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ADDENDUM

El proyecto “Disefio vial definitivo de la avenida Padre Carollo” comprende el
disefio geométrico y estructural del pavimento, ademas de sus obras menores
complementarias, la evaluacion ambiental y el anélisis econdémico, todo esto bajo la
tutoria de un profesional experto en vias como es el procedimiento normal en este
tipo de trabajos de titulacion; este proyecto se aprob6 con varias alternativas de
trazado y en todas ellas habia que salvar la Qda. “El Conde” para la continuidad de
la via, la alternativa seleccionada para el disefio definitivo dio como resultado un

puente cuya luz corresponde a 50.00 metros.

El disefio del puente involucra un docente especializado en la materia, por lo que se
delinea este proyecto estructural como un trabajo adjunto, sin embargo para
mantener la asociacion de ambos trabajos que fueron concebidos como uno solo, se
va a desarrollar el presente puente como un capitulo del disefio vial definitivo,
tomando en cuenta de que se iban a superponer recursos como por ejemplo la
topografia que ya se desarroll6 en el proyecto vial, el analisis ambiental que también
ya se realiza en la via y que atiende también al puente, de manera que en ese sentido

complementario se va desenvolver el esquema de esta publicacion.

El esquema capitular del presente estudio se realizara entonces tal cual se presento
en el plan de tesis previsto en el “Diseno vial definitivo de la avenida Padre
Carollo”, con leves modificaciones debido a que el disefio estaba supeditado a la

alternativa vial que se seleccionare.
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RESUMEN

Como parte de las mejoras de la vialidad en el D. M. de Quito la Administracién Zonal
Quitumbe, contempla construir un via longitudinal en el sur de la ciudad, la cual
incluye la construccién de un puente de 50 metros de luz sobre la Quebrada “El
Conde” ubicada al sur este de esta Ciudad, proponiéndose para esta longitud el disefio
mediante seccion compuesta, y dos estribos apoyo sin pila intermedia, bajo la

aplicacion del codigo internacional AASHTO estandar 2002.

El disefio de la seccion del puente se apega a la seccion de la via, es decir se conservan
los cuatro carriles, dos para cada sentido, parterre intermedio, espaldones y aceras con

ligeras modificaciones por cuestiones del peso de los materiales.

Hay que mencionar que el presente informe representa un capitulo del Estudio
Definitivo de la Av. Padre Carollo, que ya fue aceptado por Universidad Politécnica
Salesiana para su publicacién. Entonces los contenidos seran un complemento del

estudio en mencidn y se enfocara en ese sentido el desarrollo del informe.



ABSTRACT

As part of the improvements of roads in the city of Quito, “Quitumbe” Zonal
Administration, plans to build a longitudinal avenue in the south of the city, which
includes the construction of a bridge of 50 meters of span on the “El Conde” ravine,
located at south east of this city, intending to this length design using composite
section, and two bearings without intermediate support, under the application of
international AASHTO standard code 2002.

The design of the bridge section is attached to the section of the “Padre Carollo”
Avenue, its preserved the four lanes, two in each direction, intermediate parterre,

shoulders and sidewalks with slight modifications for reasons of weight of materials.

It should be mentioned that this report represents a chapter of the planning. “Padre
Carollo” Avenue, which was already accepted by “Politecnica Salesiana” University
for publication. Then the contents will complement the study in question and focus in

this regard the development of the report.



INTRODUCCION

Durante los ultimos afios el sur de Quito es un sector en crecimiento por lo tanto la
Administracion Zonal Quitumbe genera el proyecto “DISENO DEFINITIVO DE LA
AVENIDA PADRE CAROLLO UBICADA EN LA PROVINCIA DE
PICHINCHA, CANTON QUITO, PARROQUIAS QUITUMBE -
TURUBAMBA” que en convenio con la Universidad Politécnica Salesiana se
realizaron los estudios necesarios tanto topograficos, hidrolégico e hidréulico,
estudios de suelos, estudio de trafico, impacto ambiental del sector. De acuerdo al
trazado se ha obtenido una longitud aproximada del proyecto es 6 Km de via, en la
cual existe un desnivel topografico (quebrada EI Conde) comprendido entre las
abscisas 0+334.22 y 0+394.22 teniendo una longitud aproximada a vencer de 50
metros para lo cual se propone realizar un puente de seccién compuesta que permita el
paso del mismo siendo este un capitulo mas de la tesis intitulada esto mediante

resolucion del Consejo de Carrera de Ingenieria Civil.



CAPITULO 1

ESTUDIO ESTRUCTURAL DEL PUENTE

1.1. Antecedentes

Son conocidos los problemas de movilidad que padece el DMQ, en lineas generales se
conoce que aproximadamente 747.0001 habitantes se trasladan en horas tempranas en
las mafianas en sentido sur- norte y viceversa en horas altas de la tarde y en la noche,
una de las rutas mas empleadas es la Av. Pedro Vicente Maldonado y su enlace con la
Av. Simon Bolivar. En atencion a esto la Administracion Zonal Quitumbe del
Municipio tiene un plan vial que dentro de algunos proyectos de vias, escalones y
puentes, tiene en cuenta una via paralela a la Av. Pedro Vicente Maldonado de 5.2 km
de longitud para captar parte de la carga de trafico vehicular de la ruta antes descrita,
esta via es la Av. “Padre Carollo” la misma que se enlaza al norte con la Av. Simon
Bolivar y al sur con la Av. Panamericana Sur a la altura del barrio San Juan de
Turubamba, este proyecto de via incluye salvar la Quebrada “El Conde” y para el
efecto se ha definido la necesidad de un puente de una longitud de 50 m, esta
estructura es la que se va a disefiar en el presente informe. La ingenieria de los
proyectos mencionados es llevada a cabo mediante convenio interinstitucional entre la

Universidad Politécnica Salesiana y la Administracion Zonal Quitumbe.




1.2.  Objetivos

1.2.1. Objetivos generales

» Realizar el disefio técnico de un puente vehicular sobre la Quebrada “El
Conde” que forme parte de la continuidad de la Av. “Padre Carollo”.

» Contribuir al plan vial del sur del DMQ por intermedio del convenio
interinstitucional entre la  Universidad Politécnica Salesiana y la

Administracion Zonal Quitumbe.

1.2.2. Objetivos especificos

» Determinar la mejor alternativa estructural en conformidad a la mejor opcién
técnico-econdmica para el puente en dependencia del trazado y las secciones
impuestas para la Av. “Padre Carollo”.

» Desarrollar el disefio en funcion de la metodologia del Cdédigo ASSHTO

ESTANDAR.

1.3.  Justificacion

> TECNICA: La importancia del proyecto del puente es prioritaria y se establece en
que es imprescindible para coadyuvar a resolver el problema de la congestion en
horas pico de la Av. Pedro Vicente Maldonado que conecta un nimero importante
de barrios del sur del DMQ con arterias viales que a su vez se extienden hacia el

norte como la Av. Simon Bolivar, Av. Napo, calles del Centro Histdrico, etc.



Como se expuso anteriormente, en la mafiana se estima que alrededor de 747.000
personas que se trasladan de sus hogares ubicados al sur del DMQ hacia sus
centros de trabajo o estudio ubicados mayoritariamente en el centro-norte de Quito,
por lo que es importante ubicar rutas alternas que conecten estos destinos y para
ello debido a la accidentada topografia de nuestra ciudad nos vemos obligados a
acudir a elementos como puentes o alcantarillas, en nuestro caso después de
recurrir a algunos criterios como el Dpto. de Ordenamiento Territorial de la
Administracion Zonal Quitumbe y la EPMAPS, se concluyé que la mejor
alternativa es un puente. Ademas de los beneficiarios directos que serian los
usuarios del puente, hay que agregar el impacto positivo de esta estructura de
contribuir al potencial que tiene esta area para el desarrollo de planes de vivienda y
también conseguir la elevacién de los estdndares de vida de la poblacion ya

asentada.

COOPERACION: Existe un interés bilateral entre la Administracion Zonal
Quitumbe y la Universidad Politécnica Salesiana, la entidad municipal requiere
estos disefios y ademas se apresta a financiar los estudios topograficos vy
geotécnicos del proyecto de tesis, lo cual le proporciona factibilidad al proyecto, y
la entidad educativa necesita proyectos para concretar los estudios de pregrado de

sus estudiantes.



1.4.  Descripcion del sitio

El puente objeto de este estudio se encuentra los barrios El Vergel y Tréboles del Sur,
donde salva la Quebrada “El Conde” (ver fig. 1, en azul el eje de quebrada) que si bien
tiene un caudal base pequefio en temporadas de estiaje, sirve a una cuenca que aporta

caudal pluvial y descargas sanitarias puntuales de alcantarillado.

coordenadas corresponden a la localizacién de sus margenes norte y sur del puente:

Tabla 1.
Coordenadas Puente Av. Padre Carollo
MARGEN | LATITUD (S) | LONGITUD (W) | COTA | ABSCISA (AV.P.CAROLLO)
utm utm msnm m
Norte 9965727.05 496425.16 | 3004.92 0+344.22
Sur 9965677.54 496418.20 | 3004.92 0+394.22

Nota. Msnm=metros sobre el nivel del mar

Elaborado por: Leonardo Mora
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Figura 1. Fotografia area del cruce del puente sobre la Qda. El Conde. Fuente: Google earth

Elaborado por: Leonardo Mora
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1.5.  Sinopsis sobre puentes segun el material

Como definicién un puente es una construccion artificial, que permite salvar un
accidente geografico o cualquier otro obstaculo fisico como un rio, un cafion o
quebrada, un valle, un camino, una via férrea, un cuerpo de agua, o cualquier
obstruccion. El disefio de cada puente varia dependiendo de su funcion y la naturaleza
del terreno sobre el que el puente es construido. Su proyecto y su calculo pertenecen a
la ingenieria estructural, siendo numerosos los tipos de disefios que se han aplicado a
lo largo de la historia, influidos por los materiales disponibles, las técnicas
desarrolladas y las consideraciones economicas, entre otros factores.  Para
determinadas luces o dimensiones entres estribos y pilas de puentes se tienen
destinados materiales especificos para su construccion, de acuerdo a nuestra luz de

disefio se exponen, en resumen, continuacion los mas importantes:

» Puentes metalicos Los puentes metalicos son estructuras que se construyen con
rapidez. Sin embargo, estas estructuras son las mas costosas y ademas se
encuentran sometidas a la accién corrosiva de los agentes atmosféricos, gases y
humos de las propios de las ciudades. Por ello, su mantenimiento es caro. Los
puentes de acero de un solo tramo que utilizan vigas metélicas logran luces de
hasta 70 m, los puentes metalicos de armadura alcanzan luces de hasta 120 m, el

disefio en arco pueden llegar a luces de 150 m.

» Puentes de hormigobn armado La principal caracteristica estructural del
hormigon es que resiste muy bien los esfuerzos de compresion, pero no tiene buen
comportamiento frente a otros tipos de esfuerzos (traccion, flexion, cortante), por
este motivo es habitual usarlo asociado al acero, recibiendo el nombre de hormigon
armado, comportandose en conjunto muy favorablemente ante las diversas
solicitaciones, ademas es un material duradero e insensible a los agentes
atmosféricos. Se usa en luces de hasta 30 m, y se podria llegar a la luz de nuestro

disefio con una pila intermedia.

» Puentes de seccion compuesta En la actualidad el uso de secciones compuestas
ha ido aumentando, anteriormente las vigas de acero y las losas de concreto se

consideraban por separado; en la accion compuesta (hormigdn armado unido a



miembros de acero estructural) aumenta la resistencia de la seccidon ya que se
aprovechan las principales propiedades estructurales de cada uno. En el caso de
puentes la viga compuesta puede aumentar su resistencia en un tercio en
comparacion a una viga netamente de acero (NAVARRETE, Juan; “Secciones
compuestas de Acero-Concreto Método™; 2004; pag. 21.), al igual que se reducen las

deflexiones, y se pueden lograr luces de hasta 70 m.

Considerando estas relaciones entre tipos de materiales y sus respectivas luces optimas
de disefio, se adopta la seccion compuesta para realizar el calculo estructural del

presente puente vehicular.

1.6. Disefio de puentes de seccién compuesta

1.6.1. Sintesis de disefio

El disefio se establecera en un puente de seccion compuesta, es decir de tablero de
hormigon armado y vigas de acero estructural, dicho disefio se basa en un Optimo
aprovechamiento de las caracteristicas mecénicas de los dos materiales que lo
conforman mediante su interaccion mutua, conseguida mediante su conexion a rasante

a través de conectores de corte.

En la construccion compuesta la viga sigue siendo el miembro mas utilizado, sin
embargo en los pisos compuestos en general se hace rendir mas eficazmente la
resistencia del hormigon y del acero estructural, procurando que la mayoria de seccion
de losa trabaje a compresion, y la seccion de acero trabaje a traccion. Las secciones
compuestas tienen mayor rigidez en comparacion con las secciones de acero Yy

hormigon por separado, al igual que presentan menos deflexiones.

Mas en especifico, en los puentes no compuestos el problema mas usual es el
agrietamiento de la losa y en consecuencia su deterioro, ya que la parte superior de la
losa que trabaja compresion y la parte inferior a traccion, en consecuencia esta Gltima
se agrieta y con la accion repetida de las cargas vehiculares estas fisuras se van
abriendo cada vez més. Con la trabe compuesta se disminuye este problema, ya que si

el eje neutro queda en la union entre la losa de hormigon y la viga de acero, la losa



trabajard completamente en compresion, y el acero a traccion, aprovechandose asi las
principales caracteristicas estructurales de ambos materiales; en ocasiones puede darse
el caso de que el eje neutro se ubique dentro del espesor de la losa y por tanto solo una
parte de ella trabaje a compresion, entonces lo que se suele hacer para evitar esto es
agregar un cubreplaca (Figura 2) en el patin inferior de la viga de acero para que el eje

neutro baje y quede por debajo de la losa.

Tipo de seccion
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e

Figura 2. Seccion compuesta. Fuente: Juan C. Navarrete

Elaborado por: Leonardo Mora

1.6.2. Sintesis de procedimiento constructivo

En el proceso de construccion de la seccion compuesta, para que se pueda considerar
como tal, el hormigén de la losa debe adquirir por lo menos un 75% de resistencia a la
compresion de disefio antes de que alcance la accién compuesta; los pesos debidos a la
losa, al encofrado y otros que se puedan presentarse, seran absorbidos ya sea por la
viga 0 por un sistema de apuntalamiento; entonces las vigas de acero se deben
apuntalar antes de que se soporten esas cargas, para que a su vez sean soportadas por
los puntales y no por las vigas de acero. En caso de que no sea viable el
apuntalamiento de las vigas, estas deberan resistir en esa etapa constructiva todas esas
cargas incluyendo su peso propio, por ello se analizan varios estados de carga en

diferentes etapas constructivas, en resumen se tiene:



1.6.2.1. Construccion con apuntalamiento

Antes de colarse la mezcla de hormigdn, se colocan las vigas de acero, se apuntalan
por debajo y posteriormente se vierte la mezcla, después de que el hormigdn alcance el
75% de su resistencia de disefio a la compresion, se retira el apuntalamiento, y
entonces la viga ya compuesta soporta los esfuerzos debidos a todas las cargas.

1.6.2.2. Construccion sin apuntalamiento

Cuando ya estan colocadas las vigas de acero, a las mismas se les enganchan los
moldes de encofrado para la losa, y posteriormente se cuela el hormigén, en este caso
las vigas deben resistir los esfuerzos causados por estos pesos y otros que puedan
presentarse durante el proceso de construccién, luego cuando se adquiera el 75% de la
resistencia a la compresion del tablero de hormigon, se quitan los moldes y la accion
compuesta empieza a soportar los esfuerzos debidos a las cargas muertas y vivas que

se puedan presentar.

La construccion apuntalada permite el uso de vigas mas pequefias en su seccion, a
pesar de este ahorro en acero, la mayoria de vigas compuesta para puentes no se
apuntalan, ya que es una operacion muy cuidadosa, y en la mayoria de proyectos los
costos de apuntalamiento (puntales y mano de obra) superan los costos de ahorro en

acero estructural.
1.6.3. Esfuerzos en los diferentes tipos de secciones
1.6.3.1. Secuencia de carga
En cualquier punto de la seccion compuesta la tension elastica debida a las cargas
aplicadas debera ser igual a la sumatoria de las tensiones o esfuerzos provocados por
las cargas aplicadas de manera separada a:

» Laseccion de acero

» Laseccidon compuesta a corto plazo (3n)

» Laseccion compuesta a largo plazo (n)



1.6.3.2. Esfuerzos para secciones en flexion positiva

Para calcular los esfuerzos de flexion en las secciones sujetas a flexion positiva, la
seccién compuesta debera consistir en la seccion de acero y el area transformada del
ancho efectivo del tablero de hormigon.

Para las cargas transitorias que se suponen aplicadas a la seccién compuesta a corto
plazo, el area del tablero de hormigdn se transformara utilizando la relacion de modulo
de elasticidad del acero y modulo de elasticidad del hormigon a corto plazo, n. Para las
cargas permanentes que se suponen aplicadas a la seccion compuesta a largo plazo, el
area del tablero de hormigon se debera transformar usando la relacion de modulos a

largo plazo, 3n.

La relacion de modulos se deberia tomar como:

E
n=—

EE
Donde:

E = Eacero = MOdulo de elasticidad del acero

Ec = Enormigen = Modulo de elasticidad del hormigon (Modulo instantaneo)

1.6.3.3. Esfuerzos para secciones en flexion negativa

En este disefio por no tener apoyo o pila intermedia no se presentaran casos de flexion
negativa, sin embargo como informacion de este apartado se tiene que para calcular los
esfuerzos de flexion en las secciones sujetas a flexion negativa, la seccion compuesta
tanto para los momentos a corto plazo cuanto para los momentos a largo plazo debera
consistir en la seccion de acero mas la armadura longitudinal que se encuentra dentro

del ancho efectivo del tablero de hormigon.
1.6.3.4. Esfuerzos en el tablero de hormigén
Para calcular las tensiones de flexién longitudinales en el tablero debidas a todas las

cargas permanentes y transitorias se debera utilizar la relacion de modulo de

elasticidad del acero y mddulo de elasticidad del hormigon a corto plazo, n.
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1.6.4. Ancho efectivo del tablero

El ancho efectivo de losa que trabajara en conjunto con las vigas sera el valor minimo

de los siguientes criterios para vigas interiores:

» Un cuarto de la longitud de claro promedio.
» Doce veces el espesor de la losa promedio, mas el mayor del espesor del alma o
la mitad del ancho del patin superior de la viga.

» Ladistancia entre vigas adjuntas.

Ancho efectivo de secciones
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Figura 3. Anchos efectivos. Fuente Juan C. Navarrete

Elaborado por: Leonardo Mora

En vigas exteriores, el ancho efectivo de losa es la mitad de las vigas interiores

adjuntas, mas el menor de los siguientes parametros:
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» Un octavo de la longitud de claro efectiva.
» Seis veces el espesor promedio de la losa, mas el mayor de la mitad del espesor
del alma o un cuarto del ancho del patin superior de la viga.

