 mas vias de trafico

Sobre viga I de acero,

S

e @ i (wjz

3-6"'< § <16'-0"

vigas de concreto pre- 0.6 +S/15'
lesforzado, y vigas T de
concreto

N, <4

Adaptado del “Manual de Disefio de Puentes”. MTC — DGCF. Direccion General de Caminos y
Ferrocarriles del Ministerio de Transportes y Comunicaciones., Lima — Peri 2003.Medidas en pies.
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4.2.7 Método del factor de distribucion por corte para vigas exteriores

El factor de distribucion por corte para vigas interiores puede ser tomado de la tabla 4.11.
Para tipos de vigas que no se encuentren en la tabla se podra usar el brazo de palanca.

El parametro, sera tomado como positivo si la viga exterior estd dentro del tablero de la
curva o barrera de trafico y negativa si esta fuera.

Tabla 4.11 Distribucion de carga viva por carril para corte en vigas exteriores.

Tipo de estructura

Seccion transversal

[Un carril de disefio

cargado:

IDos 0 mas carriles

de disefio cargados

Rango de aplicacion

Tablero de concreto

sobre vigas madera

IConcreto encolado o clavado

en madera simple o esforzada.

Regla de la palanca

IRegla de la palanca

N/A

Tablero de concreto

enrejado lleno o

[parcialmente lleno
sobre vigas de
concreto o acero;
vigas T de concreto,

secciones T y doble T.

ILosas de concreto en sitio

o prefabricadas sobre vigas

de acero o madera.

ILosas de concreto sobre vigas
Tee y doble Tee con concreto
prefabricado o colocado en
sitio y con o sin fuerza posten-

sora transversal.

Regla de la palanca

G= e g interior

e=0.6+ d,

3000

-300<d,<1700

Adaptado del “Manual de Disefio de Puentes”. MTC — DGCF. Direccion General de Caminos y
Ferrocarriles del Ministerio de Transportes y Comunicaciones., Lima — Perta 2003.

4.3 Estados limites de disefio

El disefio de vigas se debe revisar para distintos estados limites. A continuacion, se
presentan los principales requerimientos de AASHTO para los estados limites de servicio,
resistencia y fatiga. También, se debe tener en cuenta que las condiciones particulares de
cada puente pueden merecer el estudio de algunos estados limites particulares. Para
mayores detalles revisar las especificaciones de AASHTO.

4.3.1 Estados limites de servicio
4.3.1.1 Perdidas en elementos preesforzados

e Pretensados: Afpr = Afpgs + Afpsg + Afpcr + Afpra
e Postensados: Afpr= Afpr + Afpa + Afpgs + Afpsg + Afpcr + Afpra

Donde:

Afpr = Pérdida total (MPa).

Afpr = Pérdida por friccion (MPa).

Afpa = Pérdidas debidas a anclajes (MPa).

Afpgs = Pérdidas por acortamiento eldstico (MPa).
Afpsg = Pérdidas por encogimiento (MPa).



68

Afpcr = Pérdidas debido al creep del concreto (MPa).
Afpr, = Pérdidas debido a la relajacion del acero (MPa).

4.3.1.2 Limites de esfuerzos para tendones de preesfuerzo

Los valores de resistencia y fluencia de los elementos preesforzados deberan cumplir la
tabla 4.12 y ademas las recomendaciones dadas por el fabricante de los tendones o
anclajes. Similarmente los esfuerzos de los barras y torones preesforzados no deberan ser
menores a los de la tabla 4.13 en los diferentes estados.

4.3.1.3 Limites de esfuerzos de compresion para concreto antes de pérdidas

e Pretensados: 0.60 f'c.
e Postensados: 0.55 f'c.

4.3.1.4 Limites de esfuerzos de tension para concreto antes de pérdidas

Los siguientes limites no aplican en puentes construidos segmentalmente.

e Zonas de tension precomprimidos sin refuerzo adherido: N/A

e Otras zonas que no sean de tension precomprimidosy  0.25./ f'c <1.38 (MPa)
sin refuerzo adherido:

e Areas de refuerzo vinculado el cual es suficiente para 0.58 m (MPa)

resistir el 120% de la fuerza de tension en el concreto
fisurado, calculado sobre la base de una seccion no fisurada.

e Esfuerzos manejables en pilares preesforzados: 0.415./f'c (MPa)

Tabla 4.12 Propiedades de barras y torones preesforzados

Material Grado o tipo Diametro | fpu en MPa fpy (%fpu)
en mm
Toron (strand)  |(Grado 250) 1725 MPa 6.35a15.24 1725 85 %, si es de baja
Grado 270) 1860 MPa 9.53a15.24 1860 relacién 90%
Barra Tipo 1. Liso 19a35 1035 85%
Tipo 2. Corrugado 15a36 1035 80%

Adaptado del “Manual de Disefio de Puentes”. MTC — DGCF. Direccion General de Caminos y
Ferrocarriles del Ministerio de Transportes y Comunicaciones., Lima — Pert 2003.

4.3.1.5 Limites de esfuerzos de compresion para concreto después de pérdidas

e Puentes que no son construidos con dovelas debido a : 0.45 f'c (MPa)
Cargas permanentes.
e Puentes que no son construidos con dovelas debido a: 0.60 f’c (MPa)

Cargas transitorias y permanentes y durante transporte
o manipuleo.
4.3.1.6 Limites de esfuerzos de tension para concreto después de pérdidas
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Para la contribucion de las cargas de servicio, el cual involucra cargas de trafico, esfuerzos
de tension en miembros con tendones preesforzados con adherencia, deberia investigarse la
combinacion III en carga de servicio. Asumiendo que no se construye con dovelas, se
tomara los siguientes limites:

e Componentes con tendones preesforzados con adherencia 0.50 \/ﬁ (MPa)
que no sean pilares:

e Componentes sujetos a corrosion severa: 0.25 W (MPa)

e Componentes con tendones preesforzados sin adherencia: No tension.

Tabla 4.13 Esfuerzos permisibles de barras y torones preesforzados

Estados [Torones y barras lisas [Torones de Barras corrugadas
De alta resistencia baja relajacion (de alta resistencia
Debido a la fuerza del gato: (fpi)
Pretensado 0.72fpu 0.78fpu
Postensado 0.76fpu 0.80fpu 0.75fpu
IDespués de transferencia: (fpt)
Pretensado 0.70fpu 0.74fpu
Postensado 0.70fpu 0.70fpu 0.66fpu
En anclajes y acopladores de 0.70fpu 0.74fpu 0.66fpu

los tendones postensados
inmediatamente después de
la transferencia de carga

[Estados limites de servicio: (fpe)
Después de las pérdidas 0.80fpy 0.80fpy 0.80fpy

Adaptado del “Manual de Disefio de Puentes”. MTC — DGCF. Direccion General de Caminos y
Ferrocarriles del Ministerio de Transportes y Comunicaciones., Lima — Pera 2003.

4.3.2 Estados limites de resistencia
4.3.2.1 Flexion
La resistencia factorada Mr, serd tomada como: ~ Mr = ¢ Mn

La relacion natural esfuerzo deformacion puede ser considerada satisfecha por un bloque a
compresion de 0.85f°c sobre una zona limitada a una distancia a=cf; de la fibra de
compresion externa. El factor de ; sera tomado como 0.85 para resistencia menores a
280MPa, para resistencias mayores, 3; sera reducido en una proporcion de 0.05 por cada 7
MPa de resistencia, 3; no sera menor a 0.65.

4.3.2.2 Corte
La resistencia al corte factorada podra ser tomada como: Vr=¢ Vn
La resistencia nominal al corte Vn, sera calcula como la menor de:

e Vn=Vc+Vs+Vp
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e Vn=0.25fcbvdv + Vp
Donde:

Vc = Resistencia al corte del concreto.

Vs = Resistencia del acero.

Vp = Componente en la direccion del corte aplicado de la fuerza preesforzada efectiva
positiva si resiste al corte aplicado.

bv = Ancho efectivo del alma tomado como el minimo ancho del alma dentro de la altura
dv efectiva de corte.

a. Refuerzo transversal por corte

Excepto en losas, cimentaciones y alcantarillas, el refuerzo transversal serd necesario
donde:

e Vux>0.5¢(Vc + Vp)
e Donde se requiera consideraciones de torsion.

Donde:

Vu = Fuerza de corte factora (N).

Vc = Resistencia nominal al corte del concreto (N).

Vp = Componente de la fuerza de pretensado en la direccion del corte (N).
a.1 Refuerzo minimo transversal por corte

Donde se requiera refuerzo transversal, este no serd menor de :

bvS

Av=0.083.[f1c 22
A4

Donde :

bv = Ancho efectivo del alma ajustado por la presencia de ductos (mm).
s = Espaciamiento entre el refuerzo transversal (mm).

fy = Resistencia del acero (MPa).

Av = Area de acero transversal dentro de la distancia s (mm?).

a.2 Espaciamiento maximo de refuerzo transversal

El espaciamiento transversal no excedera lo siguiente:

e SiVu< 0.1fcbvdv entonces: s < 0.8 dv < 600 mm.
e SiVu > 0.1cbvdv entonces: s < 0.4 dv < 300 mm.

Donde :
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bv = Ancho efectivo del alma, para el calculo de bv a un nivel particular, los didmetros de
los ductos sin lechado o la mitad de los didmetros de ductos con lechada a ese nivel
(mm).

s = Espaciamiento entre el refuerzo transversal (mm).

dv = Profundidad efectiva de corte tomado como la distancia , medida perpendicularmente
al eje neutro, entre los resultados de compresion y tension debido a flexion pero esto
necesita ser tomado menos que el mayor de 0.9dv o 0.72h.

b. Refuerzo por corte horizontal

La zona de interaccion de corte sera considerada a través de un plano dado en los
siguientes casos:

e Fisura potencial o existente
e Lainteraccion entre materiales diferentes
e Lainteraccion entre dos vaceadas de concreto en diferentes tiempos

La resistencia nominal en el plano de interaccion serd: Vn = cAcu + H (Avffy + Pc)

La resistencia nominal no sera mayor de:
e Vn< 0.2f¢c Acv
e Vn< 5.5 Acv

Donde:

Acv = Area de concreto comprometida en el corte (mm?).
Avf = Area de refuerzo cruzando el plano de corte (mm?).
c = Factor de cohesion.

M =TFactor de friccidn.

Pc = Fuerza normal a compresion de la red permanentemente normal al plano de corte.

El refuerzo de corte para la zona de interaccion entre vigas y losas de concreto puede
consistir de barras simples, multiples estribos o cables fabricados soldados verticales. En
todos los casos el area de la seccion no sera menor que el refuerzo minimo transversal por
corte o que la siguiente ecuacion:

Avf > 035 bv—
fv

Donde :

bv = Ancho de la interface, pero no mas grande que 900 mm.
s = Espaciamiento entre el refuerzo transversal (mm).

Para vigas, el espaciamiento de las filas de refuerzo no excedera 600 mm. Si el ancho de la
superficie de contacto excede 900 mm, un minimo de 4 barras deberia ser usado por cada
fila.

4.3.3 Estado limite de fatiga
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AASHTO considera que la fatiga necesita ser investigada para elementos si la seccion esta
en compresion bajo la accion de las cargas permanentes (sin amplificar) mas 2 veces la
carga de vehiculos para fatiga.

Cuando se requiera considerar la fatiga se utilizara la combinacidon de cargas del estado
limite de fatiga.

La seccién se considerard agrietada si el esfuerzo de traccion debido a las cargas
permanentes y de preesforzado (sin amplificar) mas 1.5 veces la carga de fatiga excede

0.25./f'c.

El rango de esfuerzos en el acero de refuerzo recto no debe exceder:

fr=145 — 0.33f, + 55 (2)

Donde:

fr = Rango de esfuerzos (fax — fmin) €n MPa.

finin = Nivel de esfuerzos minimo agrietado resultante del estado limite de fatiga. Sera
positivo si es traccidon y negativo si es compresion (MPa). En vigas simplemente
apoyadas el valor es 0.

r/h = Relacién del radio a la altura de las deformaciones transversales del acero
(corrugaciones); sino se conoce se puede tomar como 0.3.

El rango de esfuerzos en cables preesforzado nos debe exceder:

e 125 MPa para radios de curvatura mayores a 9.0m.
e 70 MPa para radios de curvatura menores a 3.6m.
e Para rangos intermedios se puede usar una interpolacion lineal.

