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Presentacion

La presente tesis titulada “Evaluacion estructural del puente Lacramarca
ubicado en la panamericana norte. Propuesta de mejora, Chimbote — Ancash -
2018”.

La cual presenta en el primer capitulo la introduccion que contiene realidad
problemética, trabajos previos, teorias relacionadas al tema, formulacion del
problema, justificacion del estudio, hipétesis, objetivos generales y especificos

del proyecto de investigacion.

En el segundo capitulo presenta el método que contiene disefio de
investigacion, variables, operacionalizacion, poblacion y muestra, técnicas e
instrumentos de recoleccion de datos, validez y confiabilidad, métodos de

analisis de datos, aspectos éticos.

El tercer capitulo presenta los resultados, lo cual constituye todo el desarrollo
gue se hizo para evaluar la estructura del puente Lacramarca en el Distrito de
Chimbote.

El cuarto capitulo presenta la discusion de resultados, donde se discrepan los
datos obtenidos con los antecedentes y la norma que rigen a este tipo de
estructuras.

El quinto capitulo presenta la conclusién, los cuales se dan conforme a los

objetivos propuestos de la tesis, para luego dar las recomendaciones

respectivas, segun lo requiera.
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RESUMEN

El objetivo de este proyecto de investigacion consistio en evaluar el puente del
rio Lacramarca del Distrito de Chimbote — 2018, la cual siendo esta construida
en el 1985 con la norma francesa C-30 la cual siendo esta ya obsoleta.

Se realizé el ensayo del puente del rio Lacramarca teniendo en cuenta los
pardmetros establecidos en la norma actual AASHTO LRFD, como también el
Manual of Bridge Evaluation, la cual sigue la filosofia del manual AASHTO.
Para comenzar el proceso de desarrollo del proyecto se solicitd los planos
estructurales del puente rio Lacramarca al MTC (Provias Nacional), teniendo
dichos planos se comenzé a verificar las fallas de manera superficial del puente
mediante fichas técnicas y guias de observacion.

Se realiz6 para poder modelar la estructura un estudio de suelos la cual
consistia de un ensayo de DPL y calicatas.

Del modelo estructural se obtuvo las secciones con mayores dementadas la
cual se comparé con la norma AASHTO LRFD, la cual informacion se interpretd
mediante tablas.

Palabra clave: Evaluaciéon estructural, Lacramarca, Puente



ABSTRACT

The objective of this research project was to evaluate the Lacramarca river
bridge of the Chimbote District - 2018, which is being built in 1985 with the
French standard C-30 which is already obsolete.

The Lacramarca river bridge test was carried out taking into account the
parameters established in the current AASHTO LRFD standard, as well as the
Manual of Bridge Evaluation, which follows the philosophy of the AASHTO
manual.

For the process to begin the development of the project, the structural plans of
the Lacramarca river bridge to the MTC (Provias Nacional) were requested,
having said plans it began to verify the faults in a superficial way of the bridge
by means of technical sheets and observation guides.

A soil study was carried out in order to model the structure, which consisted of a
DPL test and pits.

From the structural model, the sections with the largest demented were
obtained, which was compared with the AASHTO LRFD standard, which

information was interpreted through tables

Keyword: Structural evaluation, Lacramarca, Bridge



1. INTRODUCCION

1.1 REALIDAD PROBLEMATICA

“Como bien conocemos, el hombre a medida de su evolucién ha ido buscando
la comodidad como también satisfacer sus necesidades; es asi como parte de
ello empezaron con la construccion de los puentes, para superar pequefos y
grandes obstaculos en la comunicacion con otros, pero también la desilusion y
preocupacion de su posterior deterioro y, en algunos casos, de su
derrumbamiento. Esto ha generado pérdidas econdmicas, y lo mas grave
pérdidas humanas, por lo cual se ha creado la necesidad de su conservacion y
su constante revisidon de estabilidad” (Mufioz, 2013, p.9).

Es importante de la construccién y andlisis de puentes ya que éste aporta
muchos beneficios a la sociedad, ya sea en la seguridad vial, en el transito
seguro de vehiculos y peatones; por otra parte, la construccion de un puente
permite salvar un accidente geografico como un rio, un camino, una via férrea.
La mayor parte de los puentes construidos no podian soportar pesos pesados 0
fuertes corrientes de agua. Fueron estas deficiencias que llevaron al desarrollo
y a la evolucion progresiva de la construccion de cada vez mejores puentes.

La cultura romana fue la primera en construir puentes en forma generalizada
para poder atravesar valles o rios, para conectar las ciudades. La causa de que
estas estructuras hayan durado tanto tiempo es que los cimientos eran muy
sélidos, y construian sobre haces de pilotes rellenos y rodeados de cemento
(Mufios, 2013, p.10).

Si como los puentes construidos por los romanos. Hay diversos ejemplos de
puentes que han perdurado a través del tiempo uno de estos es el puente
colgante sobre el Danubio que fue construido hace un poco menos de un ciclo
y medio, este permanece hasta ahora estable sobre un suelo arcilloso, sobre
un estrato del subsuelo inestable en Budapest.

Con la revolucién industrial en el siglo 19, los sistemas de celosia de hierro
forjado fueron desarrollados para construir puentes mas grandes, pero el hierro
no tenia la resistencia necesaria para soportar grandes cargas. Con el
advenimiento de acero, que tiene una resistencia mayor, fueron construidos
puentes mucho mas grandes, muchos usando las ideas de Gustave Eiffel
(Vallecilla, 2006, p.12).
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En la actualidad y desde la mitad del ciclo pasado se viene utilizando el
concreto armado y pretensado debido a sus propiedades de rentabilidad y
durabilidad. Sus propiedades la han convertido en el método mas popular en el
sector de la construccion, tanto para edificaciones como para puentes.

“El desarrollo de la tecnologia de los puentes ha sido simultaneo con el
adelanto de investigacion en la ingenieria. Dia a dia, es posible el logro de
soluciones avanzadas, por la aparicion de diversos métodos y neo desarrollos
constructivos. Estas estructuras aplican el implemento de multiples facetas de
la ingenieria, la hidraulica, la hidrologia, los suelos, los materiales, las
estructuras, los andlisis y disefios de las mismas, la estética, el paisaje, el
ambiente, el servicio al cual esta destinada la solucién” (Trujillo, 2009, p.3).

Asi como hay puentes construidos hace mas de 100 afios que perduran hasta
hoy en dia, hay otras estructuras que colapsaron antes de cumplir su tiempo de
vida esto es debido a mal disefio, y también porque no se consider6 los efectos
del ambiente sobre la estructura.

En una investigacion realizada por Smith quien presento los resultados a nivel
internacional de un estudio de 143 fallas ocurridas en diferentes partes del
mundo entre 1847 y 1975, “Smith subdivide las fallas en 9 categorias, de las
cuales emerge como las mas frecuentes la de inundacion y socavacion por la
accion de corrientes de agua. El alto nUmero se debe entre otras razones a que
un mismo rio en una creciente puede socavar las fundaciones de una serie de
puentes que se encuentren en su curso. Se encuentra ademas que son
puentes menores los que sufren por este concepto”, (Mufios, 2013, p.50).

En el mismo estudio se da a conocer que la causa de los colapsos de los
puentes evaluados es un 28% por deficiencias en la construccion, 27% por la
socavacion, 15% por las deficiencias en el disefio, el 12% sismo, 8% en
deficiencias en inspeccion/mantenimiento, 5% impacto de camiones, 3% viento
y 2% fuego (Smith,1997).

Los puentes son estructuras de muy importantes para el progreso del pais,
cuya proyeccion se debe realizar segun las exigencias del ambiente y deben
impulsar el desarrollo de pais. Se debe considerar el incremento de cargas,
siempre asegurando el circulamiento 6ptimo de vehiculos y peatones, y tener

longitudes adecuadas de visibilidad en los accesos y la estructura.
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En el Peru antes del 2004 no se conocia el numero y condicién de los puentes
tampoco existia un Organo estatal encargada especificamente en el
mantenimiento de dichas estructuras, en consecuencia, se realizé por medio de
la empresa GMR, un inventario de la cantidad de puentes en la red nacional,
segun su tipo, en esa fecha se tenia una cifra de 1086 puentes, 434 pontones y
89 cruces. Y a en el 2009 con la adicion de contratos de conservacion se

afiadio su estado en la que se encuentra cada estructura (MTC, 2009).

A la informacion obtenida en el afio 2009 se le afiadi6 los resultados obtenidos
del inventario vial en el 2010. Segun dicho informe el Perd cuenta con un
aproximado de 2 227 mil estructuras en un total de 23 072km de red vial, de las
cuales el 24.83% son concesionadas, con buen estado; de las no
concesionadas, el 7.36% se encuentra en buen estado y con carga de disefio
actual, el 21.24% fueron disefladas con una carga previa menor de 48
toneladas, el 6.29% son estructuras modulares las cuales el 4.49% son
antiguas y requieren ser reemplazadas, el 40.28% son puentes provisionales

gue no son aceptables para soportar e trafico actual (MTC 2010).

Al analizar los resultados de estudio realizado por el MTC se tiene como
conclusion que las estructuras construidas antes del ciclo XXI, presentan
problemas debi6é a la escases de mantenimiento, deben ser evaluadas para
mejorar su estructura segun las normas actuales vigentes para asi mejorar su
funcionamiento.

En estos ultimos meses en la mayor parte del Peru, ha sido afectado lluvias
torrenciales en la parte de la costa y sierra del pais, esto conllevo a un aumento
del caudal de los rios, que fue causante de diversos desastres, en lo que
respecta a puentes (vehiculares y peatonales), 242 se han desplomado en todo
el pais. Entre las regiones mas afectadas se encuentran Lima (con 56
puentes), Lambayeque (52) y Ancash (44) (MTC, 2017).

Con lo que corresponde a Ancash se desplomaron diversos puentes, esto fue
debido al aumento del caudal que afecto la infraestructura de los puentes,
dejando asilados varias localidades, teniendo como resultado la escasez de
alimentos y el alza de precios, trayendo panico a la poblacion. Esto nos sirve
de ejemplo para dar a conocer la verdadera importancia de los puentes y su

importancia en el desarrollo del pais, por ende se necesita que la hora de
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disefiar un puente se tengan en cuenta todos los factores que podrian alterar el
correcto funcionamiento del puente, como también es esencial el analisis
estructural de las obras ya construidas para determinar si han sufrido algun
deterioro debido al tiempo o a causa ambiente que lo rodea, como también si
ha habido una mala ejecucion de estas.