» Lalongitud del volado.

1.6.5. Rigidez

Para el andlisis de los elementos flexionantes se deberan utilizar las siguientes

propiedades de rigidez:

» Para cargas aplicadas a secciones no compuestas: propiedades de rigidez de la

seccién de acero solamente.

» Para cargas permanentes aplicadas en secciones compuestas: propiedades de
rigidez de la seccion compuesta a largo plazo, suponiendo que el tablero de

hormigon es efectivo sobre la totalidad de la longitud del tramo.

» Para cargas transitorias aplicadas a secciones compuestas: propiedades de
rigidez de la seccién compuesta a corto plazo, suponiendo que el tablero de

hormigon es efectivo sobre la totalidad de la longitud del tramo.

1.7. Topografia y disefio geométrico

Generalmente el estudio Topogréafico es parte del Trazado Vial del proyecto para
cualquier carretera o via, en el que se definen los sitios de los cruces de la via sobre los
accidentes topogréaficos que se presenten en el avance del proyecto. De esa forma en
este caso el estudio topogréafico se realiz6 en coordinacion con el Disefio vial definitivo
para la “Avenida Padre Carollo”. El sitio de cruce y la rasante del puente son parte
del enlace que este debe tener éste con el trazado vial que se delimitd por la tesis

mencionada.

El sistema de coordenadas utilizado se basa en la proyeccion utm, y el Datum es el
WGS 84.
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1.7.1. Actividades y Productos Topograficos

» Dentro del Estudio Topografico para el Trazado Vial de la “Avenida Padre
Carollo”, se hizo un levantamiento del sitio de cruce, en una topografia de detalle,
con curvas de nivel por cada metro, en que se pueda ver el recorrido que hace la
quebrada y el rio para proteger sus margenes y verificar que no se pueda poner el
riesgo la estructura a colocarse. Esta topografia esta enlazada con la topografia de
la via como ya se anot6 anteriormente, salvo que en el tramo del puente se cubren
mayores areas, asi en la seccion aguas arriba se consideraron perpendicularmente
al puente 94.50 m de levantamiento y en la seccion aguas abajo del mismo 31.50
m, se consider6 necesario cubrir estas distancia debido a que la curva de realiza la

quebrada es irregular en estos lugares.

» Con esta topografia anterior se hace una ampliacién a escala 1:100 / 1:200 del sitio
de cruce, tanto en planta como elevacién, con una distancia razonable antes y

después de la probable luz del puente, asi como aguas arriba y abajo.

» La topografia esta enlazada horizontal y verticalmente a la red geodésica de la
EPMAPS, debido a que esta institucion tiene un hito (vértice QUI-SJT-001) al final
de la via “Avenida Padre Carollo”, el cual era el mas cercano al proyecto vial.
Ademas se tienen dos puntos de control uno al norte y otro al sur del puente

conformados por mojones de hormigén y clavos de acero en las siguientes

coordenadas:
Tabla 2.
Coordenadas GPS
PUNTOS GPS
PUNTO NORTE ESTE COTA DESCRIPCION
1 9965880.7 496414.7 3014.257 GPS A
2 9965636 496446.78 3022.567 GPS B

Nota. Ubicacion puntos GPS

Elaborado por: Leonardo Mora
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» Se realizan también dos perfiles que son paralelos en planta con el abscisado de la
via y por consiguiente del puente. Estos dos perfiles se encuentran a uno y otro
lado del eje de via, a una distancia de 12 m. Estos dos perfiles permiten ver, en
elevacion, la ubicacion de la cimentacion del puente, en sus dos extremos,
verificando que la zapata no quede en el aire y esté debidamente protegida de las

crecientes.

» También dentro de los planos topograficos consta los niveles de maxima y minima
crecida del cuerpo hidrico que se presenta en la quebrada, segun las observaciones

en sitio.

1.7.2. Disefio Geométrico

Debido a los requerimientos de la via, de existir sobre caminos que efectivamente
estaban conformados dentro de la distribucion de los barrios que beneficia, el sitio de
cruce queda practicamente definido, en lo posible se procura pasar en forma
perpendicular al cauce de la quebrada. También en atencién a las limitaciones de
pendiente que impone el trazado vial, no es factible bajar mas la cota del puente debido
a que el acercamiento a la quebrada de la via no puede sobrepasar el 8% de pendiente,
a pesar de que el estudio hidrolégico nos permite disminuir hacia el nivel de la
depresién como se comprobard mas adelante, esta circunstancia también nos determina
las condiciones de apoyo debido a la gran altura que tendria una pila intermedia dentro

de la quebrada en cuestion.

Por lo expuesto en el parrafo anterior la luz del puente queda definida en 50.00 m,
como se observa en los perfiles la subestructura queda protegida (Figuras 9 y 10) y las

vias con una pendiente dentro de lo permisible en las normas ecuatorianas.
En lo que concierne al ancho del puente, la via a servir tiene una seccion constante de

24.00 m, los que se distribuyen dos aceras laterales de 2.00 m, dos calzadas de 9.00 m,

y un parterre central de 2.00 m, como se observa a continuacion:
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Seccién de via
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Figura 4. Seccion Av. Padre Carollo Fuente: Disefio definitivo para la “Avenida Padre Carollo

Elaborado por: Leonardo Mora

Entonces la seccion del puente obedece a esta seccion de la via pero con ciertas
modificaciones que apuntan a no aumentar demasiado el peso de la estructura y las

cargas permanentes, y son los siguientes:

» Se reducen las aceras laterales de 2.00 m a 1.20 m que son suficientes para el
transito peatonal, por lo que se tendra que realizar una transicion 40.00 m antes

y después de la longitud del puente para la reduccion de estas aceras.

» El parterre central se reduce de 2.00 m a 0.90 m, aparte de la reduccion de peso
en hormigon y carga viva que involucra esto, se trata de impedir el transito
peatonal por este sitio, dado que puede ser peligroso maniobrar dentro de
puente a causa de demasiada afluencia de peatones. Entonces en este espacio
de 0.90 m servira para ubicar guardavias que escuden el trafico vehicular.
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» La pendiente transversal de la calzada también se reduce a 1% para empatar
con la estructura de la losa el puente que también tendra esa misma inclinacion
por motivos de drenaje con esto se logra tener una carpeta asfaltica uniforme de
5 cm y minorar ostensiblemente la carga muerta; de la misma forma se tendra
que hacer 20.00 m antes de la aproximacién de la via al puente un transicién de
la pendiente del 2 al 1% para que no sea tan brusco el cambio de pendiente

transversal.

» Con estas modificaciones el ancho de la calzada se queda en 9.55 m, asi se
aumenta en 55 cm el ancho de calzada original sin reducciones a la entrada al
puente que puedan resultar peligrosas, entonces la seccion de servicio para el

puente queda definida por la Figura 5, como sigue a continuacion:
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Figura 5. Seccion de servicio del puente Fuente: Propia

Elaborado por: Leonardo Mora
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1.8.  Estudio hidroldgico e hidraulico

1.8.1. Estudio hidrolégico

El cruce de la via se realiza sobre un curso de agua no muy importante en cuanto a
caudal, sin embargo se deben investigar las crecidas que se puedan presentar y evaluar

cuan peligrosas podrian ser para la estabilidad del puente.

1.8.1.1. Informacién utilizada

No existen registros limnimetricos o de crecidas para la Qda. EI Conde por parte del
INAMHI, el escaso caudal en temporada de estiaje puede ser una razon para ello, no
obstante por observaciones se puede determinar un nivel de maxima crecida, el mismo

que a su vez se puede corroborar con los métodos de la hidraulica de canales abiertos.

Para el efecto se cuenta con restituciones digitales del sitio entregadas por la
Administracion Zonal Quitumbe y fotografia aérea, que serviran para el trazado de la

cuenca que aporta hasta el sitio de cruce del puente.

1.8.1.2. Caudal Hidrolégico

El cuerpo de agua tiene un caudal base constante que corresponde en parte a
filtraciones hacia el cauce y otra parte a las aguas residuales del sector, este caudal
base tiene un tirante de agua promedio de 0.30 m en la parte central que es la mas
profunda, debido a la geometria triangular del cauce. Para el caudal hidrolégico se
empleard el método racional, en razon de que tiene resultados muy aceptables para
obras de drenaje de carreteras, la cuenca es menor de 200 Ha y el tiempo de
concentracion es menor a 6 horas, condiciones idoneas para que este método entregue

datos fiables.

El Método Racional tiene la hipétesis fundamental de que cae sobre la cuenca en
estudio una lluvia que es constante y uniforme, y esta producird un caudal el cual
alcanza su valor maximo cuando toda la cuenca esta contribuyendo al mismo tiempo

en el punto de disefio. Esta hipotesis se satisface para un lapso de tiempo, denominado

18



tiempo de concentracion (t), definido como el tiempo que tarda el agua en fluir desde
el punto més alejado de la cuenca hasta el punto de aforo o de estudio. Entonces el

caudal pico se define por la siguiente expresion:

Donde:

Q = caudal en m*/s

C = coeficiente de escurrimiento de la cuenca
A = area de aporte en km?

i = intensidad de la lluvia de disefio en mm/h

Quebrada el Conde

Figura 6. Cauce de Qda. El Conde Fuente: propia

Elaborado por: Leonardo Mora
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Quebrada el Conde
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Figura 7. Cauce de Qda. El Conde Fuente: propia

Elaborado por: Leonardo Mora

1.8.1.2.1. Coeficiente de escorrentia

Se necesita una seleccion apropiada de este parametro, debido a que es la variable con
mayor incertidumbre del método, y depende del tipo de area de drenaje; el area en
estudio es urbana, sin embargo la mayor area de aporte a la quebrada es un sector no
desarrollado, por tanto, tiene un buen porcentaje de pastizales como se podra observar

en la fotografia aérea.

La siguiente tabla contiene los coeficientes de escorrentia a ser considerados.
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Tabla 3.
Coeficientes de escorrentia

Coeficientes de escorrentia para ser usados en el método racional

Periodo de retorno (afios)
Caracteristica de la superficie 2 5 10 25 50 100 500
Areas desarrolladas .
Asfiltico 0.73 0.77 081 0.86 0.90 0.95 1.00
Concretoftecho 0.75 0.80 083 0.88 0.92 0.97 1.00

Zonas verdes (jardines, parques, etc.)

Condicidn pobre (cubieria de pasto menor del 50% del drea)
Plano, 0-2% 0.32 (.34 0.37 0.40 0.44 047 0.58
Promedio, 2-7% 0.37 0.40 0.43 0.46 0.49 0.53 0.61
Pendiente, superior a 7% 0.40 0.43 045 0.49 0.52 0.55 0.62

Condicién promedio (cubierta de pasto del 50 al 75% del drea)
Plano, 0-2% 0.25 0.28 0.30 0.34 0.37 0.41 053
Promedio, 2-7% 0.33 0.36 0.38 0.42 0.45 0.49 058
Pendiente, superiora 7% 0.37 0.40 042 0.46 0.49 0.53 0.60

Condicidn birena (cubierta de pasto mayor del 75% del drea)
Plano, 0-2% 0.21 0.23 0.25 0.29 0.32 (L36 0.49
Promedio, 2-7% 0.29 0.32 0.35 0.39 042 046 0.56
Pendiente, superior a 7% 034 0.37 0.40 0.44 0.47 0.51 0.58

Areas no desarrolladas

Area de cultivos
Plano, 0-2% 0.31 0.34 0.36 0.40 0.43 047 0.57
Promedio, 2-7% 0.35 0.38 041 0.44 0.48 0.51 060
Pendiente, superiora 7%  0.39 042 044 048 0.51 0.54 0.6
Pastizales
Plano, 0-2% 0.25 (.28 0.30 0.34 0.37 0.41 0.53
Promedio, 2-7% 0.33 (L30 0.38 0.42 0.45 0.49 0.58
Pendiente, superiora 7% 0.37 0.40 .42 0.46 0.49 0.53 0.60
Bosgues
Plano, 0-2% 022 0.25 0.28 0.31 0.35 0.39 0.48
Promedio, 2-7% 0.31 0.34 0.36 0.40 (.43 0.47 .56

Pendiente, superiora 7%  0.35 0.39 0.41 045 0.48 0.52 0.58

Nota. Coeficientes de escorrentia. Fuente: Ven Te Chow

Elaborado por: Leonardo Mora

1.8.1.2.2. Area de drenaje

Se determinara el tamafio y la forma de la cuenca de drenaje, en base a la topografia,
restitucion y fotografia aérea, la frontera de la cuenca hacia el sur del puente es facil de
trazar por ser no urbanizada, hacia el norte del puente o de la quebrada, se tienen
diferentes caracteristicas superficiales, unas urbanas no muy consolidadas y otras no
urbanizadas, entonces el trazado de las areas aportantes involucrara dos tipos de areas
y por consiguiente dos coeficientes de escorrentia, las mismas que se ponderan para
sacar un resultado acorde; esto en atencion de que las partes ya urbanizadas captan la
escorrentia y la trasladan hacia la misma quebrada mediante la red de alcantarillado
combinado de la EPMAPS, descargas que son visibles en el recorrido de la quebrada
aguas arriba del puente, esto aparte del caudal sanitario que transporta la red publica y

que estd tomado en cuenta en el caudal base del cuerpo hidrico.
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1.8.1.2.3. Intensidad de Lluvia

La intensidad de lluvia es la tasa promedio (en mm por hora) de lluvia que se precipita
sobre una cuenca, y esta se selecciona en base a la duracion de la lluvia de disefio y el
periodo de retorno; tal como se explicd antes (ap. 1.8.1.2.) la duracion de la lluvia de
disefio es igual al tiempo de concentracion (t) para el &rea de drenaje en consideracion;
el periodo de retorno (T) se establece en base a estandares de cddigos locales o puede
ser escogidos de acuerdo al criterio del profesional que disefia, segun las normas del
MTOP para puentes de carreteras colectoras se admite un rango de 100-250 afios, por

lo que se adopta un T de 100 afios.

Para cada sector de la ciudad el INAMHI ha elaborado ecuaciones de intensidad-
duracion-frecuencia que provienen de las diferentes estaciones meteoroldgicas con las
que cuenta esta institucion , la mas cercana a nuestra area de estudio es la que
corresponde a la Estacion Izobamba que es la mas austral en la ciudad de Quito, y tiene

la siguiente expresion:
e Izobamba (0°21°45°°S 78°33°11°0O 3058msnm)

_ T4.714T L0EEE [ln(t_l_ 3)]3.82[&2 % ].Il(Tj 01852
1= .tl.Enl}?'}

El tempo de concentracion serd calculado con la formula de Kirpich, que fue
desarrollada a partir de informacion de cuencas no urbanas, con pendientes del 3 al
10% por el SCS (Ven Te Chow, 2000, pag. 513), y es la siguiente:

LD.??
t=0.0194 (SE‘E)

Donde:
L = Longitud del area de aportacién (m)
S = Pendiente de la sub-cuenca de aportacion (m/m)
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1.8.2. Evaluacién hidraulica

Las observaciones de hasta donde hay huella de crecientes en la quebrada mas la
informacion recolectada de los habitantes del sector nos dan una altura méaxima de
crecida en el canal natural de 4.50 m. Para la comprobacion de que el sitio de
emplazamiento del puente no corra riesgos de inundacion, se evaluarén las secciones
de perfiles para niveles de crecida (caudal T=100 afios), con las herramientas que

proporciona la hidraulica de canales abiertos.

RE .-"351.-"2
T
Donde:
R= Radio hidraulico (m)
n= Coeficiente de rugosidad de Manning
S= Pendiente promedio (m/m)

V= Velocidad promedio (m/s)

La ecuacion de Manning es valida para flujo completamente turbulento, asumimos este
estado de flujo debido a que el canal es irregular y la pendiente es relativamente alta,
escenario en el que se pude dar que las fuerzas viscosas sean débiles ante las fuerzas
inerciales, claro que entre el estado laminar y el turbulento se puede presentar un
estado intermedio o transicional, Henderson (1966) sugiere el siguiente criterio para el

flujo completamente turbulento:
n®VR-S$ = 1.1x 1074
Entonces aplicando lo anterior tenemos la ecuacion del caudal segin Manning:

a1 i
AHR:..IESJ..I:.

n

Y de acuerdo a la forma del cauce entregada por la topografia, se tienen secciones

triangulares que son tipicas de la erosién hidrica, entonces:
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Cauce de la quebrada el Conde

R —

.

Figura 8. Analisis hidraulico del cauce triangular. Fuente: propia

Elaborado por: Leonardo Mora

En funcion de estas variables se tienen los siguientes parametros:

¥ ¥
L=T—T=
sina  sinf
Ly
A, =—"
72
af 1 1 \3 .,
8/3 1/2
¥ (tancx+tan[3) S
Q=
1 1

_I_

2/3
sena = sen B)

3.1Bn(

Se busca aislar la variable Q en funcion de otra variable desconocida (y= altura de
calado), para que otorgando valores a “y” y con la ayuda de una hoja de calculo,
obtener por tanteos la igualdad anterior, ya que todas las demés variables son
conocidas. De tal manera que en los dos perfiles del puente se tienen los siguientes

calculos para obtener la altura maxima de calado:
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Calculo de maxima crecida - lado este

Tiempo de concentracion

L=
Cota superior=
Cota inferior=
S=
t=
tc min=

Intensidad

552.56 m

3080.00 m
2991.83 m

0.16 m/m
5.09 min
5.00 min

. 74.714-1'-00833 % [ln(t 4 3)]3830: - ln(:T)(}iB?:‘

Caudal maximo

Area no urbanizada hasta el punto de estudio

Area urbanizada hasta el punto de estudio

Qtotal=

Geometria del cauce

£1.6075

100 afos
5.09 min
119.83 mm/h

CiA
Q= 3.6

0.52
96.397 Ha
16.68 m3/s

0.95
22.658 Ha
7.16 m3/s

23.85 m3/s

0.96397 Km?

0.22658 Km?
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n= 0.05

o= 39 grados
B= 38 grados
y= 1.7496 m
Ru= 137 m
X = L +.L
sina  sinf3
L-y
Ay =—
H™ 2

5/3
y8/3< 1 + 1) S1/2
1

Q= 1 2/3
3.18n< + )
sena  senf3
Q= 23.8484 m®/s
A= -0.0007 m3/s

7.3037E-09 = 1L.1x 1074

Calculo de maxima crecida - lado oeste

Tiempo de concentracion

L= 552.56 m
Cota superior= 3080.00 m
Cota inferior= 2991.83 m
S= 0.16 m/m
t= 5.09 min
tc min= 5.00 min

Intensidad

[ = 74'714-'[-00833 * [ln(t € 3)]38'_‘0: - ln{T}l} 18952

t1.6079
T= 100 afos
t= 5.09 min
I= 119.83 mm/h
Caudal maximo
CiA
=35
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Area no urbanizada hasta el punto de estudio

C= 0.52
A= 96.397 Ha 0.96397 Km2
Q= 16.68 m3/s

Area urbanizada hasta el punto de estudio

C= 0.95
A= 22.658 Ha 0.22658 Km?2
Q= 7.16 m3/s

Qtotal= 23.85 m3/s

Analogamente al perfil Este, se obtienen los pardmetros hidraulicos necesarios para

calcular el caudal, y se fija una altura de calado que satisfaga este valor de caudal:

n= 0.05
o= 51 grados
B= 45 grados
y= 2.0577 m
Ry= 1.38 m
y
== +——
L= Sina " sin B
L-y
Ay =—
72
5/3
y8/3( 1 +L> / Sl/z
_ tana  tan
3.18n< + )
sena  sen 3
Q= 23.8482 m3/s
A= -0.0010 m3/s

7.3288E-09 = 1.1 % 107*

Con estas alturas en los canales triangulares que forman el cauce de la quebrada, los

perfiles tendran la siguiente configuracion:
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PERFIL ESTE:

Crecida maxima

PERFIL B9TE G+ 3pe. 70- B
&
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Figura 9. Calado para maxima crecida Fuente: propia

Elaborado por: Leonardo Mora

PERFIL OESTE:

Crecida maxima

FERFIL I:IEJU— A
Ju o irg 40
o [ L
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u ] a1
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O
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— I
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re]
\ th [
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Figura 10. Calado para méaxima crecida Fuente: propia

Elaborado por: Leonardo Mora
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Como se puede comprobar, dibujando en los perfiles el nivel de maxima crecida, el
galibo es de gran altura (10.00m) con lo que se resguardara la integridad de la
estructura, y las pilas estan lejos del cuerpo hidrico con lo que también estan a buen

recaudo de posibles socavaciones o desestabilizaciones.