4.4 Requisitos de disefio

A continuacion presentamos los principales requerimientos de AASHTO que debe cumplir
el disefio de las vigas.

4.4.1 Refuerzo minimo por flexion

El refuerzo minimo sera al menos 1.2 la resistencia a la rotura de la primera grieta.

4.4.2 Refuerzo longitudinal de membrana

Si la profundidad del alma excede 900mm, el reforzamiento longitudinal de membrana
(Ask) serd distribuido a lo largo de las caras laterales en la altura de la viga de d/2 mas
cercana a la tension.

Ask > 0.001(de-760)< (As + Aps)/1200 (mm2/mm)

Donde:

Aps = Area de acero preesforzado (mm2).
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As = Area de acero en tension (mm?2).
de = Profundidad efectiva en flexion de la cara en compresion al centroide del acero

(mm?2).
4.4.3 Refuerzo por retraccion de fraguado y temperatura

Todos los elementos de espesor menor 1200 mm que estén expuestos a cambios de
temperatura seran suministradas de un refuerzo adicional. El area de refuerzo podra ser
estimada asi:

As>0.75Ag/fy

Ag = Area bruta de la seccion (mm?).
fy = La resistencia (MPa).
As = Area de acero (mm”*/mm).

4.4.4 Refuerzo de la losa de tableros en vigas T y vigas cajon vaciadas in situ

El refuerzo de la losa del tablero de vigas T y vigas cajon seran determinadas por métodos
tradicionales.

Cuando la losa del tablero no se extienda mas alla del alma exterior, al menos 1/3 de la
capa inferior sera prolongado a la cara exterior del alma y anclado con un gancho standard
de 90°. Si la losa se prolonga mas alla del alma exterior, al menos 1/3 de la capa inferior
sera prolongado en el volado.

4.4.5 Calculo de deflexion y contraflecha
Para las vigas el calculo de la deflexion es opcional, en caso de ser requerida por el

propietario se puede escoger como criterio L/800 para deflexiones permitidas de con
cargas vehiculares.



CAPITULO 5: CONSIDERACIONES DEL DISENO SEGUN EL
PROCESO CONSTRUCTIVO

5.1 Introduccion

Debido a la inmensa cantidad de métodos de construccion, en este capitulo solo se trataran
las consideraciones constructivas mas comunes que deben atenderse para el disefio de
puentes.

Las mayores consideraciones para el disefio de puentes con vigas y losa se presentan en los
puentes de concreto preesforzado. En este tipo de estructuras el proceso de construccion
gobierna la concepcion y el célculo. Segun el proceso constructivo los puentes se pueden
clasificar en:

» Puentes de vigas prefabricadas lanzadas.

» Puentes empujados.

= Puentes construidos sobre cimbras autoportantes y autolanzadas.
= Puentes construidos por voladizo.

En la actualidad, existen muchos métodos para construir puentes. Cada uno con sus
ventajas y desventajas. En este capitulo, veremos de manera general, algunos de estos
métodos y las precauciones que deben tomarse.

A continuacion se presenta la tabla 5.1, donde se muestran los principales métodos de
construccion de puentes de concreto preesforzado y sus campos de aplicacion.
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Tabla 5.1 Campo de aplicacion de los puentes de concreto preesforzados.

., Luz (m)
Campo de aplicacién - :
Campo normal |Campo 6ptimo |Campo excepcional
\Vigas prefabricadas 20-50 30-40 20-60
\Voladizos 50-150 60-120 30-180
Empuje 30-50 35-45 25-100
Cimbra autolanzable 30-55 40-50 25-85
Adaptado de “Construccion de Puentes de Hormigdn Pretensados por Voladizos Sucesivos”. J,

Mathivat.
5.2 Construccion in situ

Para casos de puentes de luces pequefias, con tableros colocados a poca altura sobre un
terreno accesible y horizontal es posible construir la superestructura sobre un andamiaje
inferior. Este andamio puede apoyarse sobre zapatas provisionales o pueden usarse pilotes
o puntales metalicos (ver fig. 5.1).

-

Fig. 5.1 Esquema de construccion in situ.

El proceso de construccion consistiria en preparar el andamio y el encofrado, para luego
armar y vacear la superestructura. De esta manera, se puede asegurarse la continuidad de
las obras y lograr puentes integrales que tienen mejor comportamiento. Sin embargo, no
siempre son deseables estas condiciones de construccion, especialmente cruces de vias
donde interrumpir el trafico por mucho tiempo crea descontento e impactos en la
poblacion.

Este sistema de construccion es el mas simple y las consideraciones ha tenerse en cuenta
son las misma que afectan a cualquier estructura. Sin embargo, como hemos visto, su
rango de aplicacién es reducido y pocas veces es posible construir el tablero de esta
manera.

5.3 Vigas prefabricadas
En muchos casos no es factible colocar un andamio en el terreno para soportar el tablero en
su fase de construccion por muchas razones. Para solucionar este problema se hace

necesario utilizar otros medios de construccion como la prefabricacion.

La prefabricacion presenta muchas ventajas frente a los métodos tradicionales. Entre sus
principales ventajas se encuentran:
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* Disminuye el tiempo de construccion, las vigas se pueden prefabricar mientras se
construye la infraestructura.

= Mejora las caracteristicas mecanicas del concreto debido a las condiciones
semiindustriales de su fabricacion.

* Elimina los riesgos de trabajos en alturas.

= Para casos de concreto preesforzado se evitan las dificultades originadas por el
tensionamiento prematuro en concreto jovenes.

» Limita los efectos de retracciébn pues parte importante se produce antes de su
colocacion final.

» Reduce los efectos por deformaciones diferidas que disminuyen con la edad del
concreto.

=  Aumenta el rendimiento de la mano obra al establecerse un ritmo de construccion.
Este aspecto toma relevancia cuando se trata de la fabricacion de dovelas.

En estos casos de prefabricacion y en especial con elementos preesforzados, debe tenerse
en cuenta los diferentes estados de carga y de servicio a los que estara sometida la
estructura desde su construccion hasta su colocacién final. Suelen variar mucho las
condiciones de apoyo y las solicitaciones de resistencia, llegando incluso a invertirse los
momentos y fuerzas cortantes.

Obviamente, deben dejarse en los elementos prefabricados los dispositivos que serviran
para izar las unidades. Asimismo, las unidades deben poseer el refuerzo exterior con
longitudes necesarias para asegurar la continuidad de la estructura. Donde sea necesario
debera proveerse el refuerzo necesario para resistir los esfuerzos cortantes en la junta.

Cada vez son mas los elementos estructurales que se pueden prefabricar. Sin embargo, no
se pueden prefabricar vigas o elementos muy grandes en fabricas, porque seria muy dificil
transportarlas hasta el lugar de las obras. En ese caso, se podrian fabricar las vigas al pie de
las obras. Los elementos fabricados se pueden almacenar en lugar seguro cercano a las
obras en espera de su transporte y colocacion definitiva.

Una vez prefabricadas los elementos, existen muchos métodos, segin el sitio y las
caracteristicas generales del proyecto, para trasportar y colocar los elementos en su
posicion final. Entre las técnicas mas comunes, tenemos:

= Estructuras izadas.

=  Voladizos sucesivos.

= Estructuras con cimbras autolanzables.
= Estructuras giradas.

» Estructuras empujadas.
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Estos métodos no abarcan la gran gama de métodos de construccion, e incluso todos estos
mismos métodos poseen alternativas particulares de aplicacién o pueden ser modificados o
combinados, dependiendo de las caracteristicas particulares de cada proyecto.

5.4 Estructuras izadas

Este es el medio mas simple y econdmico para transportar y colocar los elementos
prefabricados. El método consiste en prefabricar las vigas en el terreno, luego izarlas por
medio de gruas hasta su posicion definitiva y finalmente construir la losa apoyandose sobre
las vigas (ver Fig. 5.2). Este método también se usa para colocar las dovelas en su sitio.

Fig. 5.2 Esquema de Izaje

Existen diversas maneras de construir la losa, se puede colocar plaquetas prefabricadas de
concreto para luego armar el refuerzo de la losa y finalmente vacear el concreto (ver Fig.
5.3). Una alternativa a este método, es construir en obra las plaquetas con concreto a partir
de la armadura inferior que llevard la losa, y después transportarlas a las vigas y vaciarlas
con el grueso de la losa. Otro método, consiste en apoyar el encofrado en una armadura
apoyada sobre las vigas, para luego armar y vacear la losa (Fig. 5.4).

Se debe considerar en el disefio de que forma se van a levantar los elementos
prefabricados. De esta manera se pueden evitar diagramas inesperados de fuerzas, producto
de condiciones de apoyo distintas a las planeadas. Asimismo, se pueden proveen
plataformas en los extremos para mejorar la transmision de fuerzas.

Concreto vaceado in situ

4
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‘ Plaquetas prefabricadas ‘

Vigas Prefabricadas

Fig. 5.3 Fabricacion de la losa por medio de plaquetas
Los dispositivos de izaje como gruas pueden transportarse por tierra o por agua. Incluso,
pueden trabajar varias groas en conjunto en condiciones especiales. Sin embargo, las
estructuras izadas tienen un rango de aplicacion limitado. Su principal desventaja es el



78

peso que puedan ser capaces las gruas de levantar, lo que hace este método factible hasta
luces maximas de 30m con gruas especiales.

Concreto vaceado in situ
Encofrado

<

[
- - = - =% — - - -
% - <7 . 4
d . s e . . . 4 o . < . .
=

‘T’ A I A A

Armadura Provisional/

Vigas Prefabricadas

Fig. 5.4 Fabricacion de losas por medio de encofrados.
5.5 Voladizos sucesivos

La construccion por voladizo consiste en construir el tablero a partir de tramos sucesivos,
de manera que cada tramo nuevo se apoye en los tramos ya colocados (ver Fig. 5.5). Cada
tramo es llamado dovela y se une al precedente cuando haya alcanzado suficiente
resistencia. Su estabilidad se asegura por medio de cables de preesforzado, creando asi un
tramo autoportante que sirve de arranque para un nuevo avance.

Las dovelas pueden ser vaceadas en situ en encofrados moviles o pueden ser prefabricadas,
transportadas y puestas en su lugar por medio de dispositivos apropiados.

La seccion transversal que mejor se adapta a la construccion por voladizos es la seccion
tipo cajon. Esto se debe en parte a su mayor resistencia a los momentos negativos causados
en el proceso constructivo donde las cabezas inferiores deben soportar compresion,
especialmente cerca de los apoyos. Ademas, la secciones tubulares poseen un buen
rendimiento estructural superior a las de las vigas Te e incluso tienen mayor estabilidad
estatica y dinamica.

Dovelas

Fig. 5.5 Esquema de un puente construido por volados sucesivos.
5.5.1 Esquema de construccion por voladizo a partir de pilas

En este tipo de construccidn se trata de avanzar simétricamente los voladizos para evitar
los momentos de vuelco elevados. Sin embargo, el vaciado o la colocacién de dovelas no
puede ser del todo simultaneo, por lo que las pilas estardn sometidas a momentos de
flexion.
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Si el tablero estd empotrado en las pilas, estas normalmente soportan los momentos de
asimetria. Si por el contrario, el tablero constituye una viga continua, es necesario empotrar
el tablero durante su construccion (usando cufias o armaduras de pretensado), o bien
utilizar apoyos provisionales colocados cerca de las pilas.

En ciertos casos se puede avanzar la construccion de forma no simétrica con relacion a las
pilas. Esta solucion requiere generalmente uno o mas apoyos provisionales a medida que
avanza la construccion (ver Fig. 5.6). Otra alternativa consiste en lastrar o colocar un
contrapeso en la zona en un extremo, para poder avanzar los volados en el otro extremo.

Fig. 5.6 Distintos esquemas de construccion a partir de pilas.
5.5.2 Esquema de construccion por voladizo a partir de estribos

La caracteristica principal de este tipo de construccidon es que crea importantes momentos
de vuelco en los estribos. Una de las soluciones mas comunes para estos casos es construir
usando apoyos provisionales delante de los estribos.

Otra solucion consiste en usar el peso propio del estribo como contrapeso. Esta solucion se
empotra la ménsula y disefa el estribo para que equilibre el momento de vuelco (estribo
equilibrado).

5.5.3 Esquemas de cableado de tableros

En general, los cables de preesfuerzo de las construcciones por voladizos sucesivos pueden
dividirse en dos grandes grupos: cables de voladizo y cables de solidarizacion (ver Fig.
5.7).

