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INTRODUCCION

ANTECEDENTES

Desde que el hombre habita el mundo, los puentes son la expresion de su voluntad de
superar los obstaculos. Los puentes son el testimonio de progreso, poder y decadencia
de los pueblos; nos hablan de la cultura y habilidad de las civilizaciones antiguas y en
la actualidad los puentes y otras obras representan el grado de desarrollo de un pais.

Hace sélo poco mas de un siglo que el desarrolio de la siderurgia y de la tecnologia de
la construccion hizo registrar el empieo, mas o menos generalizado, del acero en su
construccion. Pero dicho empleo no introdujo inmediatamente los esquemas Yy
tipologias estructurales méas eficientes en relacion a una utilizacion dptima del entonces
nuevo material, principalmente porque la larga tradicion en el campo de las obras de
ingenieria civil influencié a la mayoria de los proyectistas y constructores que tendieron
a realizar los nuevos puentes de acero manteniendo los esquemas estructurales que
se adoptaban tradicionalmente en la construcciones de mamposteria y de madera. Por
lo mismo, inicialmente y durante todo el siglo, hubo una amplia gama de tipologias
estructurales de arco y con trabes de confraviento, generalmente estructuras pesadas
en conjunto, tanto por la gran densidad de miembros secundarios, como porque el
dnico sistema de unién era aquél del remachado en caliente.

En el campo de los puentes de claros pequefios y medianos, entendiendo por tales
aquellos comprendidos entre los 20 y los 120 metros, desde los primeros afios de la
década de los treinta la estructura de acero en fa construccién de los tableros de los
puentes ha siempre manifestado una inagotable vitalidad. En realidad, desde los afios
inmediatamente sucesivos a la primera guerra mundial (1919-1922) en los Estados
Unidos y en Japbn, en la construccion de la superestructura de los puentes de
carretera, aparecieron las primeras aplicaciones de un sistema de construccion nuevo
y racional: el sistema compuesto utilizando acero y concreto, obtenido haciendo
solidarios con la losa de concreto reforzado las vigas metalicas principales del tablero
de los puentes de paso superior, mediante dispositivos de anclaje unidos rigidamente a
las alas superiores (de las mismas vigas metalicas principales).

Este sistema de vigas compuestas tiene la intencion de aprovechar plenamente Ila
resistencia a la compresion de 1a losa de concreto y la optima resistencia al cortey a la
tension de las vigas metalicas, con lo que ha conseguido obtener estructuras mas
livianas, mas rigidas y mas econémicas que aquéllas enteramente metalicas.
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Las primeras aplicaciones del sistema compuesto aparecieron también en Europa
(Francia, Suiza, Alemania), pero fue sdlo unos 15 afios mas tarde, y especialmente en
Alemania, donde este sistema de construccion fue altamente perfeccionado y
optimizado.

TIPOS DE PUENTES VEHICULARES

Existen infinidad de tipos de puentes, cada modelo tiene su oportunidad de empleo,
segln el claro de la obra, los materiales disponibles, los equipos de construccion, la
climatologia, los galibos, los requisitos estéticos, etc. Es imposible seflalar que existe
un modelo especifico de superestructura para cada claro, sin embargo existen reglas
generaies que es conveniente cumplir para que la obra resulte eficiente, econdémica y
adecuada.

En la actualidad, el puente colgante sigue siendo el tipo adecuado cuando se trata de
salvar grandes claros, del orden de 600 metros o mayores. Para claros comprendidos
entre 200 y 600 metros, el sistema atirantado es el que ofrece mayores ventajas. Para
claros de 60 a 200 metros el puente con superestructura “de cajén” de concreto
presforzado, las vigas de acero de alma llena, como también las armaduras y los arcos
metalicos, han resultado adecuados para este tipo de claros.

Para claros de 20 a 60 metros, las trabes de concreto presforzado y las vigas
compuestas presentan excelentes posibilidades. Para claros de 12 a 20 metros, ias
losas nervadura de concreto reforzado y las viguetas laminadas de acero, pueden
resuitar las mas adecuadas; tratandose de claros menores de 12 metros, las losas
planas, u ocasionalmente los arcos de mamposteria o concreto, son los que ofrecen
las maximas ventajas en nuestro pais.

En este documento se desarrolla el disefio de puentes de claros cortos de hasta 60
metros, se proponen: el sistema de vigas compuestas, de viguetas laminadas y de
losas planas, como alternativas para algunos puentes vehiculares urbanos y pasos a
desnivel.
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CAPITULO 1 GENERALIDADES DE PUENTES
VEHICULARES DE ACERO

1.1 LA ESTRUCTURA DE UN PUENTE VEHICULAR

Los puentes y pasos a desnivel son estructuras destinadas a permitir el paso de una
“carga viva" sobre un obstaculo cualquiera, el que puede ser una via de agua, otra via
de comunicacion, una barranca, etc.

En los puentes vehiculares comunes estan implicadas estructuras, las cuales consisten
tipicamente de una cubierta apoyada sobre vigas longitudinales o largueros, cruzando
longitudes de tramo relativamente cortos. La cubierta es usuaimente una losa de
concreto que descansa en un conjunto de trabes de uno de los siguientes tipos:

- Secciones laminadas de acero o trabes placa
- Vigas de concreto presforzado
~ Vigas de madera

Para ser cierto, hay una gran variedad de formas de estructuras de puentes en uso,
como son los puentes de arcos, de armaduras, de trabes cajon de concreto, efc., pero
la columna vertebral de ia red de transportacién modermna es la estructura de puentes
de viga (una cubierta apoyada sobre largueros). La Figura 1.1 muestra este tipo de
estructuras y sefiala sus principales elementos.

7' PASO INFERIOR
% TALUDES
9: CARGA YIVA

[

Figura 1.1 Elementos que conforman un tipico puente vehicular de cubierta sobre fargueros y de tramo simple
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Para introducimos en el disefio, es necesario sensibilizarnos con las partes que
conforman este tipa de puentes, asi que describiremos sus partes principales:

Superestructura. La superestructura comprende todos los componentes de un puente
que se encuentran sobre los soportes. Los principales componentes de una
superestructura son los siguientes: Carpeta de desgaste, Cubierta, Miembros primarios
y Miembros secundarios, en los siguientes parrafos se describen mas a detalle estos

elementcs:

Carpeta de desgaste. La carpeta de desgaste (o pavimento) es la porcion de la
cubierta que resiste el desgaste producido por el trafico de los vehiculos. En muchas
instancias ésta es una capa separada hecha de material bituminoso. La capa
desgastada usualmente varia en espesores de 5.0 a 10.0 cm; sin embargo, éste
espesor puede ser mayor sobre todo debido a la repavimentacion de la calzada, que
ocurre durante todo el ciclo de vida de la carretera en que se localiza el puente.

Cubierta. La cubierta es la extension fisica de la calzada a través del obstaculo que
debe librar el puente. La principal funcién de la cubierta es la de distribuir las cargas
en el sentido transversal de! puente. La cubierta, al ser integrada con una viga o otros
sistemas estructurales, también ayuda a distribuir las cargas en el sentido longitudinal

del puente.

Miembros primarios. Los miembros primarios frabajan distribuyendo las cargas
longitudinaimente y son disefiados principalmente para resistir flexion. En la Figura
1.2 se observa que los miembros primarios son vigas de Perfil laminado de tipo IPR
(Perfil | Rectangular). En algunas ocasiones, los miembro primarios del extremo de la
cubierta poseen un peraite restringido y debe soldarse en su patin inferior una placa
de acero (o Cubreplaca), para cargar un parapeto adiciona! o una guamicién, asi omo
para proporcionar una mayor estética estructural.

R

CABPETADE __,
DESGASTE _

CUBREPLACA

I —_—
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B s 7 L ¥
LT | 1 SRR e %4
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\’1.' e I == :
it i \\" f
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Figuta 1.2 Componentes Principales de una Superestiuctura
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Los miembros primarios que tienen vigas de este tipo son también llamados largueros
o trabes. Estos largueros pueden ser Trabes Placa de acero (placas de acero
soldadas juntamente para formar una seccion en forma de “I"), concreto presforzado,
madera laminada unida, o algunos ofros tipos de vigas. Algunas veces la losa no
descansando directamente sobre los miembros primarios, ya que se puede colocar un
chafian de concreto entre la losa de cubierta y el patin superior del larguero, este
también puede colocarse en superestructuras formada a base de Trabes Cajon.

Miembros secundarios. Los miembros secundarios son refuerzos entre miembros
primarios colocados para hacer mas rigida a la superestructura y no permitir
deformaciones excesivas en su seccion transversal, los miembros secundarios
ayudan a distribuir parte de la carga vertical entre largueros. En la Figura 1.2 se
cbserva que los miembros secundarios de la superestructura son “Diafragmas” tipo
canales usados entre largueros de seccion laminada. Los canales sen asegurados a
placas de conexién de acero. Las placas de conexién estan soldadas al larguero,

como muestra la figura.

Otros miembros secundarios son formados con barras cruzadas sobre el patin
superior o inferior del larguero y son colocados para resistir deformacion lateral, estos
se denominan “Refuerzo Lateral”.

Subestructura. La subestructura consiste de todos los elementos requeridos para
soportar la superestructura y otras cargas actuantes sobre el puente. Los componentes
basicos de la subestructura son los siguientes: Estribos, Pilas, Apoyos, Pedestales,
Muros de retencion, Muros de ala, Zapatas, Pilotes, Tablaestacas.

Para los propdsitos de esta tesis, no es necesario definir con detalle los elementos de
la subestructura, ya que el disefio de las superestructuras, que se consideran en este
trabajo, es independiente de la caracteristicas de la subestructura.

1.2 SUPERESTRUCTURAS DE ACERO

Los dos principales materiales utilizados en la construccion de superestructuras son el
acero y el concreto. Los materiales tales como la madera y aluminic son también
utilizados para menores extensiones. Comparado con el concreto colado “in situ”, el
acero tiene las ventajas de proporcionar estructuras mas ligeras, construidas en
tiempos menores. El acero también presenta bondades de prefabricacion, lo que
permite reducir la cantidad de trabajo por operacién en la colocacién de pemos y
soldadura. Avances recientes en métodos de construccion y fabricacion han logrado
una competencia mas equilibrada en el uso del acero con respecto al del concreto. La
automatizacion de ensambles de elementos y colocacion de soldadura; asi como el
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uso de elementos prefabricados son dos ejemplos de como el acero ha mejorado para
competir con los puentes de concreto.

Propiedades del acero

Entre las propiedades mas importantes del acero en usos estructurales estan las
siguientes:

Alta Resistencia. La alta resistencia por unidad de peso implica que sera poco el peso
de las estructuras; esto es de gran importancia en puentes de grandes claros y en
puentes desplantados en suelos de poca resistencia.

La Ductilidad. La ductilidad es la capacidad que tiene el material de soportar grandes
deformaciones bajo esfuerzos de tensién antes de fallar. La naturaleza ductil de los
aceros estructurales comunes les permite fluir evitandose asi fallas prematuras y
proporcionando evidencia visible de la inminente falla.

La Durabilidad. Si el mantenimiento de las estructuras de acero es adecuado duraran
indefinidamente, ademas de que algunos aceros son tratados para no requerir ningun
mantenimiento a base de pintura.

Ofras ventajas importantes son las siguientes: |as estructuras de acero se adaptan muy
bien a posibles adiciones de estructuras, ya sea para refuerzo o para ampliacion; Son
faciles de unir diversos miembros por medio de varios tipos de conectores como son la
soldadura, los tomillos y los remaches; existe la posibilidad de prefabricar ios
miembros; rapidez de montaje; resistencia a la fatiga y los reusos posibles después de
desmontar ta estructura.

Las desventajas mas marcadas son las siguientes: la susceptibilidad de algunos
aceros a la corrosion al estar expuestos al aire y al agua, por consiguiente su
mantenimiento periédico; la presencia de pandeo en elementos largos y esbeltos
sometidos a compresion; el alto costo de mano de obra en la construccion (montaje y
conexién) comparado con fa construccion de estructuras de concreto; los elementos de
acero, debido a su poca utilizacion, son menos disponibles y debido a esto su costo de
adquisicion y transportacion hasta ia obra es mas elevado.

1.3 MIEMBROS PRINCIPALES DE ACERO

En miembros principales de superestructuras de acero entran una gran variedad de
tipos, algunos de estos tipos se listan a continuacion:
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Viga Laminada. La viga laminada es una trabe de acero que ha sido formada al pasar
los lingotes de acero en caliente por rodillos laminadores, estos rodillos al girar a la
misma velocidad laminan el material, dando asi la forma del perfil. £l tipo mas comun
de viga laminada usada como miembro primario de puentes carreteros es la Viga de
Perfil Rectangutar IPR, también designado por la AISC como perfil W (de Patin
Ancho). La viga de Perfil IPR difiere de la viga de Perfil I, en que los patines son mas
bien paralelos que ahusados. El término de Perfil | es usado por muchos autores,
refiriéndose at Perfil IPR. La Figura 1-3 muestra estas diferencias.

Viga Laminada con Cubreplaca. Para mantener una economia en el material, las
vigas laminadas son aigunas veces equipadas con una placa rectangular de acero (o
cubreplaca) en el patin inferior. La placa inferior incrementa la eficiencia del larguero
para resistir flexion sin tener que usar una viga laminada mas peraitada. También se
ha demostrado que la cubreplaca disminuye considerablemente los efectos de fatiga.

T:_:"

PATIN
AHUSADO ——

PATIN CON
CARAS
PARALELAS

il

YIGA YiGA
PERFIL IPR PERFI. )

Figura 1.3 Perfiles de forma |

Trabe Placa. Una trabe placa al igual que las vigas laminadas, tiene una seccion
transversal en forma de |. La trabe placa es construida con elementos de placas de
acero que son conectadas con soldadura, pemos, o remaches. Para puentes
carreteros modemos la utilizacion de soidadura en talleres es el método mas
predominante. Desde el disefio son especificadas las propiedades de seccion de los
largueros resultando una gran economia de material. Para reducir la cantidad de
acero usado, las trabes placa pueden variar de peralte para determinadas regiones
de bajo y alto momento y/o cortante. Las trabes placa aventajan a las vigas laminadas
en tramos con grandes claros.

Trabes Cajon. La trabes cajon es una forma de trabe placa que utiliza cuatro placas en
lugar de tras, colocadas a manera de formar un rectangulo o un trapecio. Debido a
que las trabes cajon poseen excelente resistencia a la torsion, éstas usualmente no
requieren miembros secundarios para proporcionar refuerzo. Aunque las trabes cajon
proporcionan una estructura estéticamente agradable, la cantidad de acero requerida
puede algunas veces exceder la que se utiliza para trabes placa de seccién |.
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Acero Presforzado. Un reciente avance en la construccion de puentes de acero es fa
utilizacion de largueros de seccion | presforzados. Las vigas pueden ser presforzadas
por medio del uso de los siguientes métodos:

_ Cables o barras de alta resistencia son anclados, de un extremo a otro en los
largueros, esto se puede realizar utilizando tensores en varillas o en cables de alta
resistencia.

- Una parte de la viga de seccion | (el patin superior) es sometida a tension, y en este
estado se suelda al inferior una seccién T. Una técnica similar involucra soldar placas
de refuerzo de alta resistencia a la parte inferior y superior de una viga | flexionada.

_ Otro método de presforzado de acero es el de flexionar la viga y colar una losa de
concreto bajo esta. En ofras palabras, la superestructura del puente es encuentra
invertida. La viga es entonces presforzada por la carga del sistema completo sobre el
patin superior de la configuracién descrita, después que la losa ha fraguado las
cargas son liberadas para voltear la estructura y colocarla.

El acero presforzado ofrece la ventaja de incrementar el esfuerzo Ultimo, mejorar la
resistenicia a la fatiga, y reducir la cantidad de acero requerida. Puesto que la losa de
concreto ya ha sido comprimida, esto es mas eficiente para resistir fuerzas térmicas
resultado de cambios de temperatura. Una desventaja de los puentes de acero
presforzado es el resultado de una de las principales ventajas, al reducir fa cantidad de
acero, mientras que e! costo de la estructura es menor, sé disminuye Ia rigidez, lo que
puede provocar una excesiva deformacion.

1.4 MIEMBROS SECUNDARIOS DE ACERO

Los miembros secundarios actuan como refuerzos de los miembros primarios. En
general, los miembros secundarios no son cargados por los apoyos, son disefiados
para prevenir deformaciones de la seccion transversal de la superestructura. En
adicion a ésto, los miembros secundarios son provistos para distribuir la carga vertical
entre los largueros, permitiendo asi que la estructura trabaje conjuntamente como una
unidad estructural.

El espaciado longitudinal de los miembros {ongitudinales varia, dependiendo de tipo de
miembro primario y det fargo del tramo. En puentes con miembros principales a base de
largueros, existen dos tipos de miembros secundarios, el diafragma y el refuerzo lateral,
que a continuacion se describen.

Diafragma. Un diafragma es un miembro secundario conectado entre largueros, en un
plano vertical. El diafragma hace mas rigida a la superestructura y ayuda a distribuir
las cargas verticales. Para superestructuras de acero con miembros primarios de
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vigas laminadas o trabes placa, puede ser usado un diafragma de viga laminadas.
Esta viga laminada puede ser de seccién canal o IPR. Para miembros principales de
vigas laminadas, el peraite del diafragma debe ser al menos 4 6 2 del peralte del
miembro principal. Los diafragmas de trabes placa deben tener un peraite no menor
de 4 6 % del peralte del targuero.

Cuando los miembros primarios en la superestructura son grandes (peraltes mayores
de 1.2 m) y {argos, o cuando se usan frabes curvas, un diafragma de estilo de barras
cruzadas es recomendable. Las Barras cruzadas son tipicamente compuestas de
angulos de acero en una configuracién de cruz (X) o en ve (V), En trabes cajon de
acero, este tipo de refuerzo es usado en el interior del cajén para incrementar la
rigidez del miembro. Los diafragmas son tipicamente conectados a los largueros con
una placa de conexion, la cual es remachada o soldada tanto al miembro principal

como al diafragma.

Refuerzo Lateral. Las barras de refuerzo colocado en el patin superior o en €l patin
inferior de un larguero para prevenir deformacion lateral es llamado refuerzo lateral;
éste es de forma similar ai diafragma de tipo de barras con configuracién en cruz (X),
pero éste es colocado a lo largo del larguero, en un plano horizontal. El refuerzo
lateral no es requerido sobre patines de iargueros conectados a elementos rigidos, tal
como una cubierta de losa de concreto o entre trabes cajon. En tramos menores de
38.0 m. no se requiere tener refuerzo lateral, si al menos estos tienen un sistema de
diafragmas o barras cruzadas instalado. El refuerzo lateral también ayuda a mantener
ia estabilidad de la estructura durante su construccion.

1.5 TIPOS DE ACEROS ESTRUCTURALES

La composicion quimica del acero es muy importante, ya que modifica las propiedades
tales como: la soldabilidad, la resistencia a la corrosion, la resistencia a la fractura, etc.
El carbono presente en el acero incrementa su dureza y resistencia, pero al mismo
tiempo reduce su ductilidad igual que lo hace el fosforo y el azufre. Aunque las
propiedades fisicas y mecanicas de los perfiles de acero las determina principalmente
su composicion quimica, también influye en estas el proceso de laminado, la historia de
esfuerzos y el tratamiento térmico aplicado.

En décadas recientes los constructores de puentes han requerido aceros mas fuertes,
aceros con mayor resistencia a la corrosion, con mejores propiedades de soldabilidad y
algunas otras caracteristicas. Las investigaciones realizadas por la industria acerera
han proporcionado varios grupos de nuevos aceros que satisfacen muchas de las
demandas descritas.
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Los aceros estructurales se clasifican generalmente en los siguientes grupos:

Aceros al carbono

Acero A36. Es muy comin en la familia de aceros al carbono, tiene un contenido de
cobre entre 0.40% y 0.60% y un maximo contenido de manganeso de 1.65%. El
acero A36 es facil de soldar y es usuaimente el grado mas econdmico para puentes
de tramos cortos, debe ser pintado para protegerio de los agentes corrosivos. Este
acero es ampliamente usado en secciones taminadas, tiene un esfuerzo minimo de
fluencia de 2,530 kg/cm? y la resistencia especificada minima a la tensién puede
variar desde 4,080 a 5,620 kg/cm?, este acero es designado por la AASHTO como

M270, Grado 36.
Acero de alta resistencia y baja aleacion

Estos aceros obtienen sus altas resistencias y otras propiedades por la aleacion,
ademas del carbono y manganeso, de uno o mas elementos tales como el columbio,
vanadio, cromo, silicio, cobre, niquel y otros. Algunos de los mas utilizados son:

Acero A572. Este acero tiene un esfuerzo minimo de fluencia de 3515 kg/em?® y la
resistencia especificada minima a la tensi6n es de 4,570 kg/em?, es designado por la
AASHTO como M 270, Grado 50.

Acero A588. Este acero tiene un esfuerzo minimo de fluencia de 3,515 kg/icm? y a
resistencia especificada minima a la tension es de 4,920 kg/cm?, es designado por la
AASHTO M 270, Grado 50W.

Los aceros A572 y A588 son dos grados relativamente nuevos gue pueden faciimente
ser usados en trabajos de puentes. Estos materiales constituyen una clase especifica
de aceros en los cuales se aumentan ias propiedades mecanicas, y en muchos casos,
se logra una buena resistencia a la corrosién atmosférica.

Este acero es generalmente destinado para construir estructuras mas ligeras, donde el
ahorro de peso es posibles sin afectar las resistencia del elemento y para mejorar la
durabilidad, es utilizado también a causa de otras caracteristicas deseables.

E] acero A588 es comunmente ufilizado para estructuras susceptibles a corrosién
atmosférica, ya que resiste la corrosion cuatro veces mas que el acero A36. Este acero
puede dejarse sin pintar en muchos puentes; en esta condicion se forma una pelicula
delgada de metal oxidado en la superficie que impide una mayor oxidacion. Ademas es
facil de soldar.
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Aceros templados y revenidos

Estos aceros son formados con una aleacién de elementos en exceso, en comparacion
con las cantidades usadas en los aceros ai carbono, y son tratados térmicamente para
darles dureza y resistencia. Et revenido consiste en un enfriamiento rapido del acero
con agua o aceite, en el templado el acero se recalienta y luego solo se deja enftiar.

Acero A852. Este acero tiene un esfuerzo minimo de fluencia de 4,920 kg/icm® y la
resistencia especificada minima a la tension es de 6,325 kg/cm?, es designado por la
AASHTO M 270, Grado 70W.

Acero A514. Este acero tiene un esfuerzo minimo de fluencia de 6,325 a 7,030 kg/cm?
y la resistencia especificada minima a la tension es de 7,030 a 7,730 kg/cny, es
designado por la AASHTO M 270, Grado 100/100 W.

£} esfuerzo de fluencia es de primordial importancia porque determina los esfuerzos
unitarios de trabajo. La proporcion de esfuerzo de fluencia a tensién para acero
estructural al carbon es cerca de 0.60, pero para acero de alta resistencia ésta
proporcion se encuentra en el rango de 0.70 a 0.80.

LLa aparicion del acero estructural para la consfruccion de puentes representa los tres
grupos anteriores. La Figura 1-4 muestra curvas esfuerzo-deformacion para los aceros
de cada grupo.

Considerando que el aprovechamiento de estos aceros realza las posibilidades de
disefio, los ingenieros deben ser cautelosos y prever que no todos los grados pueden
ser distribuidos por los fabricantes laminadores y deben utilizar, en lo posible, los
grados de acero disponibles en la localidad en que se desarrollara el proyecto.
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CAPETULO 2 CARGAS EN PUENTES Y METODOS DE
DISENO

2.1 CARGAS PERMANENTES

Las cargas permanentes como su nombre lo indica, son aquéllas cargas que conservan
una posicién y magnitud fija en el puente de manera que actan en forma constante
sobre la estructura. Aungue el término carga muerta es frecuentemente usado como
sindnimo de carga permanente, estas no son necesariamente las mismas, a
continuacién se definen algunas categorias en las que se dividen las cargas
permanentes.

Carga Muerta
La carga muerta en una superestructura es la suma de los pesos de todos los

elementos estructurales que se encuenfran soportados por los apoyos. Algunos
elementos que se incluyen son: la cubieria, la carpeta de rodamiento, las aceras y
barandillas, los parapetos, la sefiales, los miembros primarios, los miembros
secundarios, asi como también las placas de refuerzo, conectores, atiesadores y
soldadura que se colocan en la estructura. Estos no son los Unicos elementos, ya que
pueden existir mas elementos considerados como carga muerta en la superestructura.
Uno de los primeros pasos en cualquier disefio de una superestructura, es el reunir una
lista de todos los elementos que integran la carga muerta.

Algunos de los pesos por unidad de volumen para los materiales que son usados en la
construccion de puentes y que utilizaremos en su disefo, son los siguientes:

Acero o acero fundido 7,850 Kg/m®

Hierro fundido 7,600 Kg/m®

Concreto hidraulico 2,400 Kg/m®

Concreto asféitico 1,700 Kg/m®
Carga Muerta Superimpuesta

En construcciones compuestas la carga muerta superimpuesta es la carga colocada en
la superestructura después de que la losa de concreto ha fraguado y comienza a
trabajar en conjunto con los miembros principales, resistiendo las cargas de la
estructura. Algunos elementos que ocasionan éstas cargas son las aceras, las
barandillas, los parapetos, la sefiales y la carpeta de rodamiento, en la determinacion
de! peso de ésta se debe tener especial cuidado para anticipar futuras operaciones de
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repavimentacion que incrementan dicha carga. Para efectos de disefio se puede
suponer que el total de la carga muerta superimpuesta es soportada por todos los
largueros en proporciones iguales.

Presiones
Las presiones debidas a tierra o agua que act(ian sobre la subestructura, son también

consideradas carga permanente. Estas cargas no son definidas a detalle debido a que
sé6lo afectan a los elementos de la subestructura del puente.

2.2 CARGAS VARIABLES

Las cargas vanables en un puente comprenden las cargas cuya intensidad no esta
definida, por lo que para su determinacion se recurre a estudios estadisticos e hipdtesis
que determinan una probabilidad aceptable de que se presenten las cargas mas
desfavorables.

Cargas Vivas

La carga viva sobre puentes carreteros se debe esencialmente a las fuerzas trasmitidas
por los vehiculos que transitan sobre ella. Su determinacion depende del peso y de las
caracteristicas de los vehiculos que pueden transitar sobre el puente, asi como de la
distribucion mas desfavorable que es razonable esperar que se presente. Cuando el
trafico se detiene, pueden quedar llenos todos los carriles con vehiculos cercanos uno a
otro, produciendo una carga estatica maxima. Sin embargo, seria muy conservador
suponer que todos los vehiculos tienen el peso maximo. Cuando el trafico fluye, el
numero de vehiculos que pueden transitar sobre el puente es menor, pero ta velocidad a
que circulan, produce efectos dinamicos que incrementan las fuerzas intemas en la

estructura.

Para obviar la dificultad de tener que analizar combinaciones complejas de vehiculos
para la determinacion de la carga viva en puentes, los codigos suelen recurrir a cargas
equivalentes convencionales que tratan de cubrir, conservadoramente, los efectos de
las condiciones mas desfavorables de trafico que puedan presentarse. En puentes
relativamente largos, lo que regira el disefio sera el efecto de un gran numero de
vehiculos, el cual puede sustituirse por una carga uniforme equivalente. En puentes
cortos seré critica la posicion de un solo vehiculo particularmente pesado, el cual debe
representarse como una serie de cargas concentradas que coinciden con los ejes de las
ruedas del vehiculo. Los valores que se asignan a estas cargas corresponden a
vehiculos idealizados que pretenden representar efectos de condiciones de frafico
desfavorables. En México y en muchos otros paises se adoptan las cargas
especificadas por la AASHTO estandar, las cuales se muestran en la Figura 2-1.
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Figura 2.1 Cargas vivas esténdar de le AASHTO para puentes carreteros

Las recomendaciones de la AASHTO establecen dos tipos de vehiculos: un camion de
dos ejes, carga tipo H, y uno de tres ejes, carga tipo HS. Uno de estos vehiculos debera
colocarse en la posicién mas desfavorable sobre el claro de puentes cortos.
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Alternativamente, se debe considerar una carga uniforme mas una concentrada en la
posicion mas desfavorable, aplicada sobre cada carril. Para tomar en cuenta que la
probabilidad de que se concentren cargas excepcionalmente altas sobre varios carriles
es pequefia, ésta carga uniforme se reduce a medida que aumenta el numero de
carriles. En el Anexo A se muestra una tabla con algunos de los valores de momentos y
cortantes maximos para cada camién de disefio, en funcion del claro del puente, para
un tramo simple y para una linea de carga.