1.9. Geologia y geotecnia

Para el disefio del Puente sobre la quebrada EI Conde se requiri6 el estudio de suelos
que permita determinar el nivel de cimentacion donde se va apoyar la estructura, los
estudios fueron realizados por el Laboratorio de Suelos de la Universidad Politécnica
Salesiana de cuyo informe se tiene la capacidad portante del suelo para la
recomendacion de la profundidad a la cual va estar cimentados los estribos.

Ademas se requiere determinar la estratigrafia y espesores de capa para definir las

caracteristicas fisico-mecanicas y la capacidad de carga de los estratos.

El objeto de este estudio es determinar la capacidad admisible del suelo para la
estructura que va implantarse y considerar los pardmetros geotécnicos para realizar un

adecuado disefio de la cimentacion del proyecto.

1.9.1. Geomorfologia

La ciudad de Quito se encuentra a una altura entre los 2400 y 3200 msnm, vertiente
oriental de los volcanes Pichincha y Atacazo, que forman parte de la cordillera
occidental de los Andes. La estructura territorial de la ciudad de Quito, esta
fuertemente condicionada por sus condiciones geomorfoldgicas y geoldgicas, que han

incidido histéricamente en la formacion de la ciudad y de sus barrios.

El sur de Quito, zona de intervencion del proyecto, presenta una planicie proveniente
de depdsitos de cangagua que cubren la topografia existente con una morfologia semi

montafiosa a plana. Estos depositos tienen edades cuaternarias y provienen de
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sedimentos volcéanicos. La altura de la zona del proyecto varia entre 2800 y 3080

m.s.n.m

1.9.2. Perfil estratigrafico

Se describen las unidades geoldgicas involucradas en el &rea de estudio desde el punto
de vista de su estratigrafia y composicion litologica. Se utilizo informacion de la hoja

geoldgica de la ciudad de Quito a escala 1:50.000

Depositos coluviales (Periodo Cuaternario) (m)

Depositos de ladera, producto del desprendimiento o deslizamiento de la roca o suelo.
Estos depdsitos son transportados por gravedad y principalmente por el agua, su
composicion depende de la roca de procedencia estan formados por fragmentos
angulares englobados en una matriz limo-arcillosa. Son materiales porosos y

permeables.

Formacién cangagua (Periodo Cuaternario) (QC)

Tobas alteradas, tipicamente de colores amarillentos a marrones, intercaladas con
depdsitos de ceniza y lapilli de pémez, su espesor es mayor hacia las depresiones,

valles, planicies y menor en las lomas que bordean a Quito.

Depositos lacustres (Periodo Cuaternario) (QL)

Depdsitos lagunares de ceniza poseen una textura limo — arenosa, estas capas arenosas
son de consistencia firme a muy dura y de espesores variables. Los depdsitos lacustres

suelen estar cubiertos superficialmente por suelos aluviales y rellenos artificiales.

Sedimentos volcanicos del Atacazo (Periodo Cuaternario) (PA

Son depdsitos que estan constituidos de lavas andesiticas indiferenciadas de color gris
claro a oscuro. En la zona de estudio no se observa afloramientos por lo que se

encuentran cubiertos por los depositos lacustres de la formacion cangagua.
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1.9.2.1. Descripcion de materiales y sondeos

Estribo sur

En el margen derecho de acuerdo al estudio de suelos se obtuvieron los siguientes
datos:

(Estribo Sur)

Desde 0.00 a 1.80 metros existe un Limo arenoso, con grumos, color café oscuro de
Consistencia Compacta y valor de N = 10 golpes.

De 1.80 a 2.90 metros existe un Limo arenoso, con grumos color café claro de
Consistencia Medianamente Blanda a Compacta y valor de N = 8 golpes.

De 2.90 a 3.50 metros existe Arcilla magra arenosa, color gris verdoso de Consistencia
Muy Compacta y valor de N = 39 golpes.

De 3.50 a 4.70 metros existe Arcilla magra arenosa, color gris verdoso de Consistencia
Muy Compacta y valor de N = 49 golpes.

De 4.70 a 5.70 metros existe Arena limosa, con grumos, color café claro de
Compacidad Muy Densa y valor de N = 77 golpes.

De 5.70 a 6.50 metros existe Arena limosa, con grumos, color gris verdoso de
Compacidad Medianamente Densa a Muy Densa y valor de N = 20 golpes.

De 6.50 a 7.50 metros existe Arena limosa, con grumos, color gris verdoso de
Compacidad Medianamente Densa a Muy Densa y valor de N = 40 golpes.

De 7.50 a 9.00 metros existe Arena limosa, con grumos, color gris verdoso de
Compacidad Medianamente Densa a Muy Densa y valor de N = 53 golpes.

De 9.00 a 9.50 metros existe Arena limosa, color gris de Compacidad Densa y valor de
N = 39 golpes.

De 9.50 a 10.90 metros existe Arena limosa, color gris de Compacidad Densa y valor
de N =67 golpes.

De 10.90 a 11.50 metros existe Limo con arena, con pdmez, color gris de Consistencia
Dura y valor de N = 68 golpes.

De 11.50 a 12.50 metros existe Arena limosa, con pomez, color gris de Compacidad
Muy Densa y valor de N = 59 golpes.

En las hojas de registro se indica la estratigrafia al detalle de cada uno de los sondeos.
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Estribo norte

De acuerdo al ensayo SPT en el Estribo Norte se obtuvieron los siguientes resultados.

Desde 0.00 a 2.00 metros existe un Limo arenoso, color café oscuro de Consistencia
Compacta a Muy Compacta y valor de N = 15 golpes.

De 2.00 a 2.50 metros existe un Limo con arena color café claro Consistencia
Compacta Medianamente Blanda a Compacta y valor de N = 8 golpes.

De 2.50 a 3.80 metros existe Arcilla magra arenosa, color café claro de Consistencia
Muy Compacta y valor de N = 16 golpes.

De 3.80 a 4.00 metros existe una capa de Arena gris.

De 4.00 a 5.20 metros existe Limo elastico alta compresibilidad arenoso, color café
claro de Consistencia Compacta y valor de N =9 golpes.

De 5.20 a 6.00 metros existe Arcilla magra arenosa, con pomez, color café claro de
Consistencia Compacta y valor de N = 14 golpes.

De 6.00 a 6.60 metros existe Limo arenoso, con pomez, color café claro de
Consistencia Muy Compacta y valor de N = 19 golpes.

De 6.60 a 7.00 metros existe una capa de Arena de pémez, color gris.

De 7.00 a 7.50 metros existe Arcilla magra arenosa, con poca presencia de pomez,
color gris verdoso de Consistencia Muy Compacta a Dura y valor de N = 41 golpes.

De 7.50 a 8.50 metros existe Arcilla magra arenosa, con poca presencia de pémez,
color gris verdoso de Consistencia Muy Compacta a Dura y valor de N = 50 golpes.

De 8.50 a 9.50 metros existe Arcilla limo arenosa, con grumos del mismo material,
color gris verdoso de Consistencia Dura y valor de N = 55 golpes.

De 9.50 a 10.50 metros existe Arcilla limo arenosa, con grumos del mismo material,
color gris verdoso de Consistencia Dura y valor de N = 55 golpes.

De 10.50 a 11.50 metros existe Limo arenosa, con grumos del mismo material, color
gris verdoso de Consistencia Dura y valor de N = 64 golpes.

De 11.50 a 12.50 metros existe Arena limosa, con grumos del mismo material, color

gris verdoso de Compacidad Muy Densa y valor de N = 56 golpes.
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Perforaciones SPT
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Figura 11. Cortes geotécnicos. Fuente: Resultados del laboratorio de Mecanica de Suelos UPS
Elaborado por: Patricio Andrade

La geologia del sector corresponde a la formacion cangahua, lagunar de ceniza, con

lapilli de pdmez, suelos organicos, arenas y limo areno arcillosos.
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1.9.3. Fallas geologicas

Quito se encuentra atravesado por un sistema de fallas, que se inicia a la altura de la
poblacién de Tambillo, al sur; y, avanza hacia el norte, hasta San Antonio de
Pichincha, definiendo un trazado de 47 a 50 km de longitud. Morfol6gicamente esta
representado por las colinas de Puengasi, llumbisi y El Batan

La falla de llumbisi se considera la discontinuidad regional de la pared occidental del
graven interandino, se extiende desde la quebrada El catre al sur, hasta el sector de
Zambiza en el norte, la direccion es NNE a NNW con el cambio de rumbo en el sector
del barrio Miravalle; la longitud total es de 18 km. Los indicios de fallamiento en la
zona son: conformacion morfoldgica de la ladera oriental de la loma Humbisi que
forma el escalén levantado de la falla (basculamientos); formacion de escalones
terrazados en el sector de Miravalle, limita la extension de los volcano-sedimentos
Machéngara, fuera del area mapeada existen deslizamientos asociados en el area

de Conocoto y Guayllabamba

1.9.4. Valores fisico-mecéanicos para el disefio de las cimentaciones y muros

El ingeniero civil en el campo constantemente se enfrenta a diversos problemas
surgidos por el tipo de suelo con el cual se trabaja, el suelo es lo que soportara el peso
de una estructura, y si este no cumple con ese objetivo, la estructura sufrird problemas

de agrietamiento, hundimientos y otros que también dafiara la infraestructura.

De acuerdo con el estudio realizado y considerando que la estructura a construirse,
enviaran cargas de mediana a alta intensidad al suelo de fundacion, por lo que la
siguiente informacion identifica la capacidad del suelo.

Los parametros de corte del suelo del puente se indican a continuacion.

Estribo norte (Datos del ensayo Triaxial):

®=39° (4ngulo de rozamiento interno)

C =0.49 Kg/cm2 (Cohesion del suelo)
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v =1.677 Ton/m3 (Peso Unitario del suelo)

Estribo sur (Datos del ensayo de Compresion Simple):
qu = 9.30 Kg/cm2 (Carga ultima)
v = 1.560 Ton/m3 (Peso Unitario del suelo)

El calculo del empuje del relleno posterior de los estribos, se realizara de acuerdo a las

siguientes recomendaciones:

Material: Sub base Clase 11l
Compactacién minima= 95%
Angulo de friccion= 35°
Cohesion=5 T/m2

vy = 1.800 Ton/m3

19.4.1. Taludes de corte

La forma de superficie de un talud debe garantizar un equilibrio de masas o de
volimenes de talud que garantice un factor de seguridad suficiente de acuerdo a los
criterios requeridos de estabilidad ademas la velocidad baja de la escorrentia para que
la fuerza del agua en movimiento no sea capaz de generar erosion de los suelos
superficiales.

El disefio de la pendiente del talud se debe analizar a detalle las condiciones de

litologia, estructura y meteorizacion de los materiales constitutivos del talud.

1.9.4.2. Capacidad admisible del deposito

En base a los resultados obtenidos en los Ensayos de Campo y Laboratorio de la

Universidad Politécnica Salesiana, se establece lo siguiente:

» Los Materiales encontrados en las 3 Perforaciones, se presentan ligeramente
Ordenados en el Plano y en la Profundidad.
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» La Capacidad Portante del Suelo, es media en los estratos superficiales y en los
estratos intermedios, hacia los estratos inferiores y profundos mejora
notablemente la resistencia del suelo, y es donde se cimentara el puente.

» La Resistencia al Corte es Ligera a Media en los estratos superficiales y en los
estratos intermedios, aumenta hacia los estratos inferiores y profundos.

» La humedad natural de los suelos encontrados en forma general decrece con la

profundidad; y en los estratos superficiales.

1.9.4.3. Profundidad para la cimentacion

El estudio de mecanica de suelos fue realizado en base de una investigacion del
subsuelo en el sitio de implantacion, que permitid establecer los parametros necesarios
para el disefio de las cimentaciones de los estribos. El método de investigacion
utilizado fue el de perforaciones profundas en las dos orillas, con la utilizacion de un
equipo mecanico de perforacion. Se realizaron dos perforaciones de 12 metros de
profundidad y durante este proceso se tomaron muestras inalteradas que facilitaron la

identificacion técnica de la estratigrafia del subsuelo.

En forma general el subsuelo en el sitio de implantacion del puente, presenta buenas
caracteristicas para la cimentacion de la estructura, por lo que los estribos se asientan

directamente sobre el estrato duro, sin necesidad de métodos indirectos de

cimentacion.

Tabla 4.

Resultados de los ensayos de SPT

SONDEO No S1 S3
Estructura Estribo Norte Estribo Sur
Cota de boca de perforacion (m) 3006.00 3002.00
Cota de excavacion (m) 2999.00 2995.00
Profundidad de desplante (m) 7.00 7.00
Esfuerzo admisible del suelo (T/m2) 40.00 40.00
Asentamiento (cm) 2.54 2.54

Nota. Datos de los ensayos SPT Fuente: Laboratorio de Mecanica de Suelos UPS

Elaborado por: Patricio Andrade
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En las 3 perforaciones realizadas y hasta la profundidad Investigada, se ha detectado la

presencia de Nivel Freético, tal como se indica a continuacion:

Tabla 5.
Niveles Freaticos

NIVELES FREATICOS
SONDEO N° | COTASONDEO | PROFUNDIDAD | COTA  NIVEL
(m) FREATICO
S1 300600 | - |-
S2 2998.00 6.32 2991.68
S3 300200 | - | =

Nota. Datos de los ensayos SPT Fuente: Laboratorio de Mecanica de Suelos UPS

Elaborado por: Patricio Andrade

1.10. Disefio de la superestructura

1.10.1. Normas de disefio

Las normas que regiran el disefio de la seccion compuesta seran las AASHTO 2002
Estandar, el método de disefio es el de Factores de Carga o también llamado de Ultima
Resistencia. Si bien se conoce que el método LRFD o de Factores de Carga y
Resistencia da como resultado secciones mas dptimas y econdmicas, se acogio el

disefio por Ultima Resistencia debido a la mayor seguridad que este otorga.

1.10.2. Datos generales

La seccion del puente tiene 22.00 m. de ancho, que albergaran 4 carriles, dos para cada
sentido, teniendo cada sentido 9.55 m de ancho, lo cual permite dos vias de trafico de
3.65 m, esto proviene de la geometria de la via como se indic6 en acéapite 1.4.2. Las
aceras tiene 1.20 m. de ancho con bordillos que tiene una altura libre de 25 cm., estas
aceras son alivianadas con un vacio interno para el paso de cables de postes. El
sistema de drenaje empieza por la capa de rodadura de hormigén asfaltico con una
pendiente transversal del 1%, y con tubos de drenaje de PVC con 110 mm de

didmetro, ubicados cada 5.00m. No se tiene pendiente longitudinal en el puente.
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Esquema estructural del puente

APOYOD
DE EXPANS

Figura 12. Tipo de condiciones de apoyo del puente Fuente: propia
Elaborado por: Leonardo Mora

1.10.3. Cargas permanentes

Son aquellas que permanecen en la estructura durante todo el tiempo de vida de la
misma. Distinguiremos dos tipos de cargas permanentes: Carga muerta y carga de
acabados:

1.10.3.1. Carga muerta

Son las cargas de peso propio de los elementos del puente, en este caso de hormigén,

acero y asfalto de la capa de rodadura.

Datos:
Peso especifico acero= 7850 kg/m®
Superficie de rodamiento de asfalto= 2250 kg/m®
Peso especifico
hormigon:
e Agregados de baja
densidad= 1775 kg/m?
e Densidad normal con f'c
> 35 MPa= 2400 kg/m’
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Marcos cruzados

MARCOS CRUZADOS WIGAS
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RRIOSTRAMIENTC INFERIOR

Figura 13. Plan esquematico de la superestructura Fuente: propia

Elaborado por: Leonardo Mora
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1.10.3.2. Cargas de acabados

Estas son las mismas cargas muertas de elementos secundarios que se construiran
cuando la estructura principal haya adquirido su resistencia de disefio y este en
capacidad de recibir esta carga en forma directa. El Art. 3.23.2.3.1.1, nos permite
distribuir las cargas de acabados en forma proporcional al niUmero de vigas, siempre

que el tablero haya alcanzado la resistencia especificada.

Especial importancia adquiere esta separacion de las cargas permanentes en el disefio
de este tipo de puentes como el que nos compete, Yya que los esfuerzos a causa de las
cargas de acabados deben ser tomados por la seccion compuesta (viga de acero -
tablero de hormigdn), por que se trate de un disefio con colaboracion del tablero de

concreto en las propiedades de la viga metalica, para resistir los esfuerzos.

1.10.4. Carga viva

La carga viva consiste en el peso en movimiento de vehiculos y peatones. Las cargas
de vehiculos consisten en: equivalentes o el camion standard, se asume ocupan un
ancho de 3.05 m., estas cargas estaran ubicadas en un ancho de 3.65 m. para cada carril
(art. 3.7). El camidn standard y carga equivalente que se emplearan en el disefio sera
el HS MOP, si bien estamos utilizando el codigo AASHTO 2002 los valores de las
cargas para aprobacion de disefios en Ecuador se basan en el HS MOP, los valores y

caracteristicas de estas cargas son:

Camion HS 20-44/HS MOP:

4,27 Variable de 4,27 a 9,14
CAMION Eje Eje Eje
HS 20 - 44 3.635 14.540 14.540 t
HS MOP 5.00 20.00 20.00 t
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Carga equivalente:
P

TAARARCOET AR

w Pm Pc

t/m t t
C.E HS 20-44 0.952 8.160 11.800
C.E HS MOP 1.190 10.20 14.750

1.10.5. Disefio de protecciones: poste y pasamano metélico

El prop6sito de estos elementos es proteger a los vehiculos que usan la estructura, dado

como:

> Proteccién de los ocupantes del vehiculo en caso de colisién con las
protecciones.