El puente Lacramarca construido en los afios 80 es fundamental para
comunicar el distrito de nuevo Chimbote siendo este el tnico medio para poder
conectar ambas localidades, esta ha sido afectado por las lluvias que han
ocurrido en los ultimos meses que ha causado el alza del caudal del rio
poniendo en peligro la estructura del puente, por ende es necesario realizar
estudios para poder evaluar esta obra debido a las diversos factores climaticos
gue se visto afectado y también por la antigledad de este mismo. Es por tanto
que la tesis “Evaluacién estructural del puente Lacramarca ubicado en la
panamericana norte. Propuesta de mejora, Chimbote — Ancash - 2018, busca
dar a conocer el estado actual del puente y dar posibles soluciones para

alargar la vida util de esta.

1.2. TRABAJOS PREVIOS

A nivel internacional:

Aguayo Arostegui Sofia (2017). En su tesis “Evaluacion funcional y estructural
del puente sobre el rio Chibunga, ubicado en la via Calpi-Gatazo grande,
Parroquia Cajabamba, Canton Colta, provincia Chimborazo”, requisito para la
obtencion del titulo de ingeniero civil, tiene como objetivo realizar la inspeccion,
evaluacion y analisis del puente sobre el Rio Chibunga, ubicado en la via Calpi-
Gatazo Grande, Parroquia Cajabamba, Cantén Colta, Provincia Chimborazo
con la finalidad de conocer sus defectos y deficiencias actuales, mediante
fichas de inspeccién tiene como resultado que el puente inspeccionado debe
ser sustituido debido a que presenta fallas de alto grado.

Mufioz Diaz Edgar (2015). En su articulo “estudio de las causas del colapso de
algunos puentes en Colombia”. Este estudio tiene como objetivo calificar los
diversos puentes colapsados segun el tipo de falla, y como resultado nos da a
conocer que la mayor causa de desplomes de los puentes en Colombia se
viene dado por el efecto de la socavacion en los estribos o pilares, y esto es da
porque en dicho pais no se cuenta con el apoyo econdmico permanente al
sistema de mantenimiento y control para puentes.
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Hidalgo Negrete Rolando (2017) en su tesis “Aplicacion de métodos tedricos de
andlisis de capacidad de carga propuestos en The Manual for Bridge
Evaluation (AASHTO) para puentes existentes, aplicado a la superestructura
metalica tipo pértico del puente Lita”, realizada en Ecuador, tiene como objetivo
identificar cual método entre los propuestos en el MBE se deben utilizar para
llevar a cabo el analisis de capacidad de carga viva de la superestructura de un
puente metalico existente, mediante el uso de un modelo estructural y
basandose en el MBE y AASHTO LRF. Teniendo como resultado que la
estructura del puente Lita presenta dos miembros criticos, las columnas del
margen izquierdo y la seccion de viga ubicada en la conexion con las columnas
del margen derecho, lo cual requieren intervencion urgente en estos elementos
A nivel Nacional:

Umpire Portocarrero Jorge, en su tesis “Evaluacion estructural del puente
Nochoz en el tramo ll-Villa Rica- Puerto Bermudez, Oxapampa” para obtener el
titulo de ingeniero civil. Realizé la evaluacién estructural del puente Nochoz con
el fin de hallar el estado actual de este, en base a la metodologia AASHTO-
LRFD y teniendo como guia “Manual of bridge evaluation”. Teniendo como
conclusién los momentos positivos y negativos en lo cual estos generan mayor
momento critico en la zona central del puente del apoyo, y segun los
pardmetros RF del manual of bridge evaluation la estructura se reforzara en las
vigas interior y exterior que fueron afectadas por los momentos negativos.
Andia Rojas Efrén, en su tesis “Determinacion y evaluacién de las patologias
del concreto armado en los elementos estructurales del puente vehicular
Chanchara del tipo viga-losa, en el rio Gongora, distrito de Payasca. Provincia
de Huamanga. Regién Ayacucho”. Elaboro esta tesis con el objetivo de conocer
el estado actual del puente Chanchara. Determino el estado del puente
mediante fichas de inspeccion con lo cual el puente fue dividido en sectores,
cada muestra con su respectiva ficha, se dio a conocer por areas el nivel de
dafios segun las patologias presentes en este, y dio como resultado que la
florescencia y las fisuras son las mas abundantes. Y concluyo que el puente se
encontraba en con un nivel de severidad muy malo, y se recomendo su
demolicion.

Vences Rojas Milton (2004), en su tesis “Disefio estructural del puente Lima
sobre el Canal Via, Sullana, para optar por el titulo de ingeniero civil. Elaboro
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esta propuesta con el fin de dar solucion al transporte interurbano de la ciudad
de Sullana. Citando también en su tesis la importancia de un analisis
estructural adecuado al puente, como también la necesidad de implementar
recursos para su conservacion. Y concluyo que el disefio de un puente tipo viga
losa era lo adecuado para dicha zona, segun su nivel de trafico actual que
presentaba dicha carretera.

A nivel Regional:

Lozano Rodriguez Karina (2011). En su tesis “Disefio de un puente aplicando el
método LRFD con superestructura de viga postensada”, para optar en titulo de
ingeniero civil. Tiene como objetivo el disefio de un puente de concreto
postensado, aplico este método con el fin de dar a conocer este tipo de
puentes donde se realizan mejores controles con respecto a su calidad y
tiempo de ejecucion son inferiores en comparacion con el sistema tipico.
Usando como referencia la norma AASHTO-LRFD tuvo como conclusion que
los puentes debido a su condiciébn de ser mas vulnerables que otro tipo de
estructuras, estas deben ser evaluadas y mantenidas para cumplir con un
servicio continuo. Y realizando el disefio del puente con viga postensada
concluyo que debido a la unién de concreto y acero postensado se producen
elementos capaces de contrarrestar el esfuerzo y la deformacion producida por
las cargas que afectan el puente casi en su totalidad, creandose estructuras
mas eficientes.

Chacén Baca Luis y Llontop Rosales Frank (2005). En su tesis “Sistema de
inspeccion y evaluacién para el mantenimiento y reparacion del puente Santa y
puente Carrizales”, para optar por el titulo de ingeniero civil. Tiene como
finalidad la implementacibn de un adecuado sistema de informacion de
puentes, para la inspeccion, mantenimiento y reparacion de los puentes
carreteros. Mediante fichas técnicas de inspeccion realizadas, tuvo como
resultado que los puentes evaluados presentan dafios que deben ser atendidos
a mediano plazo, porque su situacibn puede degradarse, y esto es
consecuencia de que no existe un organismo que se encargue especificamente

de la inspeccion y evaluacion de puentes carreteros.
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1.3. Teorias relacionadas al tema

1.3.1. Puente

Un puente es una estructura que nos ayuda a salvar un accidente geografico, y
depende de las caracteristicas del ambiente se planea su disefio. Los puentes
y sus componentes deben ser disefiados para cualquier tipo de fuerza externa
tanto como sismicas como otros eventos extraordinarios, de tal manera que si
sufren dafios, tengan una baja probabilidad de colapsar completamente
durante los movimientos del terreno inducidos por los sismos, asi mismo, las
cimentaciones deben estar preparadas para soportar las grandes avenidas de
los rios y la socavacion producida por las maximas descargas; por otro lado, la
pérdida de capacidad portante del suelo por efecto del sismo debe ser
analizado en todo tipo de cimentaciones (Rivera, 2004, p.7).

La estructura del puente consiste en una serie de partes conectadas con el fin
de soportar una carga. Para realizar el analisis estructural de un puente se
debe conocer cdmo estan soportados y conectados los miembros entre si. Para
poder realizar el andlisis adecuado se debe tener conocimiento de sus
componentes con el fin de poder clasificarlo.

Para analizar el puente se analizaran la losa superior, y la infraestructura donde
se realizara el analisis de la losa inferior y las paredes laterales, donde se

hallaran las cargas actuantes en ellas.
1.3.1.1. Estructura
1.3.1.1.1. Superestructura

La superestructura de un puente es la zona donde se inicia la trasferencia de
cargas usualmente esta recubierta con un cierto porcentaje de asfalto para
poder amortiguar el peso de los camiones que transitan en él. La
superestructura usualmente se compone de un tablero que descansa sobre las
vigas principales, y son estas las que transfieren la carga hacia la subestructura
(Muios, 2013, p.15).

Estas segun la luz de tramo pueden clasificarse en, losas macizas, losas
nervadas, losas aligeradas, vigas T mdltiples, vigas preesforzadas, vigas
vaciadas “in situ” de concreto preesforzado, tableros mixtos. Las losas macizas
se utilizan en puentes de pequefas luces de 6 a 20 m, las losas nervadas,

cuando aumenta la longitud y se desea aligerar la superestructura, las losas
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aligeradas, vigas T multiples recomendables para luces entre 10 y 25 m, vigas
preesforzadas recomendable para luces entre 20 y 50 m es una solucion
econdmica debido a que se reducen su esbeltez, vigas vacias “in situ” de
concreto preesforzado son muy utilizadas para viaductos urbanos debido a que
es mas sencillo el encofrado y se adaptan a formas complicadas, por ultimo los
tableros mixtos se realiza cuando las resulta mas ventajoso construir con
acero (Rivera, 2004, p.16).

1.3.1.1.2. Subestructura

“‘Los estribos o pilares por su profundidad donde se requiere cimentar
generalmente puede requerir de componerse en 2 partes: una elevacion y una
cimentacion, la cimentacion por su forma puede ser con pilotes caissones,
constituyendo lo que se define con una cimentacion profunda. Las elevaciones
cuando son muy altas pueden ser huecas” (Rivera, 2004, p.20).

1.3.1.1.3. Puente del Rio Lacramarca

Puente tipo alcantarilla construido en el afio 1985, esta estructura esta formada
con multiples losas y paredes que transfieren las cargas al terreno.