Impacto
El paso de vehiculos sobre un puente causa vibraciones debida a la irregularidad de la

superficie de rodamiento, estas vibraciones producen incrementos en los efectos de las
diferentes acciones sobre el puente. Los efectos dependen de la velocidad det vehiculo,
de las irregularidades de la superficie de rodamiento, de las caracteristicas del vehiculo
y de la flexibilidad y longitud del puente.

Debido a la complejidad del fenémeno se han recurrido a planteamientos simplistas que
consiste en considerar un factor de impacto con los que se incrementan los efectos de
las cargas vivas calculadas en formas estatica. El factor de impacto se basa en algunas
mediciones de las amplificaciones de las deflexiones al pasar vehiculos a distintas
velocidades sobre puentes instrumentados.

El factor de impacto se hace depender exclusivamente del claro del puente, ya que al
aumentar el claro la fluctuacién de esfuerzos debidos a los efectos dinamicos se reduce,
porque la carga viva representa una fraccion cada vez menor de la carga total. El factor
de impacto, segun la férmula de la AASHTO, es:

ikl <0.30

I=74375°

en donde L es el claro del puente en metros.

Fuerzas Horizontales

El transito de vehiculos sobre puentes carreteros produce, ademas de fuerzas
verticales, ciertas fuerzas horizontales. Se presentan fuerzas horizontales por el
arranque y frenado de vehiculos en la direccion del eje del puente. El reglamento
AASHTO especifica que debe tomarse una fuerza longitudinal del 5 por ciento de la
carga viva, en todas las lineas de carga del tréfico dirigido en la misma direccion. Todas
las lineas deberan ser cargadas en puentes con alta probabilidad de modificar su frafico
en una sola direccién en el futuro.



.

Capitulo 2 Cargas en puentes y métodos de disefio 16

Las cargas vivas usadas se consideran sin efectos de impacto, con una reduccién para
mas de tres lineas de carga 6 cariles. Ei centro de gravedad de la fuerza longitudinal se
supondra localizado 1.8 metros arriba de la losa de piso y debera ser trasmitida a la
subestructura a través de la superestructura.

Fuerza Centrifuga

En puentes curvos, la fuerza centrifuga actuando en los vehiculos produce empujes
radiales en el puente, éstos son considerados por fa AASHTO como un porcentaje de la
carga viva sin considerar impacto, sobre cada una de las lineas de carga, éste

porcentaje es igual a:

0.795°
C=
R
donde: C = la fuerza centrifuga en porcentaje de carga viva sin impacto.

S = la velocidad de disefio en kildmetros por hora.
R = el radio de la curva en metros.

La fuerza centrifuga se supondra que es aplicada a 1.8 mefros arriba de la superficie de
la calzada.

Carga de Viento
Las magnitudes de las cargas de viento varian con la localidad geografica, la altura de la

superestructura sobre el nivel del terreno, el tipos de terreno y algunos ofros factores. La
determinacion precisa de las cargas mas criticas de viento sobre un puente es un
problema extremadamente complejo, sin embargo, se pueden obtener estimaciones
satisfactorias con bases razonablemente sencillas.

Los efectos del viento se pueden suponer equivalentes a los de una fuerza distribuida
sobre el area expuesta. Esta fuerza se supone perpendicular a la superficie sobre la que
actua y su valor, por unidad de area, se calcula por medio de la ecuacion:

p = 0.0048 GCV*

endonde:  p = presion o succion debida al viento (kg/m?);
G =(8-h) / (8-2h) = Factor de reduccion de densidad de la atmosfera, a la
altura h (km) sobre el nivel det mar;
C = coeficiente de empuje (de las figuras de la ASCE, C = 1.81);
¥ = velocidad de disefio (km/hr)
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Carga de Sismo

Durante un sismo se presenta una aceleracion en el temeno, la cual puede
descomponerse en sus componentes horizontal y vertical. Generalmente, la
componente vertical de la aceleracion es insignificante, pero la horizontal puede ser muy

intensa.

El efecio de los sismos depende de una interaccion compleja entre los movimientos del
suelo y la respuesta de la estructura. Existen diversos procedimientos para evaluar las
solicitaciones que el sismo de disefio introduce en la estructura. Los métodos aceptados
son los propuestos por las Normas Técnicas Complementarias para Disefio por Sismo
del Reglamento del D. F., estos tienen distinto nive! de refinamiento y se subdividen en
dos grupos: los de tipo estatico y los dinamicos. En los primercs, se aplica a la
estructura un sistema de cargas laterales cuyo efecto estatico se supone equivalente;
en los segundos, se realiza un analisis de la respuesta dinamica de un modelo
generalmente muy simplificado.

Reduccion de la intensidad de carga

Los siguientes porcentajes de carga viva deberan ser usados en cualquier parte donde
el esfuerzo maximo se produce, en cualquier miembro, por un numero de lineas de
carga actuando simultaneamente, en vista de la improbabilidad de que las cargas
maximas ocurran al mismo tiempo.

Una o dos lineas de rafico 100%
Tres lineas de trafico 90%
Cuatro o mas lineas de trafico 75%

2.3 COMBINACION DE CARGAS

El disefio de puentes implica la consideracion de diversas combinaciones de acciones
particulares, cuando la carga viva de un vehiculo actGa sobre un puente, al mismo
tiempo actia la carga muerta y otras posibles cargas de las mencionadas
anteriormente. La estructura propuesta debe resistir la combinacion de cargas mas
critica que se puedan presentar.

Las especificaciones AASHTO desarrollaron grupos de combinaciones de cargas, las
cuales representan las cargas y fuerzas a las que una estructura puede estar sujeta.
Cada componente de ia estructura, o los cimientos en los cuales descansa, deberan
proporcionar una resistencia satisfactoria para todo el grupo de combinaciones de ésas
fuerzas que son aplicadas, para el sitio o tipo de puente en particular.
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La ecuacion general usada por la AASHTO para diferentes grupos de carga es la
siguiente:
GrupoN) =y [ Pp D+ B (L + D+ By CF+ B E+PyB+ P SF+ P, W+
+ B WL+ B LF+ By s RS+ D+ B EQ+ B ICE

donde: N = ntimero de grupo;
y = factor de carga (Tabla 2-1 A);
B = coeficiente (Tabla 2-1 B);
D = carga muerta;
L = carga viva,
I = impacto por carga viva;
CF = fuerza centrifuga;
E = empuje de tiermra;
B = subpresion;
SF = presion del flujo de corriente;
W = carga de viento en [a estructura;
WL = carga de viento sobre carga viva
LF = fuerza longitudinal de carga viva,
R = acortamiento por compresion,
S = contraccion;
T = temperatura;
EQ = sismo;
ICE = presion de hielo.

El factor de carga y y el coeficiente B, para los métodos de Disefio de Cargas de
Servicio y Disefio de Factores de Carga para varias combinaciones de carga son
dados por la AASHTO, y se muestran en la Tabla 2-1. Las cargas y fuerzas en cada
grupo deberan ser las que causen los efectos mas desfavorables. Las cargas reales
no deberan ser incrementadas por los factores dados en la Tabla 2-1 cuando se
disefia la cimentacion del puente {presion del suelo, carga de pilas, etc.). El factor de
cargas tampoco debe aplicarse cuando se verifique la estabilidad de la cimentacion de
una estructura (factores de seguridad contra volcamiento, desiizamiento, etc.). Para el
método de Cargas de Servicio, en la Tabla 2-1, en su Gltima columna se muestra el
incremento de esfuerzo permisible normal (Grupo [) en porcentaje.

Cuando las estructuras en un tramo largo son inicialmente dimensionadas por el
método de Disefio de Factores de Carga, el factor y y ei coeficiente especificados
representan condiciones generales, por lo que deben ser incrementados si, a juicio del
calculista, las cargas esperadas en condiciones de servicio 0 materiales de
construccion son diferentes de los utilizados por las especificaciones.
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Tabla 2-1 Coeficientes utilizados en las Combinaciones de Carga
A) CARGAS DE SERVICIO

FACTORES B
GPo. | y (D@, [ @D, [CF| E | B|SF| W [WLTLF| R+S+T | EQ | ICE | %
i [1{1] 1 o | 1B ]1| 1100 |0] 0o jJo]o 100
A (11| 2 o [ololalolo|oto| o [0]o]180
B |1]1] O T 1 (B1]t]{06]0|0o] o jojo *
M [1]1] © o 1101|111 ]0 o] o [o] o 125
m 1] 1 0 [0 [pelt| 1031 ] 0 | 0] 0 |125
v [1]1] 1 o |1 |Bel1]1]0]|0]O0] 1 0 | 0 |125
v |1]1] O o [ojo|1|1] 1|00} 1 0| 0 | 140
Vi [1[1] 1 N EREEREEIERE 1 0| 0 |140
Vit |11 0 o ToJol4l1]o|olo| o J1]0 13
vim 1] 1] 1 G [1]o]1]1]0] 0|0 0o [0] 11140
iXx [1[1] O 5 lololi]1[1]o o o [o]1 150
X [1]1] 1 5 [0 (p|O0|0|0|0 0] 0 [O0]O [100
B) FACTORES DE CARGA
FACTORES f

GPo.| y [D [@m, @), |CF| E | B|SF| W [WL]LF| RiS+T | EQ | ICE
{73 [po| 67| O |1 |Pe|t|1|OJO]O O ;0,0
A |13 |p,| 22 | 0 |0 |O|oJo[O0]o}o] 0 JO|O
B | 13 | By | O T 11 | pe]1]1]0]0 o] 0 Jo0]o0O
T |13 |[By| © o [0 |Pl|1] 1|1 |0]0] 0 Jo]o
m | 13 | Bp| 1 o o0 |p|1]1]03] 1 (1| 0 [o]¢O
v | 13 | B| 3 REEAEBERERERENEE 0] 0
V125 | By | O R EE B ERERERENE 0| o
VI [125 | By | 1 0 [0 |Pe|1]1]03] 11 1 0|0
VIl | 13 | By | © o (o |plt1] 1|00 0] o [1]0
VI | 13 | By | 1 o |0 p|*] 1|00 0] 0 [O0]1
X | 12 |Bo| O o o0 p|t]t |10 |0 0 Joli1
X i3 [B,| 167 | © | O |B|0]O0[O0]O]Jo] 0 fojo

(L+I), - Carga viva mas impacto para las cargas H o HS de la AASHTO
(L+]), - Carga viva mas impacto para otros tipos de cargas

* Puede ser usado el valor de 1.25 para disefio de vigas con calzada sobresalida cuando la combinacién
de la carga viva de la acera asi como ia carga viva mas impacto del trafico gobiema el disefio, pero la
capacidad de la seccién no debe ser menor que la requerida para solo la carga viva del trafico carretero
usando un factor B de 1.67. Puede ser usado el valor de 1.0 para el disefio de la losa de cubierta.
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** El porcentaje de éste grupo depende de fa unidad de esfuerzos permisibles (maximo y normal)
aspecificados para el tipo de carga que se utiliza.

Pe = 1.0 para cargas verticales y laterales en toda la estructura.

B: = 1.0y 0.5 para cargas laterales en barras rigidas.

Be = 1.3 para presion de tierra lateral para muros de retencion y barras rigidas de barandales.

Pe = 0.5 para presion de tierra lateral cuando se revisa momento positivo en barras rigidas

B = 1.0 para presi6n de tierra vertical.

Be = 1.0 para barandales rigidos.

B¢ = 1.5 para barandales flexibles.

fp = 0.75 cuando se revisan miembros para minima carga axial y maximo momento 0 maxima

excentricidad.
Bo = 1.0 cuando se revisan miembros para méxima carga axial y minimo momento.

Bp = 1.0 para flexion y tensién de miembros.

2.4 DISTRIBUCION DE CARGAS

Las cargas son transmitidas de la cubierta a la superestructura, y de ésta a los
elementos de soporte de la subestructura. Cuandoc un camidén se mueve sobre la
cubierta de un puente, las cargas son transmitidas a los miembros principales; debido a
que los miembros principales adyacentes estan conectados por miembros secundarios
y por la cubierta del puente, ésto permite que la carga sea resistida por el conjunto de
miembros en diferentes proporciones.

El analisis tedrico para la determinar la distribucion de cargas en los elementos de la
superestructura de un puente, es un estudio muy complejo. Una amplia variedad de
parametros influye en como las cargas son distribuidas en la superestructura de un
puente; algunos de estas variables son:

- Tipo de piso

- Espacio entre largueros

- Espacio entre miembros secundarios

_ Atiesadores en miembros primarios y secundarios
- Tipo de refuerzo empleado

- Tamaiio y posicion de las cargas

El documento AASHTO reconoce la complejidad del analisis tedrico envuelto en la
distribucion de cargas, y se sujeta a la aplicacion de los métodos empiricos para el
disefio de puentes carreteros normales, empleando sdlo dos de las variables arriba
mencionadas; e! tipo de piso y el espacio entre larguero. Ademas de estas variables, el
criterio que gobierna la distribucién de carga varia dependiendo de la orientacion def
miembro analizado (longitudinal o transversal) y su posicion (interior o exterior).
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En esta seccién se veran los métodos propuestos por la AASHTO para obtener ia
distribucion de carga a larguercs, vigas longitudinates y vigas de piso.

Largueros, vigas longitudinales y vigas de piso.

Para vigas y largueros interiores. En la Tabla 2-2 se muestran lo porcentajes de carga
rodante que son aplicados para pisos de concreto y acero, éstos valores son los
propuestos por las especificaciones AASHTO. Para los efectos de mas de una linea de
carga, el factor de distribucion de carga no es diferente. Esta distribucidén no es aplicable
para obtener una distribucion exacta de la reparticion de carga rodante en una viga o
larguero interior, pero proporciona un método uniforme de andlisis para los tipos usuales
de puentes careteros. La complejidad de! problema ha sido reconccida por mucho
tiempo, sin embargo los procedimientos de la AASHTO han demostrado ser un buen

método.

Tabla 2-2 Distribucion de cargas rodantes en vigas longitudinales

Sistema de Piso Para una linea Para dos o mas
de trafico lineas de trafico
Piso de concreto sobre vigas de forma | S$/213 S/1.68
de acero paraS < 3.10 m. para S <4.30 m.
Piso de rejillas de acero:
Menor a 10 cm. de espesor S/137 S§/122
Mayor o igual a 10 cm. S/1.83 $/1.52
para S <1.80m. paraS <3.20 m.

T = Separacion entre largueros en metros.

Para los casos en que S exceda los limites mostrados, la carga en cada larguero debera ser igual a la
reaccion de la carga rodante, suponiendo que el piso entre los largueros actia como una viga
simplemente apoyada.

Para vigas y largueros exteriores. La AASHTO contienen tres posibles condiciones de
distribucién que deben utilizarse:

(a) El momento de flexion de carga viva puede ser determinado por la aplicacion, sobre
el larguero o viga, de la reaccion de la carga rodante obtenida con la suposicién de que
el piso esta actuando como un tramo simple entre largueros

(b) La viga exterior no debe ser de menor capacidad de carga que 1a viga interior

(c) En e! caso de un tramo con piso de concreto soportado por 4 0 mas largueros de
acero, la fraccion de la carga rodante no deberd ser menor que:

S/1.68
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donde, S es la distancia en metros entre los largueros exterior e interior adyacentes,
para S < 1.8 metros; o la fraccién de la carga rodante no debera ser menor que:

§/(1.22+0.25S)
para 1.8 < S < 4.3 metros,

Cuando S sea mayor o igual a 4.3 metros, la carga en cada larguero interior y exterior
sera igual a la reacciéon de la carga rodante, suponiendo que el piso actia como un
tramo simple.

Cuando la viga o larguero exterior soporta la carga viva de la acera, asi como el tréfico
de carga viva e impacto y la estructura se disefia por el método de cargas de servicio; el
esfuerzo permisible en las vigas o larguero puede ser incrementado en un 25% para la
combinacién de carga muerta, carga viva de acera, carga viva del trafico e impacto,
obteniendo una viga de no menor capacidad de carga de la que seria requerida si ho
tuviera acera.

Cuando la combinacion de carga viva de acera y carga viva de ftréfico mas impacto
gobierna el disefio y la estructura es disefiada por el método de factores de carga, se
puede usar 1.25 como el factor beta en lugar de 1.67.

Para los momentos de flexién en vigas de piso. Si se omiten los largueros
longitudinales y el piso es soportado directamente en vigas de piso (fransversales), las
vigas de piso deberan ser diseftadas para las distribucion de cargas determinada de
acuerdo con la Tabla 2-3.

Tabla 2-3 Distribucion de cargas rodantes en vigas fransversales

Sistema de Piso Fraccion de carga rodante para
cada viga de piso
Piso de concreto S$/1.83
Piso de rejillas de acero:
Menor a 10 cm. de espesor S/1.37
Mayor o igual a 10 cm. $/1.83

§ = Separacion entre vigas de piso en metros.
* Para los casos en que S exceda al denominador, la carga en la viga deberd ser igual a la reaccion de la
carga rodante suponiendo que el piso entre vigas actta como una viga simplemente apoyada.

2.5 METODOS DE DISENO

Los puentes de acero actualmente tienen dos principales métodos de disefio: el método
de disefio por esfuerzos de trabajo o por esfuerzos permisibles y el método de disefio
por estados limite o por factores de carga y resistencia.



Capitulo 2 Cargas en puentes y métodos de disefio 23

Disefio por esfuerzos de trabajo

Casi todas las estructuras de acero existentes se disefiaron usando el método de disefio
de esfuerzos de trabajo. El proyectista estima las cargas de trabajo o servicio, o sea, las
cargas que la estructura tiene que soportar y disefa los miembros estructurales para
que estos esfuerzos no excedan ciertos esfuerzos permisibles. El esfuerzo permisible es
definido por un esfuerzo limite dividido entre un factor de seguridad.

El método de disefio de esfuerzos de trabajo es representado por la siguiente formula:
Jeabajo S permisitte

Para una viga este esfuerzo de trabajo puede ser definido por:
Joabge =Mc /1

donde: M = momento méximo
¢ = distancia del eje neuto a la fibra extrema
1= momento de inercia de la seccion transversal de la viga

y el esfuerzo pemisible puede ser dado por:
S permisiie =S,/ FS

donde : £, = esfuerzo minimo de fluencia
FS = factor de seguridad

El esfuerzo de trabajo representa el esfuerzo que la estructura soporta debido a las
cargas de servicio. La estructura es disefiada para comportarse elasticamente, tal que la
deformacion del material sea proporcional a la aplicacién de los esfuerzos.

Algunas ofros métodos utilizan el comportamiento plastico, o de la resistencia Gltima. Se
ha visto que la ductilidad del acero proporciona una reserva de resistencia y ésta
circunstancia es la base de! disefio plastico. En este método, las cargas de trabajo se
estiman y se multiplican por ciertos factores de seguridad, y los elementos estructurales
se disefian entonces con base en sus resistencias al colapso.

Disefio por estados limite

Este método incluye muchas de la peculiaridades de los procedimientos de disefio
comiinmente asociados con el disefio ultimo, con el disefio plastico y con el disefio al
colapso.
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E] término de estado limite se usa para describir una condicion en la que una estructura
o parte de eila deja de cumplir la funcion pretendida. Existen dos tipos de estados limite:
los de resistencia y los de servicio.

Los estados limite de resistencia se basan en la seguridad o capacidad de carga de las
estructuras e incluye las resistencias plasticas, de pandeo, de fractura, de fatiga, de
voiteo, efc.

Los estados limite de servicio se refieren al comportamiento de las estructuras bajo
cargas normales de servicio y tienen que ver con aspectos asociados con el uso y
ocupacidn, tales como deflexiones excesivas, deslizamientos, vibraciones vy
agrietamientos.

La estructura no sélo debe ser capaz de soportar las cargas de disefio o Ultimas, sino
también las de servicio o trabajo, en forma tal que no afecte el correcto funcionamiento
de la estructura y cumpla los requisitos para que los usuarios se sientan seguros al
utilizaria.

El enfoque basico del Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal es el de
los estados limite. El procedimiento general para la evaluacién de la seguridad
estructural consiste en comprobar que las distintas combinaciones de acciones
especificas y, ante la aparicién de cualquier estado limite que pudiera presentarse, la
resistencia de disefio sea igual o mayor que el efecto de las acciones nominaies
multiplicadas por un factor de carga; o de otra manera, que la fuerza interna de disefio
sea igual o menor que la resistencia de disefio, como ilustra la siguiente férmula:

F.(Fuerza interna debida a acciones nominales) < FR (Resistencia nominal)
Fuerza interna de disefio < Resistencia de disefio
donde: F. = Factor de carga que varia de 0.9 a 1.5, que tiene en cuenta
incertidumbres en las cargas y otros aspectos.

FR = Factor de reduccion menor que fa unidad, que varia segun el
material, la accidn considerada, el tipo de falla y otros aspectos.
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CAPITULO 3 CUBIERTAS DE CONCRETO
REFORZADO PARA PUENTES

Se iniciara con el dimensionamiento de las cubiertas debido a que ja naturaleza de los
procesos de disefio generalmente sigue un camino de la parte superior a la inferior. Esto
no significa que en cualquier disefio de puentes el proceso siga ésta secuencia, sin
embargo, para el dimensionamiento de miembros primarios, se debe conocer cuanta
carga muerta aporta la cubierta.

El criterio de disefio para las losas de cubierta de concreto reforzado que se desarrollara
en éste documento, es derivado de las especificaciones AASHTO estandar.

3.1 LARGO DE TRAMO EFECTIVO

La Figura 3-1 muestra el disefio tipico de una franja de losa de una cubierta de concreto
reforzado. Se supone que la cubierta trabajara como una viga continua; en éste caso los
soportes son los patines superiores de los largueros, usados como miembros primarios
en la superestructura. Se supone un ancho de un metro para el disefio de la viga.

LOSA CONTINUA SOBRE DOS
O MAS SOPORTES EN UNA
DIRECCIGN TRANSYERSAL

Figuta3.1Franja delosapara disefio tipico de cubiertas de concreto
Para simplificar e! disefio, se toma y analiza un segmento de la viga supuesta como un
tramo simple. E! largo efectivo de este segmento se calcula como el “largo de tramo
efectivo”. La longitud de tramo efectivo se define en las especificaciones de la AASHTO

y depende de:
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- Silalosa es continua sobre mas de dos soportes
- El tipo de soportes
- Como la losa se integra a los soportes

Para tramos simples ia longitud de tramo debera ser la distancia centro a centro de
soportes, pero no debera exceder el claro del tramo mas el espesor de la losa.

La longitud de tramo efectivo para la distribucion de cargas y momentos de flexion para
losas continuas sobre mas de dos soportes y soportadas en largueros de acero, es igual
a la distancia entre bordes del patin superior mas un medio del ancho del patin superior
del larguero.

3.2 CALCULO DE MOMENTO DE FLEXION

Como se mencion6 anteriormente el disefio de la capa de concreto se basa en un
ancho de un metro de losa base. La AASHTO ofrece un criterio fijo para especificar ¢l
momento de flexidn por carga viva, el cual varia dependiendo de si el refuerzo principal
es perpendicular o paralelo a la direccion del trafico. Adicionalmente, el criterio cubre los
momentos de flexion en una losa en cantiliver, losas soportadas en cuatro lados
(perimetralmente) y vigas de borde. El estructurista debe tener en mente que las
ecuaciones de momento de la AASHTO no incluyen impacto.

Refuerzo principal perpendicular al trafico

La colocacion de este refuerzo ocurre tipicamente en estructuras donde la losa de
concreto descansa en conjunto de miembros primarios orientados longitudinaimente. Ei
ejemplo mas comin de ésto es un puente de losa sobre largueros. E! momento de
carga viva para losas soportadas en tramos simples en la direccion transversal se

calcula como:
S+ 0.61)
My _( 9.75 P

donde: M,, = momenio de carga viva en kg-m / metro de ancho de losa;
S =largo efectivo de tramo, en m;
P = carga de un rueda trasera de camion;
P,;=5450 kg
P,, = 6,250 kg

En losas continuas sobre 3 o mas soportes, se utiliza un factor de continuidad de 0.8
que debera ser aplicado a la formula antes descrita para ambos momentos positivo y
negativo.
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Esta ecuacién es aplicable a tramos efectivos que estan entre 0.60 metros y los 7.30
metros inclusive.

Refuerzo principal paralelo al trafico

La colocacion de este refuerzo ocurre en estructuras donde la losa resiste mayores
fuerzas de flexion o se tienen vigas de piso. Un ejemplo de este tipo de estructuracién
es el de un puente con losa de concreto donde la capa misma de concreto es la

superestructura.

Para este tipo de puentes, la AASHTO especifica que la capa debe anslizarse como
una viga con un ancho efectivo E, un targo S, y un peralte como se describird después,

tal que:
E=122+0068

donde: E = ancho efectivo de 1a capa, en m.
S = fargo de tramo efectivo, en m.

El ancho efectivo no debera exceder de 2.15 metros. Este valor es dado para el camién
de disefio. Si las lineas de carga gobiernan el disefio, debe utilizarse un ancho de 2E.
Para tramos simples, el momento maximo de carga viva por metro de ancho de losa, sin
impacto, es aproximado cuidadosamente por las siguientes férmulas:

Para ta carga HS20:
M, =13408;paraS< 1524 m
M,, = 1,000(1.93 S - 9.07); para 15.24 < S < 30.48 m

donde: M,, = momento de carga viva, en N-m/m de ancho de losa.
S = largo efectivo de tramo, en m.

Para calcular los momentos producidos por la carga HS15 se usa 3/4 de los valores
obtenidos de las formulas para carga HS20.

Los momentos en tramos continuos deberan ser determinados por analisis apropiado, el
camién o lineas de carga deberan colocarse para causar los momentos maximos

positivos y negativos.
Momento de carga muerta
Para un tramo simple, el momento de carga muerta puede ser tomado como el

momento maximo para una viga simplemente apoyada bajo una carga distribuida
uniformemente. Esto es, para un largo de tramo efectivo de longitud S.
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_ wS?
8

MDL

Para losas continuas sobre mas de dos apoyos una expresién generalmente aceptada
es:

ws?
M =
DL 10
donde: w = carga uniformemente distribuida a lo largo de la franja de losa

S = longitud efectiva de tramo, en m.
3.3 DISTRIBUCION DEL REFUERZO

La distribucién de acero lateral se requiere en configuraciones en que el refuerzo
principal es paralelo o perpendicular a la direccion del trafico. La distribucion de acero es
usado para explicar la distribucion de carga viva. El refuerzo lateral debe ser colocado
en la direccion transversal al refuerzo de acero principal. La distribucion del refuerzo se
localiza en la parte inferior de la losa de cubierta. Estos requerimientos no son aplicables
en alcantarillas y losas de puentes donde el peralte sobre la capa excede de 0.60

metros.

Para determinar la cantidad de la distribucién de acero requerida, la cantidad de
refuerzo principal necesaria se multiplica por un porcentaje especifico. Este porcentaje
varia, dependiendo de si el refuerzo principal es paralelo o perpendicular a la direccién
del tréafico.

Para refuerzo principal perpendicutar a la direccién del trafico, el porcentaje se obtiene
como:

. _r 110.42 .
Porcentaje del principal = 5 < 67 por ciento

o, cuando el refuerzo es paralelo a la direccion del trafico, se usa la expresion:

.

. _y 5 .
Porcentaje del principal = f < 50 por ciento

donde: S = longitud efectiva de tramo, en m.

Los valores limite de 67 por ciento y 50 por ciento especificados en las ecuaciones
antes mencionadas son maximos y no deben ser excedidos. La razén de la localizacion
del acero en el inferior de la cubierta de concreto, es que el momento transversal causa
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tension al refuerzo principal, que es evidente en la porcion baja de la losa. Si el refuerzo
principal es puesto perpendicular al trafico, el acero debe ser colocado en la parte media
del tramo, entre largueros. El porcentaje de acero colocado en los cuartos extremos del
tramo no debe ser menor de 50 por ciento de la cantidad usada en la parte media.