» Proteccion de otros vehiculos cercanos a la colision.

» Proteccidn de vehiculos o personas bajo la estructura

» Apariencia y libertad de ver el paso de los vehiculos.

Las protecciones seran disefiadas de acero, mediante Teoria Elastica (Art. 2.7.4.1.), y

empotradas mediante anclaje a la losa de hormigon armado, los céalculos continuacion:

Datos:
Peso especifico acero= 7850 kg/m®
Carga para proteccion vehicular: P= 454 t

Para el acero se usara el ASTM A36, cuyas propiedades son:

fy= 2520 kg/cm?
Fb= 0.55fy= 1386.00 kg/lcm? Esfuerzo permisible a flexion
Fv= 0.33fy= 831.60 kg/cm? Esfuerzo permisible a corte

En este tipo de carga accidental se permite el incremento en los esfuerzos admisible de hasta un 50%
(Art. 3.4.2.2. AASHTO), entonces:
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cadmisible= 2079 kg/cm? Esfuerzo admisible a flexién

1.10.5.1. Proteccidn externa

Geometria de las secciones (medidas en mm):

Proteccién externa
| | 821 |

| 200

P/3

350

P/3

1250

350

P/3
-+ @

350

—
e 4 —
L
ﬁ
Lol
=
Figural4. Proteccion Lateral Fuente: propia
Elaborado por: Leonardo Mora
Poste
Mc
T
Ancho de patin= 10.00 cm
Espesor de patin= 1.00 cm
Espesor del alma (tw)= 1.00 cm
Altura de alma (D)= 15.00 cm
= Z I, + Z Ad?
Al=A3= 10.00 cm’
A2= 15.00 cm?
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d1=d3= 8.50 cm
d2= 0.00 cm
| (eje y)= 1727.92 cm*
Momento:

hi= 0.35 m

h2= 0.70 m

h3= 1.05 m

M= P/3(hi+h2+h3) 3.18 tm

Esfuerzos a traccion y compresion:

fb= 1563.33 kg/cm?

ot=cc<cadmisible

Perfil de barandas

Elaborado por: Leonardo Mora

Figuralb. Perfiles para postes y barandas Fuente: propia

Corte: V= P

Esfuerzos por cortante:

fv= P/(D-tw)
fv= 302.67 kg/cm?
fv< Fv
No. postes= 34 unid.
V poste= 0.0051 m®
W poste= 39.84 kg
W poste/m= 27.09 kg/m
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Pasamanos

Figural6. Pasamanos. Fuente propia
Elaborado por: Leonardo Mora

Diametro exterior=
Espesor=
Diametro interior=

10.00 cm
0.635 cm
8.73 cm

(1/4")

Se usara la carga P', cuyo valor es igual a la carga P divida para el numero de pasamanos:

P'=P/3= 151 t
I= 200 m
Momento:
M = Pl
B
M= 0.50 t.m

Esfuerzos a traccion y compresion:

fb= 1225.84 kglcm?
Vpasamano/m= 0.0056 m®
Wpasamano/m= 44.00 kg/m
1.10.5.2. Proteccion interna

Carga para proteccion peatonal distribuida:
Separacion entre postes (sp)=
Acero ASTM A36

Inercia:
T

T

ly= 205.75 cm’

Aceptable dentro del rango elastico

P= 0.75 kg/cm

3.00 m




Geometria de las secciones medidas en mm

Y

[
—
$ 4
L 9(PO <
100
y Fﬁ%k
S
C\
7
Q
Q
o~
o ®
(- <]
Q N
\7 T
141 g
A 4~ ) P . 9 - < .
- Airr . §
kb § 4-
- 7A - - _ i _
-8 A
- A -4 g -
3 47 N .- . g . a . S
Q- 2 ca 4 . - - DA g
- < 4- - -
a4 - e 4 4.9 P s B
[ | |

Figural?. Proteccion interna F
Elaborado por: Leonardo Mora

uente: Propia
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Poste

h=

Ancho canal=
Espesor canal=
Altura canal=

Al=A3=
A2=
d1=d3=
d2=

I (eje y)=

Momento maximo en el poste=
Esfuerzos a traccion y compresion:

fo=  538.94 kg/cm?
Fb=  1386.00 kg/cm?

No. postes= 22 unid.
V poste=  0.0014 m®
W poste= 10.74 kg
W poste/m= 4.73 kg/m
Pasamano

Diametro exterior=
Espesor=
Diametro interior=

Momento maximo en el pasamano:

M= 675.00 kg.cm

Inercia:

md*
Y=
ly= 15.41 cm*

Esfuerzos a traccion y compresion:
fo=  109.54 kg/cm?

Vpasamano/m= 0.0017 m?
Wpasamano/m= 13.61 kg/m

1.00 m
15.00 cm
0.40 cm
10.00 cm

4.00 cm?

5.68 cm?’
0.00 cm
5.00 cm

208.74 cm’

P*sp*h= 22500 kg.cm

Correcto

5.00 cm
0.40 cm
420 cm

Aceptable dentro del rango elastico
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1.10.6. Disefo del tablero

El tablero tendrd refuerzo perpendicular al trafico, se disefiara para un metro de
seccion de losa, las caracteristicas geométricas del tablero y las vigas se tienen a

continuacion:

Luz del puente (L)= 50.00 m
Ancho de la calzada (entre bordillos)= 955 m
No. de vigas= 9.00

Separacidn entre ejes de vigas (Sv)= 250 m
Luz libre del tablero (d)= 210 m
Ancho del patin superior (bc)= 040 m
Luz de calculo del tablero (St)= d+bc/2= 230 m
Luz libre de volado (Lv)= 1.05 m
Espesor promedio capa de rodadura= 0.10 m

Predisefio de espesores de la seccién compuesta:

tseccion compuesta= 0.04L 2.00 m
tviga I= 0.033L 1.65 m
tlosa= (0.04-0.033)L 0.35 m
t=120 (222 > 175
20 Tabla 8.9.2 ASSHTO 2002,
solo para losa de hormigdn armado.
tlosa= 022 m
tadoptado= 0.20 m
1.10.6.1. Carga muerta

Voladizo

Carga y centro de gravedad acera:

Fig b h No A X Ax
3.1 0.90 0.30 1.00 0.27 0.450 0.1215
3.2 (vacio) 0.65 0.22 -1.00| -0.143 0.575 -0.0822
0.127 0.0393
X Cg= 0.309 m
W acera= 304.80 kg/m
No P d M=Pd
t t.m
1 0.0440 0.755 0.03
2 0.0271 0.755 0.02
3 0.3048 0.741 0.23
4 0.5040 0.525 0.26
Total Mcm = 0.544
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Acera del Puente
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Figural8. Centro de gravedad Volado Fuente: propia
Elaborado por: Leonardo Mora

80

W x s, 2

Tramos interiores M., 0

W: Peso propio de losa + capa de rodadura

W= 0.593 t/m
St= 2.20 m
Mcm= + 0.287 tm
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1.10.6.2. Carga viva

Sobrecarga: HS MOP
Pr= 10
Pr (75%)= 75t
Voladizo P
MCV = EX

E =0.8x + 1.143

Posicién Normal Accid.
X m 0.000 0.480
E m 1.143 1.527
i 1.300 1.300
Mcv+i tm 0.000 3.065
L S +0.61
Tramos interiores Mcyyi =1.3%0.8————Pr
9.74
Mcv+i= + 2.250 tm

Combinacién de cargas: AASTHO Art. 3.22

En la Tabla 3.22.12 AASTHO 2002, se presentan los grupos de varias combinaciones
de cargas, a las cuales la estructura puede estar sujeta. Las combinaciones de grupos de
cargas, se muestran para el disefio por el método de cargas de servicio o por el de

factores de carga.

Momentos ultimos: Grupo 1
Mujyea = 1.3(Mep + 1.67M(y4i)
Muysq =1.3(Mep + 1.00Mcy45)  Posicién accidental

Voladizo

Mu= 0.373 tm Posicién normal
Mu= 4.357 tm Posicién accidental

Tramos interiores

Mu= 5.258 tm
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1.10.6.3. Armadura
Datos:
fic= 280 kg/cm2
fy= 4200 kg/cm2
b= 100 cm
h= 20 cm
rt= 2.5 cm recubrimiento superior
rb= 2.5 cm recubrimiento inferior
di= 175 cm Altura efectiva para As(+)
ds= 175 cm Altura efectiva para As(-)
Armadura a flexién
fr.1 _ 1.2M
Mg =— fr = 1.9844/f'c M, = M, =
¥, o
Ig= 66666.67 cm*
yt= 10 cm
fr= 33.20 kg/cm?
Mcr= 2.21 tm
= 0.9
Mur= 2.95 tm
1— Ill_— MLL 'c
_ ) Bbd*f'c p=w—
W 118 fy
wmin= 0.0391
pmin= 0.0026
o = 0.85fc = B, ( 6100 ) s — 105 - fic a5
fy 6100 + fy ! 1400 e
Bl = 0.85
pbal= 0.0285
pmax= 0.0143 Ductilidad sismica
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Mu =

pcal =

Mu
As

Inferior:
Superior:

Determinacion del p calculado

4.357
w= 0.0583
0.0039

pmin < pcal < pmax

0.0028 < 0.0042 < 0.0143

VOLADIZO

4.357 tm
6.80 cm?

1 ¢ 14mm @ 20cm
1¢ 14mm @ 20cm

tm

Cumple

Mu =
W=
pcal =

Mu
As

Inferior:
Superior:

Determinacion del p calculado

0.0729
0.0049

pmin < pcal < pmax

0.0028 < 0.0049 < 0.0143

TRAMO - APOYOS INTERIORES

5.258 tm

1¢ 14mm @ 15cm
1 ¢ 14mm @ 15cm

5.258 tm

Cumple

8.51 cm?

Armadura de distribucion
%= 79.79
% max= 67.00
Asd 0.67As(+)
Asd = 5.70 cm?/m

Usar:
1 ¢12mm @ 20cm en S/2 (parte central)
1 ¢12mm @ 40cm en S/4 (parte exterior)

Se colocara en parte inferior del tablero,
entre caras de vigas.
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Armadura por temperatura

Ast = 2.64 cm?/m Se colocara en la parte superior del tablero
Usar:
1 ¢10mm @ 25cm

Tableros disefiados para momentos de flexion se consideran satisfactorios en
adherencia y corte (Art. 3.24.3 AASHTO).

1.10.7. Disefio de vigas metalicas

La viga serd de alma llena para el disefio de seccion compuesta; en atencion a la
longitud del puente se tendran algunas uniones o empalmes, esto mas debido a
cuestiones de logistica y de transporte de los sub-tramos de la viga hacia el sitio de
armado, que sera el propio lugar del puente, el cddigo de transporte no permite
trasladar elementos mayores a 13.00 m. incluido el volado en los vehiculos de carga;
por esto y con el afan de no hacer coincidir una union o empalme empernado con el
centro de la luz del puente, donde el momento positivo sera maximo, el esquema

preliminar para los sub-tramos tendra de la siguiente forma:

\VViga metalica

TRAMO 1 TRAMO 2 TRAMO 3§
! 12000 10000 e 3000

——————————t———r]

tJE DE APOYQS /
MAXIMO MOMENTQO POSITIVO

25000

Figura 19. Esquema de cambios de espesores de los patines Fuente: propia
Elaborado por: Leonardo Mora
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Ademaés que se tendra un ahorro econdémico en la construccién debido a la disminucion

de los espesores de los patines, tomado en cuenta g se cuenta con 9 vigas.

A continuacion se realiza un predimensionamiento de los componentes de la viga

fabricada en taller tipo H, con las caracteristicas del tramo medio del puente es decir el

tramo que absorbera el mdximo momento flector que se pueda presentar:

Predimensionamiento:

Material: Acero Estructural A588 (ASTM A 709 50W)

Esfuerzo minimo de fluencia fy=
Esfuerzo minimo de ruptura fu=
Esfuerzo admisible por flexién= Fb=0.55fy=
Esfuerzo admisible por flexion= Fb=0.46fu=

Separacién entre vigas (S)=
Ancho total del puente=

L volado=

No. de vigas=

Separacion entre vigas (Sv)=

Luz del puente (L)=

Peralte minimo de la viga (h)= 0.033L=
Peralte minimo seccién compuesta

(hc)= 0.040L=
tadoptado=

Peralte adoptado de la viga=

Predisefio de la viga

Ancho patin a compresion: b. > 0.2D
bcadoptado=

Espesor alma:

Sin rigidizadores longitudinales ty > D\/E =

twadoptado= 3030
Espesor ala a compresion (tfc)= tf, > 1.5t =
tc adoptado=
btadoptado=

- bt
Espesor ala a traccion (tft)= th = — =
tft adoptado= 24
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3515.50
4921.70
1933.53
2263.98

2,00<S
<3,75
22.40
1.20
9.00
2.50

50.00
1.65

2.00
0.20
1.858

36.20
60

1.12
1.20

1.80
1.80

72

3.00
3.00

kg/cm?
kg/cm?
kg/cm?
kg/cm?

88 8

8 B

8 8 B

cm

cm
cm

cm
cm

cm

cm
cm

Adoptada

Art. 10.5.1 ASSHTO 2002

Art. 10.5.1 ASSHTO 2002
tablero

Art. 10.48 ASSHTO 2002

Art. 10.48.1 ASSHTO
2002

Art. 10.48 ASSHTO 2002

Art. 10.48 ASSHTO 2002



Datos de la viga:

Espesor ala a compresion (tfc)= 1.80 cm
Ancho ala a compresion (bc)= 60.00 cm
Espesor ala a traccién (tf)= 3.00 cm
Ancho ala a tracciéon (bt)= 72.00 cm
Espesor del alma (tw)= 1.20 cm
Longitud del alma (D)= 181.00 cm
Viga Metalica
| 600 |
R # | I
O (s @}
S Lo
oo oo
17
—p
()
~- # | | —_—e—
| /20 |
T T
Figura 20. Viga en el tramo del centro de la luz (medidas en mm) Fuente: propial
Elaborado por: Leonardo Mora
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Numero de vias

Calzada N-S: 9.55 m
Calzada S-N: 9.55 m
No. de vias = B _ i i
o.devias =~ = 2.00 vias/sentido
No. de vias en ambos sentidos= 4.00 vias
1.10.7.1. Analisis de cargas y disefio a flexion

Cargas Permanentes

D1: Peso de la viga sola + losa

Losa= 1200 kg/m

Viga= 141.3 kg/m Patin superior
170.50 kg/m Alma
226.08 kg/m Patin inferior
537.88 kg/m Total viga

Rigidizadores= 7.60 kg/m

Marcos cruzados= 11.00 kg/m

Arriostramiento inf= 13.40 kg/m

Wbp1= 1769.88 kg/m

D2: Peso de guardavias + acera + capa de rodadura + peso de proteccion interna

Proteccion externa:

Whpasamano= 4399.69 kg
Whposte= 2709.04 kg
Wacera= 30480.00 kg

Proteccion interna:

Wpasamano= 680.66 kg
Whposte= 236.25 kg
Wacera= 17520.00 kg
Wasfalto= 107437.50 kg
Carga(acabados)= 163463.14 kg
Peso transmitido a cada viga= 18162.57 kg/viga
Peso distribuido/viga= 363.25 kg/m/viga
Wb2= 363.25 kg/m
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Relaciéon Modular E

EC
Datos:
fic= 28.00 MPa
Ehormigén = E. = 0.043Wc'3f'c® = 26752.50 MPa
Eacero = 200000 MPa
n= 7.48 Se adopta un valorde: 8

Primera etapa - Analisis de la viga

La primera etapa en donde la seccion resiste es Unicamente el perfil metélico y las
cargas gque actuan son el peso propio de la viga y el peso del hormigdn en estado
humedo (Torres Eduardo, 2013, pag 184).

Wbi1= 1769.88 kg/m
W1?
Mcm: 8

Mcml= 553.09 T.m

Diagrama de momentos

Mg = Wpil <2
2 2

X Mcm
0 0.00
2.5 105.09
5 199.11
7.5 282.07
10 353.98
12 403.53
12.5 414.82
15 464.59
17.5 503.31
20 530.96
22 545.12
22.5 547.56
25 553.09
27.5 547.56
30 530.96
32.5 503.31
35 464.59
37.5 414.82
40 353.98
42.5 282.07
45 199.11
47.5 105.09
50 0.00
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DIAGRAMA DE MOMENTO FLECTOR POR CARGA MUERTA - 1ra ETAPA

0.00 5.00 10.00 15.00 20.00 25.00 30.00 35.00 40.00 45.00 50.00
0.00 { >
100.00 -
200.00 -
300.00 -
400.00 -
500.00 -
600.00 -
Seccion resistente
./1
I r |_FH e ——
/2 o
L BN
s
/ 3 [
L == i —
Propiedades geométricas de la viga
SECCION DIMENSIONES Ai Yi Ai.Yi ALYi? |I, =bh3/12
cm cm?2 cm cm?2 cm cm4

1 60x3 180.00 1.50 270.00 405.00 135.00

2 1.20x181 217.20 93.50| 20308.20| 1898816.70| 592974.10

3 72x4 288.00 186.00| 53568.00f 9963648.00 384.00

M) 685.20 74146.20| 11862869.70| 593493.10

Distancia desde fibra extrema a compresion hasta el eje neutro:

_ YALYD

Y Ai

108.21

cm

Distancia desde fibra extrema a traccién hasta el eje neutro:
79.79 cm

Inercia respecto al centro de gravedad

yb= h-yt=

Icg =ZAi-Yi2 +ZIO— (Zm)-yt2
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Donde:

2A:
yt

Xlo:

Icg=

Moddulos seccionales

71:
72:

Z1=
72=

Sumatoria de las secciones del 4rea de la seccién en andlisis

Distancia desde el eje neutro hasta la fibra mas extrema en compresion
Inercia de la seccion en analisis

4432925.88 cm*

_lee
yb

2

Mddulo seccional que corresponde a la fibra mas extrema sometida a compresion
Médulo seccional que corresponde a la fibra mas extrema sometida a traccidn.

40965.56 cm3
55558.13 cm3

Calculo de esfuerzos que actian en la viga

fb1=
fb2=

: Esfuerzo de compresion en la fibra superior de la viga
: Esfuerzo de traccién en la fibra inferior de la viga

1350.13 kg/cm?
995.51 kg/cm?

1350.13

vl

/3

- —————y - . ————

Segunda etapa - Analisis de la seccion compuesta (puente vacio) B/3n

La segunda etapa es en la que se produce el endurecimiento del hormigon armado del

tablero y se aceptan todas

las cargas permanentes que se coloquen sobre el tablero.