Los cables de voladizo se disponen en las proximidades de la losa superior y son colocados
a medida que avanza la construccion. Su objetivo es resistir los momentos negativos que
crecen rapidamente con el volado.

Cables de voladizo

Cables de Solidarizacion

Fig. 5.7 Esquema de cableado.

Los cables de solidarizacioén son dispuestos cerca de la clave de cada luz. Su funcién es dar
continuidad al tablero y resistir los momentos flectores correspondientes. Estos cables se
dividen en dos grupos:
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= (Cables colocados a nivel de la losa inferior.
= (Cables colocados a nivel de la losa superior.

El nimero de cables de preesfuerzo queda determinado de manera que las fuerzas
resultantes satisfagan todos las solicitaciones de carga. El numero de minimo de cables
voladizo en cada alma es igual al nimero de dovelas a preesforzar para facilitar el proceso
de construccion.

El niimero de cables superiores de solidarizacion estd ligado al nivel de seguridad de la
obra cuando se sobrecargan los tramos adyacentes produciendo los momentos maximos
negativos en el apoyo.

5.5.3.1 Trazo de cables en voladizo

El trazo de los cables en voladizo pueden ser inclinado (a través de las almas) o puede ser
horizontal manteniéndose siempre en la losa superior. Es conveniente para puentes en
voladizo que no se tengan demasiados cables para no complicar la obra.

El esquema clasico es inclinado para aprovechar la reduccion del esfuerzo cortante
producto de la componente vertical del preesfuerzo (ver Fig. 5.7). Los cables se colocan en
la losa superior lo mas cerca de las almas para facilitar su descenso.

Las almas deben tener suficiente resistencia para resistir la concentracion de esfuerzos del
anclaje y evitar producir fisuras. Esto puede hacerse empleando zunchos activos, es decir
creando un preesfuerzo vertical detras de los anclajes por medio de estribos tensados, como
en la Fig. 5.8. Estos problemas también, se pueden solucionar colocando los anclajes en las
cartelas de union de la losa inferior y las almas. Otra solucion es no colocar los anclajes
entre las juntas sino en dientes o nervaduras en el interior de las dovelas vigas-cajon.

Estribos pasivos Estribo activo

L

Vaina

~_ | | Anclaje

§ Parte a colgar

IR

Dovelas

Fig. 5.8 Anclaje de cables en las almas.

La segunda opcion es el cableado horizontal en el plano de la losa superior con forma de
arista de pez visto en planta (Ver Fig. 5.9). Los anclajes se pueden colocar en la cara
exterior de la dovela, en las cartelas entre la losa superior y las almas o bien en dientes
dispuestos en el interior de las dovelas.
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Fig. 5.9 Planta cableado superior.

El cableado horizontal reduce considerablemente las pérdidas por rozamiento y facilita el
enfilado de los cables. Ademas las almas de las vigas trabajan mas eficientemente. Sin
embargo como no se reduce el esfuerzo cortante se debe recurrir al pretensado vertical
para asegurar su estabilidad.

5.5.3.2 Trazo de cables solidarizacion
Primeros trataremos los cables de solidarizacion inferiores. Estos cables pueden ser:

* Levantados en las almas y anclados en la losa superior

= Colocados en la losa inferior y anclados en dientes de la losa o en la unién con el
alma.

» Sinusoidales haciendo el papel de cables en voladizo sobre apoyos y cables de
solidarizacion tramos.

Es importante que en el trazado de los cables de solidarizacion que siguen el perfil de la
losa inferior que suele ser curva, se considere el empuje al vacié producto del preesfuerzo
curvo. Este efecto puede ser causa varios problemas si no se proveen las armaduras
necesarias.

Los cables de solidarizacion superiores pueden estar anclados en dientes situados en el
enlace de las almas con la losa superior o prolongados en la losa superior y anclados en las
vigas riostras sobre el apoyo.

En el disefio debe considerarse que debido a la gran cantidad de juntas las perdidas del
preesfuerzo seran mayores a las calculadas por las formulas clédsicas. Estas pérdidas se
pueden reducir utilizando vainas de didmetros grandes, rigidizando las vainas para asegurar
su posicion, usando tubos rigidos en vez de vainas, limitando las desviaciones de los cables
e incrementando los radios de curvatura de los cables.

5.6 Estructuras empujadas

Este proceso es uno de los mas usados para puentes con luces aproximadas de 40m. El
proceso consiste en prefabricar las vigas y después empujarlas la maxima longitud posible
(la viga queda en volado), para que luego sigan siendo empujadas hasta su posicion final
(ver Fig. 5.9).
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Dispositivos de rodadura
‘ Viga empujada Gui
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Andamios

_Guia
Viga empujada /

Andamios

Dispositivos de rodadura

Fig. 5.10 Esquema de construccion por estructuras empujadas

El elemento es montado en rodillos para facilitar su movimiento. Luego, la estructura es
empujada hasta su posicion final por medio de gatas u otros dispositivos. En general, se
debe levantar ligeramente el extremo para evitar errores de nivel al momento de encajar el
elemento en los apoyos.

Como las vigas no pueden resistir grandes longitudes en volado se necesitan andamios
como apoyos provisionales. Estos andamios deben poseer en la cima mecanismos de
rodadura para permitir la traslacion de las vigas.

En algunas ocasiones, se colocan guias o cables en el extremo del elemento para poder
manipular y corregir el alineamiento.

El esquema es el mismo en caso de jalar la estructura en vez de empujarla. Los cables
pueden ser jalados por camiones u otros vehiculos que tengan la suficiente potencia.

En el disefo debe considerarse que las vigas estaran soportando momentos y fuerzas muy
diferentes a las de servicio. La estructura trabajara en volado en la etapa de construccion y
por lo tanto se vera sometida a momentos negativos y cortantes en zonas diferentes que
varian durante el transporte de la estructura.

5.7 Estructuras con vigas de lanzamiento
Este método consiste en colocar una viga metalica lanzada por encima de la luz a construir
(ver Fig. 5.11). Este método es mas elegante y presenta muchas ventajas sobre los demas

métodos.

En el disefio deben considerarse las diferentes condiciones de fuerzas y apoyos a las que
estard sometida la estructura.
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Este método aprovecha la facilidad de montaje y desmontaje de las armaduras metalicas.
Es relativamente facil armar estas estructuras y luego desinstalarlas y usarlas en otro sitio.
Ademas, el poco peso de las estructuras metalicas permite que se lleguen a construir luces
de 85m.

Viga de lanzamiento

I

Fig. 5.11 Esquema de viga de lanzamiento

El proceso consiste en prefabricar las vigas y luego montarlas en el sistema de izaje y
traslacion de la armadura. Luego, la viga recorre la armadura hasta llegar a su posicion
final. En caso de puentes con varios tramos, la viga se traslada longitudinalmente segun el
avance.

La viga de lanzamiento puede ser una cercha de acero con apoyos tipo tunel para permitir
el paso de los elementos. Los nervios de la viga metalica sirven de camino al carreton de
traslacion de los elementos a colocar. En algunos casos, las armaduras estan construidas de
tal manera que permiten su desplazamiento en el sentido transversal al tablero para facilitar
la colocacion de las vigas paralelas.

En la actualidad, existen muchas variantes para este método dependiendo de las
condiciones locales del proyecto. Por ejemplo, se usa, con algunas variantes, en la
construccion de dovelas en voladizo.



CAPITULO 6: SUBESTRUCTURAS

6.1 Introduccion

El disefio de la subestructura influye directamente en la configuracion de Ila
superestructura. Por ejemplo, la ubicacion de los estribos determina la longitud total del
puente y el nimero de pilares controla el peralte de las vigas. Asimismo, la calidad de la
subestructura controla el nivel de funcionamiento del puente.

Este diseno de la subestructura requiere mayores consideraciones debido estd expuesta a
varios tipos de cargas como de la superestructura, de agua, de relleno y de el suelo de
cimentacion con sus respectivos tipos de falla como vuelco, deslizamiento o presion
portante. Ademas, el disefio se complica de inesperadas condiciones geoldgicas, o
complicadas geometrias de tableros con curvas horizontales o verticales.

6.2 Erosion

Los estribos y pilares ubicados en el curso del rio o en las llanuras de inundacioén estan
expuestos a la erosion. Desafortunadamente, este efecto es extremadamente complejo de
predecir y calcular lo que lo convierte en el causante de la gran mayoria de los colapsos de
puentes.

: J

Fig. 6.1 Erosion durante avenidas
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En general, se pueden distinguir tres tipos de erosion. El primer tipo de erosion ocurren en
el fondo del rio durante periodos de avenidas o inundacién (ver Fig. 6.1). En estos
periodos, las altas velocidades son capaces de mover grandes cantidades de materiales,
reduciendo el nivel del fondo. Este efecto se ve incrementado cauces angostos. Para
condiciones tipicas, se puede decir que la erosion es proporcional al incremento del nivel
de agua.

Erosion

Sedimentacion

Fig. 6.2 Erosion lateral

El segundo tipo de erosién ocurre en las curvas de rios (ver Fig. 6.2). La erosion se
presenta en las riveras exteriores de las curvas debido a las mayores velocidades del flujo.
En cambio, las riveras interiores seran sedimentadas producto de las bajas velocidades. Los
estribos ubicados en los estribos exteriores de las curvas deberan ser protegidos contra la
socavacion colocando mallas geotécnicas o protecciones de concreto o cimentando los
estribos a una profundidad mayor de la maxima erosion posible.

Nivel de agua

Pilar =— Flujo

Perfil de erosion

ona de erosion

Fig. 6.3 Erosion local en un pilar.
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El tercer tipo de erosion es producto de la obstruccion de los pilares (Fig. 6.3). Esta erosion
localizada depende de muchos factores como la configuracion de los pilares, el angulo de
inclinacion entre el flujo y el pilar, la contraccion del cauce y los escombros depositados en
el fondo.

6.3 Diseio de estribos

Los estribos son un tipo particular de muros de contencién que sirven de apoyo a la
superestructura del puente. El estribo debe ser capaz de mantener el cauce estable y la vez
contener el terraplén.

Los estribos pueden ser: estribos de gravedad, estribos en U, estribos reforzados
(voladizo), estribos de semigravedad (parcialmente reforzados) o estribos de pantalla y
contrafuerte. En el caso de puentes provisionales o en aquellos en que se puede dejar que el
terreno caiga libremente, se puede construir los estribos con pilotes, viga cabezal y muro
parapeto, que contiene las tierras (estribos abiertos). En la Fig. 6.4 se muestran algunos
tipos de estribos.

b

Fig. 6.4 Tipos de estribos. a) Estribo de gravedad con muros de aleta, b)Estribos con
contrafuertes.

Para mitigar el empuje del relleno cuando estd himedo se suelen proveer de drenajes al
estribo y muros de acompanamiento.
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En general, los estribos de gravedad son de mamposteria o concreto simple, mientras que
los estribos de voladizo y contrafuertes suelen ser de concreto reforzado o preesforzado.
Los estribos de gravedad son méas comunes para alturas de 4.0m, y los estribos de
contrafuertes son mas usados para alturas de 7.0 m a mayores.

Sin embargo, la altura no es una limitacion estricta para el tipo de estribo. La eleccion del
tipo de estribo se hace teniendo en cuenta varios criterios como: el costo de construccion y
mantenimiento, corte y relleno del terreno, seguridad en la construccion, estética y
semejanza con estructuras adyacentes, etc.

Tabla 6.1 Factores de resistencia para cimentaciones superficiales

Tipo de estado limite Factor de
Resistencia

1. Capacidad portante

a) Arena
Procedimiento semiempirico SPT 0.45
Procedimiento semiempirico CPT 0.55
Método racional
Usando ¢f de SPT 0.35
Usando ¢f de CPT 0.45
b) Arcilla
Procedimiento semiempirico CPT 0.50
Método racional
Usando resistencia al corte de laboratorio 0.60
Usando resistencia de la veleta de corte 0.60
Usando resistencia estimada de datos del CPT 0.50
¢) Roca
Procedimiento semiempirico 0.60

2. Desplazamientos
a) Concreto prefabricado colocado en arena

Usando ¢f de SPT 0.90

Usando ¢f de CPT 0.90
b) Concreto colocado en arena

Usando ¢f de SPT 0.80

Usando ¢f de CPT 0.80

¢) Arcilla con resistencia cortante
menor al 50% de la presion normal.

Usando resistencia al corte de laboratorio 0.85
Usando resistencia de la veleta de corte 0.85
Usando resistencia estimada de datos del CPT 0.80
d) Arcilla con resistencia cortante 0.85

mayor al 50% de la presiéon normal.