T
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1.3.1.2. Cargas que afectan al puente

“Los puentes son estructuras que vienen siendo disefiadas para poder soportar
cargas y fuerzas tanto transversales como longitudinales. Entre las que
siempre se consideran estan la carga viva, carga muerta y la de impacto; y se
afiaden otras fuerzas segun las condiciones que presenta el entorno de la
estructura tales como el empuje de tierra, fuerza centrifuga, etc.” (Rivera, 2004,
p.22)

1.3.1.2.1. Cargas permanentes
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Son las cargas que permaneceran por tiempo ilimitado durante toda la vida util
del puente.

Segun el AASHTO LRFD A3.5.1, estas se dividen en las cargas muertas de
secciones estructurales como también no estructurales que adopta el simbolo
DC, y las cargas muertas que agregan la carpeta asfaltica e las instalaciones
para el publico que adopta el simbolo DW. Estas seran calculadas segun las
dimensiones del plano de la estructura. (AASHTO LRFD ,2014)

1.3.1.2.1. Cargas vivas

Las cargas vivas son las cargas causadas por los peatones y por el peso de los
vehiculos que transitan por el puente. Para su calculo se empleara la Carga
HL-93. (AASHTO LRFD ,2014)

“Se tendrd que considerar para el disefio la carga viva que resulte mas
desfavorable entre la unién del camion de disefio y la carga distribuida o el
tandem de disefio y la sobrecarga distribuida.” (Ramirez y Leén, 2010, p.115).
1.3.1.2.1.1. Camion de disefio

La longitud entre los dos ejes con mayor carga se debe tomar la que, estando
entre la distancia de 4.30m y 9.00m con una carga de 145 kN, tenga como
resultado el efecto mas desfavorable para el puente.

“Los efectos de las cargas obtenidas por el camion de disefio tienen que ser
aumentadas por efectos dinamicos, excepto las estructuras de madera y
enterradas”. (Manual de disefio de puente, 2003, p. 52).

1.3.1.2.1.2. Tandem de disefio

Esta carga consiste en la aplicacion de 2 cargas de 110 kN, estas son
espaciadas a 1.20, y la distancia de las ruedas transversalmente tendra que ser
de 1.80 m. Debido al efecto dinAmico estas deben ser incrementadas con un
factor de impacto. (Manual de disefio de puente, 2003, p. 52)

1.3.1.2.1.3. Sobrecarga distribuida

Se considera para el célculo una sobrecarga de 9.3kN/m, esta se aplica
uniformemente de forma longitudinal donde se produzca un efecto
desfavorable, y transversalmente sobre una distancia de 3 m. La cual sera
aplicada en la posicion donde se encuentre el camion de disefio. (Manual de
disefio de puente, 2003, p. 52)

1.3.1.2.1.4. Modificacién por niumero de vias cargadas
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“Cuando se utiliza mas de dos carriles cargados, ya sea con la carga de faja o
con la de camién. Podr4 aplicarse un factor de reduccion, al peso de los
camiones de disefio, que tiene en cuenta la probabilidad de presencia
simultanea de la sobrecarga en todas las fajas” (Rivera, 2003, pag.35).

Ver Manual de disefio de puentes, pag. 53.

Numero de Vias
Cargadas Factor
1 1.2
2 1
3 0.85
4 0o mas 0.65

Fuente: Manual de disefio de puente
1.3.1.2.2. Efectos dindmicos
Estos efectos se pueden se originar por la discontinuidad de la superficie
del pavimento, también estos efectos se originan debido a la ondulacion de
la superficie del pavimento del puente por el asentamiento o por las
frecuencias de vibracion similares entre este y el automovil que transita.
“Las cargas de camion de disefio y al eje tandem se tendran que amplificar
para que tengan en cuenta los efectos causados por la amplificacion

dinamica e impacto”. (Manual de disefio de puente, 2003, p. 53)

Incremento de la carga viva por efectos dinamicos

Componente Porcentaje

Elementos de union en el tablero (para todos los estados

limites) 75%
Para otros elementos
15%
e estados limites de fatiga y fractura
e Otros estados limite 33%

Fuente: Manual de disefio de puente
1.3.1.2.3. Fuerzas provenientes de corrientes de agua
Segun Manual de disefio de puente (2003, p. 53), el efecto del flujo del agua
sobre pilas, se calculara con la expresion:
P = 53KV?
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En la que:
P = Es la presion en kgr por metro cuadrado (k/m2)
V = Velocidad del agua en metros por segundo (m/s)
K = Una constante, que depende de los factores de la pila
“La constante K toma los valores de 0.7 para bordes semicirculares, 1.4 para
bordes cuadrados, 1.4 para pilas con acumulacién de malezas y 0.5 para
bordes angulares y angulos menor que 30°” (Rivera, 2003, p.42).

e Supresion:
“Cuando una estructura o alguna de sus partes, pueda encontrarse sumergida,
como en el caso de pilotes, cabezales, bases, etc., considerara el empuje hacia
arriba que se ejerce por desplazamiento de la masa de agua” (Rivera, 2003,
p.42).
1.3.1.2.4. Empuje de suelo
“Para elementos estructurales destinados a retener masas de suelos, se
aplicara la teoria de Rankine; considerando como minimo una presion
equivalente a un fluido con un peso unitario de 0.48 t/m3” (Rivera, 2003, p.42)
“Rankine considero esencialmente la teoria de Coulomb excepto que €l asumié
que no hay friccidbn en el muro o cohesion del suelo y dedujo féormulas para
suelos no cohesivos, por lo que en otros tipos de suelos los valores de empuje

de tierras son aproximados”. (Manual de disefio de puente, 2003, p. 197)

1.3.1.2.4.1. Empuje lateral del suelo
En el manual de disefio de puentes (2003, p. 197), se asume que el empuje
lateral del suelo es inicialmente proporcional a la altura de suelo, y se debera
tomar como:
P = knysgz(107°)
Donde:
p =empuje lateral del suelo (MPa)
k;, = coeficiente de empuje lateral
y,= densidad del suelo (kg/m3)
z = profundidad del suelo debajo de la superficie (m)
g = aceleracion de la gravedad (m/s2)

1.3.1.2.4.2. Coeficiente de empuje lateral en reposo
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En el manual de disefio de puentes (2003-p.198), se considera para suelos
normalmente consolidados, muro vertical y terreno nivelado, el coeficiente de
empuje lateral en reposo se puede tomar como:

kof = —1sing
Donde:

¢ = angulo de friccién interna del suelo drenado

1.3.1.2.4.3. Coeficiente de empuje lateral activo

En el manual de disefio de puentes (2003, p.198), se establece que en el caso
de muros que van a desplazarse o deflectarse lo suficiente como para alcanzar
las condiciones minimas de empuje activo, se considera el coeficiente de

presion lateral activo de tierras, calculado de esta forma:

2 -
. cos?(¢ = ) 2

sen(p + §)sen(p — i)
cos?fcos(B +8) |1 +Jcos(ﬁ 15)cos(B = 1)

Donde:

6 = angulo de friccion entre el relleno y el muro

i = angulo de inclinacién del relleno respecto a un eje horizontal

B = angulo de inclinacion del respaldo interno del muro respecto a un eje
vertical

@= angulo de friccién interna

1.3.1.2.4.4. Coeficiente de empuje lateral pasivo

En el manual de diseiio de puentes (2003, p.199), para los suelos cohesivos,

los empujes pasivos se pueden estimar de la siguiente manera:

p = kyysgz * 107° + 2¢ ’kp

Doénde:
p = empuje pasivo (MPa)

¥s = densidad del suelo (kg/m3)

z = profundidad bajo la superficie del suelo (m)
c = cohesion del suelo (MPa)

k, = coeficiente de presion lateral pasiva.

g = aceleracion de la gravedad
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1.3.1.3. Evaluacion de capacidad de carga

La Asociacibn Americana de Carreteras Estatales y Transporte (AASHTO)
define la “capacidad de carga” como el maximo tonelaje permitido para un
camion expresado en términos de la designacion HS de una carga para un
puente (alcantarilla). La capacidad de carga se expresa en términos de dos
clasificaciones separadas en una Tasa de inventario y un Factor de
funcionamiento u operacion. (Umpire, 2013, p.40)

1.3.1.3.1. Factor de capacidad

Para poder establecer cudl es la capacidad de soporte un elemento estructural
cuando es sometida a una carga, se emplea el coeficiente de factor de
capacidad (RF) con el fin de establecer cual es su carga maxima que puede
transitar sobre la estructura de modo seguro, para poder establecer
restricciones de vehiculos segun su peso. (Hidalgo, 2017, p.50)

Para poder definir el valor RF por cada elemento se aplica la ecuacion general
de capacidad de carga, esta ecuacion cuenta con variables de carga y
resistencia que varian de acuerdo al tipo de metodologia. La ecuacion es
interpretada segun el tipo de resultado que esta obtenga, siendo RF=1 la
estructura puede soportar las cargas establecidas segun el tipo de método
utilizada; si RF<1 esta debe ser rehabilitada o reforzada. (Umpire, 2013, p.45)
1.3.1.3.1.1. Nivel de evaluacién

Se establecen dos niveles en cada método de capacidad de carga, estas
poseen indices de confiabilidad tanto para la resistencia y la carga del
elemento.

Para el método derivado del LRFD para llegar a un indice de fiabilidad
aceptable se establecen factores de carga y reduccion de resistencia para cada
estado limite. (Hidalgo, 2017, p.54).