Estos generalmente son: capa de rodadura, postes, veredas, pasamanos y elementos de
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servicio publico que vayan a ser colocados en forma permanente la seccion resistente;

en este caso es la seccién compuesta conocida como 3n el calculo de la seccidn

equivalente.
Wb2= 363.25 kg/m
WI2
Mem = 3
Mcm2= 113.52 T.m

Diagrama de momentos

My = Woal ¥
2 2
X Mcm
0 0.00
2.5 21.57
5 40.87
7.5 57.89
10 72.65
12 82.82
12.5 85.14
15 95.35
17.5 103.30
20 108.98
22 111.88
22.5 112.38
25 113.52
27.5 112.38
30 108.98
32.5 103.30
35 95.35
37.5 85.14
40 72.65
42.5 57.89
45 40.87
47.5 21.57
50 0.00
DIAGRAMA DE MOMENTO FLECTOR POR CARGA MUERTA - 2da ETAPA
0,00 5.00 1000 1500 2000 2500 3000 3500 4000 _ 4500 _ 50.00
0.00 | M
100.00«\“‘F¢¢¢—n¢¢¢¢:¢' m
200.00 -
300.00 -
400.00
500.00 -
600.00 -

700.00 ~ton.m
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Ancho efectivo del tablero (Be)

Vigas interiores:

L/4= 125 m
12hlosa+0.5bc= 2.6 m
Sv= 250 m
Vigas exteriores:
L/8= 6.25 m
6hlosa+0.25bc= 1.30 m
Lv= 1.20 m
Be= 2.50 m
n= 8
B/3n= 0.10 m
Seccion resistente
B/ In
1 -
\_ . =
=
| SR —
e
1. i
Propiedades geométricas de la viga
SECCION Ai Yi AiYi Ai.Yi? I, =bh3/12
cm?2 cm cm3 cm4 cmé4
Losa 208.33 10.00( 2083.33 20833.33 6944.44
Viga 685.20 108.21| 74146.20| 8023436.92| 4432925.88
> 893.53 76229.53| 8044270.25| 4439870.33

Distancia desde fibra extrema a compresion hasta el eje neutro:

_YALYD
YA

85.31 cm
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Distancia desde fibra extrema a traccion hasta el eje neutro:
yb= h-yt= 102.69 cm

Inercia respecto al centro de gravedad
Ieg = Z:Ai-Yi2 +ZIO — (Z:Ai)-y’c2

Donde:
YA: Sumatoria de las secciones del area de la seccién en analisis
y t: Distancia desde el eje neutro hasta la fibra mas extrema en compresiéon
Ylo: Inercia de la seccion en analisis

Icg= 5980811.00 cm*

Moddulos seccionales
IIIIG ICG ICG
Zy =— Ly =—— Iy =—
! yt g yt - hlosa 3 yb

Z1: Méddulo seccional que corresponde a la fibra mas extrema sometida a compresion
Z2: Médulo seccional que corresponde a la fibra mas extrema sometida a traccién

Z1= 70104.77 cm3
72= 91572.27 cm3
73= 58242.82 cm3

Céalculo de esfuerzos que actian en la viga

fb2: Esfuerzo en la fibra superior de la viga
fb3: Esfuerzo de traccién en la fibra inferior de la viga

fb1= 161.92 kg/cm?
fb2= 123.96 kg/cm?
fb3= 19490 kg/cm?

Esfuerzos reales en el hormigon: f(real del hormigén)=f(seccién equivalente)/3n

fo, fo,
y(h) = 5 b, (B) = 5

fb1(h): Esfuerzo del hormigén en la fibra superior de la viga
fb2(h): Esfuerzo del hormigén en la fibra inferior de la viga

fb1(h)= 6.75 kg/cm?
fb2(h)= 5.17 kg/cm?
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Diagrama final del puente vacio:
B/ 3n
T—T 675 6.75
1 ’ _
\ o =
l Ry
_ _ o 1350.13 5.17 517 1474.09
L ' T 123.96
-
[ 1 _
995,51 19490 119041

Tercera etapa - Analisis de la seccion compuesta (puente en servicio)

La tercera etapa asumida la friccion de la carga viva en la seccion expuesta que se
conoce con el nombre de seccidn tipo (n) y que es aquella que se considera el mddulo
de elasticidad instantanea del hormigdn para el calculo de seccién equivalente.
Adicionalmente existe una etapa de comprobacion de esfuerzos que se genera al

considerar las fuerzas de contraccion del hormigén y que a través de los conectores de
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corte produce un momento de flexion en la seccion metélica (Torres Eduardo,2013,
pag 185).

Momento maximo por carga viva (Teorema de Barre)

Sobrecarga: HS MOP
Pr= 10 t
X= 143 m
X/2= 0.715 m

Carga de camién

=
]
[2
%

15 4410 4R 11445

|
| .

» 50000

T

Y sl -

Figura 21 Posicion de mayor efecto por carga de camion Fuente: propia
Elaborado por: Leonardo Mora

ZM(Rd) =0

Ri(50)-0.5P(25+0.715+4.27)-2P(25+0.715)-2P(25+0.715-4.27)=0
50Ri-15P-51.43P-42.89P=0

50Ri= 109.32P
Ri= 2.186P
Ri= 2186 t

Mmax= Ri(25-0.715)-0.5P(4.27)
Mmax= Ri(24.285)-0.5P(4.27)
Mmax= 52.94P-2.135P

Mmax= 50.81P

Mmax= 508.10 tm/via
Impacto . 15.24 300
= <
Li + 38 °
Li= 50.00 m
I= 1732 %

Momento maximo de carga viva mas impacto

Mcv+i= 596.09 tm/via
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Diagrama de momentos

X Mcv Mcv+i
0 0.00 0.00
2.5 54.66 64.12

5 109.31 128.24
7.5 163.97 192.37
10 218.63 256.49
12 262.35 307.78

12.5 273.28 320.61
15 327.94 384.73
17.5 382.59 448.85
20 437.25 512.97
20 437.25 512.97
22.5 479.48 562.52
24.285 508.10 596.09
25 507.34 595.20
27.5 499.49 586.00
30 462.75 542.89
32.5 404.91 475.03
35 347.06 407.17
37.5 289.22 339.31
40 231.38 27144
42.5 173.53 203.58
45 115.69 135.72
47.5 57.84 67.86
50 0.00 0.00

DIAGRAMA DE MOMENTO FLECTOR POR CAMION HS MOP (Mcv+i)

0.00 5.00 10.00 15.00 20.00 25.00 30.00 35.00 40.00 45.00

50.00

0.00 |
100.00 A
200.00 -
300.00 -
400.00
500.00 -
600.00 -

700.00 -

Momento de carga viva por carga equivalente

Carga equivalente: HS MOP
w= 1.19 t/m/via

Pm= 10.2 t/m/via

Lc= 50.00 m
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Carga Equivalente

25000

LT TP T L O T

200

+

Figura 22 Posicion carga equivalente. Fuente: propia
Elaborado por: Leonardo Mora

T

R'—WL—I—Pm
=5t

X

2
szRi-x—w-‘? (0<x<=L/2)

2
szRi-x—w-“?—Pm(x—g) (L/2 <x<L)

Ri= 3485 t
Momento maximo de carga equivalente mas impacto (centro de la luz)
Mcv+i= 585.86 tm/via

Diagrama de momentos

X Mcv Mcv+i

0 0.00 0.00
2.5 83.41 97.85
5 159.38 186.98
7.5 22791 267.38
10 289.00 339.05
12 332.52 390.11
12.5 342.66 402.00
15 388.88 456.22
17.5 427.66 501.72
20 459.00 538.49
22 478.72 561.63
22.5 482.91 566.54
25 499.38 585.86
27.5 48291 566.54
30 459.00 538.49
32.5 427.66 501.72
35 388.88 456.22
37.5 342.66 402.00
40 289.00 339.05
42.5 22791 267.38
45 159.38 186.98
47.5 83.41 97.85
50 0.00 0.00
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Factor de distribucion

Viga interior
5
FD = {76
s= Sv= 250 m
FD= 149 m

Viga exterior

Rev= 0.61P/2.2

Rev= 028 P
Momento/viga
Mvia
Mv =
Mcv+i/v= 444.58 tm/viga

Posicién de camion
3650
3050

—— -
. 1740
| 2200 | w 0
T T
=
500 2500 1200

Figura 23. Posicion de camion para el calculo de FD (viga exterior) Fuente: propia
Elaborado por: Leonardo Mora
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Seccion resistente

B/n= 0.31 m
E/n

—

fn
vl

o a
[ - B A I
2
2\
[ 1 S
Propiedades geométricas de la viga
SECCION Ai Yi AiYi Ai.Yi? I, =bh3/12
cm?2 cm cm3 cm4 cm4
Losa 625.00 10.00f 6250.00 62500.00 20833.33
Viga 685.20 108.21| 74146.20] 8023436.92| 4432925.88
X 1310.20 80396.20| 8085936.92 4453759.22
_, ALY
= Y
% 61.36 cm
yb= h-yt= 126.64 cm

Inercia respecto al centro de gravedad
Ieg = Z:Ai-Yi2 +ZIO — (Z:Ai)-y’c2

Donde:
YA: Sumatoria de las secciones del area de la seccién en analisis

yt: Distancia desde el eje neutro hasta la fibra mas extrema en compresién
Xlo: Inercia de la seccidn en andlisis

IcG= 7606442.45 cm*

Moédulos seccionales



Z1: Médulo seccional que corresponde a la fibra mas extrema sometida a compresioén
Z3: Médulo seccional que corresponde a la fibra mas extrema sometida a traccién

Z1= 123960.60 cm?
12= 183900.28 cm?
73= 60064.35 cm3

Calculo de esfuerzos que actian en la viga

Mcv+i Mcv+i Mcv+i
fb, = fby =
Z, 21, P,

fbj_:

fb2: Esfuerzo en la fibra superior de la viga
fb3: Esfuerzo de traccién en la fibra inferior de la viga

fb1= 358.65 kg/cm?
fb2= 241.75 kg/cm?
fb3= 740.17 kg/cm?

Esfuerzos reales en el hormigon: f(real del hormigén)=f(seccién equivalente)/n

fo, fo,
o (h) = —* o, (h) = —

fb1(h): Esfuerzo del hormigén en la fibra superior de la viga
fb2(h): Esfuerzo del hormigdn en la fibra inferior de la viga

fb1(h)= 4483 kg/cm?
fb2(h)= 30.22 kg/cm?
L E"Illn L
| - [ 4483
1 -
1\\ A 21 1
a & a
' o 3022
— : 241.75
1| R SN (1
Ei\

b

740.17
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Diagrama de esfuerzos finales del puente en servicio
B/fn

T—f 4483 6.75 5158
1 —a—
\ o al_ |
a & a
: - 30.22 517 143227 538 1674.02
L 4175
=
2
[ 1
74017 1159.58 1899.75

Resumen de esfuerzos admisibles

Acero: fy= 3515.5 kg/cm?2
AASHTHO fs=0.55fy= 1933.525 kg/cm2 CUMPLE
(AISC 2005
AISC  fs=0.60fy= 2109.3 kg/cm2 CUMPLE D2-1)
Hormigon: f'c= 280.00 kg/cm?2
fc=0.40f'c= 112.00 kg/cm2 CUMPLE

Efectos de carga combinados: Mu,, = 1.3(Mog + 1.67M. 1)

Mu,, = 1831.77 tm

Célculo de la capacidad del momento plastico de la seccion compuesta

El momento plastico para una seccion compuesta se define como el momento que
causa la fluencia en la seccion de acero y el refuerzo, y también causa una distribucién
uniforme de los esfuerzos igual a 0,85f’c en la compresion de la losa de hormigon.
Con esto nos aseguramos que el eje neutro de la seccion compuesta se encuentre en el
caso mas favorable, este caso es dentro del patin superior, para que con esto la losa
trabaje integramente a compresion y la viga a traccion, y como se expuso antes

aprovechar las mejores caracteristicas de cada material constitutivo.

Propiedades de la seccion:
t= 20.00 cm
be= 250.00 cm
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f'c= 280.00 kg/cm?

fy (acero de refuerzo)= 4200 kg/cm?

fy (acero estructural)= 3516 kg/cm?
As(r)= 41.49 cm?

Espesor ala a compresion (tfc)= 3.00 cm
Ancho ala a compresion (bc)= 60.00 cm
Espesor ala a traccion (tf)= 4.00 cm
Ancho ala a traccion (bt)= 72.00 cm
Espesor del alma (tw)= 1.20 cm
Longitud del alma (D)= 181.00 cm

La fuerza de compresion en la losa es el menor de los siguientes valores, art 10.50.1.1
AASHTO 2002:

C = 0.85f'c-be - t + (As.fy)

C
C

1364238.57 kg
1364.24 ton

C = (As.fy) ¢+ (As. fy) s+ (As. fy),,

C
C

2408820.60 kg
2408.82 ton

_C—(As.fy),

47085 f'c be

a= 20.00 cm

Como la fuerza de compresion en la losa es menor que el valor dado por la fuerza del
area de acero, entonces la porcién superior de acero esta sujeta a una fuerza de
compresion C', dada por la siguiente ecuacion:
o= Y(As.fy) — C
B 2
C'= 522.29 ton
La localizacion del eje neutro dentro de la seccidon de acero medida desde la parte

superior de la viga metalica, se determinara asi:

CI
Para C'<(As.fy)tf: T=— ¢
Y = s g O
C' — (As.fy)y
Para C'>(As.fy)tf: Vy=ty+—F/——
tf (As.fy)
(As.fy)tf= 632.79 ton
y= 248 cm
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Ubicacion del eje neutro:

s
- L

'-'.‘r!.\' ' = -".“: -I:n"' L * @ o ) e . - a‘_;:*-—- P
I;_l FLE R ;{'! o o Foln a® | "'.j:ﬁr';,—ﬂ*T'PN-‘
-_i [__“-_I J— [ —_ f PHA —_—
]
L. r
LA |
- |
—— m— N ——
1
F—b— CASE | CASE It CASE 1l V.V

Figura 24. Casos de ubicacion del Eje Neutro Plastico Fuente: Lian Duan
Elaborado por: Leonardo Mora

Prt=Prb= fyr.Art= 8712 t
Ps= 0.85fc.be.t 1190.00 t
Pc= fy.bc.tfc 632.79 t
Pw= fy.D.tw 763.57 t
Pt= fy.bt.tf 1012.46 t
Crb= 17.50 cm
Caso I: P.+PB, =P +Ps+Py + Py 1776.03 2 1997.03
y=2 Pt_Pc_Ps_Prb_l:)rt_l_1
2 P,
y= -26.19 cm
M, = 2232+ (D =) + Pds + Rd, + Pd +Prp dy, + P
Caso II: P +P, +P.>P 4Py + Py 2408.82 2 1364.24
- tC Py + B —F =Py, =By )
== +1
y=3 ( )
y= 2.48 cm
Mp = ZPTCC (yz + (tc _y) 2) + Psds + Ptdt + l)wdw +Prb drb + Prtdrt
Caso III: ENP bajo Prb
C
B+P, +P > %(PS) + P+ Pt 2408.82 > 1128.37

l:)t + I:'w + Pc _Prb _Prt
K
= 37.56 cm

Il
ot

y
p 2
M, = (‘ < > +Pdg + P.d; + P,d,, +P. d + Pody
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Se comprueba que el caso | no se cumple la condicion de las fuerzas de cada seccion,
por lo que queda descartada; y el caso Il en el que el argumento es que el eje neutro
plastico se encuentre en la losa de hormigdn, nos entrega un resultado del eje neutro
fuera de la losa de hormigdn (37.56 cm) por lo que también se descarta esta caso, por
lo que se ratifica que nos encontramos en el caso Il que es que el eje neutro plastico se

ubica dentro del patin superior, precisamente el sitio deseado en este disefio.
Verificacién de la compacidad de la seccion, art 10.50.1.1.2 AASHTO 2002 (Dcp es la
altura del alma en compresién):

Dcp= 0.00 cm 2Dcp < 1597
=

g

0.00 <= 26.93 CORRECTO

Ademas Dp que es la altura desde la parte superior de la losa de concreto hasta el ENP
debe satisfacer:

| -

7 <5

jw)

,_ B
D —E(d‘i‘t‘i‘th)

Donde: B= 0.90 para fy= 2536 kg/cm?