3.4 ESPESOR MINIMO DE LOSA

E! espesor de la cubierta de losa de concreto tiene un mayor impacto sobre todo en ifa
longevidad de la capa. Ei control de las deflexiones de la superestructura es también
afectado por el espesor de la losa. Por estas razones, ia AASHTO ha especificado un
criterio que define el espesor minimo de la cubierta de losas de concreto reforzado, para
tramos simples y tramos continuos sobre mas de dos soportes.

£ criterio del minimo espesor se define para miembros de concreto en flexion, que sean
provistos con atiesadores adecuados para resistir deflexiones excesivas. Para losas que
son simplemente apoyadas, ef peralte minimo de {a losa esta dado como:

_ 12(8+3.05)

t min 30

o, cuando la capa es continua sobre mas de dos soportes, el espesor minimo de losa se
define como:

S+3.05
t . = > 0.17
min 30 m
donde S = longitud efectiva de tramo, en m.

La AASHTO permite hacer un ajuste en miembros con peralte variable, para explicar los
cambios en atiesadores sobre regiones de momento positivo y negativo.

3.5 DISENO DE LOSAS DE CONCRETO

El disefio de las losas de concreto se basa en el método de disefio por esfuerzos de
trabajo, se establece un valor maximo admisible (de trabajo) para definir el esfuerzo en
la fibra extrema, y las formulas se basan en el comportamiento elastico del miembro de
concreto reforzado sometido a cargas de servicio. La hipétesis de distribucion lineal del
esfuerzo de compresion es valida a niveles de esfuerzo de trabajo, ya que los esfuerzos
que se producen varian proporcionalmente con la distancia al eje neutro, de acuerdo
con la teoria elastica.
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Figura 3.2 Rango elastico de la seccion

La explicacion se limita a una seccion rectangular de una viga con refuerzo para tension,
anicamente. En relacion a la Figura 3-2 se tienen las siguientes definiciones

p = ancho en la zona de concreto sometida a compresion;

d = peralte efectivo de la seccidn;
As = area de la seccion transversal del refuerzo;
n = relacidn elastica = médulo de elasticidad del acero de refuerzo entre el maédulo

de elasticidad del concreto;
kd = altura de la zona de esfuerzos de compresion; usada para localizar el eje

neutro de la seccion;
jd = brazo de momento interno enfre la fuerza de tension y la fuerza de compresion;

/e = esfuerzo de compresion méximo del concreto;
/& = esfuerzo de tension en el refuerzo.

La fuerza de compresién C puede expresarse como el volumen de ia “cufa” de
esfuerzos de compresion:

C =% kd)B)(fc) = V2 kfcbd
Se puede expresar el momento de la seccién como:
M=Cjd=(%kfebdd) =Vkfcjbd

Asi, el peralte minimo efectivo de la capa es:

2M
4=\ eb

Fl momento resistente también se expresa en funcion del esfuerzo en el acero, como:

M=Tjd=Asfsjd
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Con esta expresion se determina el area requerida en el acero, con la formuia:

y M

- fyd
Una referencia Gl es la llamada seccion balanceada, la cual se presenta cuando el uso
de la cantidad exacta del refuerzo produce los esfuerzos limite simultaneos en el
concreto y en el acero. Las propiedades que establecen esta relacién pueden

expresarse Como sigue:
k

5
n

_fc+

3.6 EJEMPLO DE DISENO DE UN PUENTE DE LOSA

Para ejemplificar el disefio de losas, se disefiara un puente de losa simplemente
apoyado, el cual se ilustra en el siguiente ejemplo. El ctaro del tramo esde 7.70 my la
carga viva corresponde a la HS 20-44. Los soportes son supuestos con un ancho de 30
cm, asi que el largo de tramo de disefio § (distancia entre centros de soportes) es de
8.00 m. La carga muerta es el peso de la capa mas 120 kg/m? de superficie de rodaje
futura. Si el barandal es colocado después de que la losa de concreto ha fraguado, este
peso puede ser supuesto uniformemente distribuido a fravés del ancho total de la losa.

R Fabei i |
L P

[ 34

{] |

03~ - —- - 77 A03=-

Seccidn longitudinal

i
1
YA A Ll IF T
e = — — = -v-—t--\—.—p-—-—-v—c’----—-z'
& 4 Seccién transyversal
i
Figura 3.3 Puente de Losa

Los materiales usados tienen los siguientes esfuerzos de disefio y los esfuerzos
permisibles son tomados del reglamento AASHTO.
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[e =250 kg/cm? fy = 4,200 kglcm?
fe=04*fc= 100 kglcm? f5 = 1,680 kg/cm?
Ec = 14,000 ¥fc = 221,359 kg/cm? Es =2 x 10° kglcm?

Es
=—= 0 -
n o 905=9

La distribucién de carga rodante para refuerzo principal paralelo a trafico es igual a:
E=122+0065
E=122+006(8.0)=170m

El momento de carga viva sin impacto, para una linea de carga y para el camién de
disefio HS 20-44 se obtiene de! Anexo A, que para el claro de 8.0 m. se obtiene:

M, = 31,213 kg/m®
El factor de impacto se calcula con la formula descrita en el capitulo 2:

/e 15
L+375

15

" 80+375

<030

I =033..7=030

£l momento de carga viva mas impacto (por m. de ancho), considerando la distribucion
de carga es, por lo tanto:

M My 1+
LL+I-—- 2E
31,213
=—13= 4 kg -
wer = 507 3=11934%g-m

A continuacion se supone un ancho de 45 cm, produciendo una carga muerta de la
capa es de 0.45 * 2,400 = 1,080 kg/m?. Incluyendo una futura superficie de rodaje, el
total de carga muerta es w = 1,080 + 120 = 1,200 kg/m?, produciendo una momento de

carga muerta (por m. de ancho) de:
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wl’
Mo ="

_1,200*8?

DL

=9,600 kg-m

El momento total es:
M=11,934 + 9,600 = 21,634 kg-m.

Para el dimensionamiento de la capa se calcula la profundidad del eje neutro como:

100
kd =——————==d=0349d
1680
100+—§—

Esto es, & = 0.349. El brazo de momento interno se obtiene por:

kd
jd=d~-=-=0884d

Asi, el peralte minimo efectivo permisible de la capa es:

M 2%21,534*100
d= = =373
fekib \mo Y0349+ 0884 ¥100 > 120%™

Para el espesor de capa supuesto de 45 cm, suponiendo que se usa 2 cm. de
recubrimiento y 1.5 cm. de la mitad del diametro de las varillas de refuerzo inferior,
resulta un peralte efectivo de 41.5 cm. mayor que el minimo calculado de 37.36 cm.

El area de acero requerida se calcula con:

M 21534*100
T fijd ~ 1,680*0884 %415

As =3494cm* I m

Usando varillas del No. 8, el espacio entre cada varilla de refuerzo principal es igual a:
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507
5= x100=

* = = .
s 3494 100 =1451=14.5¢m

La distribucién de refuerzo lateral en porcentaje es dado por:

. 521
3521 —-5—~——1952%

V5B

El area de acero de refuerzo lateral es igual a:
0.1952 * 34.94 = 6.82 cm?/ m

Usando varillas del No. 5, el espacio entre cada varilla de refuerzo lateral es igual a:

198
____..._* —_— % 2 03 0
s= Py 100 = 682 100 = 29. 290cm

Para evitar las deformaciones por cambios de temperatura se coloca acero en la parte
superior de la capa en ambas direcciones, lateral y longitudinal. La AASHTO especifica
un area minima de acero de 2.70 cm?/ m y una separacion de varillas no mayor de 45

cm.

Al usar varillas del No. 5 se obtiene:

s= 3 41002128 4100 = 7333 > 45.0cm
As 270

.5 =450cm
Revision por cortante

El maximo cortante de carga viva sin impacto, para una linea de carga y para el camién
de disefio HS 20-44 se obtiene del Anexo A, para el claro de 8.0 m se calcula:

vy, = 21,314 kg
v 314
Vo - *
e = U+ 1)= 2(1 7y *13= 8149k

El cortante maximo de carga muerta se calcula con:
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CAPTTULO 4 VIGAS DE PERFIL I COMPUESTAS
PARA PUENTES

4.1 CARACTERISTICAS DE LOS PUENTES DE PERFIL |

Un puente de perfil [ consiste de un sistema de piso, de una calzada apoyada sobre un
conjunto de perfiles laminado de soporte de tipo IPR (Perfil | Rectangular). El sistema de
piso es usualmente provisto con una losa de concreto, de 19 a 23 cm de espesor, con
refuerzo perpendicular al trafico. La construccion puede ser independiente si la losa de
concreto no desarrolla interaccion estructural sobre el perfil |, o compuesta cuando la
carga viva sea resistida conjuntamente con la accion losa-perfil. La seleccién det disefio
apropiado para un arreglo particular de condiciones, es gobernado por consideraciones
tales como longitudes de tramo, limitacion de deflexiones, tiempo de consfruccion y

costo de la obra.

Las vigas se denominan vigas simples cuando las conexiones extremas no soportan
ningin momento. Los puentes de perfiles | de tramo simple soportan la calle de rodaje
directamente en los patines superiores de una serie de perfiles laminados colocados
paralelos a la direccién del trafico y extendidos de estribo a estribo. Un puente cametero
de perfit laminado y tramo simple es economicamente adecuado para tramos arriba de
18 m. Los puentes construidos con cubierta compuesta, de iosa-perfil | son
fundamentalmente atractivos y econémicos para tramos arriba de 30 m. La trabe placa
se proyecta para ser econdémica en tramos mayores de 22 m.

Para dar el ancho de la superestructura, puede ser desarrollada una cubierta optima con
varias vigas cruzadas consideradas en espacios cerrados, o algunas vigas en espacios
grandes. El refuerzo superior (principal) usualmente controla el disefio de la losa de
concreto debido al gran espacio libre (normalmente 5.7 cm) que debe ser provisto en la
parte superior. De estas consideraciones, lo que el disefio 6ptimo debe balancear a
continuacién es el ndmero de perfiles y el espesor de la losa. Usando un espesor de
capa de 19 cm y una carga H 20 estandar, el espacio maximo de vigas de acero es
aproximadamente 2.5 m, pero en éste espacio el refuerzo principal transversal requerido
puede ser excesivo.

Para vigas simples, ia proporcién del peralte de viga a la longitud de tramo no debe ser
menor de 1/25, y para vigas compuestas la proporcion del peraite total de la viga (losa
de concreto méas viga de acero) a la longitud de tramo no deber ser menor de 1/25. Para
puentes continuos, la longitud de tramo se considera como la distancia entre los puntos
de contraflecha debidos a la carga muerta.
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Los miembros en tramos simples o continuos deben ser disefiados para que las
deflexiones debidas a cargas vivas de servicio mas impacto no excedan 1/800 del
tramo, excepto en puentes en areas urbanas en los que son usados también por
peatones donde esta deflexion no debe exceder 1/1000 del tramo. El reglamento
AASHTO, sin embargo, estipula que para puentes que tienen refuerzo lateral o
diafragmas suficientes para asegurar una distribucion lateral de cargas, la deflexion
puede ser calculada por cargas de enfrecubierta, considerando todas las vigas
trabajando juntas y teniendo deflexiones iguales. Cuando una viga es parte de una
cubierta compuesta, la carga viva de servicio debe suponerse que actia en la seccién
compuesta, y el momento de inercia del drea gruesa de la seccion transversal debe ser
usado para calcular las deflexiones

4.2 REQUERIMIENTOS DE DISENO

El método de disefio basico de miembros flexibles implica el uso del médulo de seccion
elastico excepto cuando se utilizan secciones compactas bajo fuerzas de disefio. Los
esfuerzos permisibles de disefio es el método de disefio estandar para todo tipo de
estructuras, mientras que el concepto de factor de cargas es un método altemativo para
disefiar perfiles y vigas simples y continuas de largos moderados.

Los diafragmas o el refuerzo lateral son provistos en cada soporte y en toda crujia,
espaciada en intervalos que no exceden a 7.6 m. Los diafragmas para perfiles
laminados deberan ser de por lo menos un tercio, y preferible, de un medio del peraite
del perfil. Ei refuerzo lateral debe ser suficientemente peraltado y factible, y el refuerzo
lateral intermedio debera ser en forma de “cruz’ o de “ve”. Los diafragmas en extremos
son ustralmente proporcionados para transmitir las fuerzas laterales a los apoyos.

Todos los extremos fijos deber ser anclados firmemente al perfil asentado. Puentes
menores gue 15 m de largo no requieren provisiones por deflexion. Tramos de 15 m o
mayores debe ser provistos con un tipo de apoyo que permita la rotacién de las vigas,
tal como una union, placas curvadas apoyadas, alimohadillas elasticas, o algun permo
apropiado.

Puentes menores que 15 m de largo deber disefiarse para deslizarse sobre superficies
de metal, tales como placas, y las provisiones para deflexiones no son necesarias.
Tramos de 15 m o mayores deber ser libres de expandirse o contraerse por medio de
rodillos, mecedoras, o resbalando en placas. Altermativamente, puentes articulados
elasticamente pueden ser usados para transmitir cargas y acomodar entre movimientos
la cubierta y soportar la subestructura.
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4.3 DISENO DE PUENTES DE PERFIL |

El disefio de vigas requiere un andlisis analitico iterativo para determinar los diagramas
de cortante y momento basados en las varias combinaciones de cargas. Este proceso
es relativamente sencillo cuando se trata de vigas simplemente apoyadas.

Los esfuerzos producidos por el cortante y el momento se comparan con los esfuerzos
permisibles, y se selecciona una seccion. Para el disefio por esfuerzos permisibles, las
ecuaciones de esfuerzos actuantes que se usan son:

Para esfuerzos en la fibra extrema, debidos a flexién:

Para esfuerzos cortantes:

donde: M = momento de flexion;
¢ = distancia del eje neutro;
I = momento de inercia de la seccion transversal;
S = I/¢ = moédulo de seccion;
Q = momento estatico del drea por encima del punto en el que se
determina el esfuerzo cortante = Ay;,
¢ = espesor de la viga en el punto en el que se determina el esfuerzo
cortante;
v = fuerza cortante critica.

En fa seccion transversal de un Perfil |, la fuerza cortante es resistida principalmente por
el alma, por lo que el esfuerzo cortante puede ser calculado, por facilidad, como:

donde: d = peralte total de la seccion
t, = espesor del alma de la seccion

Dos factores influyen de modo considerable en el esfuerzo méximo permisible a flexion,
F,, en el disefio de las secciones laminadas, estos son:



Capitulo 4 Vigas de perfil I compuestas para puentes 39

- Geometria de la seccidn (las relaciones ancho / espesor del patin y peralte /

espesor del alma).
- Apoyo lateral (espaciamiento del soporte lateral).

Estos dos factores son consecuencia directa del problema de pandeo de placas. Si las
relaciones ancho / espesor del patin y peralte / espesor del alma no fuesen adecuadas,
los elementos de la seccion tenderan a pandearse con bajos esfuerzos de compresion
(debidos a flexion y a cargas axiales). Si el patin de compresidn no esta soportado en
algunos intervalos a lo largo de la zona de compresién, se pandeara en el plano o fuera
del plano acompafiado de torsion. La geometria de un perfil laminado puede ser tal que
produzca una seccién compacta o no compacta.

Las especificaciones de la AASHTO no hacen distincién cuando se usan métodos de
disefio elastico, utiliza los criterios de la seccion compacta cuando se usa el método

alternativo de disefio por factores de carga.

La AASHTO especifica que el valor del esfuerzo pemisible 7, para compresién en fibras
extremas de perfiles laminados, trabes y secciones ensambladas sujetas a flexion. La
seccidn gruesa, donde el patin de compresion es:

a) soportado lateralmente en toda su longitud por empotramiento en concreto
F,=055F,
b) parcialmente soportado, o sin estar soportado

50x10°C (Iw} J (sz
F="""" "2 %1/0772—+987|—| <0S55F
. < : —+93 : 055F,

xc »

donde: C,= 1.75+ 1.05 (MI/M2) + 0.3 (M1/M2)* < 2.3 donde MI es el menor y M2
es el mayor de los momentos extremos det segmento sin refuerzo de la
viga; M1/M2 es positivo donde el momento causa curvatura inversa y
negativo donde el pandeo es en curvatura simple;
S.. = Médulo de seccion con respecto al patin de compresion;
I. = Momento de Inercia del patin de compresion abajo del eje vertical en
el plano del alma;
¢ = Largo sin soporte del patin entre conexiones laterales;

e K””)ﬁ(’;ﬂ)ﬁ”ﬂ donde b vy ¢ representan el ancho y espesor del patin

de compresion y de tensién respectivamente;
d = peralte de la trabe.
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La AASHTO especifica el valor del esfuerzo permisible F, para cortante en el alma de

trabes de seccion gruesa como:
F,=033F,

EJEMPLO DE UN PUENTE DE PERFIL | (NO COMPUESTO)

El puente en este ejemplo es de 18.3 m de largo medido entre los centros de los apoyos
y tiene un ancho de calle de rodaje de 9.5 m. Un pretil es incorporado dando una
dimensién 10.50 m medida desde los exteriores de cada pretil. Para este ejemplo se
decide colocar 5 perfiles espaciados a 2.2 m de centros. Debido a que el tramo se
encuentra sobre una curva horizontal y que los perfiles son rectos, para las vigas en faja
exterior la capa sobresale 0.8 m en los soportes y 1.1 m en el centro del tramo. Los
perfiles son empotrados en concreto por medio de los patines superiores por lo que
queda restringido el pandeo lateral. La carga viva de disefio corresponde a la HS 20. Se
supone una losa de concreto con espesor de 20 cmyy fc igual a 250 kg/cm?,
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Figura 4.1 Puente de Vigas Compuestas

Un puente de perfil | (no compuesto) en un tramo simple es el sistema estructural simple
en el contexto de andlisis y disefio, pero es rara vez el mas econémico. Para puentes de
acero de perfil | largos de como 12 m., un disefio compuesto es el que usualmente
proporciona una solucién econémica. Para tramos menores de 12 m., los puentes de
losa de concreto ofrecen un proyecto competitivo. Por lo tanto, en éste ejemplo
consideraremos un puente de perfil | solamente para mostrar la metodologia de disefio.

Para el disefio de la viga interior se tienen consideradas las siguientes cargas:

Carga muerta
Capa = 0.20*2.2*2400 = 1,056 kg/m
Viga de acero (supuesta) = 350 kg/m
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Carga muerta superimpuesta
Banqueta = 150 kg/m

Pretil = 120 kg/m

Carpeta de desgaste = 240 kg/m

Carga muerta total = 1,916 kg/m

El momento por carga muerta es igual a:

wi*  1916(183)°
=

M,y = = 80,206kg - m

La fraccién de carga rodante aplicada a la viga interior es $/1.68 = 2.2/1.68 = 1.31, y el
factor de impacto es 15.24 / (L + 38) = 0.27 por ciento. El momento de carga viva
pueden ser calculados interpolando del Anexo A para una carga HS 20 y para los largos
de 18 y 19 mts. se obtiene el momento sin impacto para una linea de carga, Asi:

Para L = 18 m. se tiene: M,; = 109.13 ton-m.
Para L = 19 m. se tiene: M,, = 117.25 ton-m.
Interpolando entre estos valores, para L = 18.3 m. se tiene M, = 111.57 ton-m.

El momento de carga viva mas impacto para una viga interior se considera la carga de
un solo juego de ruedas, por lo que debe multiplicarse por 0.5 el momento de una linea
de carga que considera los dos juegos de ruedas. Asi se obtiene:

M., = 111,570%0.5%1.31*1.27 = 92,809 kg-m.
El momento total de disefic es igual a 80,206 + 92,809 = 173,015 kg-m

Utilizando un acero A36 con F, = 2530 kg/cm? se obtiene el valor del esfuerzo permisibie
de F, = 0.55F, = 1392 kg/cm®. El médulo de seccion es igual a:

M 173015*
5= B0 12.4290m’

La limitacion de la proporcién de! claro a peralte es 1/25, por lo que el peralte minimo es
igual al L*(1/25) = 0.73 m.

Para cumplir los requerimientos de médulo de seccién y peralte se elige del manual
IMCA (Anexc B), el perfii comercial tipo IR914 x 3424, con las siguientes
caracteristicas:
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area = 436.2 cm?

peralte =912 mm > 730 mm

espesor del alma = 19.3 mm

ancho de patin = 418 mm

espesor de patin = 32 mm

peso = 342.4 kg/m

momento de inercia = 624,345 cm*

médulo de seccién = 13,716 cm® > 12,429 cm®

El peso de la viga mas el diafragma soldado es cercano a 380 kg/m, ajustando la carga
muerta, se tiene:

Incremento de carga = 380 - 350 = 30 kg/m
Carga muerta total = 1,916 + 30 = 1,946 kg/m

El momento por carga muerta es igual a:

wi®  1,946(1 83)

" =81,462kg-m

My =

El momento total de disefio es igual a 81,462 + 92,809 = 174,721 kg-m
El nuevo médulo de seccion es igual a:

M 174721*
S=—= 174,7217100 _ 12,552cm® <13,716em’

El cortante por carga muerta es igual a:

I 1,946(1
i =L94—62(—82 =17,806kg

Ei cortante de carga viva pueden ser calculados interpolando del Anexc A para una
carga HS 20 y para los largos de 18 y 19 mts. se obtiene el cortante sin impacto para
una linea de carga, Asi:

Para L = 18 m. se tiene V,, = 27.52 ton.
Para L =19 m. se tiene ¥, = 27.81 ton.
Interpotando para entre estos valores, para L = 18.3 m. se tiene ¥, = 27.61 fon.
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Para el cortante de carga viva mas impacto para una viga interior tambien se considera
la carga de un solo juego de ruedas, el cortante se multiplica por 0.5. Asi se obtiene:

Ve = 27610%0.5*1.31*1.27 = 22,965 kg.

El cortante total de disefio es igual a 17,806 + 22,965 = 40,771 kg. Y el esfuerzo
cortante promedio en el aima se calcula con:

¥ 40771
/o= dt,  912*193

=21363kg / cm’

Utilizando un acero A36 con F, = 2530 kg/icm?, se obtiene el valor del esfuerzo
permisible de cortante de 0.33F, = 835 kg/cm? > 213.63, por lo que la seccion es
adecuada.

4.4 VIGAS COMPUESTAS

Uno de los tipos mas populares de puente carretero usado hoy en dia es el puente de
vigas de acero compuestas, un puente de vigas de acero utiliza una cubierta de losa de
concreto que trabaja junto con las trabes de acero, resistiendo las cargas colocadas en

el puente.

Si la losa de concreto descansa en la parte superior de las vigas de acero, ocurre un
fenémeno conocido como resbalamiento. Como las cargas son colocadas en la parte
superior de la losa, fa parte superior, tanto de la losa como de la viga, estan trabajando
a compresion y la parte inferior de ambas se encuentran trabajando a tension. En
esencia, ambos elementos se deforman como vigas independientes. Puesto que el
inferior de la fosa esta a tensién (empujando hacia fuera hacia el extremo de la viga) y la
parte superior de la viga esta a compresién (empujando hacia adentro hacia el centro de
la viga), el efecto resultante es el de la losa extendiéndose fuera encima de los extremos
de la viga. En el andlisis de esta configuracién, la losa y la viga son fratadas
independientemente, con la geometria de cada elemento definiendo el eje neutro y el
momento de inercia de la losa y fa viga.

Si la losa y la viga, sin embargo, son de algin modo integradas, estas pueden resistir
cargas como una sola unidad. En esfe arreglo, el eje neutro debe ser localizado en
alguna parte en la mitad de la seccién definida por el superior de la losa y el inferior de
la viga. Con la correcta integracién, la viga-losa actda como una unidad, con la losa
trabajando a compresién y el inferior de la viga a tension, y sin haber deslizamiento
entre éstas. Esta integracion se cumple por medio de la incorporacion de conectores de
cortante entre la losa y la viga.



Capitulo 4 Vigas de perfil I compuestas para puentes 44

¢on deslizarniento 1

(-

P Diagrama de
Accidn no compuesta deigrmaelén
sin deslizamiento l :
—— mm— jem
LT —
Aecién compuest i

Figws 4.2 Deslizamiento ocurrido en la interfase de vigas 6ompuetas

Los conectores de cortante son generaimente un elemento de metal que se extiende
verticalmente desde la parte superior del patin de la viga soportante y que se empotra
en la losa. Varios de estos conectores se colocan a lo largo de la viga y previenen el
deslizamiento que es causado por la compresion en la parte superior de la viga sobre la

interface viga-losa.

Con la colocacion de los conectores de cortante, la losa y la viga pueden ser analizadas
como una sola unidad. Asi se incrementa e! tamafio del médulo de seccioén que permite
a la viga compuesta resistir cargas mayores. En esencia, la forma | de la viga es
remplazada por una seccion transversal en forma de T compuesta de la losa y el
larguero; las ventajas son:

_ un decremento en el tamafio (y peso) del larguero requerido
- mayor posibilidad de framos largos

— una seccidn transversal mas rigida

— una reduccion en las deflexiones por carga viva

— unincremento en la capacidad de sobrecarga

— aumento de la resistencia a cargas laterales

ANCHO EFECTIVO DE PATIN

Aungue la cubierta corre continua a traves de los largueros soportantes, se considera
que sélo una porcién de la losa trabaja en una forma compuesta con los largueros. Esta
porcion de la losa actia como el patin superior de la trabe forma T y se denomina
»ancho efectivo de patin”. La definicién de el ancho efectivo de patin varia dependiendo
de si la losa forma una patin superior en forma T (larguero interior) o si es presentado en
solo un lado del larguero (tfrabe exterior).
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ANCHO EFECTIVO
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Figura 4.3 Ancho efectivo de patin paralosas actuando enun solo lade flarguero extetion
g en ambos lados (larguero intesio)

Para una seccion transversal forma T, el ancho efectivo de patin se define como:

- un cuarto del largo de tramo
- la distancia centro a centro entre largueros
_ doce veces el espesor minimo de la losa

A simple vista se puede observar que el primer criterio gobiema mas a menudo para
tramos cortos y el tltimo para losas delgadas. Por otra parte, el espacio entre largueros
es mas probable de sea el criterio que gobieme. Si la capa se presenta en sélo un lado
del targuero, el ancho efectivo de patin no debera exceder:

- un doceavo del largo de tramo
_ seis veces el espesor de la losa
— la mitad de la distancia centro a centro entre las trabes adyacentes

La longitud de! ancho efectivo se usa para calcular las propiedades de la seccidn
compuesta y representa la porcion de la cubierta que, junto con el larguero, resiste las
cargas. Este también se usa al calcular la seccion de la losa que actla como carga
muerta en un larguero.

LA SECCION TRANSFORMADA

En vigas compuestas se utiliza para su disefio el artificio de la seccion transformada,
esto es, una seccion transversal donde fa losa de concreto se considera como un area
equivalente de acero, para esto se utiliza el modulo de proporcionalidad », que es
definido por:
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M—Ec

donde: E, = moédulo de elasticidad del acero;
E_ = mddulo de elasticidad det concreto.

El valor aceptado del médulo de elasticidad del acero es 2 x 10% kg/cm? y para el
concreto estructural, de clase 1, el médulo de elasticidad esta dado por:

E, = 14,000Nfc

Una vez que el mddulo de proporcionalidad ha sido determinado, el ancho transformado
de 1a losa de concreto puede ser calculado, por simplicidad, dividiendo el ancho efectivo
de [a losa entre el médulo de proporcionalidad:

b

p =L
" k-n
donde: b, = ancho de la losa de concreto transformado;

k = factor de escurrimiento plastico.

Se define como escurrimiento plastico a fa deformacion del concreto causada por carga
sostenida sobre un periodo de tiempo. Considerando un miembro compuesto, ésto es
debido a la carga superimpuesta. Para considerar los efectos de escurrimiento plastico
la AASHTO utitiza un factor & que es multiplicado por el médulo de proporcionalidad. El
factor de k = 1 se usa para carga viva y carga muerta solc en los largueros, para carga
muerta superimpuesta, actuando en la seccion compuesta, se usa & = 3. Esto toma en
cuenta un efecto de reduccién del ancho de la losa transformada y, por lo tanto, reduce
el tamano del médulo de la seccién compuesta.