La norma AASHTO (1994) LRFD Bridge Design Specification, requiere el uso del método
LRFD en el disefio de estribos. Es decir, los estribos deben ser disefiados para los estados
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limites ultimos (resistencia) y los estados limites de serviciabilidad (deformaciones, fatiga,

grietas, deterioros). En la tabla 6.1 se presentan los factores de resistencia ¢ propuesto por
Barker, 1991.

Asimismo, el método tradicional de esfuerzos admisibles ASD puede ser usado en el
disefio de estribos. La eleccion del método de disefio entre LRFD o ASD, no influye
drasticamente en los resultados de cimentaciones como en el caso de las superestructuras
(Barker, 1997).

6.3.1 Cargas y fuerzas de presion de tierra en estribos

En caso de disenar por LRFD, los estribos seran disefiados para los grupos de
combinaciones de cargas presentadas en el capitulo 2. En cambio, si se usa el método
ASD, obviamente estas cargas no serdn amplificadas y se trabajardn con los esfuerzos
admisibles.

Asimismo, los estribos se encuentran sujetos a las fuerzas de presion de tierra activas y
pasivas (ver fig. 6.5 y 6.6). Cada una de estas presiones corresponde a las diferentes
condiciones de direccion y magnitud de del movimiento de los estribos.

Existen muchos métodos para determinar las fuerzas de empuje activas y pasivas sobre los
estribos, como Coulomb, Rankine o la de Caquot-Kerisel, cada una de ellas tiene sus
ventajas y se deberd elegir la adecuada para el disefio. El método de cufias de Coulomb
puede usarse para rellenos irregulares, mientras que la teoria de Rankine y Caquot-Kerisel
se usan para formas mas regulares.

Como se observa en la fig. 6.5 y 6.6, la resultante estd ubicada a un tercio de la altura del
muro, sin embargo ensayos experimentales (Duncan, 1990) han demostrado que la
resultante se encuentra aproximadamente ubicada a 0.40H.

Fig. 6.5 Fuerza de presion activa
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Fig. 6.6 Fuerza de presion pasiva
En el caso de presion pasiva los valores de Pp por Coulomb pueden ser mayores a los

reales, especialmente cuando & es mayor a una vez y media ¢r. Segun la teoria de Coulomb
la magnitud de estas fuerzas puede ser expresada con las siguientes formulas:

e Pa= inzKa

. cos* (¢, - )
° a= ’
i sen(@, + O)sen(@, —i)
cos” fcos(f + 5){1 " \/ cos(f + O)sen(f —i)
Donde:

Pa = Fuerza de presion activa (Fuerza/longitud).

Ka = Coeficiente de presion activa.

vy = Peso unitario.

H = Altura.

¢or = Angulo de friccidn interna del suelo.

B = Angulo de inclinacion del muro.

O = Angulo de friccion entre el muro y el suelo.

1 = Angulo de inclinacion del relleno en la superficie.

e Pp :;VHZKP

cosz(¢f + /)

sen(@, + O)sen(p, +1i) ’
cos(f —O)sen(f —i)

° Kp:

cos” Bcos(fB — 5){1 + \/
Donde:

Pp = Fuerza de presion pasiva (Fuerza/longitud).
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Kp = Coeficiente de presion pasiva.

vy = Peso unitario.
H = Altura.

6.3.2 Altura equivalente del suelo para sobrecarga de carga viva
En AASHTO (1994) LRFD Bridge Design Specifications, especifica la sobrecarga por
carga viva (LS) en términos de altura equivalente del suelo, heq, para representar la carga

vehicular. En la tabla 6.2 se presentan los valores de heq en funcion de la altura del muro.

Tabla 6.2 Altura equivalente heq del suelo

Altura del muro (mm) | heq (mm)
<=1500 1700
3000 1200
6000 760
>=900 610

]
——
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a) Desplazamiento b) Capacidad portante asosiado con vuelco

= | |
~_
~J

c¢) Grandes asentamientos con desplazamiento d) Falla estructural

Fig. 6.7. Tipos de falla de estribos.
6.3.3 Requerimientos de disefio para estribos

Los estribos estan sujetos a varios modos de falla como se muestra en la fig. 6.7. Estos
modos de falla pueden ocurrir en el suelo o en la estructura.
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La falla por desplazamiento ocurre cuando la presion lateral excede la capacidad de
friccion de desplazamiento. La falla por capacidad portante sucede cuando se excede la
capacidad del suelo de fundacion. La falla de grandes asentamientos con desplazamiento se
desarrolla en suelos arcillosos. Igualmente, se debe revisar las posibles fallas en miembros
estructurales.

6.3.4 Criterios de estabilidad
Para el disefio de estribos sobre zapatas se debe diferenciar tres tipos de estribos:

e Estribos con suelo arcilloso en el relleno o la cimentacion.
e Estribos con relleno granular y cimentado en arenas o gravas.
e Estribos con relleno granular y cimentado en roca.

En la fig. 6.8 se muestra las diferentes fuerzas de tierra las que puede estar expuesta los
estribos. En la figura 6.9 se muestran las distintas distribuciones de presion segun el tipo
de estribo y el método de disefio. A continuacion comentaremos los criterios mas
importantes en el disefio de estribos.

6.3.4.1 Ubicacion de la resultante

Este criterio reemplaza el control al volcamiento del estribo. El criterio consiste en limitar
la excentricidad de la resultante. Las excentricidades maximas son mostradas en la tabla
6.3.

La ubicacion de la resultante Xo puede determinarse por:

_ Sumatoria _de mometos _en 0

Xo
N
.. i B
La excentricidad resultante sera: e= 5 - Xo
Ph
0.4H
Pp
0 f =~ Fr -
N
L
I I~
Xo e B2

Fig. 6.8 Fuerzas en estribos.
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GRANULAR o ARCILLOSO
ASD ASD LRFD

0
q max q max q max

ROCA
ASD LRFD

q max I q max I

Fig. 6.9 Tipos de distribucion de presion del suelo.

Tabla 6.3 Excentricidad maxima.

Tipo de suelo Método ASD | Método LRFD
Granular o arcillas B/6 B/4
Roca B/4 3B/8

6.3.4.2 Capacidad portante

La seguridad contra este tipo de falla es obtenida aplicando los factores de resistencia de la
tabla 6.1 en el método LRFD. En el método ASD, se obtiene la seguridad aplicando el
factor de seguridad adecuado.

° CDquult 2 (Jumax (cargas amplificadas) (LRFD)
° quult/ FS > (Jmax (cargas no amplificadas) (ASD)
Donde:

R1 = Reduccion por cargas inclinadas = (1- Hn/Vn)®.
Hn = Cargas no factorizadas horizontales.
Vn = Cargas no factorizadas verticales.

quit = Capacidad portante Gltima.
(max = Presion portante maxima debido a las cargas aplicadas.

@ = Factor de resistencia para capacidad portante.
FS = Factor de seguridad.

6.3.4.3 Resistencia al desplazamiento

La estabilidad contra el desplazamiento puede ser establecida como:

o @sFru> Zyi Phi (cargas amplificadas) (LRFD)
e Fr/FS 2> ZP hi (cargas no amplificadas) (ASD)

Donde:
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Fru = NutanJ, +c,B. .

Nu = Resultante vertical amplificada.

5, = Angulo de friccién entre la base y el suelo.

ca = Cohesion.

B. = Longitud efectiva de la base en compresion.

yi = Factor de carga i.

Phi = Fuerza de tierra horizontal causante de deslizamiento.

La presion de tierras pasiva delante del muro de retencion puede ser incluida en la
resistencia al deslizamiento (ver Fig. 6.8), si se estd completamente seguro de su existencia
permanente (debajo de losas o pavimentos). Sin embargo, seria conveniente ignorar la
presion pasiva debido a que la falla al deslizamiento puede ocurrir antes de desarrollarse la
fuerza de presion de tierras pasiva.

6.3.4.4 Asentamientos tolerables

Para suelos de arcilla y los granulares se debe verificar que la estructura no sobrepase los
asentamientos maximos tolerables.

6.3.5 Predimensionamiento

En la fig. 6.10 y 6.11 se muestra un esquema con las dimensiones usuales para estribos de
gravedad y cantilever segun Barker, 1997. Para estribos de contrafuerte pueden usarse las

dimensiones de estribos de cantilever con una separacion de contrafuertes de H/2 a 2H/3.
Estas dimensiones pueden variar en casos de erosion.

HAZ

+

min 1:50

[

N HA - Hi

HS-HEA

Ha - 25H

Fig. 6.10 Predimensionamiento de estribos de gravedad.
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min. 20-30cm

+—+

min 1:50
‘\ "

B/3

J( H/12 - H/10
f

+——
H/12 - H/10

B=04H-0.7H

Fig. 6.11 Predimensionamiento de estribo de cantilever.

Asimismo, el ancho de la caja del estribo debe ser lo suficientemente grande para la
colocacion de los aparatos de apoyos de las vigas (aprox. 3/8 de la altura de la viga).

Ademas, los anchos minimos de cajuelas en cada estribo se determinaran eligiendo el
mayor valor de calcular los maximos desplazamientos segin el modelo sismico elegido o
como un porcentaje del ancho empirico de cajuela N determinado en la siguiente ecuacion:

N =(200+ 0.0017L + 0.0067H)(1 + 0.000125 Sz)
Donde:

N = Longitud minima empirica de la cajuela (mm).

L = Distancia del tablero del puente a la junta de expansion adyacente 6 al final del tablero
del puente.
Para articulaciones entre luces, L debe tomarse como la suma de la distancia a ambos
lados de la articulacion. Para puentes de un solo tramo L es igual a la longitud del
tablero del puente (mm).

H = Para estribos, es la altura promedio de las columnas que soportan al tablero del puente
hasta la préxima junta de expansion.
Para columnas y/o pilas, es la altura del pilar o de la columna.
Para articulaciones dentro de un tramo, es la altura promedio entre dos columnas o
pilares adyacentes (mm).
Para puentes simplemente apoyados es 0.0 mm.

S = Desviacion del apoyo medido desde la linea normal al tramo.

6.3.6 Rediseno

En caso de no cumplir con los criterios de estabilidad se deben corregir las dimensiones del
estribo. A continuacion, presentamos algunas recomendaciones hechas por Kim (1995)
para corregir problemas de estabilidad.
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Fig. 6.12 Planta y elevacion lateral de los estribos del Pte. Manco Inca. Unid. m.
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Fig. 6.13 Detalle de armadura de los estribos del Pte. Manco Inca.

Excentricidad no satisfecha:

Aumentar ancho de la base.

Mover el muro de contencion hacia el talon del estribo.
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e Reducir Ph remplazando el relleno de arcilla por uno granular o proveer un sistema
de drenaje.

e Disefiar una losa de concreto reforzado soportada por el estribo para no considerar
la presion horizontal debida a la sobrecarga viva.

Resistencia al desplazamiento no satisfecha:

e Aumentar ancho de la base.

e Reducir Ph.

e Usar una base inclinada, o disefiar un espoldén para incrementar la resistencia
horizontal.

e Disear un losa de concreto reforzado.

Asentamientos y estabilidad no satisfecha:

e Aumentar ancho de la base.
e Reducir Ph.

En caso de obtener resultados irrazonables o antiecondmicos se debe analizar la posibilidad
de utilizar pilotes hincados o perforados.

Finalmente, a manera de ilustracion en la fig. 6.12 y 6.13 se muestra el disefio definitivo de
los estribos del puente Manco Inca . Este Pte. Se encuentra ubicado en la Region Piura y
tiene una longitud de 40.0 m. Como se observa es un estribo reforzado con contrafuertes de
h =10.3 m con cortinas y una losa de transicion para la contencion del terraplén.

6.4 Disefio de pilares

Los pilares son los apoyos intermedios de la superestructura del puente. Ademas, tal como
los estribos, estas estructuras deben ser capaces de soportar el empuje de los rellenos, la
presion del agua, fuerzas de sismo y las fuerzas de viento. Estas cargas actiian tanto en el
sentido longitudinal como en el transversal (ver fig. 6.13).