1.3.1.3.1.1.1. Nivel de evaluacion de inventario

La Clasificacion de inventario (IR) es la carga maxima de camion que puede
utilizar con seguridad el puente o una alcantarilla por un periodo indefinido de
tiempo. (AASHTO, 2003)

1.3.1.3.1.1.2. Nivel de evaluacion de operacion

La Clasificacion de operaciones (OR) es la carga de camién permisible maximo

absoluto que pueden utilizar el puente [alcantarilla]. Segun los resultados de
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este nivel de evaluacion se deben establecer limites del tipo de camiéon méaximo
a transitar en la estructura. (AASHTO, 2003)
1.3.1.3.2. Métodos de evaluaciéon de capacidad de carga
Existen tres tipos de métodos establecidos en el manual de evaluacion de
puentes (MBE), esto es debido que implementaron estos métodos segun el
namero de metodologias de disefio derivadas del AASHTO.
Para las metodologias establecidas por ASSHTO Standard, se encuentran los
meétodos de esfuerzos admisibles (ASR) y método de factores de carga (LFR).
Para el AASHTO LRFD se establece el método por factores de resistencia y
carga (LRFR). (Hidalgo, 2017, p.55)
Para este proyecto se utilizara el método LRFR por que deriva del cédigo de
disefio AASHTO LRFD por ser el mas actual y ser el método de disefio mas
empleado en el pais,
1.3.1.3.2.1. Método de factores de resistenciay carga (LRFR)
Esta metodologia deriva del AASHTO LRFD, consta de factores y cargas
calibrados para obtener un alcance minimo de seguridad.
Esta metodologia esta compuesta por tres niveles de evaluacion:

¢ Clasificacién de carga de disefio

e Clasificacion de carga legal, y

¢ Clasificacion de carga de permiso.
Cada nivel de evaluacion costa con diversos camiones de disefio segun el tipo
de capacidad de carga de la estructura. (MBE, 2008, Articulo 6. A1.2)
1.3.1.3.3. Clasificacion de carga de disefio.
El andlisis de capacidad de carga de disefio es lo primero que se debe realizar,
este nivel se debe evaluar con las cargas estandarizadas en la metodologia de
disefio LRFD, teniendo en cuenta también sus dimensiones y propiedades
actuales.
Este primer nivel nos da como resultado la identificacion de puentes que
deberian ser calificados segun la carga legal. Los puentes segun el valor de su
factor de capacidad se derivan a otro tipo de clasificacion de carga.
Para los puentes que obtuvieron un clasificador RF = 1 en el nivel de inventario,
obtendran una capacidad de carga aceptable para todas las cargas legales que
se prestan en el manual AASHTO LRFD, si no supera la unidad, RF < 1, en el
nivel inventario pero si en el nivel de operacion, puede tolerar la carga legal
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especificada en el manual AASHTO, pero no camiones mas pesados
especificado en ese manual. (Umpire, 2013, p.54)
Para los puentes que no superen la unidad ni en el nivel de inventario, y

tampoco en el nivel de operacion deben ser evaluadas por carga legal.

1.3.1.3.4. Cargas de evaluacion

Para poder evaluar un puente con el método de factor de clasificacion se debe
emplear solamente la carga permanente y la carga vehicular, este método no
incluye dentro de los factores de evaluacion las cargas generados por eventos
extremos, los cuales son las de sismo, inundacion, incendio, debido a que esas
fuerzas tienen una minima posibilidad de ocurrir. (MBE, 2008, Articulo 6A.2.1)
La carga vehicular que se considera para esta es la establecida en la
metodologia AASHTO LRFD, como también la que se encuentra en el manual
de disefio puentes de este pais.

1.3.1.3.4.1. Ecuacién general de la clasificacién de carga

Como especifica el MBE articulo 6A4.2.1, el método se basa en analizar la
capacidad de cada componente de la estructura aplicando la ecuacion general

de carga:

_ C— (Ypc)(DC) — (Ypw)(DW) £ (yp )(P)

RE o)LL + IM)

Para los estados limites de resistencia
C = Rnoc ¢s ¢pn
Donde se aplicara el siguiente limite inferior
@cps = 0.85

Para los limites de trabajo

C=/r
Donde:
RF= Factor de clasificacion.
C= Capacidad.
Fr = Tension permitida especificada en el codigo LRFD

Rn = Resistencia nominal de mienbros (como inespeccionado)
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DC = Efecto de carga muerta debido a componentes estructurales y
dispositivos.

DW = Efecto de carga muerta debido al uso de superficie y utilidades.

P = Cargas permanentes aparte de las cargas muertas.

LL=Efecto de la carga viva.

IM=Carga dinamica asignada.

Ydc = Factor de carga LRFD para componentes estructurales y dispositivos .

El factor de resistencia ¢ tiene el mismo valor para un nuevo disefio y para la
clasificacion de la carga. También ¢ = 1.0 para todos los estados limites sin
resistencia.

ypw = Factor de carga LRFD para usar superficies y utilidades .

¥p = Factor de carga para carga permanente aparte de las cargas muertas =
1.0.

v = Evaluacion del factor de carga viva.

¢, = Factor de condicion .

¢s = Factor de sistema.

¢ = Factor de resistencia LRFD .

1.3.1.3.4.1.1. Estados limites:

Los estados limites aplicables estan resumidos en las Tablas 3.4.1.1y 3.4.1.2.
del método de disefio ASSHTO LRFD.

1.3.1.3.4.1.2. Factor de condicién: ¢

Este factor agrega una disminucién en la resistencia del elemento debido a su
nivel de deterioro y la proyeccion de dicho deterioro en futuras inspecciones.
(MBE, 2008, Articulo 6A.4.2.4)

Tabla 02.- Factor de condicion: ®c

Condicion del miembro estructural O
Bueno o Satisfactoria 1

Justo ,equitativo 0.95

Pobre 0.85

Para la estimacion de este valor el MBE recomienda utilizar el rango de
valoracion del National Bridge Inventory, donde se especifica el nivel de dafio.

Tabla 04.- Conversiéon aproximada en Seleccionar ®c

Clasificacion de la condicion de Miembro equivalente de la
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superestructura condicién estructural

6 0 mayor Buena o satisfactoria
5 Justo
4 0 menor Pobre

1.3.1.3.4.1.3. Factor de sistema:

Este factor se multiplica a la resistencia del elemento para evidenciar su nivel
de redundancia. Si dicho elemento posee una redundancia baja dicho factor
reducido afectara la capacidad nominal. (MBE, 2008, Articulo 6A.4.2.3)

Se tienen que emplear los factores establecidos en las Especificaciones de
Disefio de Puentes AASHTO LRFD.

Tabla 3.- Factores de sistema: ®s para Efectos Axiales y de Flexion

Tipo de superestructura Vs

Miembros soldados en puentes de 0.85
dos vigas /armadura/

Miembros remachados en puentes 0.9

de dos vigas /armaduras/arco.

Miembros multiples de barra en 0.9

puentes de armadura.

Puente con 3 vigas espaciadas a 0.85
6ft.

Puente de 3 vigas espaciadas a < 0.95
4ft.

Todos los demas puentes de viga 1

y puentes de bloques o losa.

Piso de vigas con espacio > 12ft y 0.85

largueros no continuos.

Subsistemas de largueros 1

redundantes.

1.3.1.3.4.2. Resistencia de la estructura
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La resistencia nominal de la estructura es la capacidad que esta tiene de
soportar las cargas vivas y muertas. La capacidad de cada miembro se debe
calcular para cada modo de fallo (momento de flexién, corte, empuje axial) en
cada seccidn critica de la alcantarilla analizada. (TDT, 2009, p.20)

1.3.1.3.4.2.1. Capacidad de momento flexionante:

Los siguientes datos fueron recolectados de la norma AASHTO Standard
Specification for Highway Bridges 17th Edition (SSHB).

La capacidad de momento flexionante se debe calcular en cada direccién de
flexién; es decir, tanto positivos como negativos.

ECUACION M-1. Centroide de la seccién en capacidad Gltima (DERIVADA DE
SSHB 8.16.3.4).

o = o5 )_ (87000~ 0.85f)4; — F,A, (87000 — 0.85f)A;_F,A;]>  [870004}d’
' 0.85f,B,b 0.85f, B, b 0.85f, B, b

Donde:

¢ = El centroide de la seccion

F, = Resistencia a la fluencia del acero

f. = Resistencia a la compresion del concreto

A = Area de la armadura de traccién

AL = Area de la armadira de compresion

d' = Distancia desde la fibra de compresion

extrema al centroude del refuerzo de compresion

b = Anchura del miembro a compresion

B1 = 0.85 cuando f; < 4000 psi

= 1.05— f; * (0.0005) cuando 4000 psi < f. < 8000 psi
= 0.65 cuando f; * (0.0005) > 8000 psi (SSHB 8.16.2.7)
ECUACION M-2. Tension en el acero de compresiéon (PSI) (DERIVADA DE
SSHB 8.16.3.4).

c—d’
0 < F';, =87000

< E

Donde:

F's = Tension en el acero de compresion
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F, = Resistencia a la fluencia del acero

¢ = El centroide de la seccion

d' = Distancia desde la fibra de compresion

extrema al centroude del refuerzo de compresion

ECUACION M-3. Tension en acero compresion equilibrada (SSHB 8.16.3.4.3
EQ.8-28)

<F

d' (87000 + Fy)l
=y

Fb=87000[1—g 87000

Donde:
F'}, = Tension en acero de compresion

F, = Resistencia a la fluencia del acero

d = Distancia desde la fibra de compresiéon

extrema al centroude del refuerzo de tracciéon

d' = Distancia desde la fibra de compresiéon

extrema al centroude del refuerzo de compresion

SiF's =0;entonces F'y =0

ECUACION M-4. Cuantia balanceada para losas doblemente reforzadas
(SSHB 8.16.3.4.3 EQ8-27).

_ 085Bf'c (87000 \  AF
5 87000 + f,)  bdE,

Pp

Donde:

pp = Cuantia balanciada de refuerzo de traccion

f! = Resistencia a la compresion del concreto

F, = Resistencia a la fluencia del acero

F', = Tension en acero de compresion

AL = Area de la armadira de compresion

d = Distancia desde la fibra de compresion

extrema al centroude del refuerzo de traccién

b = Anchura del miembro a compresion

B1 = 0.85 cuando f; < 4000 psi

= 1.05— f; * (0.0005) cuando 4000 psi < f! < 8000 psi
= 0.65 cuando f; * (0.0005) > 8000 psi (SSHB 8.16.2.7)
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ECUACION M-5. Control maximo de refuerzo (DERIVADA DE SSHB
8.16.3.1.1).

p= b—; < 0.75py,
Donde:

p = Cuantia de refuerzo a la traccion

A, = Area de la armadura de traccién

b = Anchura del miembro a compresion

d = Distancia desde la fibra de compresiéon

extrema al centroude del refuerzo de traccién

pp = Cuantia balanciada de refuerzo de traccion

ECUACION M-6. Capacidad de momento general (DERIVADA DE SSHB 8.16).