MODULOS DE SECCION REQUERIDOS

La determinacion del médulo de seccidn requerido se basa en la combinacién de los
momentos de carga muerta y de carga viva. Ei médulo de seccion requerido por la
seccion de acero que resiste la cargas muertas, antes de considerar los efectos de
accion compuesta, se define por la ecuacion:

S = b—.
tF,
donde: S, = médulo de seccién requerido para la seccién de acero;

M, = momento debido a solo la carga muerta;
F, = esfuerzo permisible del acero.
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Ademas del médulo de seccién del acero, también debe calcularse el modulo de
seccion para las cargas resistidas por la seccion compuesta. El médulo de seccion
requerido para la seccion compuesta que resiste cargas muertas, cargas muertas
superimpuestas y cargas vivas tomando en cuenta los efectos de la accion compuesta
se define por la ecuacion
_ Mp + Mg + My,
r Fb

donde: S_= médulo de seccion para la seccion transformada;
M, = momento debido a carga muerta superimpuesta;
M,,., = momento debido a carga viva mas impacto.

DISENO DE VIGAS COMPUESTAS

La seleccion de la geometria de fa seccion transversal del larguero se cumple a través
de un proceso de interaccion. La seccion se selecciona al ejecutar los fres pasos
simples que se muestran a continuacion:

- primero, suponer una seccién de acero simétrica
- segundo, calcular aproximadamente los requerimientos del modulo de seccion
_ tercero, revisar si la seccién de acero supuesta cumple tos requerimientos

Hay una gran variedad de métodos que pueden ser usados para seleccionar las seccién
de los largueros de acero de vigas compuestas. El método para obtener la seccion de
los largueros varia dependiendo de si se utilizan o no cubreplacas.

Una regla utilizada para seleccionar la seccion es la siguiente: se calculan los momentos
de disefio y los correspondientes médulos de seccidn requeridos, una vez que el valor
preliminar del médulo de la seccién compuesta es conocido, se consultan las tablas de
propiedades de! Anexo B, las cuales corresponden al Manual IMCA, y se selecciona una
seccién laminada con un maodulo de seccion aproximado al médulo la seccion
compuesta. La regla general marca que una estructura compuesta requiere una viga de
acero aproximadamente tres tamafios menor que la seccion seleccionada con el médulo
de seccion laminada.

ESFUERZOS DEBIDOS A FLEXION

Una vez que la seccién preliminar ha sido seleccionada basado en los requerimientos
del médulo de seccion, la seccion seleccionada debe ser revisada para determinar la
suficiencia de la viga compuesta para resistir esfuerzos causados por flexion. Para
cualquier punto de la seccion transversal de la viga, el esfuerzo total es igual a:
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S=Joo *fsor tSiwsr

El acero se revisa para asegurar que las fibras superiores e inferiores de la seccion
transversal resistan adecuadamente compresion y tension respectivamente (para un
tramo simple), !a losa de concreto se revisa a compresion. Los esfuerzos se calculan
con la féormula general de flexion, con los momento ya calculados y la seccion
preliminar, e! siguiente paso es calcular los momentos de inercia de la seccién
compuesta asociados al eje neutro. El calculista debe tener en mente que esto varia
dependiendo del ancho de la losa transformada. Por lo tanto, desde que se usa k = 3
para carga muerta superimpuesta, este ancho de losa transformado y asociado al
momento de inercia, es diferente al de la carga viva. Los esfuerzos de carga muerta son
resistidos por el momento de inercia de la seccion de acero solamente (antes que la

accion compuesta tome efecto).

La Figura 4-4 muestra, en forma general, el método para calcular el momento de inercia
de la seccion compuesta. La posicion del eje neutro debe ser examinada
cuidadosamente para asegurar que éste se ubique por debajo de la losa (en la seccién
de acero). Si el eje neutro se localiza dentro de la losa, solo una porcion de la losa
localizada arriba del eje neutro se toma para resistir los esfuerzos. Tipicamente, ésto
ocurre en vigas compuestas donde el larguero de acero es relativamente ligero y la losa
es pesada. Desde un punto de vista fisico, el eje neutro representa el limite, arriba del
cual la viga esta en compresion y abajo del cual la viga esta en tension.

o B PASOS A SEGUIR
| 1.- Calculae of tea de cada elémento en la secoidn
2.- Calculat Iy distancix del centroide de cada elemento
4 ﬂ"’ e ———F 3. Calouiar AY § AY? para cada elemento
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Figura 4.4 Miétodo para cakcular el momento de inercia en una seccidn compuesta

Una vez que los tres momentos de inercia han sido calculados, los esfuerzos
correspondientes a la carga muerta, carga muerta superimpuesta y carga viva pueden
calcularse, las suma de éstas tres componentes debe ser menor que el esfuerzo
permisible del acero. Para revisar la losa de concreto por compresion, los esfuerzos de
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carga muerta superimpuesta y de carga viva se galculan y revisan para ver si éstos
resultan menores a los esfuerzos pemnisibles del concreto. El esfuerzo permisible de!
concreto en compresion por tensidn puede calcularse con:

F.=040c
EJEMPLO DE UN PUENTE DE VIGAS COMPUESTAS

En el disefio de un puente de vigas compuestas y tramo simpie se tienen los siguientes
datos:

Largo de tramos de 21.3 m. (medido de los centros de los apoyos)

Losa estructural de 19 cm de espesor y sobre cada perfil un chaftan de 2.5 cm.
Carga tipo HS 20

Estructura de 5 vigas espaciadas a cada 2.2 m

Acero estructural A36

Se considera una superficie de rodaje futura de 120 kg/m?

Carga muerta para accién no compuesta:
Capa = 0.19*2.2*2400 = 1,003 kg/m

Viga de acero (supuesta) = 350 kg/m
Chaflan (aproximado) = 38 kg/m

Carga muerta total = 1,391 kg/m

Carga muerta superimpuesta:

Banqueta y Pretil = 270 kg/m

Superficie de rodaje futura = 2.2*120 = 264 kg/m
Carga muerta superimpuesta = 534 kg/m

Los momentos por carga muerta M, y por carga muerta superimpuesta Mg, son:

1 z
= .1.’_3.21.(8_2—-3—)—- = 78,885kg m

DL

_534(213)°

spL —

=30,284kg - m

La fraccién de carga rodante aplicada a la viga interior es S/1.68 = 2.2/1.68 = 1.31, y el
factor de impacto es 15.24 / (21.3 + 38) = 0.26 por ciento. El momento de carga viva
puede ser calculado interpolando del Anexo A para una carga HS 20 y, para los claros
de 21 y 22 metros, se obtiene el momento sin impacto para una linea de carga.
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Para L = 21 m. se tiene M,, = 133.48 ton-m.

Para L = 22 m. se tiene M,, = 141.60 ton-m.

interpolando entre éstos valores, para L = 21.3 m. se tiene M, = 135.92 ton-m.
El momento de carga viva mas impacto, para una viga interior, se obtiene con:

M, = 135,920%0.5%1.31*1.26 = 112,175 kg-m.

Calculando el valor preliminar del médulo de la seccion transformada:

_ 78,885+30,284+112,175

S 1,392

=15901cn?’

Con éste valor se entra a las tablas de} IMCA, y se obtiene que la seccion IR914 x
417.3 cumple con los requisitos de moédulo de seccidn, con S = 16,879, por lo que,
para la viga compuesta bastard con una seccion tres tamafios menor que ésta, por lo
que elegimos una viga IR 914 x 342.4 con las siguientes propiedades:

area = 436.2 cm?

peraite = 912 mm

espesor del alma = 19.3 mm
ancho de patin = 418 mm

espesor de patin = 32 mm

peso = 342.4 kg/m

momento de inercia = 624,345 cm*
modulo de seccién = 13,716 cm?®

El peso real de la viga es muy aproximado al supuesto por 1o que no se necessita hacer
ninguna correccion en fa carga muerta.

El ancho efectivo del patin en una seccién compuesta es:

un cuarto del largo de tramo =21.3/4 =533 m

distancia centro a cenfro de vigas = 2.2 m

12 veces el espesor de lalosa = 12*0.19=2.28m, rige b,=2.2m.

Y la distancia de patin inferior al centroide de la losa es igual a:
espesor

19
Y, s = d + chaflan + =912+ 25+~ =1032em

Utilizando un concreto de £, = 250 kg/cm? el valor del médulo de proporcionalidad es:
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E, 2x10°
nm—t =903 9
E. 14,0004250

Para el momento de Inercia resistido s6lo por ia carga muerta, se consudera solo la
seccion de acero por o que, para éste caso:

A =436.2 cm?
I, = 624,345 cm*
Y, =45.6 cm

Para el momento de inercia que resiste carga viva mas impacto, el érea y el momento
de inercia de la losa fransformada se calculan usando el valor de &k = 1:

b
b,=—L = 220 _2444cm
k-n Ix
A, =b,,t =2444x19 = 46436cm’
3 3
bnt’ 28445197 _ 13969 500m*
12 2
ELEMENTO | A(cm? | Y({cm) | AY (cm®) | AY? (cm®) | I, (cm?)
IR914 x 342.4 436.2 45.6 19,891 907,017 624,345
LOSA (k=1) 464.4 103.2 47,926 | 4'945,971 13,969
TOTALES 200.6 67,817 | 5'852,988 | 638,314

I, =2 1,+Y AY? = 638314 + 5852,988 = 6491,302cm"

2 AY 61817
LL+I Z.A 9006

Ty =1, = (X AWZ,, = 6491302 - (9006)753” = 1'384,819cm*

=T753cm

Para el momento de inercia que resiste carga muerta superimpuesta el area y el
momento de inercia de la losa transformada se calcula usando el valor de k = 3.

by 220
eff
=2 = =815
"3 ken  3x9 o
A, =b,t =815x19=15485cm*
_ bt 815x19°

=4,65840cm”

w1212
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ELEMENTO | A{cm? | Y (cm) | AY {em®) | AY? (cm®) | |, (cm?)
IR914 x 342.4 4362 | 456 | 19,891 | 907,017 | 624,345
LOSA (k=3) 1548 | 1032 | 15,975 | 1648,657 | 4,658
TOTALES 597.0 35,866 | 2555674 | 629,003

I, =2 Iy+ Y AY? =629,003 + 2'555,674 = 3184,677cm’
24y 35 866
Yoo = z y =60.7cm

Iy, =1, - (ZA 2 =3184,677 - (591)60.7% = 1'007,143¢cm*

Los esfuerzos permisibles, utilizando acero A36 y concreto de /°, = 250 kg/cm?, son:
= (.55 F,=0.55(2530) = 1,392 kg/cm?

F, =040/, = 0.40 (250) = 100 kg/cm?

Revisando los esfuerzos sobre la fibra inferior de ia seccién de acero:

for = A’Z’jc 5 82;’:435 46;100 = 57615kg / cm?

fo = Af:+:c 112, 1;2}3;100 _ 60996kg/ e’

Ssor = Ajjzc = 30’218,3376’ ?Z; 100 =182.52kg / cm®

Fir = for + Furer + fsp =1,368.63kg / em® < F, =1392kg / cm’
Revisando los esfuerzos sobre la fibra superior de la seccién de acero:

for = Aj Z:c 78, 885x(:214234<515 .6)x100 — 57615kg / cm?

Firer = Aj.f;,_::c 112, 175!?3;581;53#100 _ 128.80kg/cm2

Forr = A/; ;::_C 30, 284x§%i) i : 46;0 .7)x100 = 9171kg / omt

Sup = Sou+ frier + Fso = 796.66kg ! cm® < F, =1392kg / cm’

Revisando los esfuerzos sobre la fibra superior dei concreto:

My 112,175x(112.7 - 753)x100 )
Jrr = kon-l,., = 1x9x1384.819 =33.66kg/ cm

| Mgc 30284x(112.7 - 60.7)x100 ,
Joor =3 T axostoora3 ke lem

o= S + foor =3945kg/ em”® < F, =100kg / em®
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4.5 DISENO DE CUBREPLACAS

Una cubreplaca es una placa de acero separada, soldada al patin inferior del
larguero del perfit I. Cuando el perfil | no satisface los requerimientos de disefio de la
viga, el soldar una cubreplaca puede ser una alternativa deseable para aumentar las
propiedades de la seccion de la viga utilizada.

Las principales ventajas de una cubreplaca son las siguientes:

— incremento en el médulo de seccion de la seccién compuesta
- movimientc hacia abajo del eje neutro
- ahorro potenciai de costo

Desde un punto de vista de disefio, estas son dos consideraciones mas que el disefio
debe dirigir cuando se agrega una cubreplaca a una viga simple o compuesta:

- el area de la placa en la seccion
- lalongitud de la placa en elevacion

Con relacién al 4rea de la placa en la seccidn, ésta depende del esfuerzo en el patin
inferior del larguero. La AASHTO especifica que el espesor de la cubreplaca soldada
al perfil | no debe ser mayor que dos veces el espesor del patin. El ancho de la
cubreplaca, sin embargo, puede ser mayor o menor que el ancho del patin inferior.

E| disefio debe suponer primero una seccion de perfil 1 preliminar. Para seleccionar
una seccién de perfil | se utiliza un procedimiento similar al utilizado para seleccionar
un perfil | en una viga compuesta sin cubreplaca.

Dependiendo del tamafio de la placa usado, el perfil | con cubreplaca ha de ser
cuatro 0 mas tamafios menor que el perfil que cumpla con los requerimientos del
médulo de seccion transformada de la viga no compuesta. Lo primero que debe
calcularse en el disefio, son los momentos de disefio y el médulo de seccion
transformado requerido, S,. Se selecciona un perfil | de las tablas del IMCA (Anexo
B). con la condicion de que su médulo de seccion sea aproximadamente la mitad del
maodulo de seccién requerido.

Una vez que el perfil | preliminar es seleccionado, deben obtenerse los siguientes
parametros geométricos de {as tablas de propiedades del IMCA (Anexo B):

Ay = érea de la viga
d = peralte de la viga
S, = modulo de seccién de la viga
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Con éstos valores se calculan las siguientes constantes geomeétricas:

K L T
‘T4, +A
donde: A, = area de la losa transformada;

A, = area de la seccién de acero.

Puesto que A4, varia dependiendo de si la seccién compuesta es analizada para
carga viva mas impacto o carga muerta superimpuesta (¢ = 1 0 £ = 3), necesitan
calcularse dos valores X, y K., El 4rea A, para la seccidon preliminar del perfil | y
cubreplaca de la seccion compuesta se toma como 4,, el drea del perfil | supuesto.
La otra constante requerida es:

t Yl

“=a

donde: Y, = distancia del acero superior al centroide de la losa;
d = peralte del perfil |.

Basado en estas propiedades de seccion, es posible calcular el médulo de seccion
para las fibras inferiores y superiores de la seccién de acero. Estos valores se usan
para calcular el area de acero requerida sobre el patin inferior de la seccién de acero.
El esfuerzo de compresién en el patin superior de la seccion de acero determina el
tamaiio del perfil | requerido (confirmando el tamafio supuesto) y el esfuerzo debido a
tension en el patin inferior determina el tamafio de la cubreplaca. Teniendo esto en
mente, el modulo de seccién sobre la fibra de! acero superior, de la seccion
compuesta, es dado en términos de:

S 5 1

Ad~ (050)- (050 + €K,

[(050 + &)K., +0165]

De manera simitar, el madulo de seccion en la fibra del acero inferior de la seccion
compuesta, se define por:

Sur _ 1

Ad ™ (050) + (050 +e)K,

[©50+¢) k. +0165]

Se requiere calcular dos juegos de valores definidos, parak = 1y parak = 3.

El area requerida sobre el patin inferior y superior de Ia seccién de acerc puede ser

caicuiado por:
Areq =Apy t A+ Agpy
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Las areas separadas se caiculan-usando los diferentes modulos de seccién para la
fibra inferior y superior, y el area requerida para resistir solo cargas muertas es dado
como:

Para carga viva mas impacto y carga muerta superimpuesta, las areas varian
dependiendo de si el patin analizado es el inferior o superior. El valor del area
requerida por carga viva mas impacto es:

Sy Ad

5

d ' Ssuplinf'

ALL+I =

y el area requerida por carga muerta superimpuesta es:

Sey  4.d

5

d ' Ssuplinf

Agpy =

Una vez que la areas requeridas en las fibras inferior y superior han sido calculadas,
el disefio puede revisar que el perfil 1 supuesto sea el adecuado, para lo cual debe
cumplirse la siguiente condicion:

A g S 4p
Igualmente, el area de la cubreplaca puede calcularse usando el area requerida de la
fibra inferior y el area del perfit [

A B Ainfreq —_ AB
- 2
donde: A, = érea requerida de la cubreplaca.

La longitud de cubreplaca se determina generalmente por el momento flexionante
sobre el claro del larguero. Las cubreplacas pueden ser clasificadas como
completamente largas, significa que éstas corren el claro entero del larguero, o
parcialmente largas, significa que éstas se localizan s6lo en el centro de la viga.

El sitio donde una cubreplaca parcial termina, se conoce como el punto de corte.
Este punto de corte puede definirse como el punto donde el diagrama de momentos
para la viga sin cubreplaca intersecta el diagrama de momentos de la viga con
cubreplacas. La Figura 4-5 muestra una longitud parcial de cubreplaca con la
descripcion grafica de la localizacién de punto de corte.
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Esto es posible también para determinar fa longitud requerida aproximada de la
cubreplaca a través del uso de una expresion matematica basada en la geometria del
diagrama de momentos flexionantes. El punto de corte que se ilustra como Ila
dimension x, puede calcularse usando la proporcion:

donde:

< | o

1
Momeno Hledonante de - Momento Hexionante de
I3 viga sin cubreplacs . ﬁ:_

I3 viga con cubreplaca

! VIGA LAMINADA

i - |

i LONGITUD DE CUBREPLACA

P

Figura 4.5 Descripcion grafica de! corte de cubrepia—t-:a. basago enla
capacidad de momento fiexionante

x = la mitad tedrica del largo de la cubreplaca;

L = largo del tramo;

b = diferencia entre el momento resistente de la viga con y sin
cubreplaca;

y = momento resistente de la viga con cubreplaca.

E! momento resistente se calcula usando la formula de ia escuadria (M = /5) donde f
es el esfuerzo permisible del acerc usado y S es el mddulo de seccién de la viga con
o sin cubreplaca soldada al perfil 1.

La AASHTO especifica que la longitud minima de una cubreplaca agregada a una

viga es:

donde:

L=2d+3

L, = Largo minimo de la cubrepiaca;
d = Peralte de la viga.
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Ademas, el extremo del segmento de cubreplaca debe extenderse “mas alla del
punto tedrico final para la distancia terminal, y éste debe extenderse a una seccion
donde el rango de esfuerzos en el patin de ia viga es igual al rango de esfuerzos
permisibles de fatiga del metal base adyacente o de la soldadura de filete". Esto
significa que, una vez que el largo tedrico es calculado, se agrega una distancia
terminal a cada extremo, que es:

- 2 veces el ancho nominal de la cubreplaca cuando no esta soidada a lo largo

de éstos extremos
_ 1 % veces el ancho nominal de la cubreplaca que es soldada a lo largo de

éstos extremos

Otra constante geométrica, que ef disefiador debe observar, es que el ancho de los
extremos de un cubreplaca ahusada no puede ser menar que 7.6 cm.

EJEMPLO DE UN PUENTE DE VIGAS COMPUESTAS CON CUBREPLACAS

Disefiar la viga compuesta del ejemplo anterior adicionandole una cubreplaca en el
patin inferior. Se parte del valor del médulo de seccion transformado, S, = 15,901
cm®. Con este valor se debe elegir, de las Tablas del IMCA, un perfil | preliminar que
cumpla con los requerimientos del médulo de seccion transformada entre dos (S,/2),
por lo que debe elegirse una perfil | con un moédulo de seccion § = 7,951cm®.

Se obtiene que la seccién IR914 x 223.9 cumple con el valor del médulo de seccion
requerido, sus propiedades son las siguientes:

A, =285.2 cm?
d=911mm

S, = 8,259 cm?®
1,= 376,272 cm*

Para obtener las constantes requeridas se utilizaran los valores de las areas de la
losa transformada para k = 1 y k = 2, obtenidos en el ejemplo anterior:

A, = 464.36 cm®
A_,=154.85 cm’

Con éstos valores se pueden calcular las siguientes constantes
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A, 46436
= = =0.6195
Ka A, +A4, 46436+285.2
A - 15485
, = == =03519
Ke A, + A, 15485+2852 0
del 19,
Y, = chaflan + espeso;- elosa _ 9.0 12em
, 12
=2 == = (1317
=4 Tou

Los maédulos de seccién en la fibra del acero superior de la seccién compuesta estan
dados en términos de:

S 1 ,
=] = 05+ 01317)°0.6195 + 0165 }=3.7934
(Ade . 05-(05+01317)0.6195 I ) ]=

1

S 1 2
| 05+ 01317) 03519 + 0165 |= 10998
[A,,dJH 05- @5+ 031703319 103+ 01317 F

Los méadulos de seccion en la fibra del acero inferior de ia seccién compuesta se
obtienen como:

( Seup J x L Eo.s +01317) 06195 + 01 65]: 04625
4,d),_ 05+(05+01317)06195

[Ss“" ) = L EO.S +0.13 17)2 03519+ 0.1 65]= 0.4228
A,d),_, 05+(05+01317)03519

El valor de los momentos para las diferentes cargas son:

MDL = 78,885 kg'm
M, = 30,284 kg-m
M, .= 112,175 kg-m

Con esto valores, y con el esfuerzo permisible de £, = 1392 kg/cm?, se calculan los
diferentes médulos de seccién:

78,885x100
= LOOXITT 5 667cm’
or 1392 667cm
30,284x100
Sepy = —é—é—: 2,176cm’
112,175x1
_;l._sx_ng’osgcm?'

et = 1392
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Calculando ias areas requeridas, separadas, sobre el patin inferior y superior de la
seccion de acero:
285.2

Ap, -—SDL S 8,259 =195.69cm’
(Ao )., = SDL : d 2911?;6 10;98 =21720m’
(Asor ) = Sf:vn :: . 2911716 04;28 = 36490m° |
(4user )y = s d 8901519 37;34 =23320m’
(Ao e = S 2 d 89(1519 043525 =191.27cm’

Revisando que el perfil | supuesto cumpia con el area requerida superior:
A, = 195.69 +21.72 + 23.32 = 240.73 cm? < 4, ok

El area de la cubreplaca se calcula con el drea requerida inferior y es igual a:

A", =195.69 + 56.49 + 191.27 = 443.45 cm’
A" g — 4 45—12852 :
A, = ‘*2 s M345-28520 _ 29 120m?

Se puede seleccionar una placa de 25.4 x 3.17 cm (10 x 1.25 in), con un area de
80.64 cm y un momento de inercia de 67.42 cm".

Para el momento de inercia que resiste solo la carga muerta se considera la seccion de
acero Yy la placa, por lo que, para éste caso:

ELEMENTO A{cm® | Y(cm) | AY (cm®) | AY?(cm*) | I, (cm?)
IR914 x 223.9 2852 | 48.7 | 13,889 | 676,406 | 376,272
PLACA 80.6 1.6 129 206 67
TOTALES 365.8 14,018 | 676,612 | 376,339

I, =Y 1,+ 9, AY? =376339+ 676,612 =1052,951cm"
Z AY 14,018
=383
TS4 3658

I =1, ~ (2, A2 =1052,951-(3658)383 = 516,363cm’
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Para el momento de inercia que resiste carga viva mas impacto, el area y el momento

de inercia de la losa transformada se calculan usando el valor de k = 1:

ELEMENTO A{cm) | Y(cm) | AY (cm’) | AY- (cm) | 1o (em") |
R914 x 223.9 285.2 48.7 13,889 6/6,406 376,272
CA 80.6 1.0 129 206 67
SA (k=1) 464.4 106.3 49,366 | 5247,576 13,969
TOTALES 830.2 63,384 | 5'924,188 | 390,308

1, =2 15+ AY? =390,308 + 5'924,188 = 6314,496cm*

LAY 63384

LL+I

>a

8302

=763cm

I, - AYL., =6314,496 - (8302)763 =1481,329cm"

I i+ =

Para el momento de inercia que resistie carga muerta superimpuesta, €l area y el
momento de inercia de la losa transformada se calculan usando el valorde k = 3:

—ELEMENTO | A(cn) | ¥ (cm) | AY (em’) | AY: (cm) | o (cm®) |
IROT4 x 223.9 285.2 487 | 13,880 | 676,406 | 376,272
CA 30.6 16 129 206 67
COSA (k=3) 1548 | 1063 | 16,4565 | 1749,192 | 4,658
TOTALES 520.6 30,473 | 2'425,804 | 380,997

I, =Y I, + Y AY? =380,997 + 2'425,804 = 2'806,801cm*

_2AY 30473
Yoou = >4 5206

Iy =1, - AYs, =2'806,801 - (5206)585 =1025,178cm’*

=585cm

Revisando los esfuerzos sobre la fibra inferior de ia seccién de acero:

M,,c 78,885x383x100 ,
= = “—_5 . lk / -
Jou I 516,363 8511kg / cm
M,,,,c 112,175x763x100
= N =57779%g / cm’
Suer == ragiaze o okglem
Mg,c  30,284x585x100 )
- - =17281kg/
Ssoo == 1025178 Blkg / om

Foe = Son + Furer + fopr =1,3357Vkg / em® < F, =1,392kg / cm’?
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Revisando los esfuerzos sobre la fibra superior de la seccidon de acero:

M,c 78885x(943~383)x100 )
= - = 85551k /
S =77 o 516,363 g/ cm

M 12,175x(94.3 — 76.3)x100 ,
S, =l ! x(‘ S0 1363 1kg / em®

Lypur 1'481,329
Mg,c  30,284x(943 - 585)x100 ,
= - =105.75kg /

Soo =7 1025178 g/em

SDL

S = Sow + Sries + Foor =10975Tkg [ cm’® < F, =1392kg / cm’

Revisando los esfuerzos sobre ia fibra superior del concreto:

My.c  112,175x(1158 — 763)x100 )
- - = 3324kg /
Suer =350 1x9x1'481,329 Erem
Mgc  30284x(1158 — 58.5)x100 :
= = = 6.27k / -
Jsoo = 3x9x1'025,178 grem

_fc =fu.+’ +fSDL =39.51kg/cm2 <F:: xlOOkg/cmz

Determinacion de la longitud teérica de cubreplaca:

Para el tramo de perfil sin cubreplaca, el médulo de seccién es Unicamente el
moédulo de seccion del perfil, S, = 8,259 cm®. Ef momento resistente de la viga es

iguat a:

M, =F, §,=1,392x8,259 = 11'496,528 kg-cm
M, =114.96 ton'm

Para el tramo de perfil con cubreplaca, el médulo de seccion puede calcularse
dividiendo el valor de [, entre ¥, obtenidos anteriormente. Asi:

El momento resistente de fa viga con cubreplaca es igual a:

M,=F, §,=1392x 13,482 = 18'766,944 kg-cm
M, = 18767 ton'm

Asi. la longitud x tedrica de la cubreplaca es igual a:
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x’ b
Yy

¢.)
1/ - 213
. }b(/yzj i J(187.67 I1 ;.::)( %) e

La longitud tedrica total de cubreplaca es L, = 2x = 13.26 ~ 13.3 m., y ademas ésta
longitud debe extenderse una distancia de 2 veces el ancho nominal de la
cubreplaca (debido a que no esta soldada a lo largo de sus extremos) mas alla del
punto de corte. Esto es igual a 2 x 25.4 = 50.8 = 51 cm (a cada lado).

Se debe tener en mente que el calculo del la longitud de cubreplaca es aproximado,
por lo que los esfuerzos en el punto de corte deben revisarse para la viga sin
cubreplaca y, en caso de exceder los permisibles, se debe volver a calcular ésta
longitud con el esfuerzo total obtenido.