0.70 para fy= 3523 kg/cm?
altura de la viga
d= metalica
t= espesor de lalosa
th= espesor del hormigén que envuelve al patin superior

Entonces: Dp= 2248 cm
D'= 19.41 cm
Dp/D'= 1.16 <5

Célculo del momento nominal de la seccion (National Highway Institute, Steel Girder

Superstructure Bridge, seccion 3.8):

Para: D, <D’ Mn=Mp

5M, — 0.85M,  0.85M, — M, /D,
Para:  D'< D, < 5D’ M, = ) + ) Y
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Donde: Mp= Momento plastico de la seccién compuesta.
My= Momento de fluencia de la seccién compuesta clacula en base a fy multiplicado
por los médulos de seccion respecto a patin inferior a traccion,

My=MD1+MD2+MAD

Donde: MD1=  Momento factorado de las cargas del peso propio de la seccion
compuesta sobre la viga de acero
MD2=  Momento factorado de las cargas permanentes sobre la seccion

compuesta 3n
MAD=  Momento factorado adicional de la carga viva que cauce la fluencia en
cualquiera de los patines y puede ser obtenido mediante la siguiente

ecuacion:
_ Mp, , Mp,
Map =Z, (fy + Z, + Zgn)
Mp1=1.3*Mcm1= 719.01 tm
MpD2=1.3*Mcm2= 147.57 tm
Para el patin superior: MAD= 6794.49 tm
Para el patin inferior: MAD= 3041.08 tm Controla el menor
Porlo
tanto: My=  3907.67 tm
Mn=  2870.24 tm CORRECTO
1.10.7.2. Disefio a corte

Analisis de esfuerzos (analisis de cargas de la pag. 50 )
Corte por carga permanente

cher' L

V:
2

- cher' "X

Weper=  WD1+WbD2=  2133.13 kg/m

X Vcper (t)

0 53.33
2.5 48.00
5 42.66
7.5 37.33
10 32.00
12 27.73
12.5 26.66
15 21.33
17.5 16.00
20 10.67
22 6.40
22.5 5.33
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25 0.00
27.5 -5.33
30 -10.67
32.5 -16.00
35 -21.33
37.5 -26.66
40 -32.00
42.5 -37.33
45 -42.66
47.5 -48.00
50 -53.33

DIAGRAMA DE CORTE POR CARGA PERMANENTE

60.00 -

40.00

20.00 -

T

35.00

T

40.00

T

45.00

0.00 T T T T

0.00 5.00 10.00 15.00 20.00 25.00
-20.00 -

-40.00 -

-60.00 -

Corte por carga equivalente

La carga concentrada seré& considerada sobre el soporte (Apéndice A AASHTO 2002)
Carga equivalente: HS MOP

w= 1.19 T/m/via
Pc= 14.75 T/via
Lc= 50.00 m
WL i =Ri—w-x
R1:7+PC Vequl R
Ri= 4450 t
a
Pe.
RN
50000

Ri

Vwia
Vwiga = — FD
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X Vequi/via I Vequi+i/via FD Vequi+i/viga
0 4450 | 17.32 52.21 1.49 38.94
2.5 41.53| 17.32 48.72 1.49 36.33
5 38.55| 17.32 45.23 1.49 33.73
7.5 35.58| 17.32 41.74 1.49 31.13
10 32.60| 17.32 38.25 1.49 28.52
12 30.22| 17.32 35.45 1.49 26.44
12.5 29.63| 17.32 34.76 1.49 25.92
15 26.65| 17.32 31.27 1.49 23.32
17.5 23.68| 17.32 27.78 1.49 20.72
20 20.70| 17.32 24.28 1.49 18.11
22 18.32| 17.32 21.49 1.49 16.03
22.5 17.73| 17.32 20.79 1.49 15.51
25 14.75| 17.32 17.30 1.49 12.91
27.5 11.78| 17.32 13.81 1.49 10.30
30 8.80| 17.32 10.32 1.49 7.70
32.5 5.83| 17.32 6.83 1.49 5.10
35 2.85| 17.32 3.34 1.49 2.49
37.5 -0.13| 17.32 -0.15 1.49 -0.11
40 -3.10| 17.32 -3.64 1.49 -2.71
42.5 -6.08| 17.32 -7.13 1.49 -5.32
45 -9.05| 17.32 -10.62 1.49 -7.92
47.5 -12.03| 17.32 -14.11 1.49 -10.52
50 -15.00| 17.32 -17.60 1.49 -13.12

DIAGRAMA DE CORTE POR CARGA VIVA EQUIVALENTE

80.00
60.00 -

40.00

0.00 T T T T T
-20.000-00 5.00 10.00 1500 2000 2500 3000 3500  40.00 WEU‘.OO
-40.00 -
-60.00 -
-80.00 -
Corte por carga viva de camion
Lineas de Influencia
Pr= 10.00 t
L= 50.00 m
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Posicion del vehiculo:

®

®

08P

4270 4270

o

Figura 25. Lineas de influencia carga de camion Fuente: propia

Elaborado por: Leonardo Mora

b= L-x

yl= b/L

Vx= 2P.yl+2P.y2+0.5P.y3

y2= yl(b-4.27)/b

Luz de impacto = b (Art. 3.8.8.2 AASHTO 2002)

y3=

y1(b-8.54)/b

X b yl y2 y3 Vx I Vcv+i/via | Vev+i/viga
0 50.00 1.00| 091 0.83 42.44 17.32 49.79 37.13
2.5 47.50 0.95| 0.86 0.78 40.19 17.82 47.35 35.32
5 45.00 0.90| 0.81 0.73 37.94 18.36 44.90 33.49
7.5 42.50 0.85| 0.76 0.68 35.69 18.93 42.44 31.66
10 40.00 0.80| 0.71 0.63 33.44 19.54 39.97 29.81
12 38.00 0.76 | 0.67 0.59 31.64 20.05 37.98 28.33
12.5 37.50 0.75| 0.66 0.58 31.19 20.19 37.48 27.96
15 35.00 0.70| 0.61 0.53 28.94 20.88 34.98 26.09
17.5 32.50 0.65| 0.56 0.48 26.69 21.62 32.46 24.21
20 30.00 0.60| 0.51 0.43 24.44 22.41 29.91 22.31
22 28.00 0.56| 0.47 0.39 22.64 23.09 27.87 20.78
22.5 27.50 0.55| 0.46 0.38 22.19 23.27 27.35 20.40
25 25.00 0.50| 0.41 0.33 19.94 24.19 24.76 18.47
27.5 22.50 0.45| 0.36 0.28 17.69 25.19 22.14 16.52
30 20.00 0.40| 0.31 0.23 15.44 26.28 19.49 14.54
32.5 17.50 0.35| 0.26 0.18 13.19 27.46 16.81 12.54
35 15.00 0.30| 0.21 0.13 10.94 28.75 14.08 10.50
37.5 12.50 0.25| 0.16 0.08 8.69 30.00 11.29 8.42
40 10.00 0.20| 0.11 0.03 6.44 30.00 8.37 6.24
42.5 7.50 0.15| 0.06 -0.02 4.19 30.00 5.44 4.06
45 5.00 0.10| 0.01 -0.07 1.94 30.00 2.52 1.88
47.5 2.50 0.05| -0.04 -0.12 -0.31 30.00 -0.41 -0.30
50.0 0.01 0.00| -0.09 -0.17 -2.55 30.00 -3.32 -2.48

76




DIAGRAMA DEL VALOR DE LA REACCION IZQUIERDA PARA CORTE POR CARGA VIVA DE CAMION HS MOP DE ACUERDO
A SU POSICION EN EL PUENTE

80.00
60.00
40.00
20.00 -

0.00 T T T T T T T T T o
-20.000-00 5.00 10.00 15.00 20.00 25.00 30.00 35.00 40.00 45.00 50.00

-40.00 -
-60.00 -
-80.00 -

Efectos de carga combinados

Vug, = 1.3(Vem + 1.67Veuss)

Vue = 14994 t

Resistencia Nominal al Corte

“El alma de las seccion de acero de las secciones compuestas, serd disefiada para
absorber completamente el corte externo y debe satisfacer las provisiones aplicables en
los articulos 10.48 y 10.49...” (AASHTHO 2002, Art. 10.50, secciéon 10, pag. 323)

“10.48.8.1. La capacidad al corte del alma de vigas laminadas o fabricadas en taller

para miembros a flexion sera calculada como sigue:

Para almas no rigidizadas la fuerza de corte plastico o pandeo, sera limitada como
sigue:
Vn= CVp Ec 10-113

Para paneles de almas rigidizados que cumplan con los requerimientos del art.
10.48.8.3, la capacidad de corte sera determinada por la resistencia por la resistencia

post-pandeo de acuerdo a la accidn del campo de tensiones como sigue:

Voo v 087(1-C) | Ec 10-114
n - P + T

I,
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V, es La fuerza de corte plastico * (AASHTHO 2002, Art. 10.48.8.1, seccion 10, pag.
321)

“...Rigidizadores transversales pueden ser omitidos en los tramos donde la fuerza de
corte maximo sea menor que el valor dado por la ecuacién 10-113...” (AASHTHO

2002, Art. 10.48.8.3, seccion 10, pag. 322)

Célculo de la constante Cy Vn (AASHTO 10.48.8.1):

D= 181.00 cm altura del alma

do= 380.00 cm distancia entre rigidizadores transversales
fy= 345 Mpa

tw= 1.20 cm

d\2
k=5+[5+(=] | =
( D ) ] 6.13
D
—= 150.83
tW
Vk
500 — = 66.70
G
vk
620 —== 82.70
iy
Para; D o Vk _ 310000k _
t - z T
w \/E’ (R) fy
tW
Fuerza de corte plastico: Vp= 0.58fy.D. 442.87 t
Para almas no ridigidizadas: Vn= CVp 107.37 t
0.87(1 - O
Para almas rigidizadas: Vo = Vp|C +——=| =232.89 t
d.\2
S
1+(3)

Para almas de vigas sujetas a la accion conjunta de Corte y Momento con una
magnitud del momento flector Gltimo mayor que 0.75Mn, se debe limitar el valor del
corte asi (AASHTO 10.48.8.2):

Vu
Vv

n

=22-18

<]

=]
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Rigidizadores transversales intermedios

Estos funcionan como anclas para la fuerza del campo de tension que se desarrolla

después del pandeo por corte. Los rigidizadores transversales estan disefiados para:

» Cumplir con los requerimientos de esbheltez de los elementos salientes cuando se
presente el pandeo local.

» Proporcionar una rigidez para permitir al alma desarrollar su capacidad posterior al
pandeo,

» Tener fuerza para resistir las componentes verticales de las tensiones diagonales en

el alma.

El disefio de los mismos a continuacion:

Datos de entrada
fy(s)= 345 Mpa
b'= 14.00 cm
t= 1.20 cm

Comprobacién de la esbeltez del alma para el uso de rigidizadores transversales,
ademas si se cumple esta condicion no son necesarios rigidizadores longitudinales en
atencion al correcto espesor del alma escogido (AASHTHO 2002, Art. 10.48.5,
seccion 10, pag. 320):

D 3030
J— S —_—
tw fy
b = 150.83
tw
3030
_f = 163.19 CORRECTO solo se requieren rigidizadores transversales
y

Relacién ancho/espesor del rigidizador (AASHTO 10.48.5.3)

b!
—<16
t

!

r =11.67
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El area de la seccion de acero del rigidizador no debe ser menor que:

D v frw
A=015B—(1 -0 (—]— 18]%%*
cr

t".'." vl:l
62226
Donde: cr = b’ 2 = vis)
(t)
B: 1.0 rigidizadores pares
1.8 angulos solos
2.4 placas solas
C= 0.24 (AASHTO0 10.48.8.1)
porlo
entonces: fer= 457.2 tanto fer= 345.0 Mpa
A= -10.03 Elvalor negativo del area indica que alma es suficiente para

resistir la componente vertical del campo de tensiones entre
rigidizadores

El momento de inercia de los rigidizadores transversales con referencia al plano

horizontal no debera ser menor que:

D 2
[=d,t,>] donde: ] = 2.5<d—> -2>05

It= 2195.20 cm*

(0]

Inercia par de rigidizadores

J= -1.43 porlo tanto J= 0.5

I= 328.32 cm*

CORRECTO

Entonces el rigidizador intermedio queda con la siguiente configuracion, ver figura 31:
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Rigidizador

G
f
302 \
\
| 4
u 140 j )
|
140
|
)
i

—_—a.

Figura 26. Rigidizador intermedio Fuente: propia
Elaboracién: Leonardo Mora

Rigidizadores transversales de apoyo

Estos rigidizadores funcionan como miembros de compresion para soportar cargas
concentradas verticales que se tengan al final de la viga, a la vez que incrementan la
fuerza resistente de corte del alma en el campo de tensiones correspondiente al area

aledafia. Por eso su disefio se enfocard mas hacia un elemento de soporte de carga

axial.
Rigidizadores transversales de apoyo
fy(s)= 345 Mpa
b'= 16.00 cm
t= 240 cm
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Eacero= 200000 Mpa

Chequeo del espesor (AASHTO 10.34.6.1):

a
P b 164 em CORRECTO
12228

Chequeo de la resistencia: B, = BpApnfy(s)
donde: Apn= Area de contacto del rigidizador sobre el patin
Apn= 62.40 cm?®
¢pb= 1.00
Br= 219.52 ton CORRECTO Br>Vu

Chequeo de la resistencia axial:

Area efectiva de la columna: As= 2(b".t+9tw.tw)
As= 102.72 cm?
Inercia de la seccién: I= 7318.87 cm*
Radio de giro: Rs= 8.44 cm
2
- (k_DT) 5 gonde: k= 0.75
RS a
A= 0.0452

P, = 0.66™f,(5)As

Pn= 354.64 t CORRECTO Pn>Vu

Rigidizador

Figura 27. Rigidizador de apoyo (seccion) Fuente: propia
Elaborado por: Leonardo Mora
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Rigidizador

30

4430

Q
ol
T

[ +¢-30

Figura 28. Rigidizador de apoyo (alzado) Fuente: propia
Elaborado por: Leonardo Mora

1.10.7.3. Control de Deflexiones
p distribuida: A _5wL4
ara carga 1stripulda: Wmax_ 384EI
Para carga puntual: AP = PL?
' max " 48E]

Deflexion por carga del peso propio de la viga + la losa de hormigon antes de que esta

alcance el 70% de resistencia especificada, sobre la seccion de acero:
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w= 1769.88 kg/m

L= 50.00 m

E= 2000000.00 kg/cm?
Is= 4432925.88 cm*
Awl= 16.25 cm

Deflexion por el peso de cargas posteriores, sobre la seccion compuesta 3n:

w= 363.25 kg/m
L= 50.00 m

E= 2000000.00 kg/cm?
I3n= 5980811.00 cm*
Aw2= 2.47 cm

Deflexion por carga de servicio, el peso equivalente+impacto, sobre la seccién

compuesta n (10.6.2/.4):

No. vias= 4
No.vigas= 9
P/via+i= 11.97 t
w/via+i= 1.40 t/m
P/viga= 532t
w/viga= 0.62 t/m
L= 50.00 m
E= 2000000.00 kg/cm?
In= 7606442.45 cm*
Acv= 4.23 cm
L 5.00 CORRECTO
ACVpermisible = m = - tm
1.10.7.4. Camber o contraflecha:

Para cualquier seccion a lo largo de la longitud de la viga, el camber serd igual a
(10.15.3):

A= ﬂ (Ay +AR)
Ay
Donde:
A= Es el valor de la contraflecha a lo largo de la viga
ADL= Es el valor de la deflexién de acuerdo las cargas muertas
AM= Es el maximo valor de ADL a lo largo de la viga
AR= Es cero si el radio de curvatura supera los 305 m.

P X( W (.3 2,13
Elastica por cargas muertas: ADL:E ﬁ(x —2Lx%* +1%)
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X Awl Aw2 ADL

0 0.00 0.00 0.00
2.5 2.59 0.39 2.98
5 5.10 0.78 5.88
7.5 7.47 1.14 8.61
10 9.65 1.47 11.12
12.5 11.58 1.76 13.34
15 13.21 2.01 15.22
17.5 14.52 2.21 16.73
20 15.47 2.35 17.82
25 16.25 2.47 18.72

DIAGRAMA DEL CAMBER

50.00 1

40.00

30.00

20.00 A

10.00

0.00 -
0 2.5 5 7.5 10 125 15 17.5 20 25

1.10.7.5. Conectores de corte

Para asegurar una accion compuesta completa, conectores de corte deben ser
proporcionados en la interfaz entre la losa de hormigon y el acero estructural, se
disefian para resistir el corte en la interfaz. Los conectores de corte son generalmente
ubicados en toda la longitud del puente. Existen dos tipos de conectores de corte,
pernos y canales, estos son los mas utilizados en los puentes modernos. La fatiga y
resistencia estados limites deben ser considerados en el disefio de conector (DUAN,
Lin; Steel Concrete composite I-girders brigdes). El espaciamiento maximo entre
conectores de corte sera de 24” o 60 cm, segun el art. 10.52.3 AASTHO Estandar

2002. Se dan los procedimientos para dos tipos de conectores Tipo stud y Tipo canal:
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Ciclos(Nc)= sobre 70000000

Fu= 410 Mpa
Tipo: Stud
d= 38 mm
hs= 180 mm
hs/d= 4.7 > 4

I= 7606442.45 cm*

be= 250.00 cm

ts= 20.00 cm

th= 0 cm

n= 8
Ytcom—-n = 61.36 cm
Fatiga

ino: g - Zr ' II:I:lIIl—I:I
Tipo: Stud P

Q ' v['
El rango permitido de cortante horizontal Zr:

o= 5500.00

7. = 6.89 x 10~ 3ad?
7, = 5472038 N

Momento estatico alrededor del eje neutro de la seccién compuesta del drea de hormigdn transformada:

_be-ts

Q (ytcom—n + th + ts)

Q=  44601.11 cm®

lecom-n = 7606442.45 cm*

ns= 3.00

X (£)Vev+i | (-)Vev+i Vr p p No. Studs | No. Studs

m t t t cm cm
0 38.94 -13.12 52.06 54.82 55.00 16.50 16.00
2.5 36.33 -10.52 46.86 60.91 60.00 12.50 13.00
5 33.73 -7.92 41.65 68.52 60.00 12.50 13.00
7.5 31.13 -5.32 36.44 78.31 60.00 12.50 13.00
10 28.52 -2.71 31.24 91.36 60.00 12.50 13.00
12.5 25.92 -0.11 26.03 109.63 60.00 12.50 13.00
15 23.32 2.49 25.81 110.56 60.00 12.50 13.00
17.5 20.72 5.10 25.81| 110.56 60.00 12.50 13.00
20 18.11 7.70 25.81| 110.56 60.00 12.50 13.00
22.5 15.51 10.30 25.81 110.56 60.00 12.50 13.00

25 12.91 2.49 15.40

Total= 133.00
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Comprobacidn por Gltima resistencia
Fuerza de corte horizontal nominal:
Vhyormigon = 0.85be ‘ts: f'c =1190000.0 kg

Vhacero = (AS' fy)tf + (AS' fy)bf + (AS' fy)w = 2408820.6 kg

Por lo tanto Vh= 1190000.0 kg

Resistencia a la rotura del conector de corte como se indica a continuacion
S, = 0.4d*Vf'c- Ec < Fu-As
0.4d*Vf'c-Ec = 49990.60 kg

Fu - As 46498.71 kg

S, 46498.71 kg

Numero de conectores entre los puntos de maximo momento positivo y soportes
extremos adyacentes (N1):

¢= 0.85 i Vh
=05,
N1= 30.11 < 133.00 CORRECTO
Tipo: Canal UPN 120
= 9 mm
t= 7 mm
W= 220 mm
Fatiga
Tipo: Canal
_ ng: Zr ’ Icom—n
p o ——————————

Q- Vi

El rango permitido de cortante horizontal Zr:

B= 2100.00

Z, = 0.175B - W
7 = 80850 N
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Momento estatico alrededor del eje neutro de la seccién compuesta del drea de hormigén transformada:

be - ts
Q= n (ytcom—n +1t + ts)

44601 cm®

=)
1

leom-n = 7606442.45 cm*

nc= 1.00
No. No.
X (#)Vev+i (-)Vev+i Vr p p Channels | Channels
m t t t cm cm
0 38.94 -13.12 52.06 27.00 27.00 10.17 10.00
2.5 36.33 -10.52 46.86 30.00 30.00 8.33 8.00
5 33.73 -7.92 41.65 33.75 35.00 7.14 7.00
7.5 31.13 -5.32 36.44 38.57 40.00 6.25 6.00
10 28.52 -2.71 31.24 45.00 45.00 5.56 6.00
12.5 25.92 -0.11 26.03 54.00 55.00 4.55 5.00
15 23.32 2.49 25.81 54.45 55.00 4.55 5.00
17.5 20.72 5.10 25.81 54.45 55.00 4.55 5.00
20 18.11 7.70 25.81 54.45 55.00 4.55 5.00
22.5 15.51 10.30 25.81 54.45 55.00 4.55 5.00
25 12.91 2.49 15.40
Total= 62.00

Comprobacién por Gltima resistencia
Fuerza de corte horizontal nominal:
Vh= 1190000.0 kg
Resistencia a la rotura del conector de corte como se indica a continuacién
t
s, = 46 <h +E> WVTTe

s, = 669375.08 N
s, = 68303.58 kg

Numero de conectores entre los puntos de maximo momento positivo y soportes
extremos adyacentes (N1):
@= 0.85

N1= 20.50 < 62.00 CORRECTO
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1.10.7.6. Diafragmas o marcos cruzados

Diafragmas
Q
O
@
]
L
M)
o
1200
Figura 29. Marcos cruzados. Fuente: propia
Elaborado por: Leonardo Mora
Presi6n de viento (Pv): 0.00245 Mpa
Altura de la estructura (he): 2350 mm
Altura de la viga (h): 1880 mm
Espacio entre marcos cruzados (L): 7.60 m
Angulo diagonal (6): 45 °
Carga de viento sobre la estructura: 5.758 KN/m > 4.40 KN/m CORRECTO
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Fuerzas actuantes

Fuerza actuante sobre el patin inferior/m:

Fuerza actuante sobre el patin superior/n:

Fuerza actuante sobre el patin inferior:
Fuerza actuante sobre las diagonales:
Disefio

Puntal inferior

Perfil estructural L doblado de 75x75x8

A= 10.95 cm2
rmin= 2.25 cm
k= 0.80
L= 237 m

Wor = ——— 2.63 KN/m

h
W, = 1.14Pv (he —5) =3.94 KN/m

Fpr= Wy L = 19.95 KN
L L 42.33 KN
cos O
b= 75
t= 8
E= 2000000 kg/cm?
Fy= 3515 kglcm?