WL LL BR_
DC DC DC
W3 WS
—_—
EQ— £ 4 EOT
W ws Iil___
EQ H. AGTTA
5
WA Wa
Ll oe

Fig. 6.13 Tipos de fuerzas sobre estribos. Las abreviaturas
son las usadas por AASHTO (ver Cép. 2).
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Existen muchos tipos de pilares como se puede observar en la fig. 6.14. Incluso, estos
pilares pueden ser de forma hueca para aumentar la rigidez del elemento. Desde el punto

=l B
Fig. 6.14 Tipos de pilares. a) Pilares de portico abierto con viga cabezal, b) Pilares con

diafragma, c) Pilares de portico cerrado con viga cabezal, d) Pilares con viga en voladizo,
e) Pilares solidos.
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de vista del material, los pilares pueden ser de mamposteria, concreto ciclopeo, concreto
reforzado o concreto preesforzado.

Las pilares de mamposteria y concreto ciclopeo se usan para estructuras de poca altura en
terrenos resistentes. Mientras que los pilares de concreto armado y preesforzado son
comunes para alturas mayores.

Se puede decir que los pilares estain compuestos por:

e Base.
e Cuerpo o fuste.
e (Corona o remate.

Los pilares deben tener formas aerodindmicas en caso de encontrase sumergidos. En la fig.
6.15 se muestran algunas formas de pilares sumergidos. De esta manera se evita la
socavacion y la formacion de vortices. En caso de que la direccion del flujo sea incierta o
pueda variar se recomienda usar pilares circulares.

Al igual que los estribos, los pilares pueden cimentarse con cimentaciones superficiales o
por medio de pilotes o cilindros hincados (ver fig. 6.16).

Fig. 6.15 Formas de pilares

=
ZLapata
W
“4’( Hilotes
—— |-
2, 4 ::’:?.-
Cilindro hincada Filote macizo

Fig. 6.16 Tipos de cimentacion
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6.4.1 Criterios de diseio

También, en la norma AASHTO (1994) LRFD Bridge Design Specification, requiere el
uso del método LRFD en el disefio de pilares. Es decir, los pilares deben ser disefiados para
los estados limites ultimos (resistencia) y los estados limites de serviciabilidad
(deformaciones, fatiga, grietas, deterioros).

Comunmente, los pilares se comportan como columnas sujetas a cargas axiales y a
momentos en las dos direcciones. Sin embargo, estas condiciones podrian variar
dependiendo de las caracteristicas particulares de cada proyecto.

Para las cimentaciones de los pilares se podra elegir entre el método LRFD y el ASD. En el
disefio se podra seguir las mismas recomendaciones que se dieron para estribos, siempre y
cuando sean aplicables. Asimismo, los pilares deben cumplir con los criterios de
estabilidad mostrados anteriormente.

Para el andlisis de la presion del agua se deben considerar las hipotesis de nivel maximo y
minimo de agua. De igual forma, se debe hacer el andlisis de cargas de viento sobre
vehiculos, las superestructura y las subestructuras en los sentidos longitudinal y
transversal.

Para el andlisis de la carga viva se deben analizar varias posibilidades de manera que se
obtengan los casos mas desfavorables, tanto en el sentido longitudinal como en el
transversal.

6.4.2 Predimensionamiento

Para pilas de mamposteria, la dimension de la corona estd determinada por la distancia
entre las vigas exteriores, los apoyos y la altura de las vigas. Usualmente , la corona
sobresale 0.15m del fuste con una pendiente de 1:10 a 1:20. En alturas pequefas la pila
puede ser totalmente vertical.

Los pilares de concreto reforzado o preesforzado tienen formas mas variadas. Las mas
comunes son los pilares aporticadas y los pilares con viga en voladizo. Igualmente, las
secciones mas comunes son las rectangulares y las circulares. La viga cabezal de los
pilares quedara determina por la distancia de las vigas exteriores.

6.5 Requisitos de pilares tipo columnas y tipo muro

A continuacion presentamos los principales requerimientos para columnas. Las normas que
aqui se presentan han sido extraidas del Manual de disefio de Puentes del MTC del Peru.
Para mayores detalles revisar el reglamento.

6.5.1 Requisitos de columnas

Los apoyos verticales seran considerados como columnas si la relacion de altura libre a la
mayor dimension en el plano no es menor que 2.5. Para una columna de seccion variable la
dimension maxima en el plano serd la dimensiéon minima de la columna. Caso contrario,
los soportes serdn considerados como pilares tipo muro.
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También, se debe tener en cuenta que un mismo elemento puede ser disefiado como pilar
tipo muro en su direccidn mas fuerte y como columna en su direccion mas fuerte.

6.5.2 Refuerzo longitudinal

El area de refuerzo longitudinal nos serd menor de 0.01, ni mayor de 0.06 veces el area
bruta de la seccion Ag.

6.5.3 Resistencia a la flexion

La resistencia biaxial de las columnas no serd menor que la requerida por flexion. Como se
mostrd en el capitulo de cargas, en el andlisis de sismo se deben considerar dos casos de
combinaciones que resultan de las fuerzas de sismo en dos direcciones perpendiculares.

Los dos casos son expresados por AASHTO de la siguiente manera:

Caso 1: 1.0 FL+ 0.3 Fr
Caso 2: 03F.+1.0Ft

Fr = Es la fuerza en la direccion Longitudinal del puente.
Fr = Es la fuerza en la direccion Transversal al puente.

En el estado limite de un evento extremo, los factores de resistencia (¢) seran remplazados
por el valor de 0.50 cuando el evento extremo de carga axial para columna exceda
0.20f’cAg.

6.5.4 Refuerzo transversal y de corte en columnas

Las siguientes disposiciones se aplican en las regiones extremas superior ¢ inferior de las
columnas y pilares.

e En las regiones extremas Vc serd 0.0 a menos que la fuerza axial de compresion
exceda 0.10f’cAg.
e Laregion extrema para columnas sera la mayor longitud de:
¢ [a maxima dimension de la seccion transversal de la columna.
e 1/6 de la altura de la columna.
e 450 mm
e Laregion extrema para pilares sera tomado como:
e La region extrema superior serd tomado como lo especificado para columnas.
e La region extrema inferior sera desde 3 veces el diametro del pilar debajo del
punto calculado de momento maximo a un didmetro del pilar, pero no menor de
450mm, encima de la linea de tierra.

El espaciamiento no excederd ya sea los 100 mm o un cuarto de la dimension minima del
elemento.

6.5.5 Requerimientos para pilares tipo muro

Las disposiciones que se presentan a continuacion serdn aplicadas en la direccion mas
rigida del pilar. Si el pilar no es disefiado como columna en la direccion mas débil,
entonces las limitaciones de resistencia factorada al corte seran aplicables.
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El porcentaje de refuerzo minimo, tanto horizontal ph, como vertical pv en cualquier pilar
no sera menor de 0.0025. El porcentaje de refuerzo vertical no serd menor que el
porcentaje de refuerzo horizontal.

El espaciamiento méximo tanto horizontal como vertical no excedera 450 mm. El refuerzo
requerido por corte sera continuo y se distribuird uniformemente. La resistencia factorada
al corte, Vr en la columna serda tomado como el menor de:

Vr=0.66./f"c bd
Vr=¢Vn

Donde:

Vn =(0.165/f'c + ph fy)bd

Capas de refuerzo horizontal y vertical deberan colocarse en cada cara del pilar.
El refuerzo transversal puede ser de estribos simples o sobrepuestos.

6.5.6 Espaciamiento del refuerzo transversal de confinamiento.

El refuerzo transversal para confinamiento debera ser:

En la parte superior e inferior de la columna en una longitud no menor:

e La mayor dimension de la columna.

e Un sexto de la altura libre de la columna.

e 450 mm.

Extendida en las conexiones inferior y superior.

Provista dentro de los pilares en una longitud que se extienda 3 veces la méxima
dimension de la seccion transversal o 450 mm, por encima de la linea de tierra.
Espaciadas no més de un cuarto de la dimensiéon minima del elemento, 6 veces el
didmetro del refuerzo longitudinal 6 150 mm centro a centro.

6.6 Requerimientos para cimentaciones

A continuaciéon presentamos los principales requerimientos para cimentaciones. Las
normas que aqui se presentan han sido extraidas del Manual de disefio de Puentes del MTC
del Pert. Para mayores detalles revisar este reglamento.

6.6.1 Cimentaciones superficiales

Las zapatas serdn disefiadas para mantener las presiones méaximas del suelo y/o
roca menores a las presiones admisibles.

Las zapatas que soportan columnas o pilares no rectangulares seran disefiadas con
la hipotesis que las columnas o pilares actian como elementos cuadrados de area
equivalente para la ubicacion de secciones criticas de momento, corte y anclaje del
refuerzo.

Las zapatas seran empotradas a una profundidad suficiente para proporcionar la
seguridad adecuada de acuerdo al tipo de suelo y la proteccion contra la socavacion
y los efectos de las heladas.
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e Las cimentaciones seran disefiadas considerando el nivel freatico mayor esperado,
evaluandose su influencia en los suelos.

e En casos de levantamiento serd evaluada su resistencia estructural y su resistencia
al levantamiento.

e Para el andlisis de estabilidad y asentamientos de cimentaciones se utilizaran las
propiedades del suelo y/o roca calculadas a partir de ensayos de campo y/o
laboratorio. Valores referenciales podran ser empleados solamente en el estado
limite de servicio.

e El area total de refuerzo no serd menor que 0.5% del area neta del elemento
cimentado, dado un minimo de 4 barras.

6.6.2 Cimentaciones profundas
6.6.2.1 Pilotes hincados
e La profundidad del hincado sera determinada en base a la resistencia del pilote a las

cargas verticales y laterales, asi como a los desplazamientos esperados tanto del
pilote como del suelo. A menos que se llegue al rechazo, la profundidad minima

sera:
e En suelos cohesivos rigidos y granulares compactos: 3m.
¢ En suelos cohesivos blandos y granulares sueltos: 6m.

e Los pilotes inclinados seran colocados a una profundidad no menor que un tercio
de su longitud libre, excepto en casos de rechazo.

e En casos de suelos blandos o sueltos sobre estratos firmes o duros, el pilotaje
deberd penetrar el estrato firme para limitar el movimiento del pilote y
proporcionar una capacidad portante adecuada.

e El pilote deberd ser disefiado para capacidad portante, resistencia estructural y
soportar asentamientos y desplazamientos laterales tolerables. En el analisis de
pilotes se tendré en cuenta:

Diferencia de resistencia de un pilote simple y un grupo de pilotes.

Capacidad del estrato para soportar la carga del grupo de pilotes.

Efectos del hincado del pilote sobre estructuras adyacentes.

Efectos de socavacion.

Transmision de fuerzas como friccion negativa y carga debida al asentamiento.

e Cargas debidas al asentamiento del terreno:

e En arcillas, limos y suelos organicos.

¢ En rellenos colocados recientemente en la superficie.

¢ Cuando el nivel freatico ha sido deprimido.

e Los espaciamiento entre centros de pilotes no seran menores de 0.75m 6 2.5 veces
el diametro o lado del pilote.

e La distancia mas cercana del pilote al lado de la zapata serd mayor de 0.225m.

e Los pilotes deberan estar 0.30m dentro de la zapata, luego de haber removido todo
el material dafiado del hincado.

e Si la union del pilote con la zapata es mediante barras o torones el pilote debe estar
por lo menos 0.15m dentro de la zapata. En caso de vigas de concreto armado
usados como cabezales soportados por pilotes, el recubrimiento lateral de los
pilotes serd mayor de 0.15m. méas un recubrimiento adicional parar considerar
desalinamientos laterales del pilote. Ademas los pilotes quedaran 0.15m dentro del
cabezal.
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e Pilotes inclinados deben ser evitados en caso de preverse cargas por asentamiento
del terreno, asi como en las zonas sismicas 3 y 4.

e La seccion trasversal de pilotes de concreto armado y pretensado no seran menores
de 900 cm?® cuando no estan expuestos aguas marinas o agresivas. En caso contrario
no seran menores de 1420 cm”.

e El acero de refuerzo longitudinal consistird en 4 barras como minimo, espaciadas
uniformemente a lo largo del pilote. El area del refuerzo no serd menor de 1.5 %
del 4rea transversal del pilote.

e En casos de pilotes utilizados como parte de una subestructura tipo portico o donde
se previera una fuerte socavacién que puede exponer una parte del pilote, se
considerard en el analisis de un posible comportamiento como columna.