4-6 DISENO DE CONECTORES DE CORTANTE

En el disefio de conectores de cortante es importante tener en mente las dos
principales funciones de los conectores, que son:

— resistir los movimientos entre ia losa y el larguero
- transmitir [a fuerza cortante horizontal

Los tipos principales de conectores de cortante usados son los conectores de tipo
perno y los conectores de tipo canal, estos se muestran en la Figura 4-6:

Conectores de tipc pemno

1 Conectores de tipo canal

:Soldadu:a

P
a—]
—

corte plarta corte planta
Figura 4 6§ Conectores de cortante de perno y de canal

Los requerimientos de la AASHTO indican que los conectores de cortante se disefian
para resistir fatiga y se revisan para que no excedan el esfuerzo permisible Gitimo.
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En la practica corriente, el disefio de conectores de cortante se basa en el esfuerzo a
flexion Gltimo de la viga compuesta, aunque la fatiga puede ser, en ocasiones, el
criterio que gobierne el disefio. La fatiga es causada por la repeticion de carga y
descarga en el miembro estructural. Considerando un comportamiento elastico para
analizar los efectos de fatiga, éstos dependen dell rango de cortante que actua sobre
un conector, es decir, de la magnitud de esfuerzos considerados. El rango de
esfuerzos de cortante es la diferencia entre el esfuerzo cortante maximo y el minimo.
El rango de esfuerzo cortante esté definido por la ecuacion:

V.Q
§ ==
|
donde: S, = rango de cortante horizontal en la interface viga-losa;
V. = rango de cortante debido a fa carga viva mas impacto;
©Q = momento estatico alrededor del eje neutro de ia viga compuesta;
I = momento de inercia de la viga compuesta.

Para las conexiones de pernos de cortante, el rango de esfuerzos de cortante debe
ser menor o igual que un rango permisible correspondiente al cortante horizontal.
Este rango permisible esta dado por:

Z=ad

r

donde: Z, = rango permisible de cortante horizontal en un perno, en kg;

a = constante basada en el nimero de ciclos de carga (Tabla 5-1),
d = diametro del perno, en cm. ‘

Asi, el disefio de conectores de cortante en vigas compuestas debe ser tal que:

5<2Z

Existen tres tamaiios estandar de pernos conectores de cortante; éstos son los mas
comunmente usados en Ia construccion de puentes: 5/8, 3/4, 7/8. En la Tabla 4-1 se
muestran valores de los rangos permisibles de cortante Z para esos pernos y para
distintos valores de ciclos de esfuerzo.

Tabla 4-1 Rangos Permisibles de Cortante, Z,

CICLOS o d=5/8" | d=3/4" | d=7/8"
100,000 914.81 | 2,305 3,320 4,519
500,000 74592 | 1,880 2,707 3,648
2,000,000 552.41 | 1,392 2,005 2,729
mas de 2,000,000 | 387.04 975 1,405 1,912
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El nimero de ciclos usado para definir el rango permisible de esfuerzos, varia
dependiendo del tipo de camino en el que se encuentra el puente. El nimero de
ciclos es también afectado por la cantidad de trafico que circula sobre la estructura.

La Tabla 4-2 muestra el numero de ciclos de carga que son usados para varios tipos
de caminos. Ei TDPA representa el transito diario promedic anual de vehiculos en

una sola direccién.
Tabla 4-2 Namero de Ciclos de Carga

TIPO DE CAMINO CASO TDPA CAMION DE LINEA DE
CARGA CARGA
Camino de acceso limitado, | 2,500 o mas 2'000,000 500,000
carreteras principales y calles
Camino de acceso limitado, Il menor a 2,500 500,000 100,000
carreteras principales y calles
Otros caminos diferentes 1] 975 100,000 100,000

Los tipos de pernos conectores de cortante se colocan transversalimente a los largo
de! patin superior dei larguero de acero para formar una fila, las filas de conectores
se colocan también una después de otra, longitudinalmente, a lo largo del claro del
larguero. El espacio requerido entre las filas de conectores a través del patin de ia

viga es igual a:

p = espacio entre filas de conectores;
n = namero de pernos de cortante en cada fila.

donde:

Con respecto a la separacion de los conectores de tipo pernos de cortante, la regla
general es: a mayor diametro de ios pernos de cortante, mayor espacio. En general
la AASHTO limita el espacio de conectores de cortante a 61 cm, la excepcion a la
regla existe sobre los soportes interiores de largueros continuos longitudinales.

Los pernos de cortante pueden ser espaciados iguaimente a lo largo del larguero en
base al cortante promedio. Sin embargo, se puede obtener una gran economia por el
uso de espaciamiento variable basado en el cortante horizontal a lo largo del
larguero. Para un puente de tramo simple, el nimero de pernos de cortante sobre el
final de la viga es mayor que en el centro del tramo.

Restricciones geométrica adicionales

En adicién al espaciamiento longitudinal de conectores de cortante, estos son otros
parametros geométricos que afectan al tamaiio y localizacién de los conectores de
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pernos de cortante, en una direccion transversal, el conector de cortante en una fila
no debe ser menor que 2.5 cm del borde del patin del larguero al borde del conector
de cortante. El espacio minimo entre pernos de cortante esta definido como:

s>4d

donde: s = espacio centro a centro entre conectores en una fila;
d = diametro del perno.

Estos también deben estar por lo menos 5 cm cubiertos de concreto sobre la parte
superior del conector de cortante. El perno conector también debe extender por lo
menos 5 cm arriba del superior de la cubierta de losa de concreto. Otra restriccion
geométrica es que la proporcion de la longitud del conector a su diametro no debe

ser menor que 4.
Esfuerzo uitimo

Una vez que los conectores han sido disefiados por fatiga, éstos pueden ser
revisados por esfuerzo dltimo. En la Ultima edicion del cddigo de disefio de puentes,
la AASHTO especifica que el esfuerzo Ultimo de todos los conectores de cortante
puede ser mayor o igual a el esfuerzo Gitimo de la losa de concreto a compresion o
el larguero de acero a tension. Se toma el menor de los dos valores. La AASHTO
establece diferencias entre secciones de un tramo cuando estas corresponden a:

- momento maximo positivo
- momento maximo negativo
- puntos de inflexidén

La primera condicién ocurre en tramos simplemente apoyados y el tltimo de los dos
criterios es fundado en puentes continuos longitudinaies. Cuando consideramos los
puntos de momento méximo positivo, el esfuerzo ditimo en tension del larguero de

acero es dado por:
P,=AF,

donde: P,=fuerza en la losa;
A, = area total del larguero de acero incluyendo cubreplacas;
F, = esfuerzo minimo de fluencia del acero usado.

lgualmente, el esfuerzo ultimo de compresion en la losa de concreto esta dado por la
expresion:
P,=0.85 b4t
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donde: P, =1uerza en la losa,
f. = esfuerzo de Compresion del concreto;
b.; = ancho efectivo del patin;
¢ = espesor de la losa de concreto.

Para conectores de tipo perno de cortante, el esfuerzo ultimo del conector es:
S, =04 .E)

donde: §, = esfuerzo dltimo de un conector de cortante simple, kg;
d = diametro del conector, cm;
/7. = esfuerzo de Compresion del concreto, kg/em?;
E. = médulo de elasticidad del concreto, kg/cm?.

Una vez que los tres esfuerzos Uitimos han sido calculados, es posible calcular el
numero minimo de conectores de cortante requeridos. Es importante notar que el
nimero de conectores de cortante calculado usando el método de esfuerzos ultimos
se usa para revisar el nimero determinado usando el criterio de falla por fatiga. Ei
namero de conectores especificado para el disefio final debe satisfacer ambos
criterios. Teniendo esto en mente, el nimero minimo de conectores de cortante esta

dado como:

N o= P
‘48,
donde: N, = numero de conectores de cortante;

P =fuerza en la losa;
¢ = factor de reduccion = 0.85;
S, = esfuerzo (ltimo de un conector de cortante.

El nimero de conectores de cortante, es el nimero minimo de conectores requerido
entre los puntos de momento maximo y los sopories extremos adyacentes. E! valor de
P usado es e! menor de los esfuerzos de compresion uitimo en el concreto y el
esfuerzo de tensién ditimo en el acero.

La Tabla 4-3 presenta varios valores de esfuerzo Gltimo en conectores de cortante
para diferentes esfuerzos en el concreto. Estos valores se basan en la ecuacion de
esfuerzo Ultimo de un conector asi como en la ecuacién del mddulo de elasticidad del
concreto. El calculista debe tener en mente que éstos valores deben ser multiplicados
por el factor de reduccion de 0.85.
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Tabla 4-3 Esfuerzo ultimo de un conector, S,

LDiametro de
pemo P.=250 f.=300 . =350
5/8 in 7,499 8,598 9,652
3/4in 10,799 12,381 13,898
7/8 in 14,698 16,852 18,917

Otra causa potencial de error es cuando el calculista utiliza ! ancho efectivo del patin
transformado en la ecuacion del esfuerzo de compresién en la losa. Se debe usar el
ancho de patin efectivo completo de la losa, en ios calculos del esfuerzo de
compresion Ultimo de la losa de concreto.

En areas entre momento maximo positivo y momento maximo negativo adyacente, el
namero minimo de conectores de cortante requeridos esta dado por:

N P+ P
? - ¢ ' Sll
donde: N, = nimero de conectores de cortante;

P=minimode P,y P,

P, =fuerza de la losa en los puntos de momento negativo maximo;
¢ = factor de reduccion = 0.85;

S, = esfuerzo Ultimo de un conector de cortante.

La fuerza en la losa sobre los punios de momento maximo negativo se toma como
cero cuando el refuerzo que se localiza en la parte superior de la superficie de la losa
del concreto no se usa al caicular las propiedades de la seccion compuesta que resiste
momentos negativos. De otra manera, esta fuerza se calcula por la siguiente ecuacion:

Py = AF]

donde: P, = fuerza en la losa sobre el momento maximo negativo;
Ag = area total del refuerzo dentro del patin efectivo;
. = esfuerzo minimo de fluencia del acero de refuerzo.

Asi que, para puentes con tramos continuos, el valor de N, debe ser usado en
conjunto con el valor de N, 0 mas bien como una substitucion completa de este.

Esta expresion toma en cuenta los efectos causados por el acero de refuerzo que
corre paralelo a los miembros primarios que actGan como parte de la seccién
compuesta. En regiones de momento positivo, éste acero longitudinal tipicamente es
ignorado, puesto que éste impacto es insignificante, la compresion es tomada por la
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losa y la tensién por el larguero de acero. En regiones de momento negativo, sin
embargo, ocurre exactamente lo contrario. Debido a la mala respuesta del concreto en
tension, las propiedades en tension del acero de refuerzo longitudinal en {a losa son
significativamente mas importante en regiones de momento negativo.

La condicion de si el acero de refuerzo se toma o ndé como parte de la seccion
compuesta, es una opcion que es dejada al disefiador. Como mencionamos antes, i
el acero de refuerzo longitudinal no se toma como parte de la seccién compuesta, el
valor de P, es cero. Si éste es el caso, entonces, adicionalmente deben ser provistos
conectores de cortante sobre los puntos de inflexion.

El nimero de conectores de cortante adicionales requeridos sobre los puntos de
inflexién para cada viga se obtiene como:

N oAt
[ Zr
donde: N, = nimero de conectores adicionales requeridos;

¢ = area total del refuerzo longitudinal de la losa para cada viga sobre
soportes interiores;
£ =rango de esfuerzos debidos a carga viva mas impacto en el refuerzo
de la losa sobre soportes interiores;
Z. = rango permisible de cortante horizontal.

Si no es posible un calculo exacto de £, un valor supuesto de 700 kg/cm?® puede usarse
en su lugar. Estos conectores adicionales se colocan después para los puntos de
inflexion de carga muerta dentro de una distancia que se define como:

donde: b.s= ancho efectivo del patin.

Cualquier campo de empaime debe ser localizado de modo que no interfiera con los
conectores de cortante.

Conectores tipo canal

En adicién a los conectores de tipo permno, se usan también los canales conectores de
cortante. Su popularidad en construcciones son, en ninguna forma cercana a la de
permnos conectores; sin embargo, la AASHTO ofrece especificaciones de disefio
pertinentes para sus uso en puentes carreteros.
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Desde un punto de vista geometrico, el espacio entre conectores de tipo canal es algo
diferente del usado para pernos conectores. Mientras que el espacio de conectores de
tipo pemo es la distancia medida de centro a centro entre pernos en una direccion
longitudinal, el espacio de conectores de canal es la distancia del extremo de un canal
al extremo del siguiente canal inmediato.

Por lo demas, el disefio de conectores de tipo canal es idéntico al de los pernos
conectores. La principal diferencia yace en el caicuio de! rango de esfuerzos
permisibles y del esfuerzo Gitimo del conector. &l rango de esfuerzo permisible para un
canal conector de cortante esta dado como:

Z,=Bw

donde: Z, = rango permisible de cortante horizontal en un perno conector;
B = constante basada en el numero de ciclos de esfuerzo (Tabla 4-4);
w = ancho del canal conector.

Tabla 4-4 Constante B
CICLOS B
100,000 714.96
500,000 536.22

2'000,000 428.98
mas de 2'000,000 375.35

El esfuerzo Ultimo de un canal conector de cortante es también diferente al usado para
un perno conector. Para un canal conector, el esfuerzo dltimo de un conector individual

esta dado como:

!
S, = 145.9(}: + E)W 7

donde: S, = esfuerzo ultimo de un conector de cortante simple;
h = el espesor de patin promedio del patin del canal;
t = espesor del alma del canal;
W = largo del canal;
/. = esfuerzo de compresidn del concreto usado.

El resto del criterio de disefio para canales conectores es el mismo que para pernos
conectores.
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EJEMPLO DE CONECTORES DE CORTANTE

Disefar los conectores de cortante de tipo perno, para la viga del ejemplo anterior.
Los datos que se utilizan son los siguientes:

claro =21.3 m.

separacion de los Largueros = 2.2 m.
factor de distribucion = 1.31

factor de Impacto = 1.26

En los apoyos se calcula el factor de distibucion considerando que la losa entre
largueros actia como una viga simple, de la Figura 4-7 se obtiene:

037 098
a2 P2 6
FD oo =14+ 554753

——r

- 18308
—~—22 .
Figura 4.7 Factor de distribucién en los apoyos

El cortante maximo por carga viva en el extremo, se obtiene colocando el camion
como muestra la Figura 4-8, con lo que se obtiene:

725 r.a25 18315

4

B l——1n272 —: .
; 1703
te 21.30 >
Figwsa 4.8 Posicion del camibn para cortante maximo en el extremo

17.03 12.76
+ 1815 x “*—-)] =26.070 ton

v, =126161 7.25+131(7.25
st 6{ * * 3 213

que es igual al rango de cortante en el extremo de la viga.

El rango de cortante maximo por carga viva a la distancia de 2 m. se obtiene
cofocando el camidon como muestran la Figura 4-9, con lo que se obtiene:
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7.23 725 1.815

¥ 2

E 3 r[“ T E
o 1076 ,E__ L h—e——— 9230 -————.L‘.
i L——v1s.03—-; ;

1930 ————————# .
CORTANTE MAXIMO POSITIVO CORTANTE MAXIMO HEGATIVO

Figura 4.9 Posiciones del camion para coitantes maximos, positivo y negativo, 32 m. del extremc

193 15.03 10.76

Positivo V,;,, =126 x 131(725 x5+ 125 % -+ 1815 m) =20.801 zon

193
Negativo V,,, =126 x13 1(7.25 X 213 725) =-1124 ton

El rango de cortante es igual a 20.801 - (-1.124) = 21.925 1on

El rango de cortante maximo por carga viva a la distancia de 4.27 m. se obtiene
colocando el camidon como muestran la Figura 4-10, con lo que se obtiene:

725 725 1815 7.25

4 4 b

i = ¥ k— i

a e g0 —§_ LT: b 1703 i
—{.. ; -—-1

H *—— 12.76 ——, i

e 1703 ——

CORTANTE MAXIMO POSITIYO CORTANTE MAXIMO NEGATIVO

Figura 4.10 Posiciones del samidn para comantes maximos, positivo y hegative, a 427 m. del extremo

17.03 1276 8. 49)
itivo V,,,, =1 7 ; =17.
Positive V,,,, 126xl.31[ 25x 13 + 725 x 213 + 1815 x 213 17931 ton
17.03

Negativo V,,,, =126x 131(725 Xy 725) =-2399 ton

El rango de cortante es igual a 17.931 - (-2.399) = 20.330 ron

El rango de cortante maximo por carga viva, en el centro del claro, se obtiene
colocando el camion como muestran la Figura 4-11, con lo que se obtiene:

725 7.25 1815 1815 725 725
i = &
i L_ N 2.11[:4: i 10654
: 6.30 —»! : k 14.92 >
10.65—» e 1819 ————,
CORTANTE MAXIMO POSITIVO CORTANTE MAXIMO NEGATIVO

Figura 4.11 Posiciones del camidn para cortantes miximos, positivo y negativo, en el centro del claro
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10.65 638 211
Positive V,,,, =126x13 1(7.25 553 +725x 513 +1815x EE) =9.865 ton
. 1919 1492 10.65
Nega{;vo VLL+I =126 x13 1(1815 X E +725x 313 +725x%x 713 - 16.315) =-9.865 fon

El rango de cortante es igual a 9.865 - (-9.865) = 19.730 ton

Para el disefio de pernos conectores de cortante por fatiga se consideran 2°000,000
ciclos de carga y pernos de 7/8" de diametro, con los que se obtiene, de la Tabla 4-1

Z = 2,792 kg.

Sobre el extremo de la viga (sin cubreplaca), las propiedades de la seccién que
resiste carga viva mas impacto se calculan con:

'ELEMENTO Alcm? [Y{cm) [AY({cm’) |AYZ(cm") [, (cm)
IR914 x 223.9 285.2 45.55 12,991 h91, 734 376,272
LOSA (k=1) 464.4 103.1 47,880 4'936,391 |[13,969

TOTALES 749.6 60,871 |5528,125 | 390,241
I, =Y I,+Y AY* =390,241 + 5§'528,125 = 5918,366cm"
2 AY 60871

Y., == =812
we TUNV " 406

Ly =1~ (X AYZ., =5918366 - (749.6)812 =975,923cm*

La distancia del eje neutro al centroide de la seccidbn compuesta del area de concreto
transformada es 91.1-81.2+25+95=21.9cm. Q=464.4 *21.9=10,170 cm’.

Las propiedades para la viga con cubreplaca que resiste carga viva mas impacto se
obtienen del ejemplo anterior: La distancia del eje neutro al centroide de la seccion
compuesta del area de concreto transformada es 92.7 - 76.3 + 2.5 + 9.5 = 28.4 cm.
Q=464.4*284=13,189cm®. | = 1'481,329 cm®.

Aplicando fas férmulas vistas anteriormente, y considerando dos pernos por cada fila
(n = 2 ), se obtiene la siguiente tabla:

Distancia desde v, Q | S, Espacio (p)
el Soporte (kg) {cm?) {cm*) (kg /cm) {cm)
0.00 26,070 10,170 975,923 271.7 20.1
2.00 21,925 10,170 975,923 228.5 23.9
427 20,330 13,189 | 1'481,329 181.0 30.2
10.65 19,730 13,189 | 1'481,329 175.7 311
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Por lo que los conectores se colocaran de acuerdo a la Figura 4-12:

Erpucimicnto
«hte fifar

4= w20 m —be to22em 4 2130
2 T,

7

Perpos e TAE™
de didmetro

L

Revisando los conectores por esfuerzo ultimo se obtiene: para un concreto de fc =
250 kg/cm?, el esfuerzo (itimo del conector S, =14,698 kg, ademas:

L

t 200m —  30m “+————— sum

Qi3m

Figura 4.12 Distribucién de conectores de cortante

P, = 365.8 x 2,530 = 925,474 kg
P,=0.85x 250 x 220 x 19 = 888,250 kg, se usa P = 888,250 kg

Por lo tanto N, = 888,250/(0.85*14,698) = 71 pernos.

De ia figura anterior, el nimero de pernos entre los soportes y la linea central es 86
> 71, por lo que el disefio por fatiga es adecuado.
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CAPITULO 5 CONEXIONES PARA ELEMENTOS DE
ACERO

5.1 CONEXIONES REMACHADAS

Durante muchos afios, el métocdo aceptado para conectar los miembros de una
esfructura de acero, fue el remachado. Sin embargo, en afios recientes, el uso de
remaches ha declinado rapidamente debido al fremendo incremento experimentado
por la soldadura, y mas recientemente, por el uso de tornillos de alta resistencia.

Los remaches utilizados en el trabajo de construccion, usualmente se fabrican de
acero de grado suave, que no se vuelve fragil cuando se calienta y se martillea, o se
forja con una pistola de remachar, para formarle la cabeza. El remache usual consiste
de un vastago cilindrico de acero con una cabeza redondeada en un extremo. Se
calienta hasta rojo cereza aproximadamente a 980° C, se inserta en el agujero, y se e
forma otra cabeza en el otro extremo mediante el uso de una pistola remachadora
portatil accionada con aire comprimido. La pistola de remachar tiene una depresion en
su extremo para forjar la-cabeza del remache con la forma apropiada, aplicando una
rapida sucesion de goipes al remache.

Para el remachado en el talier, los remaches se calientan hasta un ligero color rojo
cereza y se colocan con un remachador de tipo de presion. Este tipo de remachador,
usualmente llamado “prensa de remachar” aprieta el remache con una fuerza del
orden de las 50 a 80 ton y embute al remache con un solo goipe; debido a esta gran
presion, el remache en su estado plastico llena el agujero en forma muy satisfactoria.

A medida que el remache se enfria, se contrae y aprieta juntamente las partes
conectadas. El efecto de apriete realmente ocasiona cierta transferencia de esfuerzos
por efecto de friccion desarrollada entre las partes conectadas. La friccion, sin
embargo, no es confiable y las especificaciones no aceptan tomarla en cuenta en la
resistencia de una conexion. Los remaches se contraen tanto en diametro como en
longitud, y realmente llegan a ser un poco menores gque los agujeros que se supone
deben lienar. Las resistencias permisibles para remaches se dan en términos de sus
areas transversales nominaies antes de colocarlos.

Algunos remaches de taller se colocan en frio mediante tremendas presiones.
Obviamente, el proceso de instalacion en frio es para remaches de dimensiones
pequefias, del orden de %" de didmetro o menores, aunque para didametros mayores
ha sido utilizado con éxito. Los remaches manejados en fric rellenan mejor los
agujeros, eliminan el costo de calentamiento, y son mas resistentes debido al hecho de
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que el acero es trabajado en frio. Sin embargo, hay una reduccion en la fuerza de
agarre, ya que los remaches no se contraen después de colocados y no desarrollan
friccion entre las partes conectadas.

Las cabezas de los remaches son redondeadas generalmente y se les llama cabezas
de botdn pero, por requisitos de distancia libre, las cabezas a veces son planas o
abocardadas y enrasadas, como se muestran en la Figura 5-1.

Cabeza de botén /%tf:a /?b;?:;i:go
\Vaﬂago
l—agane —{ —agane -

Figura 5.1 Tipos de remaches

TIPOS DE REMACHES

Los tres principales tipos de remaches de uso estructural clasificados por la ASTM se
describen a continuacion:

Remaches tipo A502, grado 1. Se usa para la mayoria de los trabajos de estructuras
(cuando se requieren remaches), incluyendo las estructuras de acero de alta
resistencia; son de bajo contenido de carbono, de alrededor de 0.80 por ciento, son
menos resistentes que el acero estructural al carbén ordinario, y tienen mayor
ductilidad. El hecho de que estos remaches sean mas faciles de manejar que los
remaches de alta resistencia, es, con seguridad la razon principal de que se usen casi
universalmente, sin tomar en cuenta la resistencia del acero usado en los miembros
estructurales.

Remaches tipo A502, grado 2. Estos remaches de acero al carbono-manganeso
fiene alta resistencia, mayor que los remaches de grado 1 y fueron desarrollados para
jos aceros de alta resistencia. Estos remaches tienen mas carbdén y son mas duros gue
los remaches de grado 1. Su alta resistencia permite al calculista utilizar menos
remaches en conexiones y, por fanto, placas de union mas pequefias. Son
considerablemente mas costosos que los remaches de grado 1.

Remaches tipo A502, grado 3. Estos remaches tienen las mismas resistencias
nominales que los de grado 2, pero tienen una resistencia mucho mayor a la corrosion
atmosférica, igual a aproximadamente cuatro veces la de los remaches de acero al
carbono sin cobre.
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5.2 CONEXIONES ATORNILLADAS

El montaje de estructuras de acero, por medio de tomillos, es un proceso que ademas
de ser muy rapido; requiere mano de cbra menos especializada que cuando se trabaja
con remaches ¢ con soldadura.

Los diferentes tipos de tornillos que pueden utilizarse para conectar miembros de
acero estructural son los siguientes:

Tornillos comiines. Se fabrican de acero al bajo carbén y son el tipo mas barato de
que se dispone para hacer conexiones, la ASTM los clasifica como A307. Estos
tomnillos tienen una espiga algo mas aspera, asi como las superficies de contacto, ya
que no se tiene tanto cuidado en su fabricacion. Se deben usar en lo posible, en
aplicaciones estructurales de cargas estaticas y relativamente pequefias.

Tomillos de aita resistencia. Se fabrican de acero al medio carbon tratados
térmicamente, de aleaciones especiales de acero y su resistencia a la tensién es
varias veces (a de los tomillos comines. Aungue son un tipo relativamente nuevo de
sujecion para acero estructural son, por ahora, el método de conexion en obra mas
popular. Estos tornillos se desarrollaron para vencer ia debilidad de los remaches
principaimente la baja resistencia a {a tension. Los fornitlos de alta resistencia se
aprietan hasta quedar sujetos a esfuerzos de tension muy altos. Las partes
conectadas quedan sujetas al maximo entre la cabeza del tornilio y la tuerca,
permitiendo que las cargas sean transferidas principaimente por friccion.

Los tornilios de alta resistencia se clasifican, por la ASTM, en los tipos A325 y A490. El
tomillo A325 se fabrica de acero al medio carbon y obtiene su resistencia del
tratamiento térmico, tempiado y revenido.

Las juntas que se obtienen utilizando tornilios de alta resistencia son superiores a las
juntas remachadas en comportamiento y economia, y se han convertido en el método
que marca la pauta para el montaje de miembros de acero estructural.Entre muchas
de las ventajas de los tomillos de alta resistencia, que parcialmente explican su rapido
progreso, estan las siguientes:

1. Se requiere menor nimerc de personas para atomillar que para remachar

2. Se requiere menor namero de tomillos para suministrar fa misma resistencia

3. Las juntas atornilladas se pueden realizar por hombres con mucho menor
entrenamiento y experiencia que {0s necesarios para producir conexiones soldadas
o remachadas

4. Se requiere equipo mas barato para realizar conexiones atornilladas
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5. Pruebas de resistencia en conexiones remachadas y atornilladas muestran que ias
conexiones atomiliadas tienen una mayor resistencia a la fatiga

6. Se puede desensambiar facilmente las conexiones atornilladas, cuando la
estructura requiera cambios.

Los tomillos de alta resistencia se colocan en agujeros con didmetro 1/16" mayor que
ei diametro de los pemos, y usualmente se aprietan a una tension minima igual a ia
carga de prueba def tornillo. La carga de prueba del tornillo es un Iimite superior de!
limite de proporcionalidad o limite elastico, y es igual aproximadamente ai 70 por
ciento de la resistencia ultima a la tension de los pernos A325.

Las cargas transferidas entre los miembros de juntas remachadas se consideran
generaimente transferidas por corte en los remaches, aunque por mucho tiempo se ha
sabido, con toda certeza que la transferencia se realiza principalmente por medio de la
friccién entre las placas conectadas.

5.3 DISENO DE SEGUROS (REMACHES Y TORNILLOS)

Los tipos de juntas sujetas a fuerzas axiales se muestran en la Figura 5-2, estas son:

La junta traslapada: En esta junta, los miembros estan simplemente sobrepuestos y
conectados entre si por grupos de seguros. Las cargas en las placas tenderan a
degoliar los seguros de conexion en el plano de contacto entre las placas y a apoyarse
contra los lados de los pernos. Estos conectores se encuentran entonces en
condiciones de corte simple y aplastamiento. La junta traslapada tiene el inconveniente
de que el eje de gravedad de la fuerza en un miembro no es colineal con el gje de
gravedad de la fuerza en el otro miembro, se presenta un par que causa flexion en la
conexion. Por esta razon, la junta traslapada, que se usa sélo para conexiones
menores, debe disefiarse con dos conectores por 10 menos en cada linea paralela a la
longitud del miembro para evitar la falla por flexion.