Chequeo de la esbeltez del miembro y la relacion ancho/espesor:

- = 84.27 < 140

= 938 < 045 |—=

Chequeo de la capacidad de la carga axial

x:(&)2%= 126 < 225

7T

P, = 0.66MFy-A=  22760.83 kef
223.28 KN >

Diagonal

Perfil estructural L doblado de 75x75x8

A= 10.95 cm?
rmin= 2.25 cm
k= 0.80
L= 158 m

CORRECTO
10.73 CORRECTO
19.95 KN CORRECTO
b= 75
t= 8
E= 2000000 kg/cm?
Fy= 3515 kglcm?

Chequeo de la esbeltez del miembro y la relacion ancho/espesor:
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—Q = 56.18 < 140 CORRECTO

E
= 9.38 < 0.45 E= 10.73 CORRECTO

Chequeo de la capacidad de la carga axial

_ (L) Fy _
A= (m) . = 056 < 225
P, = 0.66MFy- A = 30477.07 kef
298.98 KN > 42.33 KN CORRECTO
1.10.7.7. Arriostramiento inferior

ATrrostriamientos

a5l

4637 BE33

Figura 30. Diagonales inferiores Fuente: propia
Elaborado por: Leonardo Mora

Presion del viento (Pv)= 245 kg/m?
Longitud del tramo= 7600 mm
Separacién de arriostramiento (Sa)= 6638 mm
Longitud diagonal (Ld)= 6891 mm
Altura de la estructura (he)= 2350 mm
Area donde actda el viento= 17.86 m?

Fuerza actuante

Ft= 28787.5 kg
Ra= 14393.75 kg Reacci6n en apoyos
a= 15.57 °
R
Ty=——= 53624.89 kg Fuerza diagonal del viento
sena

Esfuerzos en las diagonales
Perfil estructural L doblado de 125x125x14
A= 31.78 cm? b= 125 mm

rmin= 3.83 cm t= 14 mm
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k= 0.80 E= 2000000 kg/cm?
L= 6.89 m Fy= 3515 kglcm?
Fu= 4900 kg/cm®
Chequeo a traccion:
k-L
- = 143.94 < 240
F,= 0.55Fy= 1933.53 kg/cm®  Seccién bruta
F,= 0.50Fu= 2450.00 kg/cm®  Seccién neta
A,= 0.85A= 27.01 cm?
An= A-(b-t)*t/2 24.01 cm?
Esfuerzo real: fi= Ta/An= 2233.44 kg/cm?
Esfuerzo admisible: F,= 1.25(0.55Fy)=  2416.91 kg/cm? CORRECTO
1.10.7.8. Apoyos elastoméricos
Solicitaciones
Rev+i/viga= 3894 t
Rcm/viga= 5333 t
Dimensiones
b= 0.36 m Longitud del apoyo (sentido longitudinal del puente)
w= 0.42 m Ancho del apoyo (sentido transversal del puente)
hrext= 6 mm Espesor de la capa elastomérica externa
hrint= 10 mm Espesor de la capa elastomérica interna
N= 9
hrref= 3 mm

Propiedades del material

HshoreA= 50 Dureza elastémero

G= 0.66 Mpa Maddulo de corte

Cd= 0.25 Deflexion creep/Deflexion instantanea
Fy= 345 Mpa Fluencia del acero de refuerzo

Factor de forma:
0.7hrint= 7 CORRECTO
Para apoyos rectangulares sin agujeros, el factor de forma para la capa i, es:

b-w

%= 2h,; (b + w)

92



Entonces para el factor de forma de las capas de cobertura, se tiene:
b-w

S ==
X 2hper (b + W)

16.15

Entonces para el factor de forma de las capas internas, se tiene:

b-w

< = 9.69
2hyi, (b + w)

Sint =

Chequeo del esfuerzo a compresion del apoyo:

ocT< 112.72 kg/cm? CORRECTO
octs 1.66G-Sint= 106.19 kg/cm? CORRECTO
ocvs 0.66G-Sint= 42.22 kg/cm? CORRECTO
Rcv + Rem
Oct =7 pTw 61.02 kg/cm?
Rev
Ocv “bow 25.75 kg/cm2

Chequeo de la deformacion por compresion

Deformacion unitaria:

€int= 0.04
Sinst = 2€int " Nrext + 8&inc " Dyine = 3.68 mm
Screep = Cq " Oinst = 0.92 mm
8total = Binst + Screep 4.60 mm
0.07-hyp =  0.70 mm
Sint(1capa) = Eint " Nrine = 0.4 mm CORRECTO

Expansion y contraccion por temperatura
gd=  1.17E-05 1/°C

Tamb= 11.90 °C
Tmax= 23.50 °C
Tmin= 0.50 °C
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Expansion:

Atexp = 11.60 °C
Dexp= €4 Dexp "L = 6.79 mm
Arcont= 11.40 °C
Acont= €4 Acont "L = 6.67 mm

Chequeo de la deformacion por corte

V= 1.25

Br= 1.00
hye = 24 CORRECTO
hyy = 2hpey + 8hyype = 92.00 mm
A=Y Br Dexp= 8.48 mm
2A,= 16.97 mm

Chequeo de la rotacion

E= 2000000.00 kg/cm?
I3n= 5980811.00 cm*
Ih= 7606442.45 cm*
L= 5000.00 cm

Giro por carga muerta
Cm= 17.70 kg/cm

13c
R ﬁ - 0.00771 rad
3n

Giro por cargas posteriores

Cp= 3.63 kg/cm
L3Cp

Osc-cr = 2 1.~

0.00158 rad

Giro por carga de temperatura
Hy = G- A2
m hrt

H,= 920.09 kg

A= 2240.00 cm
Cr= 3.70 kg/cm

Ot = 5o — = 0.00127 rad
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Giro por carga viva

2F 2R
DSF
4770 4270
“g b *
¥ SO00 $

Figura 31. Carga viva Fuente: propia
Elaborado por: Leonardo Mora

Pr= 10.00 t

FD= 1.49

P= 1492 t

a= 1 cm

b= 4999 cm
_ P-a- b(L +b)_

Os-cv = E1L 0.00088 rad
Sumatoria de giros:

Osx = 0.01143 rad

Chequeo de rotacion sobre el eje transversal

b 0 )
ocy = 056G S| — | —= 52.66 kg/cm CORRECTO
rint n
Chequeo Estabilidad
trotal= 119.00 mm
b/3= 120.00 mm CORRECTO
w/3= 140.00 mm CORRECTO

Chequeo del refuerzo

hmax= hrin
3hmax “OcT

hirer 2 20— = 0.53 mm CORRECTO
y
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Apoyo elastoméricos

LJE
LONGITUDINAL
OE LA VIGA

420

J——
—

EJE
TRANSVERSAL

+ DEL APCYO

360

CAPA DE RECUBRIMIENTO 6 mm)
REFUERZO 3 mm 49
/ /CAPA INTERNA 10 mm 48

119
t

Figura 32. Apoyos elastoméricos Fuente: propia
Elaborado por: Leonardo Mora
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1.10.7.9. Esquema final de la viga

Debido a los diferentes tramos que comprenden la viga, se realizara un analisis
analogo al de la viga en el centro de la luz pero en diferentes puntos de la longitud
(12.00 m y 19.00 m) de la viga, debido a las longitudes comerciales y para el mayor

aprovechamiento del acero, entonces se tendré el siguiente esquema final para los

espesores de los patines:

Viga metalica

18x500

12000

24x600

7000

30x600

12x1810

D

\

\\\\30x620

25000

\\\\36x720

\

\\\%Ox720

MAXIMO MOMENTQ POSITIVD

Elaborado por: Leonardo Mora

Figura 33. Esquema de transicion de tramos. Fuente : propia

Donde se utilicen empalme en cambios de seccidn, la menor de las dos secciones
conectadas seré la que se use en el disefio. Por lo tanto, el empalme de campo apernado
sera disefiado en base a las propiedades de la seccion adyacente de la viga izquierda
(figura 33). Todo sera en referencia como la viga izquierda durante los calculos. La

viga situada a la derecha del campo de empalme atornillado se designara la viga

derecha.

A continuacion un resumen de las secciones y cargas en los tramos a empalmar:

Tramo absc 12.00

Espesor ala a compresion (tfc)=
Ancho ala a compresién (bc)=
Espesor ala a traccion (tf)=
Ancho ala a traccion (bt)=
Espesor del alma (tw)=
Longitud del alma (D)=
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1.80
50.00
3.00
62.00
1.20
181.00

cm
cm
cm
cm
cm
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Diagrama de esfuerzos finales, puente en servicio:

40.03

6.62 1621.65

(AISC 2005 D2-1)

Tﬂ—’r"t 33.82 6.22
! h _
\ e
- .a 21.90 472 144643
L 17522
614.89 1088.69 1703.58
Esfuerzos admisibles
Acero: fy= 3515.5 kg/cm2
AASHTHO fs=0.55fy= 1933.525 kg/cm2 CUMPLE
AISC  fs=0.60fy= 2109.3 kg/cm2 CUMPLE
Hormigén: fic= 280.00 kg/cm2
fc=0.40fc= 112.00 kg/cm2 CUMPLE
Efectos de carga combinados: Mug. = 1.3(My, + 1.67Myy i)
Mug, = 1454.92 tm
Eje neutro en el patin superior:
y= 1.28 cm
Momento pléastico
My= 3404.59 tm
Mn= 2375.56 tm CORRECTO
Corte
Vug, = 1.3(Vem + 1.67V .y i)
Vug, = 95.75 t
Para almas no ridigidizadas: Vn= CVp 107.37 t
C 0.87(1 -0
Para almas rigidizadas: Vo=V, C+——= = 23289t
d 2
L
1+(3)
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Tramo Absc 19.00

Espesor ala a compresion (tfc)= 240 cm
Ancho ala a compresién (bc)= 60.00 cm
Espesor ala a traccion (tf)= 3.60 cm
Ancho ala a traccion (bt)= 72.00 cm
Espesor del alma (tw)= 1.20 cm
Longitud del alma (D)= 181.00 cm
Diagrama de esfuerzos finales, puente en servicio:

TE—!"t 4204 7.14 4918
1 o _
\ SRR B

4G .

) K lc.' 28.00 5.46 1588.45 3.46 1812.46
L 224.01
713.50 1221.84 1935.34

Esfuerzos admisibles
Acero: fy= 3515.5 kg/cm2

AASHTHO  fs=0.55fy=
AISC  fs=0.60fy=

Hormigén: f'c=
fc=0.40f"c=

Efectos de carga combinados:

Eje neutro en el patin superior:

y= 194 cm

Momento pléastico

My= 3701.82 tm

1933.53 kg/cm2 NO CUMPLE

Mug, = 1.3(Mp, + 1.67Myy;)

2109.3 kg/cm2 CUMPLE

280.00 kg/cm2

112.00 kg/cm2 CUMPLE

Mug. = 1698.31 tm

Mn= 2669.33 tm CORRECTO
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Corte

Vug, = 1.3(Vey + 1.67Vsi)

Vuee = 6638 t
Para almas no ridigidizadas: Vn= CVp 107.37 t
0.87(1 — 0
Para almas rigidizadas: Vo= V| C+———= = 23289t
d 2
L
1+(3)

1.10.8. Empalmes empernados

Con los datos anteriores de cada tramo se pueden calcular los empalmes necesarios
para cada estaciéon (12.00 m y 19.00 m), tomando en cuenta que hay que transmitir el

100% del corte y el momento.

Propiedades del material de empalme:

Esfuerzo minimo de fluencia fy= 3515.22 kg/cm?
Esfuerzo minimo de ruptura fu= 4900 kg/cm?
Perno A325

Diametro perno d= 25 mm

Didmetro agujero d.= 27 mm

1.10.8.1. Disefo de empalmes en los patines

Propiedades de la seccion:

Dimensiones de la seccién de Empalme

Espesor ala a compresion (tfc)= 1.80 cm
Ancho ala a compresion

(bc)= 50.00 cm
Espesor ala a traccién (tf)= 3.00 cm
Ancho ala a traccion (bt)= 62.00 cm
Espesor del alma (tw)= 1.20 cm
Longitud del alma (D)= 181.00 cm
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Area efectiva del patin a traccién

Ao =W,t+pA; <A,  Art 10.18.2.2.4

Donde:
Wy Menor ancho neto del patin por donde atraviesan los pernos
t: Espesor del ala o patin
0.0 para M 270 Grado aceros 100 / 100W, o cuando
B: orificios exceden 11/4 pulgadas de didmetro.
0.15 para todos los otros aceros y cuando los agujeros
son menos que o igual a 11/4 pulgadas de didmetro.
Ag Area bruta
W, = bt — 4d,
W: 512 mm
AgF 18600 mm’
A= 18150 mm?

Area efectiva del patin a compresién

Art. 10.18.2.2.4

A= 9000 mm?2

Esfuerzos en el punto de empalme:

Segun el diagrama de esfuerzos en la viga a los 12.00 m del borde (izquierdo o
derecho), se tiene los siguientes esfuerzos en el punto mas inferior de seccién (el
codigo dice que se debe emplear el esfuerzo en la mitad del espesor del patin sin

embargo se acepta este valor por ser mayor Art. 10.18.2.2.1)

Mu= 1439.61 tm
Z1: Médulo seccional que corresponde a la fibra mas extrema sometida a compresion
Z3: Médulo seccional que corresponde a la fibra méas extrema sometida a traccion.

71= 102388.33 cm®
73= 42220.07 cm®
M
f, =—
cu 21/3
f,= 3409.77 kg/cm? Patin a traccién
o= 1406.03 kg/cm2 Patin a compresién
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Fuerza de disefio minima:

El siguiente paso es determinar la fuerza minima de disefio Pcu, el Patin de control
para este calculo es el de traccion por las condiciones de tener un area efectiva méas
pequefia y mayor esfuerzo (art. 10.18.2.2.1). Pcu sera la multiplicacién Fcu por el area

efectiva mas pequefia de cualquier de los patines superior o inferior.

f
‘-ﬁ‘" + aF,
F, = = 0.75aF,

Donde:

a 1.0 excepto que un valor inferior dado por (M,/My) se puede utilizar para patines
en compresion en las secciones donde M, es menos de M.

My: Resistencia a la flexion maxima de la seccidn, en flexidn positiva 0 negativa en
el punto de empalme, cualquiera que sea la tensién maxima de compresion
debido a las cargas factorizadas en el centro de espesor del patin bajo
consideracion. De acuerdo al art 10.50.1.1.2 para secciones compuesta es el
Momento plastico Mp

My: Momento de fluencia de la seccién compuesta clacula en base a fy multiplicado
por los médulos de seccién respecto a patin inferior a traccion (art. 10.50c).

fou= Maxima esfuerzo de flexion elastica debido a las cargas factorizadas en el centro
de espesor de la brida de control en el punto de empalme.

R: Para vigas homogéneas el valor es 1.0

Fy= Fluencia del patin

Fuerza para el ala a traccién, Patin de control:

o= 1.00
o= 3409.77 kg/cm2 Patin a traccién
R= 1.00
Feu= 3462.50 kg/cm®
0.75aF = 2636.415 kg/cm” CORRECTO
PCll = FcuAe
Peu= 628443.17 kg

Fuerza para el ala a compresion, Patin de no control:

feu

Fncu = Rcu

> 0.750(Fy
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Donde:

Reu: El valor absoluto para relacion entre F, y f, para el patin de control

focu= Maxima esfuerzo de flexion debido a las cargas factorizadas en el centro de espesor de la brida
de no control en el punto de empalme.

fhcu= 1775.70 kg/cm? Patin a compresion
Reu= 1.02
Freu= 1803.15 kg/cm?
0.75aF = 2636.42 kg/cm?
Entonces Fpeu= 2636.42 kg/cm?

lDl’lCl.l = FncuAe

Ppreu= 237277.35 kg

Disefio de Empalmes del Patin Inferior

Dimensiones

El ancho de la placa exterior debe ser por lo menos tan ancha como la anchura del
patin en su parte mas estrecha en el empalme. Por lo tanto, se presenta una placa de
empalme externa de 18mm x 620mm, mas con dos placas de 18 mm x 302 mm en el

interior del empalme. Se Incluye una placa de 6 mm x 620 mm de relleno en la parte

exterior, asi:
Espesor placas internas (tin): 18 mm
Ancho placas internas (bin): 302 mm
Espesor placa externa (tex): 18 mm
Ancho placa externa (bey): 620 mm
Espesor placa de relleno (tm): 6 mm
Ancho placa de relleno (b.): 620 mm

Si el area combinada de las placas de empalme en el interior se encuentra dentro de
diez por ciento del area de la placa de empalme exterior, entonces tanto el interior
como fuera de placas de empalme pueden ser disefiados para la mitad de la fuerza de
disefio de la brida (art 10.18.1.3).

103



Area bruta interna= 10872 mm?
Area bruta externa= 11160 mm?

Diferencia= -2.65% CORRECTO
Criterio de fluencia en el area total
La fuerza de resistencia por fluencia de la seccién bruta es:

P, =F A,

Para las placas externas

Ag= 11160 mm?
P.= 39229855 kg

La placa exterior absorbe la mitad de la carga de disefio, entonces:
Pe/2= 314221.59 kg CORRECTO
Para las placas internas

Ag= 10872 mm?
P.= 382174.72 kg

La placa interior absorbe la mitad de la carga de disefio, entonces:

Pe/2= 314221.59 kg CORRECTO

Criterio de fractura en el area neta
P, =F,A,

Para la placa de empalme exterior

# de agujeros: 6
Didmetro agujero d.= 27 mm
bn-ex= bex'#-da
bn-ex= 458 mm
An-ex= bn-ex'tex
Apex= 8244 mm?
A, < 0.85A,
0.85An.ex= 9486 mm? CORRECTO
P= 403956.00 kg

La placa exterior absorbe la mitad de la carga de disefio, entonces:
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Peu/2= 314221.59 kg CORRECTO

Para la placa de empalme interior

# de agujeros: 3
Diametro agujero d,= 27 mm
bn-in= bin-#.da
bn-in= 221 mm
Anin= 2bp-in-tin
Anex= 7956 mm?
A, < 0.854,
0.85An-ex= 9241.2 mm? CORRECTO
Pr= 389844.00 kg

La placa exterior absorbe la mitad de la carga de disefio, entonces:

Pe/2= 314221.59 kg CORRECTO

Verificacion del desgarramiento de la placa exterior

SX= 90 mm
sy= 90 mm
u= 70 mm
ly= 120 mm

Area bruta a lo largo del plano de corte
Avg=(4sx+u)tex= 7740 mm?