M, = ¢! (AF, — AGF')|d Aty = APyl wopr - an) (2 ( kip )
Pl = QLAY — ATy 2(0.85)f".b sty 12" ) \10001b

Donde:

@M, = Capacidad al momento de flexiéon en una seccion
¢ = 0.9 = Fator de reduccién de resistencia (SSHB 16.6.4.6)
f. = Resistencia a la compresion del concreto

F,

y = Resistencia a la fluencia del acero

F's = Tensién en el acero de compresion

A = Area de la armadura de traccién

AL = Area de la armadira de compresion

d = Distancia desde la fibra de compresion

extrema al centroude del refuerzo de traccién

d' = Distancia desde la fibra de compresion

extrema al centroude del refuerzo de compresion

b = Anchura del miembro a compresion

Si no se proporciona acero de refuerzo a la traccién, la capacidad de momento
puede tomarse como el momento de agrietamiento tal que en cualquier
momento en la direccion no reforzado no resulte en una capacidad de carga de
control sobre conservador. Esto se debe calcular mediante la ecuacion M-7.

ECUACION M-7. Capacidad de momento minima de agrietamiento
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@My = oh*f'c (10%51&»)
Donde:
¢M,, = Capacidad al momento de flexion en una seccion
¢ = 0.9 = Fator de reduccion de resistencia (SSHB 16.6.4.6)
f¢ = Resistencia a la compresion del concreto

h = Espesor de la seccion total

1.3.1.3.4.2.2. Capacidad de corte:

Los siguientes datos fueron recolectados de la norma AASHTO Standard
Specification for Highway Bridges 17th Edition (SSHB).

La capacidad de resistencia al corte debe ser calculado en cada seccion critica.
La falla por corte por lo general no controla la capacidad de carga, por eso
AASHTO permite un célculo simple, y conservador para la capacidad de corte
utilizando la capacidad de corte minimo. Si la capacidad de carga de la
alcantarilla no es controlada por corte, el calculo mas simple es suficiente.
ECUACION C-1. Capacidad de corte minima (DERIVADA DE SSHB 8.16.6.7).

oV, = @3bd ’f’c para losas de un solo tramo que estan unidas
monoliticamente con las paredes de la alcantarilla.
oV, = @2.5bd ’f’c para losas de un solo tramo simplemente apoyada.

Donde:

@V, = La capacidad de corte de la seccion

¢ = 0.85 (SSHB 16.6.4.6)

f. = Resistencia a la compresion del concreto

d = La profundidad desde la cara de compresion hasta el refuerzo de
traccion en la direccion del Mu.

b = Anchuda de la cara del miembro a compresion.

Si resulta que la capacidad de carga de la alcantarilla est4 controlada por corte,
la ecuacion C-2 se puede utilizar para determinar la capacidad de Corte en la
seccion critica.

ECUACION C-2. Ecuacion de capacidad de corte (SSHB 8.16.6.7.1 EQ.8-59).
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V,d
PV = ¢ (2.14\/ f'c +4600p 1;-) bd < 4bd\[f',
u

Donde:

@V, = La capacidad de corte de la seccion

> (p3bd\/i para losas de un solo tramo que estan unidas
monoliticamente con las paredes de la alcantarilla

> <p2.5bd\/f7’c para losas de un solo tramo simplemente apoyada.

¢ = 0.85 (SSHB 16.6.4.6)

f. = Resistencia a la compresion del concreto

p = Cuantia de refuerzo a la traccién en la direccion del Mu
b = Anchuda de la cara del miembro a compresion

V, = La Demanda de corte o de carga

M,, = La Demanda de momento o de carga

Y

—< 1.0
M

u

1.3.1.3.4.2.3. Capacidad de empuje axial:
Los siguientes datos fueron recolectados de la norma AASHTO Standard
Specification for Highway Bridges 17th Edition (SSHB).
So6lo hay una capacidad de empuje por seccion critica. Esta es una capacidad
a compresion (-).
ECUACION E-01. Capacidad de empuje (SSHB 8.16.4.2.1 EQ.8-31).
@B, = —¢[0.85f" (4, — As — A's) + (A5 + A'S)F)|
Donde:
@P, = Capacidad de empuje de la seccion
f. = Resistencia a la compresion del concreto

F, = Resistencia a la fluencia del acero

A, = Area bruta de la seccién

g
A, = Area de la armadura de traccién

A’ = Area de la armadura de compresion

Si la comprobacion de empuje es satisfactoria entonces la demanda de empuje

es menor que la carga axial inicial asumido y las partes de losa de alcantarilla

32



pueden ser modeladas con precision, tanto para la capacidad y la demanda
como elementos de viga.

Sin embargo, si la comprobacion de empuje no se satisface, las partes de losas
ya no se consideran vigas para fines de analisis, pero en su lugar deben ser
modelados como vigas y columnas. Si esta es la situacion, las ecuaciones de
flexion combinadas deben ser utilizadas de AASHTO SSHB Seccion 8.16.4.3.
1.3.1.3.4.3. Modelo de la estructura

Para modelar la estructura se consideraron lo especificado en el manual
AASHTO ESTANDAR y el manual de evaluacion de capacidad de carga para
alcantarillas del estado de Texas (TDT) denominada CULVERT RATING
GUIDE.

El modelo debe desarrollarse de modo que los nodos de viga estén en la linea
central de las secciones de los que estan modelando. Cada seccién debe usar
las propiedades del &rea bruta de una franja de alcantarilla de un pie de ancho.
Se debe colocar un nodo en cada seccion critica para que las fuerzas y los
momentos resultantes se calculen automaticamente en esos puntos. (TDT,
2009, p.25)

La ubicacion de las secciones criticas de la esquina se puede determinar
directamente. Como se sefialé anteriormente, AASHTO especifica que las
secciones criticas de la mitad del tramo deben ser determinadas para ubicar el
momento maximo combinado (carga muerta y viva) en la region de la mitad del
tramo. Sin embargo, para los fines de proyecto, siempre se asume que la
seccion critica de la mitad del tramo esta ubicada en la mitad del tramo.

En el modelo, la funcion principal de las condiciones de contorno es mantener
la estabilidad global. Las reacciones no son preocupantes. El modelo debe ser
simplemente apoyado, con un pasador en la esquina inferior izquierda
(restringir en las direcciones X e Y globales) y rodillos en otras lineas centrales
de la pared inferior (restringir solo en la direccion Y global). (TDT, 2009, p.26)
Un aspecto Unico de este modelo es que para tener en cuenta el apoyo de la
presion del suelo hacia arriba, cualquier carga que se coloque hacia abajo en la
estructura también se debe colocar hacia arriba en la losa inferior, de manera
uniforme. El resultado es una carga vertical equilibrada y ninguna reaccién en
los soportes. Las condiciones de contorno solo mantienen estable el modelo.

No deben contribuir significativamente al soporte de la estructura.
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1.3.1.3.4.3.1. Casos de carga

De acuerdo con ASSHTO SSHB, A3.20.2, se deben hacer dos analisis de
demanda para determinar las condiciones de carga en el peor de los casos en
la estructura de la alcantarilla. Los dos andlisis combinan las cargas basicas de
manera diferente para producir momentos de demanda conservadores, cizallas
y empujes. (ASSHTO SSHB, 2002)

1.3.1.3.4.3.1.1. Caso de carga total

El primer analisis es el "caso de carga total". El caso de carga total esta
disefiado para crear la demanda méxima en la mayor parte de la estructura de
la alcantarilla; es decir, en sus secciones criticas. La combinacién de carga
total esta disefiada para proporcionar las maximas demandas axiales y de corte
en toda la alcantarilla y las demandas maximas de momento en todos menos
en los intervalos medios superiores e inferiores. Esta carga el caso aplica las
cargas descritas anteriormente con un factor de carga de 1. (TDT, 2009, p.48)
1.3.1.3.4.3.1.2. Caso de carga lateral reducida

El segundo analisis es el "caso de carga lateral reducida” como se describe en
AASHTO SSHB 6.2.1.B, 3.20.2. La combinacion de carga lateral reducida esta
disefiada para crear el momento de maxima demanda para las secciones de
momento positivo. (AASHTO SSHB, 2002)

Este caso de carga esta destinado a crear un peor escenario para la losa,
reduciendo la cantidad de curvatura inversa creada por la presion lateral en las
paredes de la alcantarilla. (TDT, 2009, p.48)

1.4. Formulacion del Problema

¢ Qué resultados tendra la evaluacion estructural del puente Lacramarca
ubicado en la panamericana norte?

15. Justificacion del estudio

El presente proyecto de “Evaluacion estructural del puente Lacramarca ubicado
en la panamericana norte. Propuesta de mejora, Chimbote — Ancash — 2018”,
proporcionara informacién del estado actual del puente Lacramarca, que ha
sido afectado por los agentes naturales que son comunes en todas las obras
de ingenieria civil, asi mismo el concreto por los efectos del cambio de
temperatura, el intemperismo y otros agentes; se agrietan y se desconcha y

tiende a otra ves a convertirse en arena grava y cementos separados. Como
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también es el acero que por efecto de la oxidacion tiende a reducir su area de
seccidn transversal esto disminuye su capacidad resistente.

Con respecto a las cargas vehiculares que afectan el puente en cuestion estas
estan en crecimiento debido al aumento del peso de los vehiculos en respuesta
a la demanda de los transportistas que la encuentran mas lucrativa, y los
aumentos de los vehiculos que estdn directamente relacionados con el
creciente econdémico. Estos factores explican el deterioro de las estructuras de
puentes y pavimentos, debido al incremento de las cargas y por la reduccion de
resistencia por efecto de la fatiga estructural, ocasionado por la reiterativa
aplicacion de estas cargas.

Por esta razén una evaluacién periodica a los elementos de la infraestructura
vial resulta de vital importancia ya que nos permite tener informacion sobre su
estado en el instante dado. Con esta evaluacién se pueden detectar posibles
fallas y deficiencias con la finalidad de poder generar planes de mantenimiento
y reparacion para asegurar que la estructura cumpla con su vida util de disefio
Yy NO se convierta en un riesgo para los usuarios.