La junta a tope: En ésta junta, se conectan tres miembros y los remaches tienden a
degollarse en los dos planos de contacto entre los miembros. Los miembros se apoyan
sobre los remaches y se dice que éstos se encuentran sometidos a cortante doble y
aplastamiento. La unién a tope es mas deseable que la junta traslapada por dos
razones principales:

1. La fuerza total de corte se divide en dos partes, por lo que ia fuerza en cada plano
es soblo de la mitad de la que seria en una junta trasiapada.

2. Se consigue una condicidon de carga mas simétrica, habiendo una reduccion o
eliminacién de flexion en la junta, como la descrita para juntas traslapadas.
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Aplastarryento sobirs & torrillo
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Figura § 2 a) Junta traslapada b) Junta a tope

Fallas en las Juntas

La Figura 5-3 muestra varias maneras como pueden ocurrir las fallas en ias juntas.
Para diseflarlas adecuadamente es necesario entender claramente éstas
posibitidades, las cuales se describen a continuacion

1. La posibilidad de falla en una junta traslapada por corte del seguro en el plano entre
los miembros (cortante simple), se muestra en el inciso (a).

2. En el inciso (b) se muestra la posibilidad de una falla a tension de las placas a
través del agujero del seguro.

3. En el inciso (c) se muestra la posibilidad de falla del seguro o de la placa por

aplastamiento entre ambos.
. En el inciso (d) se muestra otro posible desgarramiento del miembro.
. En el inciso (e) se muestra la falia por cortante doble en dos planos del seguro.

= =S I F I
Ib)

o

(a}

— @ —_ - gl —

-~

(el d

(e)
Figura 5.3 Fallas en juntas

Resistencia al cortante. Se supone que las cargas por trasmitirse son mayores que la
resistencia a la friccion generada por 10s seguros; como consecuencia, se presenta un
pequefio deslizamiento entre los miembros conectados, quedando los seguros
sometidos a corte y aplastamiento.



T

Capitulo 5 Conexiones para elementos de acero 79

Resistencia al aplastamiento. Existen conexiones donde la resistencia de la junta se
toma como una combinacion de la resistencia a cortante def conector y el
aplastamiento def material conectado contra el conector.

El disefio de las conexiones tanto de friccién como de aplastamiento implica el uso de
esfuerzos de cortante permisibles. Ambos tipos de juntas, ademas de disefiarse por
cortante, se verifican por rutina para tension en la seccion neta y para aplastamiento
del material conectado contra el conector.

{as especificaciones AASHTO proponen valores de los esfuerzos permisibles para
remaches y tornillos sujetos a diferentes tipos de cargas en el plano de desiizamiento
de fos miembros. Estos se muestran en las Tablas 5-1 y 5-2.

Tabla 5-1 Esfuerzos permisibles para tornillos y remaches
de acero de bajo carbono, introducidos a presion

Tipo de Seguro Tension | Aplastamiento | Cortante
kglcm? kg/cm? kalem?
{A) Tornillos de acero de bajo carbono {ASTM A307) 1,265 1,406 773

{B) Remaches introducidos a presion (por martillos
neumdéticos o eléctricos):
Remaches de acero estructural grado 1

(ASTM A502, grado 1) - 2,812 949
Remaches de acero estructural grado 2
(ASTM A502, grado 2) - 2,812 1,408

Tabla 5-2 Esfuerzos permisibles para tornillos de alta resistencia
y para materiales de los elementos conectados

AASHTO M164 AASHTO M2563
Condicion de carga {ASTM A325) (ASTM A490)
kg/em? kglem?

Tension estatica aplicada 2,671 3,304
Cortante, F,, en tornillos con rosca en el plano de cortante

1,336 1,687
Aplastamiento, F,, en materiales conectados con agujeros
de tamafio estandar, holgados, de ranura corta cargados
en cualquier direccion, o agujeros de ranura larga paralelos 05L,F,
a la apliacién de la fureza de aplastamiento T <F,
Aplastamiento, F,, en materiales conectados con agujeros
de ranura larga perpendiculares a la apliacion de la fuerza 04L F,
de aplastamiento — < 08F,

L. = distancia libre entre agujeros o la distancia entre et agujero extremo y el borde del material en la
direccién de la aplicacion de la fuerza de aplastamiento.
F, = esfuerzo de tensién minimo especificado del material conectado.

ENA YESIS RO PURE

d = diametro nominat del tornillo.
i3 ioa POt
SAUR Ut Ld Bbuvicuh
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Al proporcionar seguros para cortante o tension, se usara el area de la seccion
transversal basada en el diametro nominal del seguro. Para la resistencia por
aplastamiento, el area efectiva de soporte de un seguro es igual al diametro multiplicado
por el espesor de la placa en que se apoya el seguro, excepto en placas de espesores
menores de 3/8", con seguros de cabeza abocardadas en las que el area de
abocardado no se considera para resistir esfuerzos, y en placas con espesores de 3/8” y
mayores, en que la mitad de la profundidad del abocardado deberé ser omitido en los
calculos del area de soporte.

Los agujeros de tamafio estandar son de 1/16” mayores al diametro que los
correspondientes tornillos y remaches, ademas hay fres tipos de agujeros
agrandados: holgados, de ranura corta y de ranura larga. Los agujeros holgados en
ocasiones son muy utiles para acelerar el proceso de montaje de la estructura.

Seguros sujetos a corte excéntrico

Los grupos de seguros cargados excéntricamente, estan sujetos a corte y a momento
de flexion, aunque las conexiones sujetas a corte excéntrico parezcan raras, en realidad
sSOn muy comunes.

Suponiendo que los seguros de la Figura 5-4 se encuentran sometidos a una carga P,
que tiene una excentricidad e con respecto al centro de gravedad del grupo de tornillos.
Para considerar la condicién de fuerzas en los seguros, esta fuerza se puede sustituir
por una fuerza P actuando en el centro de gravedad del grupo de seguros y un par de
torsion como se muestra en la Figura 5-4. La fuerza de un seguro en el grupo
determinado debe, por lo tanto, ser igual a P dividida entre el nimero de tomillos en el
grupo, mas la fuerza debida al momento ocasionado por el par de torsion.

P P
g—-;] o 3 ]
<)
4 I J'
Io lo o
2 +tocg =10  secg +«+ {90 iog
o} o o o o I o

Figura 5.4 Seguros sujelos a corte excéntrico

Considerando sélo el momento producido por el par. En la Figura 5-5, 4, d,, etc,,
representan las distancias de cada seguro al centro de gravedad del grupo. El momento
producido por el par tiende a hacer girar la placa alrededor del centro de gravedad de la
conexion deformando a un determinado seguro, proporcionalmente a su distancia al
centro de gravedad. (Para esta deduccion, las placas de union se consideran como
perfectamente rigidas y los seguros como perfectamente elasticos). La rotacibn mayor
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ocurre en el seguro cuya distancia af centro de gravedad es maxima como debe ser el
esfuerzo, ya que éste es proporcional a la deformacion en el intervalo elastico.

Figura 5.5 Momento producido por el par

Se considera que la rotacién produce las fuerzas r,, r,, r; ¥ r,, respectivamente, en los
seguros de la figura. El momento transmitido a los seguros debe equilibrarse con los
momentos resistentes de éstos como sigue:

Como la fuerza causada en cada seguro es directamente proporcional a su distancia al
centro de gravedad, puede escribirse la siguiente expresion:

nd, _’idz nd, nd,
h=—"7 §K=""7" hK="7" §L="7"

dl
Sustituyendo estos valores en la ecuacion (1) y simplificando:

_’idlz _!_"1‘1'22 +"1d32 ’"!d42
A d, d, d,

,
=d_:(d‘2 +d +d+d,?)

Por lo tanto,
n2.d’
M=—=—
d
La fuerza en cada seguro, puede escribirse como sigue:

M4 M4, Md, Md,
1—Zdz Z_Zdz 3‘Zd2 4_Zd2
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Cada valor de » es perpendicular a la linea trazada desde el centro de gravedad hasta el
seguro correspondiente. Por lo general es mas conveniente representarlos por sus
componentes vertical y horizontal. Al respecto, se hace referencia en la Figura 5-6.

Figura 5.6 Componentes de las fuerzas

Las componentes vertical y horizontal de ia distancia d, estan representadas por v y 4,
respectivamente, y las componentes horizontal y vertical de ia fuerza r, estan
representadas por H y V, respectivamente, en esta figura. Ahora es posible escribir la
siguiente relacion, de la que puede obtenerse H.

n_H o nv_ _Azd__}(_]
dl-v _dlnzdz 4

My
H——Z';;

Por lo tanto,

Mediante un procedimiento semejante se encuentra V

S
5.4 CONEXIONES SOLDADAS

La soldadura es un proceso en el que se unen partes metdlicas mediante el
calentamiento de sus superficies a un estado plastico o fluido, permitiende que las
partes fluyan y se unan con o sin la adicién de otro metal fundido. La adopcién de
soldadura estructural fue muy lenta durante varias décadas, porque se pensaba que la
soldadura tenia dos grandes desventajas:

1. Que tenia poca resistencia a la faliga, en comparacion con las conexiones

remachadas.
2. Que era imposible asegurar una alta calidad de soldadura si no se contaba con una

inspeccion amplia y costosa.
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En la actualidad la mayoria de los ingenieros estdn de acuerdo en que existe una
pequeiia diferencia entre la resistencia a la fatiga de las juntas remachadas y las
soldadas. También se admite que las reglas que gobieman la clasificaciéon de los
soldadores, las mejores técnicas de aplicacion y los requerimientos para la mano de
obra especializada, hacen de la inspeccion de la soldadura un problema de mucho
menor dificultad.

Algunas de las ventajas que la soldadura ofrece son que el uso de la soldadura permite
grandes ahorros en el peso de las estructuras, ya que las estructuras soldadas permiten
gliminar un gran porcentaje de las placas de unién y de empaime. En algunas de las
estructuras de puentes es posible ahorrar hasta un 15 por ciento o mas del peso del
acero con €l uso de scldadura.

La soldadura tiene una zona de aplicacion mucho mayor que el remachado o
atomillado, por ejemplo en columnas de tubos de acero que requieren ser conectadas a
otros miembros de acero. El proceso de fusionar las partes por unir, hace a las
estructuras realmente continuas.

MANERAS DE SOLDAR

Aunque se dispone tanto de soldadura de gas como de soldadura con arco, casi toda la
soldadura estructural es soldadura de arco:

Existe la necesidad de proporcionar metal de aportacién a las juntas que se sueldan,
para lograr una conexién safisfactoria. En la soldadura de arco eléctrico, la bara
metélica que se denomina electrodo, se funde dentro de la junta a medida que ésta se
realiza; en la soldadura por gas, es necesario infroducir una barra metélica conocida
como llenador o barra de soldar.

Soldadura por gas. En la boquilla de un maneral o soplete se qguema una mezcla de
oxigeno con algtn tipo adecuado de gas combustible, el gas que se utiliza comunmente
en soldadura estructural, es acetileno, y ei proceso recibe el nombre de soldadura oxi-
acetilénica. La flama producida puede utilizarse tanto para corte de metales como para
soldadura, pero principaimente se usa para realizar cortes. En talleres de fabricacion
con equipo para corte con gas, se pueden realizar cortes que se asemejan a los cortes
de segueta por su uniformidad.

Soldadura por arco. Se forma un arco eléctrico entre las piezas que se sueidan y el
electrodo. El arco es una chispa continua, que parte del electrodo a las piezas que se
sueldan, provocando una fusion. La resistencia del aire o gas entre el eiectrodo y las
piezas que se sueldan, cambia la energia electrica en calor, Se produce en el arco una
temperatura que fluctia entre los 3,200 y 5,500 °C. A medida que el extremo del
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electrodo se funde, se forman pequefias gotas de metal fundido que son forzadas por el
arco hacia las piezas por unir, penetrando en el metal fundido para formar la soldadura.
El grado de penetracion puede controtarse con precision por {a corriente consumida.

ELECTRODOS PARA SOLDAR

Se dispone de una gran variedad de electrodos, de manera que se puede hacer un
ajuste apropiado de la resistencia y caracteristicas de! metal de base con el material de
la soldadura. La American Welding Society (AWS), en cooperacion con la ASTM, han
establecido un sistema de numeracion que clasifica a ios electrodos para soldar, de
manera siguiente:
Eaaabc
donde: E = electrodo;
aaa = numero de dos o tres digitos que establece la resistencia ditima a
fension del metal de aportacion. (60, 70, 80, ... ,120 kips/in®);
b = digito para indicar la posicion apropiada de soldado, que pude ser
plana, horizontal, vertical y sobrecabeza:
1 = apropiado para todas las posiciones;
2 = apropiado para filetes horizontales y colocacion plana del
trabajo;
¢ = digito que indica la fuente de corriente y la técnica de soldadura.

TIPOS DE SOLDADURA

Los dos tipos principales de soldadura son la soldadura de filete y las soldaduras de
tope (o de bisel). Existen ademas las soldaduras de tapén y de muesca que no son muy
comunes en trabajos estructurales. Estas se muestran en la Figura 5-7.

Figura 5.7 Tipos de soldadura

Las soldaduras de filete han demostrado ser mas débiles que las soldaduras a tope; sin
embargo, la mayoria de las conexiones estructurales se realizan con soldadura de filete.
Las soldaduras a tope se utilizan cuando los miembros que se conectan estan alineados
en el mismo plano, cosa que muchas veces es dificil de lograr. Cuando los miembros
por soldar estan traslapados, se permiten tolerancias mayores en el montaje utilizando
la soldadura de filete.
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Las soldaduras a tope son bastante comines en muchas conexiones tales como los
empalmes en columnas y las conexiones de patines de vigas compuestas.

Una soldadura de tapon es una soldadura circular que une dos piezas, en una de las
cuales se hacen fas perforaciones necesarias para soidar. Una soldadura de muesca es
una soldadura formada en una muesca o agujero alargado que une un miembro con
otro a través de la muesca. Estos tipos de soldaduras pueden utilizarse cuando los
miembros se traslapan y no se tiene 1a longitud necesaria para una soladura de filete.

Las soldaduras de tapén y de muesca no se consideran adecuadas para transmitir
fuerzas de tension o cortante, debido a que no tienen mucha penetracion en el miembro
situado abajo del tapbn 0 muesca.

Soldadura a tope. Cuando la penetracion es completa, y las soldaduras a tope estan
sujetas a tension axial o compresion axial, ef esfuerzo en la soldadura se supone igual a
la carga, dividida entre el area transversal neta de ia soldadura. En la Figura 5-8 se
muestran tres tipos de soldadura a tope. La unién sin preparacion a tope mostrada en la
parte (a) se utiiza para unir materiales relativamente delgados, de hasta
aproximadamente 5/16” de espesor. A medida que el material es mas grueso, es
necesario el uso de soidaduras a tope en V, y de soldaduras a tope en doble-V como ias
ilustradas en las partes (b} y (c) de la Figura 5-8, respectivamente. En esfas dos
soldaduras, los miembros se biselan o preparan antes de ser soldados, para permitir la
penetracion total de la soldadura.
I-—H4yalgM&ﬁmo

{2} l
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Figura 5.8 Soldadura a tope

Desde el punto de vista de la resistencia, la resistencia al impacto y a esfuerzos
repetitives, y a la cantidad de metal de aporte requerido, las soldaduras a tope se
prefieren a las de filete. Desde otros puntos de vista no son tan atractivas, por lo que la
inmensa mayoria de las soldaduras estructurales son de filete.

Soldaduras de filete. Las pruebas han demostrado que las soldaduras de filete son
mas resistentes a la tensién y a la compresion que al corte, de manera que los
esfuerzos determinantes en soldaduras de filete que se establecen en las
especificaciones para soldadura, son ios esfuerzos de corte. Cuando sea practico usar
soldadura de filete es conveniente que las conexiones estén sujetas Unicamente a
esfuerzos de corfe, y no a la combinacién de corte y tension, o a corte y compresion.
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Cuando las soldaduras de filete se prueban a la ruptura, parecen fallar por corte en
angulos de aproximadamente 45° a través de la garganta. Su resistencia por
consiguiente, se supone igual al esfuerzo de corte permisibie por el area tedrica de la
garganta de la soldadura. El drea de la garganta es igual al grueso tedrico de la misma
por la fongitud de la soldadura.

Para el filete de 45° o de lados iguales, el grueso de la garganta es 0.707 veces el
tamafio de la soldadura, pero tiene diferentes valores para soldaduras de filete de lados
desiguales. La soldadura de filete debe tener, de preferencia, una superficie plana o
ligeramente convexa, aunque la convexidad de la soldadura no se considera en la

resistencia calculada.
Esfuerzos permisibles en la soldadura

Es probable que la junta a tope sea la Unica junta que este sometida a tension directa.
Los esfuerzos pemisibles de tensién o compresion para el metai soldador se indican a
continuacién:

Las especificaciones AASHTO indican que se debe revisar que el esfuerzo de fluencia y
esfuerzo ditimo del metal soldador ser igual o mayor que los esfuerzos minimo
especificados del metal de base, respectivamente. E! esfuerzo permisible en el érea
efectiva del metal soldador se define para cada tipo de soldadura, como sigue:

Soldadura a tope. Ei mismo que el metal base a unir, excepto en el caso de uniones de
metales de diferentes fluencias, en que el material con la menor fluencia es el que

gobiema.
Soldadura de filete. Para esta soldadura el esfuerzo permisibles es:
F,=027F,

donde: F, = esfuerzo cortante basico permisible
F, = esfuerzo de tension de la clasificacion del electrodo pero no mayor
que el esfuerzo de tension de las partes conectadas.

Cuando se detalia con soldadura de filete para apagar y templar el acero, el disefio
puede usar electrodos de clasificacidn con esfuerzos menores que el metal base
previendo que estos requerimientos sean especificados claramente en los planos.

Soldadura de tapén: F, = 870 kg/cm? para resistencia sélo a esfuerzos cortantes,
donde, F, es el esfuerzo cortante basico pemmisible.
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CAPITULO 6 NORMA PARA EL DISENO DE
PUENTES FABRICADOS CON VIGAS DE PERFIL I
COMPUESTAS

6.1 CONSIDERACIONES GENERALES

El disefio de estados limite es un método para dimensionar miembros estructurales
para multiples de las cargas de disefio, asegurando el buen servicio y la durabilidad
de las estructuras. Se dan consideraciones para el control de deformaciones
permanentes bajo sobrecargas, para las caracteristicas de fatiga bajo cargas de
servicio, y para el control de deflexiones por carga viva bajo cargas de servicio.

6.1.1 Alcance

Los articulos contenidos en estas normas presentan disposiciones para disefio y
construcciéon de la superestructura de puentes vehiculares urbanos, el arregio de
estas superestructuras esta formado por un sistema de piso, generalmente una losa
de concreto, apoyada sobre vigas formadas por placas de acero de forma |, las
cuales puede ser simples ¢ compuestas, este es el arreglo cominmente empieado

en éstos tipos de puentes.

6.1.2 Materiales

Estas Normas reconocen los aceros listados en la Tabla 6-1, otros aceros pueden ser
usados si se verifican que presentan caracteristicas por lo menos tan satisfactorias
como las de los aceros manejados en ésta tabla, ademas deben especificarse sus
propiedades tales como: resistencia, curva esfuerzo-deformacion, efecto de carga de
larga duracion, efecto de repeticidn de carga, efectos de soldadura y la resistencia a

la corrosion.
Tabla 6-1 Propiedades de aceros estructurales

Tipo de Norma Norma | Esfuerzo de fluencia | Resistencia minima de
acero AASHTO ASTM | minimo F, en kg/em’ tensién F, en kg/cm?
Al carbono M 270
Grado 36 A 36 2,530 4,075-5,620
Alta  resistencia M 270
baja aleacion Grado 50 A 572 3,515 4,570
Grado 50W A 588 3,515 4,920
Templados y M 270
revenidos Grado 70W A 852 4,920 6,325
Grado 100/100W | A 514 6,325 -7,030 7,030 -7,730
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6.2 PROPIEDADES GEOMETRICAS

6.2.1 Longitud efectiva de claros

Para el calculo de esfuerzos, las longitudes de claros se supondran como la distancia
entre centros de carga u otros puntos de apoyo.

6.2.2 Proporciones con el peraite

Para vigas simples, la proporcion de peralte a la iongitud de claro debera ser,
preferentemente, no menor que 1/25.

Para vigas compuestas, la proporcion del peralte total de la viga (losa de concreto
mas viga de acero) a la longitud del claro debera ser, preferentemente, no menor que
1/25, y la proporcién del peralte de la viga de acerc a longitud de claro debera ser no

menor que 1/30.

Para las proporciones entre claros continuos y peralte, ia longitud del claro debera
considerarse como la distancia entre puntos de inflexion de la curva deformada por

carga muerta.
6.2.3 Deflexiones

Miembros de tramos simples o continuos deberan disefiarse para que las deflexiones
debidas a cargas vivas de servicio mas impacto no excedan 1/800 de la longitud del
tramo. Para los puentes ubicados en areas urbanas, que son usados también por
peatones, la deflexion no debera exceder de 1/1000 del tramo.

Las deflexiones de vigas en voladizo debidas a cargas vivas de servicio mas impacto
no deberan exceder de 1/300 de ia longitud del volado. Para el caso de los puentes
usados también por peatones la deflexion no debera exceder de 1/375 del claro.

6.2.4 Relaciones de esheltez maximas

Para miembros en compresion, la relacion de esbeltez, XL/, no excedera de 120
para miembros principales, ademas de no exceder de 140 para miembros
secundarios o principales con contraventeo para acciones laterales o longitudinales.
Para miembros en tension, la relacién de la longitud de tramo sin atiesadores a radio
de giro no debe exceder de 200 para miembros principales, 240 para miembros
contraventeados, v de 140 para miembros principales sujetos a inversion de
esfuerzos.
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6.2.5 Espesor minimo de metal

E! acero estructural (incluyendo contraventeos, marcos transversales y todo tipo de
placas de conexion), excepto almas de ciertas formas laminadas, rellenos y
pasamanos no debera ser menor de 8 mm. de espesor. El espesor de alma de vigas
laminadas o canales no debera ser menor de 6 mm. Donde el metal este expuesto a
corrosion, el espesor debera incrementarse o debera protegerse especialmente
contra ésta.

6.3 DETALLES DE DISENO

6.3.1 Cargas

L.as cargas vivas de servicio son las de vehiculos que pueden operar legalmente en
una carretera sin permitir cargas especiales. Para propésitos de disefo, las cargas
de servicio son tomadas como las muertas, vivas, y cargas de impacto.

Las sobrecargas son las cargas vivas que pueden permitirse en una estructura en
ocasiones no muy frecuentes sin causar dafios permanentes. Para propositos de
disefio, fa maxima sobrecarga se toma como 5(L+1)/3.

6.3.2 Teoria de Disefio

Los miembros deberan ser proporcionados por los métodos especificados en los
articulos siguientes, de modos que los esfuerzos maximos usados sean por lo
menos, iguales al total de los efectos de cargas de disefioc multiplicadas por su
respectivo factor de carga especificado en la Tabla 2-1 del capitulo 2. Debera
revisarse el comportamiento de servicio como se especifica en esta norma.

6.3.3 Hipotesis

La deformacion en miembros a flexion debera ser supuesta directamente
proporcional a la distancia al eje neutro.

Los esfuerzos en el acero menores que el esfuerzo de fluencia, F,, para el grado de
acero usado, deberan tomarse como 2 x 10° kg/fcm? por la deformacién del acero.
Para deformaciones mayores que las correspondientes al esfuerzo de fluencia, F,
los esfuerzos deberan ser considerados independientes de la deformacion e igual al
esfuerzo de fluencia, F,. Esta suposicion se aplica también al refuerzo longitudinal en
la losa de concreto del piso, en la regiobn de momento negativo cuando sean
provistos conectores de cortante para asegurar accion compuesta en ésta region.
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La fuerza maxima de los esfuerzos de compresion en ia losa de concreto de una viga
compuesta deberan ser supuestos independientes de la deformacion e iguales a 0.85
/.. Los esfuerzos de tension del concreto no deberan ser considerados en los

calculos de flexion.
6.3.4 Cargas de Disefio Maximas

Los momentos, cortantes, o fuerzas maximas a ser soportadas por los miembros
cargados deberan ser calculados para las combinaciones de carga especificadas.
Cada parte de la estructura debera ser dimensionada para el grupo de cargas que
son aplicadas y deben usarse los requerimientos de disefio maximo para el grupo de
las combinaciones de carga.

6.4 VIGAS Y TRABES SIMETRICAS

6.4.1 Secciones Compactas

Las vigas y trabes de forma | simétricas con alta resistencia al pandeo local y
contraventeo adecuado para resistir el pandeo lateral torsional, se califica como
seccion compacta. La seccion compacta es capaz de formar uniones piasticas con
una capacidad rotacional ineldstica de tres veces la rotacion elastica correspondiente
al momento elastico.

Las vigas de forma | laminadas o fabricadas y trabes fabricadas que reunen los
requerimientos que se describen a continuacion, deberan considerarse secciones
compactas y el esfuerzo maximo empleado se calcula como:

M,=Fz

donde F, es el esfuerzo de fluencia especificado del acero usado, y Z es el mddulo de
la seccion plastica, el cual se puede obtener de las tablas de propiedades de algin
manual.

Las vigas y trabes disefiadas como secciones compactas deberan reunir los
siguientes requisitos:

(a) Patin de compresion:
b 545

— =<
donde &’ es el ancho de la proyeccién del patin del elemento, y ¢ es el espesor del
patin
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(b) Espesor del alma:
5,098

A

donde D es ia distancia libre entre los patines, ¢, es el espesor del alma.

D
=<
z“

Cuando ambos b y D, exceden 75% del limite superior, debe aplicarse la
interaccién de la siguiente ecuacion:

' 2
D 5 )22

VE,

donde F,,es el esfuerzo de fluencia del patin de compresion.

{c) Contraventeo Lateral:

L, f2s30-1547(M, / M, ) 10°
oo F

y Y
donde L, es la distancia entre los puntos de refuerzo del patin de compresion, r, es el
radio de giro de la seccion de acero con respecto de el eie Y-Y, M, es el momento
menor en el extremo del largo sin refuerzo del miembro, y M, es el momento uitimo
en el otro extremo del largo sin refuerzo: (M,/M,) es positivo cuando los momentos
causan curvatura simple entre los puntos reforzados. (M,/M,) es negativo cuando los
momentos causan curvatura inversa entre los puntos reforzados.

El contraventeo lateral requerido debera ser provisto por contravientos capaces de
prevenir el desplazamiento lateral y la torsion de los miembros principales o por el
empotramiento de la superficie superior y los lados del patin de compresién en
concreto.

(d) Compresién maxima axial:
P=0.15FA

donde 4 es el area de la seccion transversal. Miembros con cargas axiales que
exceden de 0.15F 4 tienen que ser disefiados como vigas-columna,

En el disefio de una viga continua de seccién compacta, que cumple con los
requisitos (a) a (d), los momentos negativos sobre los soportes en sobrecarga y
carga maxima determinada por andlisis eldstico, puede reducirse por un méximo de
10%. Tal reduccion debera ser acompafiada por un incremento en momentos en
todos los tramos adyacentes estaticamente equivalentes y opuestos en signo para la
disminucién del momento negativo sobre soportes adyacentes. Por ejemplo, el
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aumento del momento sobre el centro del tramo empleado equivale al promedio de
disminucion de los momentos scbre los dos soportes adyacentes. La reduccién
usada no se aplica para el momento negativo de un voladizo.

6.4.2 Secciones no Compactas Contraventeadas

Para vigas faminadas con forma | y trabes fabricadas que no reunen los requisitos de
las secciones compactas, pero reunen los requisitos del parrafo que sigue, el
esfuerzo maximo empieado se calcula como:

M,=FS
donde S es el mdédulo de seccién elastica.