Area neta a lo largo del plano de corte
Avn=(4sx+u-4.5d,)tex= 5553 mm?

Area bruta a lo largo del plano resistente a traccién

A=(4sy+ ly+u)te= 9900 mm?
Area neta a lo largo del plano resistente a traccién

Apm=(4sy+ ly+u-5.5d,)tex= 7227 mm?

Fuerza de Resistencia al desgarramiento
R, = 0.58F A, + F Ay, = 511928.26 kg

Peu/2= 314221.59 kg CORRECTO
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Verificacion del desgarramiento de la placa interior
(ver figura 34)

SX= 90 mm
sy= 90 mm
u= 70 mm
ly= 120 mm

Area bruta a lo largo del plano de corte
Avg=2(4sx+u)tin= 15480 mm?

Area neta a lo largo del plano de corte
An=2(4sx+u-4.5d,)tin= 11106 mm?

Area bruta a lo largo del plano resistente a tracciéon
Ag=2(2sy+u)tin= 9000 mm?

Area neta alo largo del plano resistente a tracciéon

Am=2(2sy+u-2.5da)tin= 3285 mm?

Fuerza de Resistencia al desgarramiento
R, = 0.58F A, + F Ay, = 476575.51 kg

Peu/2= 314221.59 kg CORRECTO

Verificacion del desgarramiento del patin inferior
(ver figura 34)

SX= 90 mm
sy= 90 mm
u= 70 mm
Ix= 60 mm
ly= 120 mm

Area bruta a lo largo del plano de corte
Avg=4(4sx+Ix)t= 50400 mm?

Area neta a lo largo del plano de corte
An=4(4sx+1x-4.5d.)t= 35820 mm?

Area bruta a lo largo del plano resistente a tracciéon
A=2(2sy)t= 10800 mm?

area neta a lo largo del plano resistente a tracciéon
An=2(2sy-2.0da)t= 7560 mm?
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Fuerza de Resistencia al desgarramiento
R, = 0.58F A, + F Ay, =1398009.11 kg

Po= 628443.17 kg CORRECTO

Control de corte en pernos

La fuerza nominal de disefio para pernos de alta resistencia A325 Rn esta dada por la
siguiente ecuacién (art. 10.56.1.3.2 AASHTO 2002):

R, = OFA, Art. 10.56.1.3.2
Donde:
QF: Resistencia de disefio para el area de disefio dada en la tabla 10.56A AASHTO 2002
Ap: Area del perno correspondiente al didmetro nominal
PF= 2536.20 kg/cm? con el hilo incluido en el plano de corte
Ap= 491 cm?
Ru= 12449.54 kg

El nimero de planos de corte por perno son 2, entonces:

Ry= 24899.09 kg

Cuando los pernos que trasladan las cargas pasan a través de placas de relleno de 6,0
mm o mayor espesor (art. 10.18.1.2 AASHTO 2002) en conexiones cargadas

axialmente, incluyendo empalmes de ala de la viga, se requiere:

> Los materiales de relleno deberan extenderse mas alla del material de refuerzo o de
empalme y se reforzaran con suficientes pernos adicionales para distribuir el
esfuerzo total en el miembro de manera uniforme sobre la seccion combinada del

miembro y el relleno.

> O las placas de relleno no tienen que ser ampliadas y desarrolladas a condicion de
que la resistencia factorizada de los pernos en cortante se reduzca por un factor
apropiado, como se especifica en el articulo 10.56.1.3.2 AASHTO 2002:
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1+y

El factor es el siguiente: R, =——
1+ 2y
Dond _ A
onde: y=o

p

Ar: Suma del drea de los rellenos de las placas de conexion
A= burta
A= 3240 mm?

Ap: Lamas pequefia de las areas entre: las placas de conexién exterior e interior,
o el area del patin en conexién

Area del patin inferior o en traccién: 18600 mm?
Suma de la 4reas brutas de las conexiones: 22032 mm?
Entonces:
Ap- 22032 mm?
Luego, Y= 0.15
Rui= 0.89

Con esto la fuerza ultima de disefio para los pernos queda reducida, asi

= Ry'Rny

-~
o

22069.64 kg
El nimero de pernos requerido es: N, =— = 28.48

Se adoptan 30 pernos

Control al deslizamiento en la junta empernada

PRe = DOF Ap N Ny Art
10.57.3.1
Donde:
@Fs: Resistencia de disefio al deslizamiento dada en la tabla 10.57A AASHTO 2002
Ay Area del perno correspondiente al didmetro nominal
Ny: Numero de pernos en la junta
Ns: Numero de planos de deslizamiento
QF= 225440 kg/cm?
Ap= 491 cm?
Nyp- 30
Ns- 2
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ORs= 663975.61 kg

Po= 628443.17 kg CORRECTO

Espaciamientos

Espaciamiento minimo

Smin= 3d

Smin= 75 mm

Mdximo espaciamiento para Sellado:

La separacion maxima entre los pernos se limita para evitar la penetracién de humedad en las
articulaciones.

s <100+ 4t< 175

t: espesor de la placa de empalme exterior del patin

t= 18 mm <175
Smax= 172 mm

Minima y Mdxima distancia al borde:

La distancia minima al borde para pernos de didmetro 1" es 1 3/4" (45 mm) (Tabla ]J3.4 AISC
2005)

La maxima distancia equivale a 8 espesores de la placa de empalme exterior:

8t <175

8t= 144 mm

Control de deformacion permanente:
El criterio para este chequeo se basa en la siguiente ecuacién:
fe = 0.95F,

fr: El esfuerzo elastico causado por las cargas factoradas

Entonces:
Para la placa de empalme externa:
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Peu=
Peu/2=
= 05k
A

ff=

0.95F,=

g

2815.61 kg/cm?

3339.46 kg/cm?

Para la placa de empalme interna:

Peu=

Pey/2=

ff=

0.95F,=

628443.17 kg

314221.59 kg

2890.19 kg/cm?

3339.46 kg/cm?

628443.17 kg

314221.59 kg

CORRECTO

CORRECTO
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Desgarramiento de placas
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Figura 34. Modos de desgarramiento de placas de empalme y patin. Fuente: propid

Elaborado por: Leonardo Mora
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1.10.8.2. Disefio de Empalme del Alma

Fuerza de corte en la longitud de empalme

Corte ultimo factorado en el punto de empalme
Vu= 95.11 t

Para capacidad de corte del alma en el punto de empalme, se tiene:
Vn= 232.89 t

Entonces el corte de disefio V.. se adoptard, de acuerdo al art. 10.18.2.3.2:

Si Vu<0.5Vn entonces Vwu=1.5Vu
V= 142.67 t
V= 142666.72 kg

Momento y Fuerza Horizontal resultantes en el alma

Momento de disefo en relaciéon ala Flexion

2

M,, = tV\1/2D |RFcu - RcufncuI
Fou= 3462.50 kg/cm®
foen= 1775.70 kg/cm?

R= 1.00
Rey= 1.02

tw= 1.20 cm

D= 181.00 cm

M= 5436170.57 kg.cm

Momento de disefio en relacién al corte y su excentricidad

M= Vuue
e= 90 cm
M= 12840004.82 kg.cm

El momento total en el alma es:

M= My+My,= 18276175.38 kg.cm
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Calculo de la Fuera Horizontal resultante

t,D
Hw = WTlRFcu - Rcufncul

H,= 180204.55 kg
Espaciamiento

Espaciamiento minimo

Smin= 3d
Smin= 75 mm

Mdximo espaciamiento para Sellado:

La separacion maxima entre los pernos se limita para evitar la penetraciéon de humedad en las
articulaciones.

s <100+ 4t< 175

t: espesor de la placa de empalme
t= 12 mm <175
Smax= 148 mm
Minima y Mdxima distancia al borde:
La distancia minima al borde para pernos de didmetro 1" es 1 3/4" (45 mm) (Tabla J3.4 AISC 2005)
La maxima distancia equivale a 8 espesores de la placa de empalme exterior:
8t <175

8t= 96 mm

Pernos en el alma

Momento polar de inercia del grupo de pernos

I, = == (s*(? = 1) + g*(m? — 1)

Donde:
n: Numero de pernos por columna vertical= 20
m: Numero de columnas verticales de pernos= 2
s: Paso vertical= 75 mm
g: Paso horizontal= 80 mm
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Ip= 7625416.67 mm?

Numero total de pernos en cada lado del empalme:
Np= 40

La fuerza de disefio para pernos de alta resistencia A325 Ry, es la misma que en el
calculo del patin:

Ry= 24899.09 kg

La fuerza vertical de corte en los pernos, de acuerdo al Corte es:

v,
— W _3396.83 kg
h

P

Vs

La fuerza horizontal de corte en los pernos, de acuerdo a la Fuerza Horizontal resultante es:

P, = H—V]: =4290.58 kg

Para determinar las componentes horizontal y vertical de la fuerza de corte sobre los

pernos, de acuerdo al momento total en el alma, se procede de la siguiente manera:

M,
Py =—x PhMZI_y
p

Para la componente vertical:
x=g/2= 40 mm

Para la componente horizontal:

y=20s/2= 750 mm
Entonces Pum= 958.70 kg
Phv= 17975.58 kg
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Por lo anterior la Fuerza Resultante de Corte para los pernos en el caso méas extremo

€es:

P, =+ (P +Pyy) 2+ (Ppg + Pyy) 2
P.= 22688.17 kg

P. <R, CORRECTO

Criterio de fluencia por corte en la placa de empalme

Propiedades del material de empalme:

Esfuerzo minimo

de fluencia fy= 3515.22 kg/cm?
Esfuerzo minimo

de ruptura fu= 4900 kg/cm?
Numero de placas de empalme: Nuwp= 2
Espesor de placa de empalme: twp= 12 mm
Altura de placa de

empalme: dwp= 1555 mm

A= Nuprtupdup
Ag 37320 mm?

La fuerza de resistencia por corte de la seccion bruta es:

R, = 0.58F A,
R,= 760890.46 kg
Vuw <R CORRECTO
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Criterio de fractura por corte del empalme del alma

Area neta resistente a corte

Ay = pr(dwp — N¢- da)twp

Nf: Numero de pernos alo largo del plano= 20

d,: diametro del agujero 27 mm
Aun= 24360 mm®

Ay, < 0.85A, CORRECTO

R, = 0.58F,A,,
R,= 692311.20 kg

Vuw < Ry CORRECTO

Verificacion del desgarramiento de las placas de empalme (ver figura 35)
Fuerza de Resistencia al desgarramiento

area bruta a lo largo del plano de corte
Avg=Nup(dwp-65mm)twp= 35760 mm?

area neta a lo largo del plano de corte
Avn=Nup(dwp-65mm-19.5d,)twp= 23124 mm?

area bruta a lo largo del plano resistente a tracciéon
Ag=Nyp(65mm+75mm)twp= 3360 mm?

area neta a lo largo del plano resistente a tracciéon

Aun=Nyp(65mm+75mm-

1.50da)twp= 2388 mm?
Entonces con la condicion:

A, < 0.584,,

La ecuacién de calculo para la resistencia al corte es:

R, = 0.58F,A,, + F A,
R=  12468323.28 kg

Vuw < R; CORRECTO
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Control de la deformacion permanente en las placas de empalme

Donde:

Sp: Médulo de seccién de la placa de empalme

1

Sp = ZAg " dup

S;=  9672100.00 mm®

f= 2372.44 kg/cm?
0.95F,= 3339.46 kg/cm?
f< 0.95F, CORRECTO

Corte de la placa
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Figura 35. Diagrama de desgarramiento Fuente: propia
Elaborado por: Leonardo Mora
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De manera similar se calculan los demas empalmes empernados para la otra abscisa de
empalme y para los otros patines a compresion. El siguiente cuadro resume los

parametros mas importantes de cada empalme.

TABLAG6

Resumen de empalmes empernados

ABSCISA DE EMPALME 12.00 19.00

Patin Superior

No. Pernos 12 18
Placa patin interior (mmxmm) 242x18 292x24
Placa patin exterior (mmxmm) 500x18 600x24
Alma

No. Pernos 20 (2) 17 (2)
Excentricidad (mm) 90 90
Espesor placa de emplame (mm) 12 12
Altura placa de emplame (mm) 1552 1330

Patin Inferior

No. Pernos 30 36
Placa patin interior (mmxmm) 302x18 352x24
Placa patin exterior (mmxmm) 620x18 720x24

Nota resumen de datos de empalmes

Elaborado por: Leonardo Mora

1.10.9. Soldadura
Soldadura a filete:
Fo= 0.27F,

Fy: Esfuerzo admisible a corte
F,. Resistencia a tension de acuerdo al electrodo pero no mayor que la resistencia
de las partes conectadas

Unién Alma-Patin
Electrodo: E8016

Esfuerzo admisible:

Fu- 5630 kg/cm?
Fy- 1520.10 kg/cm?
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Resistencia para 1 mm de soldadura:

qr=
qr=

qr:

s

Carga muerta:

Vems=
Aps=
Api=

—
1

ys=
yi=
Qs=
Qi=
(qSem=
Qicm=

0.1-0.707-F,
107.47

Esfuerzo rasante horizontal admisible

kg/cm?

Esfuerzo rasante horizontal real
Cortante segun punto considerado

Momento estatico del area separada
Inercia de la seccién

considerada

42.66
72.00
144.00

2509603.12
102.74
79.66

7397.24
11471.13
125.73
194.97

Cargas posteriores:

Vcp=
Ahz,=
I3n=
yc=
ys=
yi=
Qs=
Qi=
qScm=

qicm=

15.46
208.33
3806371.24
93.26

76.76
105.64

24955.50
15212.36
101.35
61.78

Cargas viva mas impacto:

Vev+i=
Ahp=
I

yc=
ys=

62.38
625.00

5010394.59
69.29
52.79

t
cm?
cm?
cm*
cm
cm

cm?
cm3
kg/cm
kg/cm

cm?

cm*
cm
cm
cm

cm?
cm3
kg/cm
kg/cm

t
cm?

cm*
cm
cm
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yi= 129.61
Qs= 47104.23
Qi= 18664.44
gScm= 586.43
Qicm= 232.37

cm
cm?
cm?
kg/cm
kg/cm

Esfuerzo rasante horizontal total

813.51
489.12

qs=
qi=

Diseiio de soldadura a filete

Tamaio del filete=
Numero de filetes=

qr= 1719.54

Union Alma-Rigidizadores

Vt= 120.49
R= 120.49
Tamario del filete=
Numeros de filetes=
qr= 3439.07

Longitud de soldadura (Ls)=

Pr= qr-Ls
Pr= 610.09
R=Pr

Unién Conectores de corte
Zr= 8085
Tamaio del filete=
Dimensiones del conector
W= 22
b= 5.5
Longitud de soldadura (Ls)=

qr= 537.36

kg/cm
kg/cm

Fuerza resistente a la soldadura del conector

Fr= 29554.54

Zr = Fr

8 mm
2
kg/cm
t
t
8 mm
4
kg/cm
177.4 cm
t
CORRECTO
kg
5 mm
177.4 cm
cm
cm
55 cm
kg/cm
kg
CORRECTO

120

CORRECTO



1.11. Subestructura

La infraestructura consiste de todos los elementos requeridos para soportar la
superestructura y las cargas que acttan sobre ella. Los componentes bésicos de la

subestructura consisten en los siguientes:

» Apoyos extremos 0 estribos

» Apoyos intermedios o pilas o pilones

Los estribos transfieren la carga de la superestructura a la cimentacién y sirven ademas

para sostener el relleno de los accesos al puente.

Tipos de estribos

En las construcciones, por lo general se emplean los siguientes tipos de estribos:
Estribos en “U”, Estribos con contrafuertes, Estribos en cantiléver y Estribos a

gravedad.

Estribo Corto

Los estribos cortos estan ubicados en la parte superior de los rellenos utilizados como
acceso al puente la profundidad del muro de retencion encima del asiento del puente es
suficiente para acomodar la profundidad de la estructura y los apoyos que descansan

sobre el asiento.

Estribo de Profundidad Parcial

Los estribos de profundidad parcial estan ubicados aproximadamente a la mitad de la
profundidad de la pendiente frontal del terraplén de acceso. Su muro de retencidn
encima del asiento y muros de ala de mayores dimensiones pueden retener material de
relleno, o bien la pendiente del terraplén puede continuar detras del muro de retencion
encima del asiento del puente. En este Gltimo caso debe haber una losa de acceso
estructural o el disefio del tramo final debe cubrir el espacio sobre la pendiente del
relleno y se deben proveer estribos tipo cajon (muros cortina), de manera de cerrar

espacios abiertos.
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Estribo de Profundidad Total
Los estribos de profundidad total estan ubicados aproximadamente en el frente de la

base del terraplén de acceso, restringiendo la abertura debajo de la estructura.

Estribo Integral

Los estribos integrales estan rigidamente unidos a la superestructura y son soportados
por zapatas o fundaciones profundas capaces de permitir los movimientos horizontales

necesarios.

Caracteristicas geométricas de los estribos

El puente de la quebrada el Conde tiene dos estribos donde se apoya la superestructura
de 50m de longitud, el estribo norte comienza en la abscisa 0+344.22 y termina en el
estribo sur abscisa 0+394.22 de la Av. Padre Carolo, la altura del estribo norte es de
6.94m y un ancho de 22.40 m de hormigén armado tiene drenaje con tubos de 4” PVC
cada 1.50m y un relleno con material sub base clase IlI.

El estribo sur tiene una altura 9.94m y el ancho de 22.40 m con hormigon armado de
resistencia a la compresion f'c= 280kg/cm?2 y resistencia de fluencia del acero fy=

4200kg/cmz2 el relleno con material sub base clase Il1.

1.11.1. Calculo de Estribos
Para el célculo de un estribo se debe tomar en cuenta varios factores entre los cuales
tenemos la fuerza sismica, el empuje del suelo, la sobrecarga, los momentos
estabilizadores y de volcamiento entre otros.
1.11.1.1. Coeficiente del Empuje Activo
Utilizando la ecuacion de Rankine se determind el coeficiente de empuje, terreno
cargando contra un muro.

A continuacion se presentan la formula del coeficiente del empuje activo, los datos del

angulo de friccion interna (@) y pesos especificos (y) para diferentes tipos de suelo.