1.6. Hipotesis

Hipotesis implicita.

1.7. Objetivos

1.7.1. Objetivo General

Evaluar la estructura del puente Lacramarca ubicado en la panamericana norte,
en el distrito de Chimbote — Ancash — 2018.

1.7.1.1. Objetivos Especificos

Calcular la demanda de la estructura segun el estado limite de resistencia.
Calcular la demanda de la estructura segun el estado limite de servicio.
Calcular la resistencia nominal de las secciones del puente evaluado.
Calcular el factor de clasificacién del puente.

Realizar la propuesta de mejora.
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II. METODO

2.1 Disefio de investigacion

No experimental: La investigacion No experimental es cualquier investigacion
en la que resulta imposible manipular variables o asignar aleatoriamente a los
sujetos o a las condiciones.

Descriptivo: Porgue se selecciona una serie de cuestiones y se mide cada una
de ellas independientemente, para asi describir lo que se investiga. Se observé

el comportamiento y evaluo el puente sin influir sobre él de ninguna manera.

M X

Dénde:

M: puente Lacramarca.

XI: estructura del puente Lacramarca.
Ol: Son los resultados.

2.2. Variables, operacionalizacion.
Las variables se clasifican segun su capacidad o nivel de modo que nos

permitan medir los objetos.

2.2.1. Variable independiente
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DEFINICION DEFINICION - ESCALA DE
VARIABLES | coNCEPTUAL OPERACIONAL DIMENSION INDICADORES MEDICION
Se determinara la capacidad de ] ] .
la alcantarilla en base a los Resistencia Nominal
datos que aparecen en los ESTADOS
documentos originales de la LIMITES
“Se entiende por |construccion, mediante una guia o _
evaluacion de una de recoleccién de datos y Servicio Nominal
estructura el empleado la norma de disefio

proceso sistematico AASHTO Standard y en

Evaluacion inacio
que concluye con el co_mk;mauon con supuestos . . . .
estructural .. historicos de propledad de Resistencia Nominal Nominal
conocimiento de las : :
del Puente teristi q material que se correlacionan
Lacramarca caracteris Ica_s €SU| mediante inspeccion visual del
comportamiento estado de la alcantarilla. La
bajo un cierto demanda de carga muertay | CAPACIDAD DE
estado de cargas viva sobre la estructura, CARGA
(Ponce, 2015) mediante guia de recoleccion de o .
datos y aplicando la norma de Factor de clasificacion Nominal

disefio AASHTO LRFD se
determinaran por un modelado
analitico.
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2.3. Poblacion y muestra

La poblacion y muestra es el puente del rio Lacramarca que cuenta con una
estructura de seccion cajon, que esta formado con marcos multiples con una
longitud de 30 metros con 6 tramos, cada una de estas de 5 metros, ubicado en
la panamericana norte en el km 429 entre el distrito de nuevo Chimbote y
Chimbote.

2.4. Técnicas e instrumentos de recoleccién de datos, valides vy
confiabilidad

El analisis del puente sometido a carga muerta se halla mediante observacion
con una guia de recoleccion de datos derivada del manual de disefio de
puentes donde se recogeran los datos reales de la estructura, tales como
dimensiones y propiedades de sus componentes estructurales.

El andlisis del puente sometido a carga viva se halla mediante observacion con
una guia de recoleccion de datos derivada del manual de disefio de puentes
donde se recogeran los datos reales de la estructura, tales como sus
dimensiones y propiedades de sus componentes estructurales, y se aplicaran
las cargas establecidas en la metodologia de disefio AASHTO LRFD.

La resistencia nominal en cada modo de falla del puente se halla mediante
observacion con una guia de recoleccién de datos derivada del manual de
disefio de puentes donde se recogeran los datos reales de la estructura. La
capacidad de resistencia en cada modo de fallo se calcula mediante las
ecuaciones establecidas en la metodologia de disefio AASHTO STANDARD.

2.5. Métodos de andlisis de datos
Se utiliza el analisis descriptivo, que sirve para describir el comportamiento de

una variable en una poblacion, en este caso la evaluacion estructural en el

mismo puente.

2.6. Aspectos éticos
Ejercer la profesién con decoro, dignidad e integridad

Veracidad de datos
Respeto a la propiedad intelectual
Obrar con responsabilidad social respetando la privacidad

Proteger la identidad de los individuos que participan en el estudio
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[ll. Resultados

3.1. Descripcion general del puente Lacramarca

3.1.1. Ubicacion

El puente Lacramarca se localiza en el departamento de Ancash, provincia del
Santa, cerca de los limites del distrito de Chimbote y Nuevo Chimbote, sobre el
rio Lacramarca; en las coordenadas 9°6'42"S 78°32'57"W, este puente se
encuentra en la red vial denominada panamericana norte, que es una de las
mas importantes a nivel nacional.

3.1.2. Geometria del puente

La estructura del puente con una longitud de 30.4 metros, esta se divide en 6
tramos cada uno de estos con una longitud de 5.066 metros. La seccion
trasversal del puente tiene una longitud de 10.10 metros, con 2 carriles de
transito vehicular en 7.5 metros, cuenta con veredas en los extremos para la
circulacién de peatonal con barandas de concreto. Este puente esta compuesto
de muros laterales, losas superiores e inferiores unidos entres si para formar un
cajon.

Este puente ha sido disefiado en el afio 1985 y construido ese mismo afo, fue
elaborado aplicando la norma francesa que consta de una sobrecarga vehicular
denominada C-30.

El puente del rio Lacramarca tuvo una inspeccion en el afio 2008 que fue
realizada por el Consorcio Costa Dulce Il, pero esta inspeccion fue realizada a
nivel superficial en la que dio como resultado que el puente se encontraba en
buen estado, pero dicho reporte no detallaba el nivel de carga actual en

comparacion con la cual fue disefiada.

El puente del rio Lacramarca cuenta con una longitud recta en planta, la
estructura del puente esta formado por concreto armado, del cual el acero se
distribuye de manera tal que forma una malla tanto en la zona de traccién que
en la de compresion, en toda la losa superior y la losa inferior, como también
en las paredes verticales.

En la seccion trasversal de puente se puede apreciar las barandas que en la
actualidad estan en mal estado, las veredas y la carpeta asfaltica y la losa

superior que consta de un espesor de 40 centimetros (Ver Imagen 3.2).
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Imagen 3.2 Seccion transversal del puente Lacramarca

baranda baranda

Losa inferior

&

El puente del rio Lacramarca, cuenta con 6 tramos, cada tramo cuenta con
losas superiores, estos elementos son los que soportan directamente las
cargas transitorias, que vienen distribuidas hacia las paredes laterales que a su
vez son destinadas a las losas inferiores y al terreno (Ver imagen 3.3).

Imagen 3.3 Seccidn longitudinal del puente Lacramarca

3.1.3 Materiales

Los materiales empleados para la construccion del puente del rio Lacramarca
han sido especificados previamente en el disefio del proyecto, por ende, estan
plasmados en los planos originales recolectados.

El material utilizado para la construccién fue el hormigbn armado que es la
combinacion del concreto con el acero de refuerzo, esta union aprovecha la

capacidad de resistencia a la compresion del concreto y la Optima respuesta
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del acero a la fuerza de tracciébn, a su vez el hormigén sirve como
recubrimiento al acero contra los factores ambientales externos.
En los planos se especifica que la resistencia a la comprension del concreto
utilizado es de f'c = 210 kg/cm? y se utilizé un total de 453 m3. Para el acero se
empled el tipo G-60 con un limite de fluencia de fy = 4200 kg/cm?, en lo cual se
utilizé un total de 20820 kg, con un recubrimiento de 5 centimetros.
3.1.3.4 Caracteristicas del Suelo
El suelo es una de los factores que influyen directamente en la estabilidad de la
estructura, y para este caso para poder evaluar la capacidad de carga no es
ameno a dicho factor.
El puente del rio Lacramarca siendo esta de tipo alcantarilla tiende a generar
esfuerzos no solo en la pared lateral cargada sino también en las losas
superiores e inferiores adyacentes debido a que estas estructuras estan
conectadas directamente a la zona afectada por los esfuerzos del suelo.
Debido a su importancia se realizdé un estudio de suelos, este consiste en dos
ensayos de DPL y dos calicatas, ubicados en las zonas laterales del puente.
El DPL se realizé hasta alcanzar un limite de 6.40 metros de profundidad y las
calicatas se tom6 a 3 metros de profundidad desde el nivel de rasante del
puente.
Dichos ensayos se realizaron con el fin de hallar los factores necesarios para
calcular el empuje del suelo que soportan las paredes laterales externas, estos
factores son el peso especifico del suelo, el angulo de friccién interna y el
coeficiente estéatico activo y pasivo, estos tuvieron como resultado:

e Peso especifico y = 1.55 gr/icm3

e Angulo de friccion interna @ = 27°

e Coeficiente activo estético ka = 0.376

e Coeficiente pasivo estatico kp = 2.663
Para observar con detalle el estudio de suelos revisar el informe presentado en
anexos.
3.3 Inspecciodn visual del puente.
Para la aplicacion del método LRFR para evaluar la capacidad de carga de un
puente es necesario establecer parametros de condicion en la que se halla

actualmente la estructura evaluada, estos parametros fueron tomados
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mediante la guia recomendada por el Manual for Bridge Evaluation (MBE) y se
consideraron las estipulaciones dadas por el National Bridge Inventory (NBI).
Para este caso se evaluo la alcantarilla de modo cual que se establezca para
cada componente estructural su condicién actual, esta se referencia en el
instrumento N°4.

De la cual tenemos segun los cédigos establecidos en el NBI aplicados en la
visita a campo, los miembros M2, M5, M8, M11, M14 y M17 que serian los
elementos de la losa superior del puente cuentan con el codigo 7, lo cual segun
la interpretacion del itm 59 del NBI cuenta con una condicion buena.

La misma evaluacion se realiz6 a los miembros M1, M3, M6, M9, M12, M15 y
M18 que serian las paredes laterales del puente que resultaron con un codigo
6, lo cual segun la interpretacion del itm 59 del NBI cuenta con una condicion
satisfactoria.