La ecuacién antes descrita se aplica a vigas y trabes que rednen los siguientes
requisitos:

(a) Patin de compresidn:
b 583

t"JFy_

donde M<M,, bt puede incrementarse por la proporcion w/(M/M).

(b) Espesor del aima:

D, 4,083
<

donde D, es el peralte del alma en compresién igual a D/2 para trabes simétricas.

(c) Espaciamiento del contraventeo lateral para el patin de compresion:

1,406,0004,
L, < ———+
F,d
donde d es el peralte de viga o trabe, y 4,es el area del patin.

(d) Maxima compresion axial:
P=0.15FA

Miembros con carga que excede de (./5F A tiene que disefarse como vigas-
coiumna. El esfuerzo maximo de pandeo de miembros que no relnen los requisitos
del alma del inciso (b), o los requisitos del refuerzo lateral del inciso (¢) deberan
calcularse con las provisiones para ias secciones sin refuerzo.
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6.4.3 Transiciones

i maximo esfuerzo de miembros con propiedades geomeétricas que se ubiquen entre
la limitaciones de las secciones compactas y de las secciones no compactas
reforzadas, pueden calcularse por interpolacién lineal, excepto que el espesor de!
alma debe satisfacer siempre el inciso (b) para secciones compactas.

6.4.4 Secciones sin Contraventeo

Para miembros que no retnen los requisitos de contraventeo lateral del inciso (c), o
los requisitos del espesor del aima del inciso (b) de secciones no compactas
contraventeadas, y con la proporcién de los momentos de inercia del patin de
compresion al momento de inercia de los miembros sobre el eje vertical del alma,
1/1,, dentro de los limites de 0.1 < /. /I, < 0.9, el esfuerzo maximo empleado se

calcula como:
Mu = Mer

donde: R,=1, para vigas con atiesadores longitudinales que retnen los
requisitos de secciones simétricas o asimétricas.

D A
£ ————=[<10, para cualquier otro miembro.

Dt
R =1-0002| —
, =1—0. O(Aﬁ) r ,—~——MH/S“

D, = profundidad del alma en compresién (cm) = D/2 para trabes simetricas;

t, = espesor de! alma (cm),

A, = area de compresion del patin {cm?);

M, = momento de pandeo lateral torsional, 0 momento de fiuencia (kg -cm);

.. = moédulo de seccion elastico con respecto al patin de compresion (cm®). Use S,
para carga viva para una seccion compuesta;

A = 4,083 para todos los miembros con el area del patin de compresién mayor o igual
que el drea del patin de tension;

A = 3,314 para miembros con el area de patin de compresién menor que ¢l area del
patin de tensién.

La capacidad de momento de los miembros, M,, no puede exceder el momento de
fluencia, M,. En adicién M, no puede exceder el momento de pandeo lateral torsional
tomado como se indica a continuacion:

. D A . I
Para miembros con — < ——= o con aima atiesada longitudinalmente:

T
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M, =64x10° C(I )JO772i+987[d)2<M‘
L, I L) =~

»

Para miembros con —L < (D ] ——
JE, J—

para Lb = Lp

paral, =L,> L,

M =CFS_|1- 0g Lo Lo
yOxe L -1,

. 402 x10°1 d %
v F.S,.

paral, =1L,

Fs. (L)
M, =C, '2 [1‘)
b

= longitud sin refuerzo del patin de compresion, cm.
L = 2,519+'~F,, cm.
= radio de giro del patin de compresioén sobre el eje vertical en el plano del alma
(cm).
I, = momento de inercia del patin de compresion sobre el eje vertical en el plano del
alma (cm®).
d = peralte de la trabe, cm.

7 = [er)+@)+0’] donde b y ¢ representan el ancho y espesor del patin de
3

compresion y tension respectivamente {cm?).

C, =1L 75+1.05(M,/M)+0.3(M/M,)’ < 2.3 donde M, es el menor y M, es el mayor de los
momentos extremos en el segmento sin refuerzo de la viga;, M,/M, es positivo
cuando los momentos causan curvatura inversa y negativo cuando deforma en

curvatura simple.
C, = 1.0 para voladizo sin refuerzo y para miembros donde el momento, dentro de

una porcién significante del segmento sin refuerzo, es igual o mayor al mayor
de los momentos extremos del segmento.

Si el alma es deigada y D/, excede el iimite superior de 4, 839NF,, para las cargas
de disefio maximas la seccién debe modificarse para cumplir con el limite, o deberén
ser proveidos atiesadores longitudinales.
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Miembros con carga axial excediendo de 0.15F 4 tienen que disefiarse como vigas-
columna.

6.4.5 Trabes atiesadas transversalmente

Para trabes que no retnen los requerimientos de cortante, mostrados mas adelante,
se requieren atiesadores transversales para el alma. Para trabes con atiesadores
transversales pero sin atiesadores longitudinales, el espesor del aima empleado
debera reunir los siguientes requisitos:

D 9678
=<

t“._-‘/}"—'y

Eil esfuerzo maximo de flexion de trabes atiesadas transversalmente que reunen
estos requisitos, debera calcularse con las férmulas previas, segun sea apiicable

l.a relacién ancho a espesor de los atiesadores transversaies debera ser tal que:

b 689
donde b' es la proyeccién del ancho del atiesador , y F, es el esfuerzo de fluencia de
el atiesador transversal.

El drea gruesa de la seccién de los atiesadores transversales intermedios no debera

ser menor que:
A=[0.15BDt, (1-C) (V/V,) - 1817] Y

donde Y es la relacion del esfuerzo de fluencia de la placa del alma a el esfuerzo de
fluencia de la placa del atiesador; B = 1.0 para atiesadores pares, 1.8 para anguios
simples, y 2.4 para placas simples; y C se calcula con las formuias de cortante como
se vera mas adelante. Cuando los valores calculados por estd ecuacién se
aproximan a cero o son negativos, entonces se necesitan atiesadores transversales
que deberan cumplir con lo siguiente:

El momento de inercia de los atiesadores transversales, con respecto al plano medio
del alma, no debera ser menor que;

I=dg’]

donde: J=25(D/d) -2, pero no menor que 0.5
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Cuando los atiesadores son en pares, el momento de inercia debera ser tomado
sobre la linea central de la placa del alma. Cuando son usados atiesadores simples,
el momento de inercia debera ser tomado sobre la superficie de la cara en contacto
con la placa del aima.

Los atiesadares transversales no necesitar estar apoyados en el patin de tension. La
distancia entre el extremo del atiesador soldado y el borde préximo de la soldadura
filete entre alma y patin no deberd ser menor que 41, o mayor que 6¢,. Los
atiesadores provistos en solo un lado del aima puede estar en apoyos contrarios,
pero necesitan no estar juntos al patin de compresion para ser efectivos. Sin
embargo, atiesadores transversales que conectan diafragmas o barras cruzadas a la
viga o trabe deberan ser rigidizados conectandolos a la parte superior e inferior de

los patines.
6.4.6 Trabes atiesadas longitudinalmente

Los atiesadores longitudinales se requieren cuando el espesor del alma es menor
que lo especificado para atiesadores transversales y deberan colocarse a una
distancia D/5 desde el interior de ia superficie del patin de compresién. El espesor del
alma de trabes placa con atiesadores transversaies y un atiesador longitudinal
debera reunir los requisitos siguientes:

D 19355
- <

T,

El esfuerzo maximo de flexién de trabes atiesadas longitudinaimente que retnen
estos requisitos, deberan calcularse con la férmulas previas, segin sea aplicable

La dimensién de! atiesador longitudinal debera ser tal que:
(a) 1a relacion ancho a espesor no es mayor que aquel dado para atiesadores

transversales
(b) la rigidez del atiesador no es menor que:

2
2Dt} {2.4(%—) -0l 3]

(c) el radio de giro del atiesador no es menor que:

r>d0\ﬁ?:

~ 6,098
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Calculando los valores [ y r de arriba, un alma desnuda centraimente localizada no
mayor que I8, de ancho deberd considerarse como una parte del atiesador
longitudinal, En adicion, el médulo de seccion de los atiesadores transversales no
debera ser menor que:

1
$,=3(D14, )s,
donde D es el peralte total del panel (distancia libre entre patines componentes) y S,
es el modulo de seccién del atiesador longitudinal cerca de D/5.

6.4.7 Cortante

La capacidad de cortante de vigas forma | laminadas o fabricadas y trabes fabricadas
debera calcularse como sigue:

Para vigas y trabes con almas sin atiesadores, la capacidad de cortante empleada se
limita a la fuerza de cortante plastica o de pandeo como sigue:

v,=CV,

u P

Para trabes con alma atiesada y relacién (d,/D) menor o igual a 3, la capacidad de
cortante debera determinarse incluyendo la resistencia después del pandeo, debido a
la accién del campo de tensién, como sigue:

087(1 - C)
1+(d, / DY
donde ¥, es igual a la fuerza de cortante plastico y se determina como sigue:

V=V |C+

u P

V,=058FD1,

La constante C es igual al esfuerzo cortante de pandeo dividido entre el esfuerzo
cortante de fluencia, y se determina como sigue:

D 1591k
P 1 \[F—.y' >
1590k _D 1989k

para \/F,. = L JF',,- :

D 198k  1193x10%

para — ; C=
S (!—ZTF

C=1

i

1,591k

2)7

w

C=

¢ Y

w
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donde el coeficiente de pandeo, k = 5 + [5 + (do/D)’], excepto que k debera tomarse
como 5 para vigas y trabes sin atiesadores.

D = claro, distancia sin soportar entre los componentes del patin;

d, = distancia entre atiesadores transversales;

F, = esfuerzo de fluencia de la placa del alma.

Si una trabe panel es controlada por ta ecuacién de cortante para trabes con alma
atiesada, y sujeta a accidn simultdnea de cortante y momento de flexién con la
magnitud del momento mayor que 0.75M,, el cortante debera limitarse a no mas que:

VIV, = 2.2-(1.6M/M,)

Cuando se requieran atiesadores transversales intermedios, los atiesadores
transversales deberan ser espaciados una distancia, d,, de acuerdo a la capacidad
de cortante, pero no mayor que 3D. Los Atiesadores transversales pueden omitirse
en las porciones de las trabes donde ia fuerza cortante maxima sea menor que el
valor dado por las formulas para cortante, sujeto al manejo requerido mas adelante.

Se requieren atiesadores transversales si Dz, es mayor a 150. Para paneles sin
atiesadores longitudinales, el espaciamiento de esos atiesadores no debera exceder
Df260/(D+. )]’ para asegurar eficiente manejo, fabricacion, y colocacion de trabes.

Para trabes atiesadas longitudinalmente, los atiesadores fransversales deberan
espaciarse una distancia, d,, de acuerdo a su capacidad de cortante, pero no mas
que 1.5 veces el peralte maximo del subpanel. Los requerimientos de manejo dados
previamente no deberan aplicarse a trabes atiesadas longitudinalmente. El peralte
total del alma D debera usarse para la determinacion de la capacidad de cortante de

trabes atiesadas longitudinaimente.

El primer atiesador espaciado sobre el soporte simple extremo de una trabe atiesada
transversalmente o longitudinalimente, debera ser tal que la fuerza cortante en el
panel extremo determinado no exceda la fuerza cortante plastica o de pandeo dada
por la siguiente ecuacion:
V=CV,

Para trabes atiesadas fransversalmente, el espaciamiento méximo de los primeros
atiesadores transversales se limita a 1.5D. Para trabes atiesadas longitudinaimente,
el espaciamiento maximo de los primeros atiesadores transversales se limita a 1.5
veces el peraite maximo del subpanel.
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6.5 VIGAS Y TRABES COMPUESTAS

Las vigas y trabes compuestas deberan disefiarse cumpliendo el criterio expuesto a
continuacion.

(a) La resistencia maxima a flexion de cualquier seccién no debera ser menor que la
suma de los momentos calculados scbre esa secciéon multiplicada por los factores
de carga apropiados.

(b) El alma de la seccién de acero usada se disefia para cargar el cortante externo
total y deber satisfacer los requisitos aplicables a vigas simétricas. En tal
aplicacion, el valor de D, debera tomarse como la distancia libre entre el eje neutro
de la secci6n compuesta para cargas vivas y el patin de compresion.

(c) La relacion entre la proyeccién superior del ancho de placa del patin de
compresion a espesor no deberé exceder el valor determinado por la férmula:

b 583

t 137,

donde f,, es el esfuerzo de compresion en el patin superior debido a la carga muerta

no compuesta.

(d) La capacidad de momento maximo de secciones no compactas, cuando se
consideran cargas muertas no compuestas con un factor de y = 1.3, debera
calcularse con las férmulas descritas para secciones reforzadas, excepto que D,
de la seccién de acero puede exceder 4,839NEV, pero D/t, no deberd exceder
9.678/F, para trabes sin atiesadores longitudinales. D/, para la seccién de acero
no debera exceder 9,678/VF, para trabes con atiesadores longitudinales.

{e) El cortante maximo debido a carga muerta no compuesta con un factor de carga
de y = 1.3 no debera exceder la capacidad de cortante de pandeo en ei aima.

(f) La capacidad de momento para el inicio de la fluencia debera calcularse
considerando la aplicacion de las cargas vivas y muertas para el acero y la
seccion compuesta.

(g) El colado, o ia secuencia de colocacion, para la losa de concreto compuesta debe
cumplir los requisitos de los incisos (c), (d), y (e).

6.5.1 Seccidon de momento positivo de vigas y trabes compuestas
6.5.1.1 Seccion compacta

La resistencia maxima, M,, de trabes y vigas compuestas, y compactas en la region
de momento positiva, debera calcularse de acuerdo con los articulos siguientes. El
diagrama esfuerzo-deformacion del acero debera exhibir una meseta de fluencia
seguida por un rango de endurecimiento por deformacion.
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Aceros tales como AASHTO M270 Grado 36, 50, y 50W (ASTM A709 Grados 36, 50
y 50W) retinen estos requisitos.

|b—— b ———y
™ Y 0.85’;__‘._ a f——
Dp _}_- 1 S I £, potin inforior _f_ _‘__ e
p—
_:_fy Iw fyoma _f"
d 4] F—
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Figura 6.1 Distribucion completamnente piastica de esfuerzos

El momento resulfante de la distribucién completamente plastica de esfuerzos (Figura
6-1) puede calcuiarse como sigue:

(a) La fuerza de compresion en la losa de concreto, C, es igual al menor de los
valores dados por las siguientes ecuaciones:

() C=085f.bt + (4F),
donde b es el ancho efectivo de la losa, ¢, es el espesor de la losa, y (4F ), es el
producto del drea y el esfuerzo de fluencia de la parte del refuerzo que se ubica en la
zona de compresién de la losa.

(2) C=(AF )+ (AF )+ (4F),
donde (4F,),, es el producto del drea y el esfuerzo de fluencia para el patin inferior de
la seccién de acero (incluyendo cualquier cubreplaca), (4F ), es el producto del area
y el esfuerzo de fluencia para el patin superior de la seccion de acero, y (4F,), es el
producto del area y el esfuerzo de fluencia para el aima de la seccion de acero.

(b) La profundidad del bloque de esfuerzos se calcula con la fuerza de compresion en

la losa.
_c-(a7)
T 085/, b

(¢) Cuando la fuerza de compresion en la losa es menor que el valor dado por la
ecuacion (1), la porcidn superior de la seccidon de acero estara sujeta a la siguiente

fuerza de compresian:
o 2lr)c
2

(d) La localizacién del eje neutro dentro de la seccion de acero, medida de la parte
superior de la seccion de acero, puede determinarse como sigue:
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para C'< (AF})‘I y= (AF ) ty
YA
C—{\AF,
para C2 (AF;)J y-i, =_(;(F_%D oD

(e) La resistencia maxima de la seccién en flexion es el primer momento de todas las
fuerzas sobre el eje neutro, tomando todas las fuerzas y brazos de momento como

cantidades positivas.
Las vigas y trabes compuestas en regiones de momento positivo calificaran como

compactas cuando el alma de la seccién de acero satisfaga los siguientes requisitos:

2D, - 5.098

‘. ‘/;.,: ...(D
donde D, es el peralte del alma en compresion sobre el momento plastico calculado
y t, es el espesor del alma. La ecuacion anterior se satisface si el eje neutro, en la
seccion de momento plastico, se localiza arriba del alma; de otra manera D,, debera
ser calculado como y de la ecuacion (I) menos ¢, También, la distancia D,, de la
parte superior de la losa al eje neutro, en la seccién de momento plastico, debera
satisfacer:

Dp
o) S5 ... (Ifa)

donde:  paplditt)

B = 0.9 para F, = 2,530 kg/cm®;
= 0.7 para Fy = 3,515 kgfcm?;
d = profundidad de la viga o trabe de acero;
t, = espesor de la capa;
t, = espesor de la capa de concreto arriba del patin superior de la trabe
0 viga.

La ecuacién anterior no necesita revisarse para secciones donde el esfuerzo maximo
del patin no ha excedido el esfuerzo minimo de fluencia especificado de! patin.

La resistencia maxima a flexion, M,, de vigas y trabes compuestas compactas en
tramos simples, o en la region de momento positivo de tramos continuos con
secciones compactas no compuestas 0 compuestas con momento negativo en los
apoyos, debera tomarse como:
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paraD,<D' M, =M, ... (1Ib)

4 4 D'

donde: M, = capacidad de momento pléastico de la seccion compuesta de

momento positivo;

M, = capacidad de momento en la primer fluencia de la seccion
compuesta de momento positivo calculado como F, veces el modulo de
seccion con respecto al patin de tension. La relacion modular, n, debera

usarse para calcular las propiedades de la seccién trasformada.

paraD'<D,<5D" M, = + 2

5M,-085M, 085M,-M,(D
... (Ic)

En tramos continuos con secciones compuestas compactas de momento positivo,
pero con secciones no compactas y no compuestas o compuestas de momento
negativo en los apoyos, la resistencia maxima de flexion, M,, de la seccion
compuesta de momento positivo debera tomarse, ya sea como la capacidad de
momento en el inicio de la fluencia determinado como se especifica en el inciso (f)
de la seccion 6.5, o como:

M, =M, +AM, - M),,,, ... (IId)
donde: M, = la capacidad de momento en el inicio de la fluencia de la seccion

compacta de momento positivo calculada de acuerdo con el inciso (f);
(M, - M), = Capacidad de momento de la seccion no compacta en el
apoyo, M,, tomada de fa seccién 6.4.2 ¢ 6.4.4, menos el momento
elastico en el apoyo, M,, para la carga que produce la maxima flexion
positiva en el framo. Use el menor valor de ia diferencia para las dos
secciones en apoyos para tramos interiores;
A = 1 para tramos interiores;
A = distancia desde el soporte final a la localizacién del momento

positivo maximo dividido por el largo de tramo para tramos extremas.

M, calculado de la ecuacién (IId) no debera exceder el valor aplicable de M,
calculado de cualquiera de los dos ecuaciones (IIb) o (IIc)

Para tramos continuos donde el esfuerzo maximo de flexion de la seccion de
momento positivo se determina de la ecuacién (IId), el momento maximo positivo en
el tramo no debera exceder M,, para la carga que produce los momentos maximos

negativos sobre el o los apoyos adyacentes.

Para secciones compuestas en regiones de momento positivo que no satisfacen los
requisitos de la ecuacion (I} o la ecuacién (Ila), M, debera determinarse como lo

especifica la seccion siguiente.
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6.5.1.2 Secciones no Compactas

Cuando la seccidén de acero no satisface los requisitos de ias secciones compactas
de la seccion 6.5.1.1 el esfuerzo maximo de flexion, M,, de la seccidn debera
tomarse como el momento en el inicio de la fluencia determinado como lo especifica
el inciso (f) de la seccién 6.5.

Cuandao las trabes no son provistas con soportes temporales durante la colocacion de
tas cargas muertas, la suma de los esfuerzos producidos por 1.30D, que solo actian
en la trabe de acero, con 1.30(D, + 5(L + I)/3) que actla en la trabe compuesta, no
debera exceder el esfuerzo de fluencia en cualquier punto, donde D, y D, son los
momentos causados por ias carga muerta que actia en la trabe de acero y trabe
compuesta, respectivamente.

Cuando las trabes son provistas con soportes intermedios efectivos, que se
mantienen en su lugar hasta que el concreto haya alcanzado el 75% de el esfuerzo
requerido a los 28 dias, los esfuerzos producidos por la carga, 1.30(D + 5(L + 1)/3),
que actuan en la trabe compuesta, no deberé exceder el esfuerzo de fluencia en
cualquier punto.

6.5.2 Secciones de momento negativo de vigas y trabes compuestas.

L a resistencia maxima en flexion, M,, de vigas y trabes compuestas en las regiones
de momento negativo debera ser calculada de acuerdo con ia seccion 6.4. Debe
suponerse que la losa de concreto no resiste esfuerzos de tension. En casos donde
la capa reforzada es continua sobre soportes interiores, el refuerzo puede
considerarse que actia de manera compuesta con la seccidn de acero.

6.5.2.1 Secciones Compactas

Vigas y trabes compuestas en flexion negativa se califican como compactas cuando
su seccién de acero retne los requisitos de la seccion 6.4.1, y el diagrama esfuerzo-
deformacién del acero exhibe una meseta de fluencia seguida por un rango de
endurecimiento por deformacion. M, debera calcularse como el momento resultante
de la distribucion de esfuerzos completamente plasticos que actian en la seccion,
incluyendo cualquier barra compuesta.

Si la distancia desde el eje neutro al patin de compresiéon excede de D/2, los
requisitos de la seccidn compacta dados por las ecuaciones de los incisos (a) y (b)
de la seccion 6.4.1, deberan modificarse remplazando D con el valor 2D,,, donde D,
es el peralte del alma en compresién en la seccidon de momento plastico.
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6.5.2.2 Secciones no Compactas

Cuando la seccion de acero no satisface los requisitos de seccién compacta de la
seccién 6.5.2.1 pero satisface los requerimientos de ia seccion 6.4.2, la resistencia
maxima, M,, de la seccién deberad tomarse como el momento en el inicio de la
fluencia determinado como se especifica en el inciso (f) de la seccidon 6.5. Si los
requisitos de los incisos (b) y (c) de la seccién 6.4.2 no se cumplen, M, debera
calcularse de acuerdo a fas provisiones especificadas en la seccion 6.4.4.

En la regién de momento negativo de tramos continuos, el refuerzo minimo
longitudinal, incluyendo la distribucién longitudinal de refuerzo, debe igualar o
exceder 1% del area de la seccién de la losa de concreto. Dos tercios del refuerzo
requerido deben colocarse en el estrato superior de la losa dentro del ancho efectivo.

Cuando los conectores de cortante se omiten en la region de momento negativo, el
refuerzo longitudinal debera extenderse dentro de la region de momento positivo mas
alla del anclaje de los conectores al menos 40 veces el didmetro del refuerzo.
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CAPETULO 7 ASPECTOS GENERALES

7.1 ESTUDIOS PREVIOS DE MECANICA DE SUELOS

Los estudios previos de mecanica de suelos se realizan para poder definir, por lo
menos, lo siguiente:

1. Los estratos de suelo
- profundidad, espesor y variabilidad
- identificacion y clasificacion
- propiedades relevantes como esfuerzo cortante, compresibilidad, rigidez,
permeabilidad, expansion o colapso y suceptibilidad al congelamiento.

2. Los estratos de roca
- profundidad de la roca
~ identificacién y clasificacion
- cualidades como diaclasas, presencia de grietas, resistencia a la interperie
- resistencia a compresioén (carga uniaxial)
- expansion

3. Elevacion del nivel freatico
4. Elevacion de! nivel del terreno

Para obtener las caracteristicas del subsuelo, es necesaria la exploracién del subsuelo
y la realizacion de pruebas de laboratorio, los tipos de sondeo en puentes se pueden
clasificar en los siguientes:

a) Estudios simplificados
Los estudio simplificados se refieren a los datos obtenidos por observaciones
directas, los que pueden ser suficientes cuando afloran materiales cuyas
caracteristicas son conocidas, tales como rocas, arenas o0 gravas cementadas,
arcillas compactas y, en general, materiales que resisten capacidades de carga
entre 2 y 10 kg / cn??, y en los cuales se pueden proyectar obras con cimentaciones
someras a base de mamposterias, concretos ciclépeos o concretos armados.

b) Exploraciones de caracter preliminar
En caso de informacion insuficiente de los estudios simplificados, es conveniente
ejecutar trabajos de exploracion del subsuelo. Entre los mas comunes se pueden
mencionar los que siguen:
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— pozos a cielo abierto con muestreo alterado o inalterado
- perforaciones con posteadora y barrenos helicoidales

- métodos de penetracion estandar

- meétodos de penetracion conica

Por medio de estos procedimientos se obtendran muestras alteradas no
representativas, generalmente en cruces pequefios, que complementen la
exploracién a base de pozos a cielo abierto. También se pueden obtener muestras
representativas inalteradas. Se podra tambien fijar la profundidad de desplante y
calcular la capacidad de carga, utilizando los parametros de resistencia que se
obtengan de las muestras analizadas en laboratorio.

c) Exploracion de caracter definitivo
Si se estima que los procedimientos de caracter preliminar son insuficientes, dada la
importancia de la obra o las caracteristicas mecanicas de los materiales del lugar
(fratese de arcillas blandas, arenas limosas sueltas susceptibles de licuarse o
depositos fluviales), serd necesario obtener muestras a mayor profundidad que
permitan fa comparacion de diversas alternativas de cimentacion, ya sea someras,
pilotes apoyados por punta, por friccion o mixtas, o cilindros de cimentacién.

Las exploraciones de caracter definitivo, se realizan por medio de:
- pozos a cielo abierto con muestreo inalterado
— métodos de tubo de pared deigada
- métodos rotatorios para roca

Durante la exploracion, se lieva el registro de los sondeos, donde se indica claramente,
la fecha de inicio y terminacion, localizacion y la elevacién de la boca del sondeo,
profundidad del nivel de agua freatica, y ademas es también importante anotar las
caracteristicas del equipo empleado en la exploracién.

De acuerdo con las muestras obtenidas, se realizan las pruebas de laboratorio, las que
debidamente clasificadas permitiran conocer las caracteristicas esfuerzo-deformacion.
Las muestras se someten a las pruebas de determinacion de contenidos de agua;
indice de clasificacion como limites y granulometria; densidad de sdlidos, resistencia a
la compresion simple, triaxiales, de consolidacion, expansion, etc.

SONDEOS EXPLORATORIOS

Pozos a cielo abierto: Consiste en excavar un pozo de dimensiones suficientes
para que un técnico pueda bajar directamente y examinar los diferentes estratos del
suelo en su estado natural, asi como darse cuenta de las condiciones precisas
referentes al agua contenida en el suelo. Este tipo de excavacion no puede lievarse
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a grandes profundidades a causa de Ja dificultad de controlar el flujo de agua bajo el
nivel freatico; el tipo de suelo de los diferentes estratos atravesados también influye
en los alcances del método.

Perforaciones con postedora, barrenos helicoidales: En estos sondeos
exploratorios la muestra de suelo obtenida es completamente alterada, pero suele
ser representativa del suelo en lo referente a contenido de agua, por lo menos en
suelo plasico.

Los barrenos helicoidales pueden ser de muy diferentes tipos, el pasc de la hélice
debe ser muy cerrado para suelos arenosos y mucho mas abierto para el muestreo
de suelos plasticos. Las posteadoras se hacen penetrar al terreno ejerciendo un giro
sobre el maneral adaptado al extremo superior de la tuberia de perforacion. Las
herramientas se conectan al extremo de la tuberia de perforacién, formada por
secciones de igual longitud, que se va afiadiendo segun aumenta la profundidad de

sondeo.

Método de Penetracion Estandar (SPT): El equipo consta de un muestreador
especial (o penetrémetro} de media caiia, el penetrometro se enrosca al extremo de
la tuberia de perforacién y la prueba consiste en hacerio penetrar a golpes dados por
un martinete de 63.5 kg que cae desde 76 cm, contando el nimero de golpes
necesario para lograr una penetracion de 30 cm. Ei martinete, hueco y guiado por la
misma tuberia de perforacion, es elevado por un cable que pasa por la polea del
tripode y dejado caer desde la altura requerida contra un ensanchamiento de la
misma tuberia de perforacién hecho al efecto. En cada avance de 60 cm debe
retirarse el penetrometro, removiendo al suelo de su interior, el cual constituye la
muestra.