6.6.2.1 Pilotes llenados in situ

e Pueden ser de didmetro uniforme o variable o puede ser de base acampanada si son
llenados en hoyos perforados o pozos.

e El 4rea de la seccién superior del pilote no sera menor de 645 cm’ y en la seccion
inferior no serd menor de 323 cm’. Para extensiones sobre el nivel superior del
pilote , el tamafio minimo serd como el especificado para pilotes hincados
prefabricados de concreto armado.

e El area de refuerzo longitudinal no sera menor de 0.8% del area total de la seccion
transversal. El refuerzo transversal serd proporcionado con espirales de un area no
menor de 23mm’ a un espaciamiento de 15 cm. El acero de refuerzo sera
prolongado 3 m. bajo el nivel donde el suelo proporciona adecuada restriccion
lateral.

e Seran considerados pilotes de pequenio diametro los pilotes no mayores de 0.20 m.

e Para la verificacion de la carga a compresion en el casos pilotes de pequefio
diametro en estratos de suelo blando, debera considerarse el efecto de pandeo.



CAPITULO 7: SISTEMAS DE APOYOS Y JUNTAS

7.1 Sistemas de apoyos

La funcion de los sistemas de apoyos es transferir las fuerzas de la superestructura a la
subestructura o de una superestructura a otra, permitiendo los movimientos traslacionales o
rotacionales. Los apoyos deben ser capaces de resistir las cargas, absorber los
movimientos, satisfacer los requerimientos de fatiga y resistir la accién de los aceites,
intemperie ozono atmosférico, radiacion ultravioleta y temperaturas extremas.

Los apoyos pueden ser articulado fijo o apoyo fijo 6 articulado mévil o apoyo movil. El
comportamiento de los apoyos se debe establecer previamente en el disefio. Sin embargo,
este comportamiento previo es ideal y pocas veces se obtiene en la estructura real.

7.1.1 Tipos de apoyos

En la tabla 7.1 extraida de AASHTO (1994) LRFD Bridge Design Specifications se
definen los tipos de apoyos con sus rangos de aplicacion para diferentes cargas y
movimientos.

Donde:

S = Aplicable.

U = No aplicable.

L = Aplicable pero con limitaciones.

R = Podria ser aplicable pero requiere consideraciones especiales o elementos adicionales
como deslizadores o guias.
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Tabla 7.1 Rango de aplicacion de apoyos

. Movimiento |[Rotacion sobre el eje| Resistencia a cargas
Tipo de apoyo

Long | Trans | Long ‘ Trans | Vert | Long ‘ Trans | Vert
Cojin plano de elastdémero L L S S L L L L
Cojin reforzado de fibra de vidrio S S S S L L L L
Cojin cotton duck U U U U U L L S
[Elastomero reforzados con acero S S S S L L L S
IApoyos planos deslizantes S S U U S R R S
IApoyo curvo esférico deslizante R R S S S R R S
IApoyo curvo cilindrico deslizante R R U S U R R S
IApoyo de disco R R S S L S R S
IApoyo de doble cilindro R R S S U R R S
IApoyo confinado en un recipiente R R S S L S S S
Balancines S U U S U U R S
IApoyo con pines de nudillos U U U S U S R S
IApoyo de rodillo simple S U U S U U R S
IApoyo de rodillos multiples S U U U U U U S

7.1.1.1 Apoyos de elastomero

Los apoyos de elastomero son los apoyos mas simples de puentes. El apoyo consiste en un
bloque generalmente rectangular o circular de elastomero. El apoyo trabaja como un
material suave de transicion entre la superestructura y la subestructura que permite
movimientos en todas las direcciones por medio de desplazamientos y/o rotaciones
elasticas. Este tipo de apoyo es muy usado en puentes de luces pequenias.

El inconveniente de este tipo de apoyo es que tiende a abultarse originando deslazamientos
y giros verticales excesivos. Sin embargo, reforzando en capas el elastdbmero con delgadas
placas de acero, fibra de vidrio o algodon se disminuye este efecto. (ver Fig. 7.1)

Elastomero Elastomero

[ ] [ 1

[ 4 [ ]

[ A E A

/ /

Refuerzo_/ Refuerzo_/

Fig. 7.1 Apoyo de elastdmero movil reforzado.

Para impedir los desplazamientos horizontales es necesario usar elastomeros con
resistencia al deslizamiento. Esto se puede lograr colocando placas vulcanizadas arriba y
abajo del apoyo, que se pueden conectar a la superestructura y subestructura por medio de
pernos o fijadores (ver Fig. 7.2).
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Placas vulcanizadas

Placas vulcanizadas

N I v
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Fijadores Fijadores

Fig. 7.2 Apoyo de elastomero fijo.

Sin embargo, este tipo de apoyo con placas vulcanizadas solo puede transmitir pequefias
fuerzas horizontales, por lo que en caso de cargas altas o permanentes se requiere de una

construccion de acero adicional para restringir los desplazamientos horizontales y permitir
las rotaciones (ver Fig. 7.3y 7.4).

Construccion de acero

Carril

A1 [

ZAN

Fig. 7.3 Apoyo de elastoémero con construccion de acero fijo en una direccion.

Construccion de acero

Carril truncado

24

N

7.1.1.2 Apoyos de acero

Fig. 7.4 Apoyo de elastomero con construccion de acero fijo en dos direcciones.

Estos apoyos son los mas antiguos. El apoyo puede consistir en dos placas que deslizan
entre si, o en un rodillo o esfera de acero sobre otra superficie plana o curva. Si la
superficie es parte de una esfera, tedricamente se obtiene un punto de contacto. Si la

superficie es un cilindro se obtiene una linea de contacto (ver fig. 7.5 - 7.7).
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Fig. 7.5 Apoyo de rodillo.
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—

Fig. 7.6 Apoyo basculante curvo esférico fijo.

Vil )
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Fig. 7.7 Apoyo basculante con rotacion en un eje.

]
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Las superficies planas son usadas para permitir desplazamientos horizontales (apoyos
deslizantes), mientras que los apoyos curvos esféricos y cilindricos permiten rotaciones
multiaxiales o axiales respectivamente.

Los apoyos deslizantes consisten de dos placas planas que pueden ser una bronce contra
otra de acero adecuadamente lubricados, sin embargo tiene muchas limitaciones debido al
incremento del coeficiente de friccion con el tiempo. Este problema se puede solucionar
con el uso de Politetrafluoroetileno (PTFE) o teflon que posee bajos coeficientes de
friccion y gran resistencia quimica. Sin embargo tiene poca resistencia a la compresion y
alta expansion térmica por lo que es usado en laminas sin afectar sus propiedades de baja
friccion.

Los apoyos curvos esféricos y cilindricos poseen tedricamente un punto o a linea de
contacto respectivamente, esto lleva a suponer un esfuerzo infinito en los apoyos. Este
problema fue resuelto por el fisico Heinrich Hertz quien descubrié que debido a las
deformaciones elasticas el punto de tangencia se convierte en una region circular y la linea
de tangencia se convierte en una region rectangular.

Usualmente, los apoyos curvos esféricos son usados para reacciones de SO0KN a 2500KN,
mientras que los apoyos de rodillos y balancines son méas comunes en el rango de 200KN a
20 000KN.

Placa deslizante|
|

v /)

Placa d y PTFE
mﬁd;b?g ero Porcién de la esfera
PTFE

Superficie lisa
cromada

Platillo céncavo

Fig. 7.8 Apoyo curvo esférico deslizante multidireccional.
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Ademas, de los apoyos curvos esféricos que permiten rotaciones también se puede lograr
que deslicen. Esto se puede lograr por medio de un platillo de PTFE como se muestra en la
fig. 7.8. Esta capa de PTFE tiene que ser lubricada. La parte superior de la superficie
concava lleva también otro platillo PTFE y la parte de la esfera tiene una superficie lisa
cromada inoxidable. También, la placa superior lleva una superficie lisa de acero
inoxidable.

Ademas, se debe tener en cuenta que la friccion resistente de las partes deslizantes causa
momentos debido a las rotaciones que deben ser considerados en el disefio de los apoyos.

Para restringir el desplazamiento horizontal en una direccidn es necesario una construccion
adicional que guie el desplazamiento en una sola direccion. Esto se puede observar en la
fig. 7.9y 7.10.

Construccion de acero

PTFE
Porcion de la esfera

PTFE

P /7

Fig. 7.9 Apoyo curvo esférico deslizante restringido.

Construccion de acero

Contacto de
baja friccién PTFE
T Porcion de la esfera
PTFE
Y —~

Fig. 7.10 Apoyo curvo esférico deslizante restringido en una sola direccion.

En general los apoyos esféricos son usados para fuerzas verticales de 1000 kN a 100 000
kN. Ademas, se debe mencionar que existen diversas variantes como usar s6lo una
superficie PTFE deslizante y muchas se veces se pueden combinar con otro tipo de apoyos
para restringir o permitir desplazamientos o giros en los apoyos.

Ademas, existen otros apoyos como los balancines que consisten en una superficie curva
colocada sobre otra superficie plana o curva. En la fig. 7.11 se muestra un esquema de este
dispositivo. Ambas partes deben ser restringidas por un pin para evitar los movimientos
laterales.

-

Fig. 7.11 Apoyo tipo balancin.
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7.1.1.3 Apoyos de elastomeros confinados

Este tipo de apoyos combina las propiedades de facilidad de rotacion con la transmision de
las fuerzas sobre un area definida. El apoyo consiste en un recipiente de acero, llenado con

un disco de elastdbmero mas un tope o un piston encima (ver Fig. 7.12).

Placa empotrada

‘ Placa deslizante

[

3

Placa de acero
moxidable

Sello de elastémero
Disco de elastémero

Centro de rotacién

/

PIFE

Tapa o pistén
Sello amlle

Paredes del
g recipiente metalico

‘ Fondo del recipiente metalico

Fig. 7.12 Apoyo de elastdbmero confinado con deslizamiento multidireccional.

Placa empotrada

Placa de conexion
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|
Disco de elastomeros
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recipiente metalico

Fig. 7.13 Apoyo de elastdbmero confinado fijo.

Cuando el apoyo es sujeto a compresiones altas, el elastdmero se comporta como un
liquido. Las rotaciones son posibles gracias al volumen constante de elastomero. El sello
debe trabajar adecuadamente ya que si llega a fallar, el elastomero escapard como un
liquido viscoso.

El tipo standard de apoyo so6lo permite rotaciones, sin embargo con ayuda de mas
dispositivos se pude lograr desplazamientos horizontales en dos o en solo una direccion.
Esto objetivo se puede lograr con una capa de PTFE, la superficie lisa de acero inoxidable,
y la lubricacion. La lamina de PTFE tiene un espesor de 5-6 mm donde la mitad del PTFE
se encuentra encajada en la parte superior de la tapa o piston.

El apoyo puede ser libre o fijo como en la fig. 7.12 0 7.13, pero en caso de querer restringir
el deslizamiento a una sola direccion es necesario colocar una guia sobre la tapa. Este
mecanismo se pude observar en la fig. 7.14.

Placa deslizante
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r

Placa de acero
inoxidable

Disco de elastomero

|
PTFE

Tapa o piston
Sello en anillo
Paredes del
recipiente metalico

Fig. 7.14 Apoyo de elastomero confinado restringido en una direccion.
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En general, estos apoyos de elastdbmeros confinados son usados para resistir reacciones de
1000 a 100 000kN, donde la compresion entre la tapa y el elastomero no deberia exceder
4.0 kN/cm® dependiendo de la calidad del material. Igualmente, la compresion admisible
del PTFE es de 3.0 kN/cm® para cargas permanentes y 4.5 kN/cm® para cargas transitorias
aproximadamente (Ramberger, Giinter. 2002).

7.1.1.4 Apoyos de disco

Este tipo de apoyo consiste en un disco de elastdémero confinado con un mecanismo
adicional para restringir parcialmente el corte (ver fig. 7.15). La diferencia con los apoyos
confinados vistos anteriormente consiste en que los apoyos de disco permiten extensiones
transversales elastoméricas del disco.

|annnanon 5 |
e |

Fig. 7.15 Apoyo de disco fijo.

Su capacidad a compresion es parecida a la de los apoyos de elastdmero. También, al igual
que los apoyos confinados, las rotaciones alrededor de los ejes horizontales son originadas
por deflexiones diferenciales del disco. Sin embargo, se debe tener en cuenta en el disefio
que las rotaciones causan un cambio del eje central de cargas.

El modelo basico de este tipo de apoyo es fijo. Donde las fuerzas transversales son
transmitidas por la restriccion al corte que permite deformaciones y rotaciones verticales.
Ademas de este tipo de disco basico con mecanismos adicionales se pueden lograr apoyos
con superficie deslizantes en una o dos direcciones (ver fig. 7.16 'y 7.17).