Segun lo estipulado en el itm 59 del NBI y mediante la inspeccién visual en
forma general el puente se encuentra en buen estado y no se encontrd sefales

de dafios o patologias que afecten la capacidad de resistencia de puente.
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3.4. Resultados

Objetivo 1: Calculo de la capacidad

Se determiné la capacidad mediante el Area del acero y las dimensiones del

puente reales del plano original verificada en campo.

Tabla N°01: Esfuerzos en la cara interior

Esfuerzos cara adentro (Flexion Positiva)

o) o) o) o) o) e} o)
Q) Q) Q) Q) Q Q Q
© © © © el T T
Q QU Q Q Q Q Q
[} 0, 0, 0, 0, [} [}
Q. Q. Q. Q. Q. Q. Q.
Q Q Q Q Q Q Q
o o o o (o} o o
© © © © © © ©
@ @ o @ o @ @
o o o o o o o
- N w » (%] o)} ~N
Miembro Seccién Nudo c(in.) F's (psi) F'b (psi) pb check |dMn (k-ft/ft)| ¢Vn (kif)
1 1.21 -73186.13 6681.82 0.04 Si 36.73 74.40
M101 N1 2 1.13 -83916.51 6681.82 0.04 Si 36.44 74.40
3 1.13 -83916.51 6681.82 0.04 Si 36.44 74.40
1 1.21 -73186.13 6681.82 0.04 Si 36.73 74.40
M102 N2 2 1.58 -76712.08 5840.99 0.04 Si 65.68 70.27
3 1.41 -49568.84 6681.82 0.04 Si 36.81 74.40
1 1.13 -83916.51 6681.82 0.04 Si 36.44 74.40
M103 N3 2 1.13 -83916.51 6681.82 0.04 Si 36.44 74.40
3 1.13 -83916.51 6681.82 0.04 Si 36.44 74.40
1 1.13 -83916.51 6681.82 0.04 Si 36.44 74.40
M104 N4 2 1.49 -86695.06 5840.99 0.04 Si 65.04 70.27
3 1.13 -83916.51 6681.82 0.04 Si 36.44 74.40
1 1.41 -49568.84 6681.82 0.04 Si 36.81 74.40
M105 N5 2 1.58 -76712.08 5840.99 0.04 Si 65.68 70.27
3 1.41 -49568.84 6681.82 0.04 Si 36.81 74.40
1 1.13 -83916.51 6681.82 0.04 Si 36.44 74.40
M106 N6 2 1.13 -83916.51 6681.82 0.04 Si 36.44 74.40
3 1.13 -83916.51 6681.82 0.04 Si 36.44 74.40
1 1.13 -83916.51 6681.82 0.04 Si 36.44 74.40
M107 N7 2 1.49 -86695.06 5840.99 0.04 Si 65.04 70.27
3 1.13 -83916.51 6681.82 0.04 Si 36.44 74.40
1 1.41 -49568.84 6681.82 0.04 Si 36.81 74.40
M108 N8 2 1.58 -76712.08 5840.99 0.04 Si 65.68 70.27
3 1.41 -49568.84 6681.82 0.04 Si 36.81 74.40
1 1.13 -83916.51 6681.82 0.04 Si 36.44 74.40
M109 N9 2 1.13 -83916.51 | 6681.82 0.04 si 36.44 74.40
3 1.13 -83916.51 6681.82 0.04 Si 36.44 74.40
1 1.13 -83916.51 6681.82 0.04 Si 36.44 74.40
M110 N10 2 1.49 -86695.06 5840.99 0.04 Si 65.04 70.27
3 1.13 -83916.51 6681.82 0.04 Si 36.44 74.40

Se realiz6 el célculo de la capacidad de la estructura teniendo como resultado

la ubicacion de la secciobn con maxima resistencia nominal a la flexiéon se
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encuentra en el miembro 8 y 2, y la mayor cortante se puede encontrar en casi
todas las secciones.

Tabla N°02: Esfuerzos en la cara exterior

Esfuerzos cara afuera (flexion negativa) Empuje

o) o) 0 0 o) o) o) 0

Q Q Q Q Q Q Q Q

e e e © T e e ©

Q Q Q Q Q Q Q Q

Q = = o, = o, Q o,

Q Q. Q Q. Q. Q. Q. Q.

Q Q Q Q Q Q Q Q

Q o o o o Q o o

o o " " o o o "

Q Q Q Q Q Q Q Q

w w w w w w w w

o o o o o o o o

= N w » w a ~N oo
Seccion Nudo c(in.) F's (psi) F'b (psi) pb p check [bMn (k-ft/ft) oVn (kif) | dPn (kif)
1 1.17 -78740.83 | 66723.66 0.05 Si -42.57 -74.05 -1476.24
N1 2 1.13 -83916.51 | 63317.43 0.05 Si -32.18 -63.40 -1470.31
3 1.13 -83916.51 | 66818.18 0.05 Si -36.44 -74.40 -1470.31
1 1.17 -78740.83 | 66723.66 0.05 Si -42.57 -74.05 -1476.24
N2 2 1.69 -66299.10 | 59869.23 0.05 Si -51.74 -74.05 -1499.94
3 1.32 -59412.67 | 65960.98 0.05 Si -65.31 -71.37 -1499.94
1 1.13 -83916.51 | 66818.18 0.05 si -36.44 -74.40 -1470.31
N3 2 1.13 -83916.51 | 66818.18 0.05 Si -36.44 -74.40 -1470.31
3 1.13 -83916.51 | 66818.18 0.05 Si -36.44 -74.40 -1470.31
1 1.13 -83916.51 | 66818.18 0.05 Si -36.44 -74.40 -1470.31
N4 2 1.66 -69138.12 | 59995.71 0.05 Si -45.99 -74.40 -1494.02
3 1.28 -64036.25 | 65633.01 0.05 Si -58.45 -70.27 -1494.02
1 1.32 -59412.67 | 65960.98 0.05 si -65.31 -71.37 -1499.94
N5 2 1.69 -66299.10 | 59869.23 0.05 Si -51.74 -74.05 -1499.94
3 1.32 -59412.67 | 65960.98 0.05 Si -65.31 -71.37 -1499.94
1 1.13 -83916.51 | 66818.18 0.05 Si -36.44 -74.40 -1470.31
N6 2 1.13 -83916.51 | 66818.18 0.05 Si -36.44 -74.40 -1470.31
3 1.13 -83916.51 | 66818.18 0.05 Si -36.44 -74.40 -1470.31
1 1.28 -64036.25 | 65633.01 0.05 Si -58.45 -70.27 -1494.02
N7 2 1.66 -69138.12 | 59995.71 0.05 Si -45.99 -74.40 -1494.02
3 1.28 -64036.25 | 65633.01 0.05 Si -58.45 -70.27 -1494.02
1 1.32 -59412.67 | 65960.98 0.05 Si -65.31 -71.37 -1499.94
N8 2 1.69 -66299.10 | 59869.23 0.05 Si -51.74 -74.05 -1499.94
3 1.32 -59412.67 | 65960.98 0.05 si -65.31 -71.37 -1499.94
1 1.13 -83916.51 | 66818.18 0.05 Si -36.44 -74.40 -1470.31
N9 2 1.13 -83916.51 | 66818.18 0.05 Si -36.44 -74.40 -1470.31
3 1.13 -83916.51 | 66818.18 0.05 Si -36.44 -74.40 -1470.31
1 1.28 -64036.25 | 65633.01 0.05 Si -58.45 -70.27 -1494.02
N10 2 1.66 -69138.12 | 59995.71 0.05 Si -45.99 -74.40 -1494.02
3 1.28 -64036.25 | 65633.01 0.05 si -58.45 -70.27 -1494.02

Se realiz6 el célculo de la capacidad de la estructura teniendo como resultado
la ubicacion de la seccién con maxima resistencia nominal a la flexiébn se
encuentra en el miembro 5y 6, y la mayor cortante se puede encontrar en casi

todas las secciones, y la mayor capacidad a carga axial en el miembro 5y 8
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Objetivo N° 02: Anélisis de demanda de estado limite de resistencia

Mediante los criterios establecidos previamente se modelo la estructura y se

calcularon las demandas por carga viva

Tabla N°03: Estado limite de resistencia

SECCION | DIST (m.) COMB. PL(max) | VL(max) | ML(max)
0 MU-LRFD |-2248.17483| 5583.05597 | 15227.8603

1 2.7 MU-LRFD |-2248.17483| 2788.23197 | 3083.01926
5.4 MU-LRFD |-2248.17483|-1732.19578| 7215.92055

0 MU-LRFD |-1732.19578[-2248.17483|-199.836869

2 2.5 MU-LRFD |-1732.19578| 7523.79285 | 12545.8423
5 MU-LRFD |-1732.19578| 20404.3729 |-2723.85786

0 MU-LRFD |-6788.19753| 697.040605 |-419.790557

3 2.7 MU-LRFD |-6788.19753| 697.040605 | 709.758758
5.4 MU-LRFD |-6788.19753| 697.040605 | 4620.24755

0 MU-LRFD |-4007.38732| 29148.1615 | 15227.8603

4 2 MU-LRFD |-4007.38732| 3372.50653 |-16912.5455
5 MU-LRFD |-4007.38732| -35290.976 | 31620.426

0 MU-LRFD |-2158.01921|-2752.23676|-2383.48483

5 2.5 MU-LRFD |-2158.01921| 6226.1968 | 10683.465
5 MU-LRFD |-2158.01921| 19623.4043 |-1449.84689

0 MU-LRFD | -5796.5407 | 1053.09948 | 1573.52313

6 2.7 MU-LRFD | -5796.5407 | 1053.09948 | 1562.59652
5.4 MU-LRFD | -5796.5407 | 1053.09948 | 4141.73575

0 MU-LRFD |-4122.30852| 33086.9166 | 30118.5757

7 2 MU-LRFD |-4122.30852| 7311.26159 |-10273.0628
5 MU-LRFD |-4122.30852|-31352.2209| 26922.9771

0 MU-LRFD |-1985.93268]| -2518.0326 |-1493.30095

8 2.5 MU-LRFD |-1985.93268| 6443.30737 | 10956.1196
5 MU-LRFD |-1985.93268| 19849.994 |-1748.10961

0 MU-LRFD |-6247.50253| 1010.45637 | 1317.23465

9 2.7 MU-LRFD |-6247.50253| 1010.45637 | 1414.35299
5.4 MU-LRFD |-6247.50253| 1010.45637 | 4139.22976

0 MU-LRFD |-4138.80075| 32280.5132 | 27213.3355

10 2 MU-LRFD |-4138.80075| 6504.85819 |-11566.1433
5 MU-LRFD |-4138.80075 |-32158.6243| 27870.3043

Se gener6 el analisis de carga con la combinacion de Resistencia lo cual se dio
los mayores momentos en la seccion 1 y 4, y ubicandose en la seccion 7 el
mayo momento. La mayor cortante maxima se hallé en elemento 1, al inicio del

tramo. Y el mayor elemento que soporta la carga axial en el nUmero 4.
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Objetivo N° 03: Anélisis de demanda de estado limite de servicio

Mediante los criterios establecidos previamente se modelo la estructura y se

calcularon las demandas por carga viva.