El fondo del pozo debe ser fimpiado, el muestreador se hace descender hasta tocar
el fondo, se hace que el penetrometro entre 15 cm dentro del suelo. Desde ese
momento deben contarse los golpes necesarios para lograr la penetracion de 30 cm.
A continuacion se hace penetrar el muestreador en toda su longitud.

Método de Penetracion de Cono: Estos métodos consisten en hacer penetrar una
punta conica en el suelo y medir la resistencia que el suelo ofrece. Existen diversos
tipos de conos. Dependiendo del procedimiento para hincar los conos en el terreno,
estos métodos se dividen en estaticos y dinamicos.

En la prueba dindmica puede usarse un penetrémetro atornillado al extremo de la
tuberia de perforacién, que se golpea en su parte superior con ayuda de un tripode
para dirigir el peso. Es normal usar para esta labor un peso de 63.5 kg, con 76 cm de
altura de calida (que es la misma energia para la penetracion usada en la prueba
estandar SPT). Se cuentan los golpes para 30 cm de penetracion de la herramienta.
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Las pruebas de penetracion estatica de conos, el cono se hinca aplicando presion
estatica a la parte superior de la tuberfa de perforacion con un gato hidraulico,
empleando un marco fijo de carga que puede estar sujeto al ademe necesario para
proteger la tuberfa de perforacién de la presion lateral. La velocidad de penetracion
suele ser constante y del orden de 1 cm/seg. A veces se obtiene una grafica de
presion aplicada contra presién obtenida; otras veces se anotan contra la profundidad
los valores de la presion que haya sido necesaria para lograr una cierta penetracion.

Desgraciadamente no existen correlaciones como en el caso de la prueba estandar,
por lo cual los resuitados son de muy dudosa interpretacion.

Muestreo con tubos de pared delgada: En suelos cohesivos, el mustreo con tubos
de pared delgada, se realiza practicamente en forma Unica. El grado de perturbacién
que produce el muestreador depende principaimente de! procedimiento usado en el
incado, si se desa un grado de alteracién minimo, el incado debe efectuarse
ejerciendo presién continua y no a golpes.

En ocasiones en suelos muy biandos y con aito contenido de agua, los
muestreadores de pared delgada no logran extraer la muestra, saliendo sin ella a la
superficie; esto tiende a evitarse hincando el muestreador lentamente y, una vez
lleno de suelo, dejandolo en reposo un cierto tiempo antes de proceder a la
extraccion. Al dejarlo en reposo la adherencia entre el suelo y muestreador crece con
el tiempo, pues la arcilla remoldeada de la superficie de la muestra expuisa agua
hacia el interior de la misma aumentando, por lo tanto, su resistencia y adherencia

con el muestreador.

Métodos rotatorios para roca: Cuando un gran bloque o estrato rocoso aparece en
la perforacion se hace indispensable recurrir al empleo de maquinas perforadoras de
rotacién, con broca de diamantes o del tipo céliz.

En las primeras, en el extremo de la tuberia de perforacion va colocado un
muestreador especial, llamado “corazén”, en cuyo extremo inferior se acopia una
broca de acero duro con incrustaciones de diamante industrial, que facilitan la
perforacion. En las segundas, ios muestreadores son de acero duro y las penetracion
se facilita por medio de municiones de acero que se hechan a través de la tuberia
hueca hasta la perforacién y que actGan como abrasivo. En roca muy fracturada
puede existir el peligro que las municiones se pierdan.
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PRUEBAS DE LABORATORIO

Granulometria. El tamafo de las particulas de tierra es importante para la
identificacién de suelos. Las muestras de suelos se hacen pasar por tamices o mallas
de diversos tamarios para calcular los porcentajes de grava, arena, limo y arcilla que
hay en ellas. La graduacion de los tamices se encuentra regularmente entre 3/8 in.
hasta el niamero 200 (que permite pasar particulas de suelos menores gue 0.74 mm

6 0.003 in).

Contenido de humedad. E! contenido de agua de un suelo es un porcentaje, en el
que se compara e} peso del agua contenida en la muestra de suelo, con el peso del
suelo seco. Se determina pesando 1a muestra del suelo, después fa muestra se seca
en un horno y se vuelve a pesar para determinar la perdida de agua. El peso del
agua perdida, en comparacion con el peso del suelo seco, se denomina contenido de

agua o de humedad.

Densidad de sélidos. La densidad de sélidos es el peso de las particulas de tierra
en una muestra, por lo comin de un metro cibico de tierra. La densidad de soélidos
depende de dos factores; lo estrechamente unidas que se encuentran las particulas
del suelo entre si, y la gravedad especifica de las rocas de las que se derivan las

particulas del suelo.

Limites de Atterberg. Con frecuencia, los suelos limosos y arcillosos se prueban
para determinar su consistencia. El contenido de agua de la muestra de suelo puede
medirse en el limite entre plastico y semisdlido y en el limite entre plastico y
semiliquido. Estas cifras de contenido de humedad se denominan limites de

Atterberg.

La frontera entre el estado semiliquido y el plastico se denomina Limite Liquido, que
se define en términos de una cierta técnica de taboratorio, consistente en colocar al
suelo en una Copa de Casagrande, formarle una ranura de dimensiones
especificadas y contar el nimero de golpes en que la ranura se cierra, para
determinar el limite liquido se debe probar la muestra y obtener varios contenidos de
agua, en un intervalo de 20 a 30 golpes, el contenido de agua con el que se produce
el cierre de la ranura precisamente en 25 goipes es el Limite Liquido.

La frontera entre el estado plastico y el semisdlido se denomina Limite Plastico. Es
también un determinado contenido de agua, se hace rolar entre las palmas de las
manos un cilindro de suelo hasta que se agrieta y desmorona; el suelo esta en el
Limite Plastico si el desmoronamiento ocurre precisamente cuando se ha logrado
que el cilindro tenga 3 mm. de diametro.
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La gama de contenidos de humedad en que un suelo permanece plastico es una
caracteristica muy importante. Esta gama se denomina indice plastico o IP, y es la
diferencia aritmética entre el limite plastico y el liquido.

Resistencia. Existen varios procedimientos para medir ia resistencia de los suelos
en los laboratorios. Los tipos de prueba mas comunes son:

- Pruebas de corte directo

- Pruebas de corte doble

- Pruebas de corte de torsion

- Pruebas de corte de veleta

- Pruebas de compresion no confinada
- Pruebas de compresion triaxial

Consolidacién. Las pruebas de consolidacion se realizan para estimar la
compresion o la consolidacién de las capas de suelos bajo las cargas. De este modo,
es posible estimar el asentamiento de las cimentaciones. Por regla general, las
pruebas de consolidacion se efectian con muestras de 2.54 cm (1 in) de altura.

Por lo comun, se considera que la consolidacién es un proceso en el que se extrae
agua del suelo, haciendo que las particulas del suelo se junten mas unas a otras.

Permeabilidad. Las pruebas de permeabilidad de suelos se efectuan para medir la
rapidez con la que se puede drenar el agua a través del suelo. Por lo comun, durante
la prueba se confina la muestra mediante una presion iguat a ia prasion del suelo de
sobrecarga a la profundidad a la que se extrajo la muestra. Los indices de
permeabilidad se utilizan para seleccionar metodos de desague para excavaciones
por debajo del nivel freatico, asi como también para ofros fines.

Pruebas en rocas. También las muestras de roca se prueban o analizan en ios
laboratorios. Algunas pruebas son similares a los andlisis de suelos. Entre las
diferentes pruebas se encuentran:

- Las pruebas de abrasién que mide el desgaste y la rotura de trozos de roca en

un tambor giratorio.
- Las pruebas de congelacion y descongelacion que sirven para medir los
agrietamientos y los deterioros de las rocas.

TIPOS DE ESTRIBOS

Un estribo es la cimentacién que soporta un extremo de la superestructura de un
puente, las dimensiones y naturaleza de la superestructura tienen considerable
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influencia sobre el tipo de estribo que resuita mas apropiado en un caso dado, lo
mismo que la topografia del iugar y las condiciones del subsuelo, sin embargo, e{ tipc
de estribo a utilizar en un lugar dado, viene muchas veces determinado
automaticamente por consideraciones arquitectonicas.

Algunos tipos de estribos ordinarios, de puentes vehiculares y pasos a desnivel, se
describe a continuacion:

Estribo de aletas rectas. En general, es un muro de contencion modificado para
soportar la superestrucura, éste se muestran en la Figura 7.1. Se usa con
terraplenes de altura moderada. Se construye a menudo en causes de corrientes en
las que las aletas evitan que el relleno obstruya a corriente y tienda a evitar la accion
de socavacion del agua. En el caso de pasos inferiores, las aletas pueden sustituirse
por muros de contencion mas largos, cuando sea necesario. Este tipo de estribo es
adaptable para usarlo con puentes oblicuos io mismo que en los normales. Tales
estribos suelen ser macizos que deben resistir grandes momentos de vuelco. Por
tanto, deben usarse en terrenos firmes o en arena.
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Figura 7.1 Estribo de aletas rectas

Otro tipo de estribo de alas rectas es el mostrado en la Figura 7.2. El asiento y el
muro de contencién sobre el mismo, constituyen una viga pesada que se extiende
entre pilares con conftrafuertes sobre pilas, y las aletas son sus prolongaciones en
voladizo. Este es un tipo mucho méas econdémico cuando esta emplazado en terreno
de débil resistencia, y se puede usar con ventaja en buenos terrenos si se necesita
una profundidad considerable para alcanzar el firme o para evitar el peligro de
sacavacion.
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Fiqura 7.2 Estribo apoyado en Pilas

Estribo de aletas oblicuas. Es muy similar al estribo de aletas rectas, con una
modificacién poco importante, sin embargo, en su comportamiento estructural tiene
una diferencia notable. Cuando la superestructura es estrecha y el angulo o de las
aletas es grande, de 30 a 45°, el estibo tiene una forma que es fundamentalmente
estable, esto es, las aletas sirven de contrafuertes, de modo que la estructura es mas
resistente de lo que seria un muro de contencién en T recto. Este estribo de muestra

en la Figura 7.3.

(5} ALZADO DE FRENTE {c)-ALZADO LATERAL

Figura 7.3 Estnbo de aletas inclinadas

Ei estribo en forma de U es una derivacion del estribo de aletas inclinadas, con la
diferencia de que este tienen las aletas perpendiculares a la cara frontal, que sirven
como contrafuertes si el puente no es muy ancho. Este estribo se usa para soportar
la estructura de tablero de carretera, compuesta de pesadas vigas colocadas
longitudinalmente bajo la carretera.
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Estribo de cajén. Este estribo puede parecer en forma de U, a causa de las aletas.
Sin embargo, es una cajon parcialmente colocado sobre el suelo. Como se muestra
en la Figura 7.4, las dos pilastras son practicamente pilas sobre zapatas cuadradas.
El tablero de la calzada es una parte integrante del estribo, que igual que las aletas
se extiende del muro frontal al secundario. Un estribo de cajon elimina el relieno que
requieren pesados muros de contencién, por tanto puede reducirse el peso y
utilizarse en suelos de poca resistencia, aunque tenga apariencia de macizo.
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Figura 7 4 Estribo de cajon

En muchos casos es logico tener la idea de reducir las presiones laterales en los
estribos y asegurar ain mas la economia. En el estribo de tramo de orilla se han
suprimido los muros de aleta y cuando sea posible el muro frontal, se podra reducir
mediante el empleo de aberturas rectangulares o en arco.

Estribo sin aletas. Este estribos es simplemente un muro de contencién, algunas
veces con pequefias aletas traseras o laterales. El tramo final de la superestructura
puede estar soportado por un simple muro con un asiento de puente. Esta.
sustentado simpilemente sobre un lecho excavado, rodeado luego por el relleno. Si
las condiciones del suelo o el peligro de socavacion lo requieren, se debe profundizar
el muro lo necesario.
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7.2 CUIDADOS EN EL PROCESO CONSTRUCTIVO

Ei proceso constructivo de los puentes de vigas de perfil | es uno de ios mas sencillos
y rapido, en la construccion de puentes, pues no requiere de una fabricacion de los
elementos metalicos, sino que se adquiere con los distribuidores o fabricantes de
perfiles laminados; tratandose de elementos de produccién en linea; o bien se
fabrican las vigas que sefialan los planos del proyecto respectivo observando las
especificaciones de soldadura, calibre y calidad de las placas o elementos metalicos.

Transporte: Cuando se trata de vigas de mas de 12 metros de longitud debe
preverse fa forma de transporte con el fin de no complicar el mismo, sin embargo
debe considerarse que el transportar los tramos mas grandes posibles representa
economia y rapidez en la ejecucion de los trabajos, ya que se puede evitar el realizar
alguna unién de campo que implica costo, tiempo y una supervisidn mas cuidadosa
que la de taller ya que los trabajos de soldadura “in situ” no cuentan con todos los
elementos que se tienen en un taller.

Fabricacién: En términos generales, los factores que interviene en la construccion
de vigas de acero soldadas son los siguientes:

El corte de la piezas se hara segin las indicaciones de los planos, hay una gran
variedad de equipo para efectuar el corte de piezas de acero, se debe aplicar el
equipo mas ventajoso economicamente.

El corte con la flama de oxiacetiieno es probablemente el mas usado por los
fabricantes de estructuras de acero, y se puede utllizar desde espesores ligeros
hasta de 24" de grueso, efectuandose el corte en cualquier forma deseada, la
variacién maxima es de 5 mm. Al hacer cortes en planchas es conveniente hacerlos
simultaneos para equilibrar el calor y evitar, hasta donde sea posible, la distorsion de

placas.

Una vez obtenidas las piezas necesarias, deberan enderezarse, y el proceso de
enderezado debe aplicarse a todas ellas, antes de ensamblarse, para poder formar
uno o varios elementos estructurales, y después de soldarse, para corregir ia
distorsion.

La deformacion en arco, y ondulaciones debidas a la expansidn y contraccion de la
soldadura pueden corregirse por medio de fuerzas externas aplicadas a la pieza, o
con aplicacién de calor, o bien con una combinacion de ambos procedimientos.

El ensamblado de las piezas para formar elementos estructurales se realiza
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punteando las partes, y los puntos de soldadura deberan hacerse en forma
conveniente con objeto de tener preparaciones de juntas lo mas limpias posible.
Si se tiene una repeticion de estos ensambles de taller, es conveniente hacerlos
sujetandolos por medio de dispositivos especiales, para obtener piezas iguales.

Existen muchos métodos para realizar soldaduras, los mas usados son la soldadura
de arco eléctrico manual y ia de arco sumergido.

Hay que tomar ciertas precauciones contra la temperatura, humedad y viento, al
realizar un trabajo de soldadura. No se debe permitir a los soldadores trabajar en
temperatura ambiente demasiado fria, porque el resultado sera una mano de obra de
mala calidad, por la incomodidad de la ropa de proteccién; tampoco se le permitira
hacer su trabajo si hay viento fuerte, porque la estabilidad el arco es afectada
adversamente; en caso de permitilo se pondran mamparas de proteccion para

romper el viento.

Una junta preparada correctamente significa el 80% de una buena ejecucion. Una
vez preparada la junta y antes de soldarla, deberan verificarse las dimensiones de la
cara de rafz, angulo del bisel, limpieza, marcas de ensamble, alineamiento de las
partes a unir, y la uniformidad y tamafio de las aberturas de raiz.

Montaje: El método selecionado de montaje depende de la rapidez requerida y del
equipo disponible, ademas se deben tomar en cuenta los costos relativos de muchos
otros factores; el método depende de las condiciones del lugar, de las areas
disponibles para operar el equipo y de los riesgos en comparacion con otros
métodos.

Es necesaric tomar en cuenta el tipo, tamafio y altura de la estructura, las posibles
interferencias con otras aperaciones, el trafico de automoviles o de peatones. E!
montaje es de lo mas sencillo y deberd hacerse con gria si se encuentra una
disponible cerca de la obra, en caso contrario deberd hacerse utilizando plumas,
polipastos y malacates manuales para cable de acero.

Dos de los métodos comunmente usados con plumas son los siguientes: Montaje por
lanzamiento para claros grandes y montaje con cable - via para claros pequefios con

vigas ligeras.

E} montaje por lanzamiento se describe graficamente en la Figura 7.5.
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Figura 7.5 Montaje por lanzamiento

S

Sobre los apoyos extremos se utilizan las plumas (A) y (B); con la pluma (A) se
agarra la trabe de una seccién del tramo CD, fuera del eje de la pluma, de manera
que at accionar el polipasto (3), la trabe corre por gravedad realizando un movimiento
pendular, dado que la carga tiende a estar dentro de la vertical.

El extremo de la trabe, a su vez, se encuentra conectado al polipasto (4) de la pluma
(B), y el otro extremo a un polipasto de frenaje (5). Se continua esta serie de
movimientos, hasta que el tramo de la viga CD se iguala al tramo volado DE; a partir
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de ahi la trabe tiende a girar en el sentido de la flecha, pero el polipasto de frenaje
impide su caida. Durante esta maniobra, la trabe se apoya en un solo punto, sobre
una calza de madera protegida en su parte superior por un canal de acero.

A medida que actia el polipasto (3), la trabe corre en el sentido de su lanzamiento,
tanto como lo permite el polipasto de frenaje (5). Cuando el extremo volado de la
trabe alcanza practicamente el apoyo opuesto, se iza con el polipasto (4),
combinando su accion con la de los (3) y (5), para dejaria en su sitio final de montaje.

El montaje de frabes auxiliado por cable - via, es sumamente prectico y sencillo:
£} extremo por lanzar de la trabe, se iza como se muestra en la Figura 7.6 por el

polipasto (4), que conecta con el carro de cable - via (5), quedando asi suspendido
del cable de carga (6).
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Figura 7.6 Montaje con Cable - Via

Un trailer suspende y empuja la parte posterior de la trabe en proceso de
lanzamiento. Al correr la trabe en el sentido del avance, el polipasto (4) se abre
bajando el estremo de la trabe, por sobrar cable, dado que éste solo iza a la trabe
actuando como un malacate prapio. Se iza de nuevo el extremo lanzado de la trabe y
se repite la operacién descrita.

Colado: Una vez realizado el montaje, podra colocarse la cimbra sostenida en las
mismas trabes o vigas de acero evitando totalmente la obra falsa. Regularmente el
proyecto debe prever la condicién de trabajo de cimbrado y colado sin obra falsa pero
se debera asegurar esta situacion, ya que las fallas del patin de compresion pueden
presentarse si no se tomaron estas consideraciones en el disefio. En la mayoria de
los casos es mas econodmico, rapido y seguro hacer de las vigas elementos
autoportantes para las condiciones de colado.
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CONCLUSIONES

Las tecnologias orientadas al desarrollo de nuevos materiales exigen un profundo
conocimiento de las debilidades v bondades que éstos tienen, a fin de desarrollar
estructuras eficientes y seguras desde el punto de vista de su composicion, no solo
estructural, sino ante otras variables como son la factibilidad de produccién y los

costos.

El uso de los materiales tradicionales como el concreto en sus multiples opciones, el
acero y la madera, entre los mas usuales, no garantiza la eficiencia de las soluciones
si éstas no son racionales. Una concepcién racional significa el aprovechamiento
maximo de sus propiedades fisico-mecdnica, de su capacidad resistente y, por
supuesto, de la disponibilidad de los mismos en la region.

En México, los constructores no han impulsado las construcciones compuestas y en
especial las construcciones de acero, debido a que el costo de la magquinaria, el
equipo y la mano de obra, utilizadas en el montaje de estructuras metalicas es
algunas veces mayor que para la construccion de estructuras de concreto.

Los constructores no toman en cuenta muchas de las ventajas que ofrece la
construccion de estructuras compuestas, que es el aprovechamiento 6ptimo de las
propiedades del concreto resistiendo compresion y del acero resistiendo tension y
cortante, concibiendo estructuras mas ligeras y por lo tanto mas econémicas.

Para poder desarroliar un proyecto optimo y eficiente, es necesario conocer los mas
aproximadamente el peso de las cargas que actuaran en la estructura. En los Ultimos
afios el desarrollo tecnologico en la construccion de camiones de carga, ha
desarrollado camiones que transportan cargas mucho mas pesadas que los
camiones de disefio utilizados por los reglamentos actuales, por lo que es necesario
prever cual sera el camion mas pesado que circulara sobre el puente durante su vida
atil, ademas de verificar que los camiones que transitan por los puentes cumplan con
las cargas maximas reglamentadas para cada tipo de puente.
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ANEXO A

CARGAS - H 15-44 (M13.5)

TABLA DE MOMENTOS, CORTANTES, Y REACCIONES MAXIMAS
PARA TRAMO SIMPLE, EN UNA FRANJA

Claro Momento Cortante Claro Momento Cortante
1 2.72 10.90 31 133.33 19.93
2 5.44 10.90 32 140.58 20.29
3 8.16 10.90 33 147.82 20.65
4 10.88 10.90 34 155.32 21.01
5 13.60 11.31 35 163.11 21.36
6 16.32 11.68 35 170.89 21.72
7 19.04 11.94 37 178.91 22.08
8 21.86 12.18 38 187.24 22.44
g 2508 12.33 39 195.58 22.79
10 28.45 12.48 40 20411 2315
11 31.82 12.77 4 212.99 23.51
12 36.21 13.15 42 221.86 23.87
13 38.59 13.51 43 230.91 2422
14 41.98 13.84 44 240.33 24.58
15 4537 14.21 45 249.76 24.94
16 48.76 14.58 46 259.33 25.30
17 52.16 14.92 47 269.29 25.65
18 56.47 15.28 48 279.25 26.01
19 61.30 1566 49 289.24 26.37
20 66.31 15.99 50 299.85 26.73
21 71.51 16.36 51 310.36 27.08
22 76.92 16.72 52 320.97 27.44

23 82.43 17.08 53 332.02 27.80
24 88.18 17.43 54 343.07 28.16
25 94.09 17.79 56 354.19 28.51
26 100.14 18.15 56 365.79 28.87
27 106.43 18.50 57 377.39 29.23
28 112.87 18.86 58 389.04 29.59
29 119.44 19.22 59 401.17 29.94
30 126.28 19.58 60 413.31 30.30

El Claro esta en metros, ef Momento en {oneladas-metro y el Cortante en toneladas.
Estos valores estan sujetos a la reduccion especificada para carga con franjas mltiples.
Estos calores no incluye impacto.



ANEXO A

CARGAS - HS 15-44 (M13.5)

TABLA DE MOMENTOS, CORTANTES, Y REACCIONES MAXIMAS
PARA TRAMO SIMPLE, EN UNA FRANJA

Claro Momento Cortante Claro Momento Cortante
1 2.72 10.90 31 161.14 22.28
2 544 10.80 32 167.25 22.34
3 8.16 10.90 33 173.35 22.40
4 10.88 10.90 34 179.46 22.46
5 13.60 12.48 35 185.57 22.52
6 16.32 14.04 36 191,69 22.57
7 19.04 18.15 37 197.80 22.67
8 23.41 15.89 38 203.91 22.80
9 28.51 16.76 39 210.02 22.93
10 33.67 17.54 40 216.13 23.15
1 39.44 18.18 41 222.25 23.51
12 45.46 18.71 42 228.36 23.87
13 51.51 18.14 43 235.06 24.22
14 57.56 19.51 44 242.96 24.58
15 63.62 19.86 45 250.85 24.94
16 69.70 20.16 46 259.33 25.30
17 75.77 20.41 47 269.29 25.65
18 81.85 20.64 48 279.25 26.01
19 87.94 20.85 49 289.34 268.37
20 94.02 21.04 50 299.85 26.73
21 100.11 21.20 51 310.36 27.08
22 106.20 21.35 52 320.97 27 .44
23 112.29 21.49 53 332.02 27.80
24 118.40 21.61 B4 343.07 28.16
25 124.50 21.73 55 354.19 28.51
26 130.61 21.85 56 365.79 28.87
27 136.71 21.93 57 377.39 29.23
28 142.78 22.02 58 389.04 29.59
29 148.82 22.11 59 40117 29.94
30 155.00 22.20 60 413.31 30.30

El Claro esta en metros. el Momento en tonefadas-metro y el Cortante en toneladas.
Estos valares estan syjetos a la reduccion especificada para carga con franjas miltiples.
Estos calores no incluye impacto.



ANEXO A

CARGAS - H 20-44 (M18)

TABLA DE MOMENTOS, CORTANTES, Y REACCIONES MAXIMAS
PARA TRAMO SIMPLE, EN UNA FRANJA

Claro Momento Cortante Claro Momento Cortante
1 3.63 14.53 K} 177.77 26.58
2 7.25 14.53 32 187.43 27.06
3 10.88 14.53 33 197.09 27.53
4 14.51 14.53 34 207.09 28.01
5 18.14 15.06 35 217.47 28.49
6 21.76 156.57 36 227.85 28.96
7 25.39 15.93 37 238.54 29.44
8 29.05 16.23 38 249.65 29.92
9 33.43 16.44 39 260.76 30.39
10 37.94 16.61 40 272.14 30.87
11 42 44 17.04 41 283.98 31.35
12 46.95 17.53 42 285.81 31.82
13 51.46 17.99 43 307.88 32.30
14 55.97 18.47 44 32044 32.78
15 60.49 18.96 45 333.00 33.25
16 65.01 19.42 46 345.76 33.73
17 69.54 19.90 47 369.05 34.21
18 75.29 20.39 48 372.33 34.68
19 81.73 20.85 49 385.79 35.16
20 88.42 21.33 50 399.80 3564
21 95.34 21.82 51 413.81 36.11
22 102.55 22.29 52 427.95 36.59
23 109.91 22.77 53 442,69 37.07

24 117.57 23.24 54 457.42 37.54
25 125.45 23.72 55 472.26 38.02
26 133.51 24.20 56 487.72 38.50
27 141.90 2467 57 503.18 38.97
28 150.50 25.15 58 518.71 39.45
29 159.26 2563 59 534.89 39.93
30 168.38 26.10 60 551.08 40.40

El Claro esta en metros, el Momento en toneladas-metro y el Cortante en toneladas.
Estos valores estan sujetos a la reduccion especificada para carga con franjas multiples.
Estos calores no incluye impacto.



ANEXO A
CARGAS - HS 20-44 (MS518)

TABLA DE MOMENTOS, CORTANTES, Y REACCIONES MAXIMAS
PARA TRAMO SIMPLE, EN UNA FRANJA

Claro Momento Cortante Claro Momento Caortante
1 363 14.53 31 214.85 29.69
2 7.25 14.53 32 222.99 29.78
3 10.88 14.53 33 231.14 290.87
4 14.51 14.53 34 239.28 29.95
5 18.14 16.66 35 247.43 30.03
6 21.76 18.71 38 255.58 30.10
7 25.39 20.19 37 263.73 30.22
8 31.21 21.3 38 271.88 30.40
9 38.00 22.35 38 280.03 30.58
10 44.90 23.37 40 288.18 30.97
11 52.59 2422 41 286.33 31.35
12 60.62 24 95 42 304 .48 31.82
13 68.67 2553 43 313.41 32.30
14 76.74 26.00 44 323.94 32.78
15 B4.83 26.47 45 334.48 33.25
16 92.93 26.89 46 345.78 33.73
17 101.03 27.22 47 369.06 34.21
18 108.13 27.52 48 372.34 34.68
19 117.25 27.81 49 386.79 35.16

20 125.36 28.07 50 399.80 35.64
21 133.48 28.25 51 413.82 36.11
22 141.60 2847 52 427.97 36.59
23 148,72 28.67 53 44270 37.07
24 157.86 28.82 54 457 44 37.54
25 166.01 28.97 55 472.27 38.02
26 174.15 29.11 56 487.73 38.50
27 182.28 29.23 57 503.20 38.97
28 190.42 29.35 58 518.72 39.45
29 188.55 29.47 59 534.90 39.93
30 206.70 29.59 60 551.09 40,40

El Claro esta en metros, el Momento en toneladas-metro v el Cortante en toneladas.
Estos valores estan sujetos a la reduccion especificada para carga con franjas miitipies.
Estos calores no incluye impacto.
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