EXLLLKS XXX

TTR) KRR S TS,

REXT AR ARR Satey
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Fig. 7.16 Apoyo de disco con deslizamiento unidireccional.
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Fig. 7.17 Apoyo de disco con deslizamiento multidireccional.
En la actualidad, existen muchos tipos de apoyos y a su vez cada tipo de apoyo tiene sus
respectivas variantes o combinaciones con otros tipos de apoyos para restringir o permitir
los distintos grados de libertad.

7.1.2 Disefio y analisis de apoyos de elastomero.

A continuacidn expondremos los principales criterios y recomendaciones de AASHTO. En
la fig. 7.18 se observa las diferentes partes del elastomero.

m:‘tt

hri ~ hrt + 4t

Fig. 7.18 Configuracién de elastomero con refuerzo.

AASHTO especifica que los apoyos deben satisfacer los criterios de disefio bajo cargas de
servicio sin impacto.

La altura del elastomero , hrt no debe ser menor que dos veces la maxima deformacion
cortante, As, para prevenir el levantamiento y la desplastificacion de los bordes.

El factor de forma del elastémero podra ser estimado como:

__r
2h (L+W)

Donde:

hri = Espesor de la capa i.

L = Longitud de la configuracion rectangular.
W = Ancho de la configuracion rectangular.

Asimismo, AASHTO también regula los esfuerzos de compresion por medio de las
siguientes expresiones:
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1.66 GS
e Os <11.0MPa
e OL < 0.66GS

e Os<

Donde:

os = Esfuerzo de compresion promedio debido a la carga total (MPa).

oL = Esfuerzo de compresién promedio debido sélo a la carga viva (MPa).
G = Modulo de corte del elastomero (MPa).

Ademas, para estimar las deflexiones en los elastomeros se puede hacer uso de los graficos
esfuerzo deformacion, que dependen de la dureza del material y del factor de forma. En la
fig. 7.19 se muestra las curvas esfuerzo deformacion para elastomeros reforzados de dureza
60.

Shape Factor

A1
¢
-
T
s
.,

60 Durometar /
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Compressive Stress (MPa)

"

Comprassive Strain (%)

Fig. 7.19 Curva esfuerzo deformacion para elastomeros reforzados de dureza 60
Extraido de “Standard Specifications for Highway Bridges”. AASHTO (1996).

Para apoyos sujetos a compresion y rotacion combinada deberan ser disefiados para evitar
cualquier levantamiento o esfuerzos de compresion excesivos. El levantamiento para
elastomeros rectangulares se puede garantizar si se cumple:

e OS> Oupmin= 1.0 GS [QS
n

Donde:

Os = Rotacion de disefio.
n = Numero de capas interiores.

¢

B

r

)
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B = Longitud en la direccion de la rotacion.
G = Moddulo de corte. (Usar el valor mdximo para el criterio de levantamiento).

El requerimiento de para evitar esfuerzos excesivos de compresion en apoyos sujetos a
deformaciones cortantes se expresa en la siguiente condicion:

2
e Os<0OCmax = 1.875GS [1 — O.ZO(GSJ[}ZB] ]
n i

Donde:
G = Modulo de corte. Se debe usar el valor minimo para el criterio de cortante.
Ademas se debe asegurar la estabilidad de los apoyos bajo la combinacion de cargas del

estado limite de servicio. Esto se logra limitando el esfuerzo de compresion promedio que
para puentes con losa libres de trasladarse horizontalmente es:

e Os < Ocr=

A-B
Donde:
1.92@
- L
s 1+2.OL
w
B= 2.67 .
S(S+2.0)1+
( X 4.0W)

El reforzamiento debera soportar los esfuerzos de tension producidos por la compresion en
el apoyo. Entonces el espesor de las placas de acero hs podré estimarse por las siguientes
expresiones:

Estado limite de servicio:

° hS > 3hmax O-S
Fy

Estado limite de fatiga:

e hs> 2hn0y
AF'TH
hméx = Méaximo valor de los hri:
Fy = Esfuerzo de fluencia del refuerzo, usualmente = 345 MPa.

AFth = Esfuerzo de fatiga, usualmente para superficies lisas sin uniones = 165 MPa.

Para el disefo de otro tipo de apoyos se debe consultar las especificaciones de AASHTO
(1996). Standard Specifications for Highway Bridges.
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7.2 Sistemas de juntas
7.2.1 Funcion de las juntas

La funcién de las juntas es resistir las cargas externas y proveer seguridad al transito sobre
la brecha entre el puente y el estribo o entre dos puentes de manera que todo el puente
pueda desplazarse sin causar grandes esfuerzos. Al mismo tiempo, las juntas de expansion
deben proveer una transicion suave entre el puente y las areas adyacentes.

Para lograr estos objetivos, las juntas de expansion deberdn ser robustas y adecuadas para
todas las cargas o acciones locales como las condiciones climaticas, humedad o agentes
corrosivos. Ademas, el reemplazo de todas las partes usadas deberia ser posible de una
manera sencilla.

Los movimientos en las juntas de expansion dependen del tipo de puente y de la
configuracion de los apoyos. Normalmente, estos movimientos resultan de la temperatura,
desplazamientos debidos a cargas externas, creep y shrinkage.

En general, las juntas de expansion deberian cumplir los siguientes requerimientos:

Capacidad de movimiento.

Resistencia de cargas estéticas y dindmicas.
Hermeticidad

Niveles bajos de ruido.

Seguridad de tréafico.

7.2.2 Recomendaciones para juntas

A continuacion presentamos algunas recomendaciones hechas por Giinter Ramberger
(2002) para satisfacer los requerimientos de juntas.

Es importante conocer que para cumplir con los requisitos de juntas se debe evitar
pendientes mayores al 3%, asi como diferencias de niveles mayores a 8 mm entre las
superficie unidas. Del mismo modo no recomienda juntas mayores a 60mm.

> 80 mm
(recomendado)

Sello

Material flexible Placla de metal o de elastémero

Fig. 7.20 Juntas ocultas.
Para puentes con movimientos pequefios hasta 15 mm es posible construir carpetas
asfalticas continuas soportadas sobre placas sobre la brecha (ver Fig. 7.20). En caso de
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movimientos mayores a 10mm se recomienda una placa de elastobmero en vez de la placa
de acero.

Para movimientos mayores hasta 25 mm es posible mediante asfaltos especiales construir
juntas asfalticas como se muestra en la fig. 7.21. Sin embargo, este tipo de juntas suelen
tener poca duracion y generalmente son usadas para construcciones temporales.

%%
Bl
E PLrSetse
= 80 mim i

Placa de metal

Material flexible

Fig. 7.21 Juntas asfalticas

Para movimientos mayores de 25 a 80 mm se puede lograr juntas por medio de elementos
sellantes (ver fig. 7.22). El elemento de sello puede ser reemplazado por un cojinete en
caso de requerir absorber deformaciones cortantes.

w2

ello  inoylo de acero

i

E1A IS

Fig. 7.22 Junta de expansion para movimientos de 25 a 80 mmm.

Sello Angulo de acero

] 1
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{ {

Fig. 7.23 Junta de expansion con cojinete.
De otro lado Jeronimo Herrera (1996), recomienda para juntas de dilatacion de 20 mm
bordes con angulos metalicos de 5”x57x3/16” anclados en el concreto (ver Fig. 7.24).




116

Adicionalmente recomienda una cinta de Sika PVC a 20 cm de profundidad para evitar el
escurrimiento del asfalto.

20mm |
Angulo de acero

o L

Asfalto)

CintaPV(C

! {

Fig. 7.24 Junta de dilatacion con bordes metalicos.

Este tipo de junta tiene la variante de usar platinas metdlicas dentadas debidamente
ancladas en lugar de los angulos. En la actualidad, existen muchos tipos de juntas con sus
ventajas y desventajas.



CAPITULO 8: OBRAS COMPLEMENTARIAS

8.1 Barandas

Como se describio anteriormente en el capitulo 2 (Cargas), los puentes deben ser provistos
de barandas o sistemas de barreras para proteccion de los usuarios. Estos sistemas deben
resistir las distintas cargas en las respectivas direcciones.

Para cumplir este objetivo el Manual de Disefio de Puentes sefiala que la altura de las
barandas para puentes peatonales sera no menor de 1.10 m. y en casos de ciclovias, serd no

menor de 1.37 m.
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Barandas para peatones Barandas para ciclistas

Fig. 8.1 Modelos de barandas para transito peatonal y de ciclistas separado del vehicular.
Adaptado de Herrera Mantilla, Jeronimo. Puentes, Univ. Catolica de Colombia 1996.

Ademas, las barandas deben ser especificadas de tal forma que sean econdmicas y
estéticas. Debe considerarse el aspecto estético al momento de escoger el tipo de baranda o
barrera de manera que pueda lograrse armonia con el resto de la estructura. En general, las
soluciones mixtas de barandas de metal mas concreto satisfacen estos requisitos.
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Herrera Mantilla (1996), recomienda algunos sistemas de barandas para transito. En la fig.
8.1 se muestran algunos esquemas recomendados para transito peatonal y de ciclistas, que
se encuentre separado del transito vehicular por medio de barandas. Ademas, en caso de
veredas no separadas por medio de barandas del transito vehicular, recomienda los
modelos de barandas de la fig. 8.2 y 8.3. Asimismo, cuando no existe veredas 6 s6lo cuenta
con bordillos recomienda los sistemas de baranda de la fig. 8.4 para transito vehicular.
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Baratidas com binadas para trdansito webd edar w peatonal

Fig. 8.2 Modelos de barandas para transito peatonal no separado del vehicular.
Adaptado de Herrera Mantilla, Jeronimo. Puentes, Univ. Catélica de Colombia 1996.
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Fig. 8.3 Modelos de barandas para transito ciclista no separado del vehicular.
Adaptado de Herrera Mantilla, Jeronimo. Puentes, Univ. Catélica de Colombia 1996.
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Barandas para transito vehicular

Fig. 8.4 Modelos de barandas para transito vehicular.
Adaptado de Herrera Mantilla, Jeronimo. Puentes, Univ. Catolica de Colombia 1996.
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8.2 Separadores

En general, para facilitar el flujo de trafico cuando existe un puente en dos sentidos se
recomienda separar el trafico. Para lograr ese fin, el MTC en el Manual de Disefio
Geométrico de Carreteras DG — 1999, especifica el uso de separadores centrales y
laterales.

Sin embargo, en el mismo documento se especifica que en casos donde se pueda justificar
razones técnico-econdmicas en estructuras excepcionales el ancho podra ser reducido a
solo 1 m, previa aprobacion del MTC. Ademads, en casos extremos el separador central se
podra reducir a una barrera o defensa y a una franja de seguridad o berma a cada lado.

El Manual de Diseno de Puentes — 2003 del MTC - DCGF sefiala que en puentes con dos
vias de trafico, puede disponerse de una barrera de mediana magnitud como elemento
separador entre las dos vias. En obras urbanas, se admiten barreras especiales, mas ligeras
y estéticas, pero con la resistencia verificada. Las barreras seran ubicadas como minimo a
0.60 m del borde de una via y como maximo a 1.20 m.

8.3 Bermas

En general, los puentes deberian mantener la misma seccion transversal del tramo de
carretera donde se encuentre ubicado. Dicha seccion también comprende las bermas. Sin
embargo, para puentes con luces mayores a 20 m el Ministerio de Transportes,
Comunicaciones, Vivienda y Construccion establece en la tabla 305.01 del Manual Disefio
Geométrico de Carreteras DG — 1999, que se podra reducir el ancho de las bermas (ver
tabla 8.1). En todo caso, el MTC tiene la potestad de aprobar casos excepcionales con
secciones inferiores o superiores si existe una justificacion técnico — econdémica.

Ademas, el DG-1999 del MTC establece que en el caso de proveer veredas al puente estas
tendrds un ancho minimo de 0.75 m y se deberd separar de las bermas por medio de
barreras y proteger los bordes con barandas.

8.4 Losas de transicion

El Manual de Disefio de Puentes — 2003 del MTC — DCGF especifica que las losas de
transicion tendran un espesor minimo de 0.20 m y una longitud limite justificado dentro de
la geometria del puente y los accesos. Ademas, se especifica que estaran ligados a la
estructura o al estribo del puente mediante articulaciones de concreto, sin conectores, y
apoyadas en el terraplén de acceso.

8.5 Cortinas y alas

Las cortinas son elementos extremos dotados, en la cara externa de uno o dos dientes a lo
largo de toda su longitud. El diente superior es obligatorio para soportar la losa de
transicion (ver fig. 6.12) y el diente inferior opcional, contribuye a la contencion del
terraplén y las armaduras de las cortinas.

Las alas son estructuras laminares solidarios con geometria adecuada para la contencion
lateral de los terraplenes de acceso (ver fig. 6.4 a). El Manual de Disefio de Puentes — 2003
del MTC — DCGF especifica que deberan tener un espesor no menor de 0.25 m y confinar
preferentemente toda la losa de transicion.



Tabla 8.1 Ancho de bermas en puentes de luces > 20 m, segun la clasificacion de la via.

CLASIFICACION SUPERIOR PRIMERA CLASE | SEGUNDA CLASE | TERCERA CLASE
TRAFICO VEH/DIA > 4000 4000 - 2001 2000-400 < 400
CARACTERISTICAS AP MC DC DC DC
OROGRAFIATIPO | 1 |2 |3 a1 |23 ]ali]2]3]al1l2]3]al1]2]3]4
VELOCIDAD DE
DISENO

30 KPH| 0505

40 KPH 1210.9]09 05

50 KPH| 1212 121210909

60 KPH| 1501512 12]12]12]12]12]15]15]15]12]09]09

70 KPH| 181815 1s]12]12]12]12]15]12]15]15]1s 1.2

80KPH 1.8 1.8]1.8|18[1.5]15][15]15]15[15]15 15|15 1.2

90KPH 1.8 | 1.8] 1.8 15/15]15 1515 1.5

100KPH 2 | 2 |18 1.8|1.8]15 1.5 1.5

110KPH| 2 | 2 1.8

120 KPH| 2.5 | 2.5 1.8

130 KPH| 2.5

140 KPH| 2.5

150 KPH

Adaptado de Manual Disefio Geométrico de Carreteras DG — 1999., Ministerio de Transportes, Comunicaciones,

Vivienda y Construccion., tabla 305.01
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8.6 Iluminacion

El Ministerio de Transportes, Comunicaciones, Vivienda y Construccion en el Manual de
Disefio Geométrico de Carreteras DG — 1999, especifica que los puentes deben ser
iluminados adecuadamente. El uso de la iluminacion, reflectorizacion, intermitencia u
otros dispositivos, debera regularse, por razones de seguridad, con la sefializacion propia
del camino.

8.7 Senalizacion

Las medidas de sefializacion seran tomadas durante las etapas de construccion y servicio
del puente. Igualmente, se debe establecer los elementos y secciones de refuerzo de los
carteles, sus elementos de soporte y materiales de acuerdo a las disposiciones del Manual
de Sefializacion de Caminos oficial.

8.8 Drenaje

Se debe consideran segun El Manual de Disefio de Puentes — 2003 del MTC — DCGF en lo
posible:

e Una sola pendiente en casos de puentes cortos.

e La situacion de mayor pendiente longitudinal., recomendédndose valores mayores
que 0.5%.

En caso de situaciones favorables ( con rampa con pendiente mayor a 2% y longitud menor
que 50 m), el drenaje sera previsto con una captacion ubicada en el extremo mas bajo de la
obra y secciones transversales con una inclinacion mayor 6 igual a 2%.

En el caso de situaciones desfavorables (rampas sin pendiente longitudinal, trecho mas
bajo de curvas verticales concavas) el drenaje puede ser proporcionado mediante una
canaleta lateral con inclinacién no nula.

En todos los elementos cuando exista la posibilidad de acumulacién de aguas en las partes
internas de la estructura, se preveran medidas de drenaje en la parte mas baja de la zona de
acumulacion.

Ademas, para el drenaje transversal, se establecera:

e Pendiente transversales no nulas.
e Pendiente transversal minima de 2% (2 cm/m), para las superficies de rodadura.

En caso de puentes en transiciones, se justificarad la variacion de las pendientes las cuales
deberdn ser estudiadas y justificadas.

8.9 Elementos de captacion

Para eliminar rdpidamente las descargas de aguas pluviales se pueden considerar el uso de
elementos de captacion. Estos elementos serdn colocados preferentemente cerca de los
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bordes exteriores de la via de trafico (ver fig. 8.5). Su espaciamiento estard en funcion de
la descarga de agua pluvial esperada.

/
ZM\

Fig. 8.5 Esquema de elementos de drenaje.

El Manual de Disefio de Puentes — 2003 del MTC — DCGF los considera adecuados en el
caso de puentes susceptibles a descargas directas elevadas. Ademas, especifica que se debe
considerar en el disefio medidas de proteccion contra la corrosiéon y las manchas
ferruginosas, si se utilizan tubos o dispositivos de fijacion metalicos.

También, Herrera Mantilla (1996), recomienda colocar drenes de 10 cm didmetro al lado
de los bordillos a cada lado con una separacion de 4 m como maximo.

8.10 Pavimentacion

La pavimentacion de la superficie superior deberd ser realizada mediante el uso de
pavimentos rigidos o flexibles. Se elegira el tipo de pavimento en funcion de la facilidad de
obtencion de materiales, la disponibilidad de equipos adecuados y la continuidad con el
pavimento de la carretera. El espesor del pavimento sera elegido en funcion al trafico
esperado en la via.

Ademas se debera prever las juntas de pavimento. En general, estas juntas del pavimento
estaran ubicadas en las juntas de dilatacion del puente. El disefio del pavimento serd de
acuerdo a las disposiciones de la Norma Peruana de Carreteras vigente.



CAPITULO 9: DISENO DE LA SUPERESTRUCTURA DEL PUENTE
SAN JUANITO

9.1 Introduccion

En este capitulo se ilustrard el disefio de la superestructura de un puente. Para desarrollar
este ejemplo situaremos el puente San Juanito (Colombia) en la region de Piura. Ademas,
para definir la ubicacion, alineacion, luz y tipo de estructura se proveera la informacion
basica de topografia, hidraulica, suelos, etc.

Posteriormente con ayuda de estos datos preliminares se procedera a estructurar y pre-
dimensionar el sistema de carga y resistencia del puente para finalmente disefiar el sistema
de losa y vigas del puente.

9.2 Datos preliminares

El puente San Juanito se encuentra ubicado en la carretera Piura-Chulucanas y es una
estructura destinada a salvar la continuidad producida por el rio. En la fig. 9.1 se observa la
planta y el perfil del tramo vial y en la fig. 9.2 se presentan las curvas de nivel del tramo de
estudio.

La estructura es una via principal de 9.0m (incluyendo bermas) que soportard cargas
variadas y donde se permitiran las maximas velocidades tolerables. El caudal de disefio
para el puente es de 10 m3/s. El puente se encuentra en un tramo relativamente recto, de
baja pendiente en una zona inundable.

Los célculos de las caracteristicas hidraulicas se realizaron con la aplicacion de las
formulas convencionales de flujo a superficie libre en cauces naturales, con base en las
experiencias de Manning. Primero se trabajé el rio sin puente y posteriormente se
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calcularon las caracteristicas con el puente. En la tabla 9.1 se presentan los resultados
hidraulicos.
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Fig. 9.1 Planta y perfil del tramo vial sobre el rio San Juanito.

Tabla 9.1 Resultados hidraulicos.

Pendiente media del tramo 0.005
Rugosidad de Manning 0.05
Luz del puente 28 m
Nivel maximo del agua, con borde libre| 46.5 m
Cota de fondo 443 m
Galibo 2.0m
Cota minima del tablero 48.5m
Profundidad minima de agua 1.55m
Velocidad media de flujo 0.6 m/s

Socavacion 0.05m
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El cauce del rio estd conformado por arenas sobre lecho rocoso. La roca aflora
superficialmente, segun se deduce de los resultados de andlisis de suelos. Ademads, por
tratarse de una zona inundable. y evitar la socavacion de los estribos del puente se
recomienda cimentar sobre roca.
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Fig. 9.2 Curvas de nivel en el Pte. San Juanito.

En la Fig. 9.3 se muestra el perfil del terreno en exploraciones realizadas a la margen
izquierda y derecha del rio. Igualmente, en la tabla 9.2 se muestran los resultados del
estudio de suelos realizados en la margen izquierda y derecha del rio san Juanito.
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Fig. 9.3 Perfil del suelo en la margen izquierda y derecha del rio San Juanito.
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Tabla 9.2 Resultados del estudio de suelos.

Método brasilefio
Tension Ind. Gtb

%LL | %LP | %IP | Compresion
No confinada|Compresion Omax

Limo amarillo rojizo| 89.1 | 57.6 | 31.5 - -
41.8 | 38.2 ]0.381 kg/cm2 -
- 534.7 kg/cm2 50.7 kg/cm?2

Estrato

Limo gris rojizo 80

Roca
9.3 Ubicacion y definicion del puente San Juanito

De acuerdo a las recomendaciones del estudio hidraulico (tabla 9.1) y del Manual de
Disefio de Puentes se han dispuesto los estribos en las progresiva 28.10 m y 56.10 m
(centros de los apoyos para el célculo de las luces), como se muestra en la fig. 9.4.
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Fig. 9.4 Esquema del Pte. San Juanito (unid. en metros).

Esta solucion implica construir un terraplén de aproximacién hasta las progresivas
respectivas. Ademas, se puede deducir de los resultados del estudio de suelos (tabla 9.2)

que se puede cimentar los estribos sobre roca .
Asimismo, los estribos estaran provistos de alas que serviran de muros de contencidon para
el terraplén.

Tal como se observa, el tablero es sesgado debido a la orientacion del rio San Juanito
respecto a la via. Ademas, la losa necesita una superficie de rodadura de asfalto con un

espesor 75 mm.
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También, se tendra que modificar el nivel de sub-rasante de la carretera de manera que el
puente quede completamente integrado al proyecto. Considerando aproximadamente el
peralte de las vigas y la losa de 1.40 m el nivel minimo de la losa resulta 49.9 msnm (fig.
9.5).
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Fig. 9.5 Perfil definitivo del Pte. San Juanito.

9.4 Estructuracion del puente San Juanito

El siguiente paso es disefiar un sistema de carga y resistencia para el puente. En nuestro
caso, este sistema estard conformado por una losa, barandas, vigas longitudinales, vigas
cabezales y riostras, apoyos y juntas, y los estribos.

Para la luz libre de célculo de 28.0 m (distancia entre centros de luz de los apoyos) se
decidi6 optar por un puente simplemente apoyado con vigas longitudinales. La losa sera de
concreto reforzado y se apoyara sobre las vigas longitudinales. La resistencia del concreto
serd de 30 MPa (315 kg/cm?) .

Para el disefio de las barandas del puente se eligio6 un modelo standard metalico que
cumple con las especificaciones de altura y resistencia de AASHTO.

Las vigas longitudinales (principales) serdn vigas I de concreto postensadas y estaran
apoyadas en el sistema de apoyos. Estas vigas de concreto postensadas con luces entre 25m
y 40 m resultan mas econdmicas que las vigas de concreto reforzado o de acero. El
concreto de las vigas postensadas serd de 55 MPa. Asimismo, el acero de preesfuerzo sera
de baja relajacion con fu = 1860MPa con torones @ 12.7 mm de siete alambres.

El sistema de juntas y apoyos permitird los desplazamientos longitudinales de la
superestructura. Asimismo, los apoyos transmitiran las cargas de la superestructura a los
estribos y estos a la cimentacion sobre roca.



CONCLUSIONES

Los capitulos anteriores trataron de ilustrar de manera detallada el proceso de disefio de
puentes con vigas y losa de acuerdo a la normatividad vigente. En el capitulo 1, se exponen
de manera rapida algunas de las consideraciones preliminares necesarias para el estudio del
proyecto del puente. Luego, en los capitulos siguientes se han presentado
recomendaciones, soluciones y alternativas para problemas comunes que se presentan en el
disefio de puentes.

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

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

Yy apoyos.

De otro lado, se concluye que existe una tendencia de AASHTO a disefiar las
cimentaciones por el método LRFD. Sin embargo este método no ha sido incorporado en el
Manual de Disefio de Puentes. Es por esto, que en el capitulo 6 “Subestructuras” se han
presentado las dos metodologias de disefio: ASD y LRFD usadas para cimentaciones. No
obstante, por el momento no se ha llegado a un verdadero desarrollo del método LRFD
para cimentaciones y estribos, por lo que Barker (1997) afirma que se obtienen resultados
similares disefiando por el método ASD 6 LRFD.

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

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