SECCION DIST (m.) COMB. PL (max) VL (max) ML (max)
0 SERVI -2639.40284 | 2805.64908 | 6502.26558

1 2.7 SERVI -2639.40284 | 855.565075 |-579.099033
5.4 SERVI -2639.40284|-2372.74392| 3237.4401

0 SERVI -2372.743921-2639.40284|-1914.40718

2 2.5 SERVI -2372.74392| 1396.16821 | 3286.64557
5 SERVI -2372.74392| 6017.93474 |-2277.34465

0 SERVI -5647.40495| 74.75116 |-300.604345

3 2.7 SERVI -5647.40495| 74.75116 | 65.4614961
5.4 SERVI -5647.40495| 74.75116 | 955.933068

0 SERVI -2508.52299| 11105.0445 | 6502.26558

4 2 SERVI -2508.52299| 1468.46254 | -5999.5349
5 SERVI -2508.52299|-12986.4105| 11400.9517

0 SERVI -2509.73284|-2716.08508 | -2297.84641

5 2.5 SERVI -2509.73284| 1169.84811 | 2917.8652
5 SERVI -2509.73284 | 5889.03581 |-2100.61539

0 SERVI -5470.59369| 208.527015 | 337.263775

6 2.7 SERVI -5470.59369| 208.527015 | 308.358469
5.4 SERVI -5470.59369| 208.527015 | 767.865576

0 SERVI -2473.50306| 12274.7033 | 10896.3018

7 2 SERVI -2473.50306 | 2638.12135 |-4015.28973
5 SERVI -2473.50306|-11816.7517| 9966.60905

0 SERVI -2467.3397 |-2663.73831|-2095.66213

8 2.5 SERVI -2467.3397 | 1218.97151 | 2983.14471
5 SERVI -2467.3397 | 5939.9467 |-2163.45096

0 SERVI -5571.71044] 190.543202 | 248.39282

9 2.7 SERVI -5571.71044| 190.543202 | 266.706563
5.4 SERVI -5571.71044| 190.543202 | 780.54047

0 SERVI -2486.55556 | 12043.8463 | 10061.9046

10 2 SERVI -2486.55556 | 2407.26428 |-4388.09476
5 SERVI -2486.55556 | -12047.6087| 10252.6582

Tabla N°04: Estado Limite de Servicio

Se genero el andlisis de carga con la combinacion de estado limite de servicio

y se encontré los valores maximos y minimos. EIl momento maximo se hall6é en
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la seccidbn 1 en el nodo 2, el cortante maximo se hallé en la seccién 5 en el

nodo 3. El mayor elemento que soporta la carga axial se hallé en el tramo 6.

Objetivo N°04: Calculo de la capacidad de carga segun la metodologia
LRFR.

Se aplico la metodologa especificada en el “Manual of Bridge Evaluation” que
mediante factores y combinaciones de carga especificadas en el manual de

disefio de Puentes AASHTO LRFD se realizdé la verificacibn de carga de

disefio.
(Max) Rating Factor (Min) Rating Factor
seccion | Nudo JREM Jorem [Rev forev  [mep foree [Rem forem fmev forev fmer e
1 12 156 863 1005 | 4%18 | 4%18 | 138 176 154 | 1647 | 820 | %73
N1 2 146 207 ¥75 | 190 | 48821 | 48821 | 413 706 | 41 | e | 4o | ws
3 077 097 | s34 | 10015 | 48821 | 48821 | 33 459 | 468 | 3666 | 4303 | 551
1 276 4,01 %9 | 39 | 106704 | 06704 | 142 169 206 265 | 70540 | 60645
N2 2 068 089 429 s | 10875 | 10875 | 843 000 | 607 17| 767 | 6162
3 000 | 18 | 18 246 | 108275 | 10875 | 0% 118 | 5358 | 4626 | 767 | 61622
1 1548 | 238 | 428 | 550 | 7641 | 76641 | 208 2 U8 | 15 | ;s | 489
N3 2 5.8 734 | w8 | w5 | 7eedr | eedr | 228 300 U8 | R | ;s | 489
3 124 159 | a8 | s | 7eea1 | 7641 | 130 170 u80 | 15 | ;s | 489
1 134 167 139 180 | 209 | 2% | 1» 202 14 183 | mn | 1980
N4 2 [ 1w [ 1p 414 | 18% | 2560 | 2560 [ 114 [ 149 2% | 167 | 17449 | 2002
3 08 111 191 249 | 29560 | 29560 | 091 118 09 124 | 1ad9 | o
1 101 | B3 | ks | s | 207 | s007 | 0w 145 18 0 | 981 | anm
NS 2 083 107 5,09 659 | 2027 | 80227 | 478 627 515 669 | 9815 | 7an
3 5.5 6.8 201 260 | B0 | B0 | 10 14 561 | 357 | 91815 | 711
1 4.60 6.00 25 | 021 | 4900 | 40901 | 702 915 | 368 | 4% | 3909 | s061
N6 2 328 42 0% | @n | 4001 | 400 | 388 500 | 368 | a4 | 3909 | 506l
3 134 174 25 | 4021 | 4900 | 40901 | 13 177 | e | a9 | 309 | s061
1 087 113 115 150 | 27108 | 27108 | 0% 125 118 153 | 1909 [ w9
N7 2 [ o [ s B8 | ss09 | owes | s [ 155 [ 200 | s | 139 | 1909 | 2791
3 09 124 [ 216 [ 280 | 27108 | 08 | 14 135 113 146 | 1909 | w9
1 557 78 054 | 3971 | 151283 | 151283 | 105 13 188 3 | s | 706
NS 2 080 104 4.9 643 | 151283 | 151283 | 59 770 529 6% | o | 706l
3 642 829 1% 253 | 151283 | 151283 | 10 131 | 3126 | 4039 | swa | 706
1 5,50 713 B | B9 | 5618 | 5618 | 550 13 | Ba | B9 | 851 | w99
NS 2 356 46 B | B9 | 5618 | 618 | 3% 16 | Ba | B9 | 3851 | 499
3 135 175 B | 829 | 5618 | 5618 | 135 175 | 340 | w29 | 3sst | aom
1 09 13 120 15 | my | my | 1w 134 12 158 | 1829 | 20983
N10 2 162 [ 200 | 3883 | a8 | | mw [ s [ o188 | 1445 | 15035 | 18293 | 20983
3 082 121 210 | omy | omy | 131 109 10 | 1898 | 2098

Tabla N°04: Clasificacion de carga de disefio por inventario y operacion
Se realiz6 la capacidad de carga del puente Lacramarca teniendo como
resultado que hay deficiencia en la pared lateral N1, esto es resultado del

esfuerzo generado del empuje del terreno como también de la sobrecarga viva.
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También se gener6 deficiencia en las partes centrales de los claros del puente
esto es debido al esfuerzo generado por el tAhdem de disefio que genera el
mayor efecto tanto negativo como positivo en el medio del claro esto es
verificado por la linea de influencia generada por carga unitaria, esta falla
también pudo verificarse debido a que el puente segun los planos analizados
no cuenta con reforzamiento suficiente en el medio de los claros.

V. Discusion

Se obtuvo una Capacidad de carga del puente del rio Lacramarca segun la
Metodologia LRFR. Este método es el mas recomendado para realizar dicha
evaluacion por el hecho de aplicar factores de carga por cada tipo esfuerzo que
estd sometido el puente, en comparacion a sus predecesores (LFR Y ASR) lo
cual genera valores mas confiables. Para apreciar dicha diferencia se realizar
dicha comparaciéon para una carga lateral reducida para hallar los mayores
esfuerzos en la parte superior de las losas y un caso de carga total para la
metodologia LFR que deriva de la metodologia “AASHTO STANDART” dicha
metodologia se empled segun el manual de “Evaluacion de Alcantarillas del
Estado de Texas” y un caso de combinacién de carga para un estado limite de
resistencia | donde se generan los mayores esfuerzos para estructuras
estables.

Donde se resalta la para central de la loza superior como punto de
comparaciéon donde se puede observar que la metodologia LRFR resuelta con
valores mayores que la LFR debido que los factores de carga afecta

directamente a la carga.
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Tabla N°05: Comparacion entre metodologia LFR Y LRFR

LFR LRFR
Seccion Nudo CARGA TOTAL REDUCIDA CARGA TOTAL COMBINACION RES. |
IRF M ORFM IRF M ORFM IRFM ORFM
1 1.01 1.69 1.01 1.68 1.22 1.56
N1 2 0.75 1.25 0.72 1.29 1.46 2.07
3 0.87 1.46 0.87 1.45 0.77 0.97
1 1.40 2.33 1.98 3.31 2.76 4.01
N2 2 0.55 0.91 0.54 0.91 0.68 0.89
3 13.37 22.32 9.43 15.74 10.00 11.81
1 29.23 48.79 19.30 32.22 15.48 22.38
N3 2 4.13 6.89 3.80 6.35 5.86 7.34
3 0.78 1.30 0.76 1.27 1.24 1.59
1 1.22 2.03 1.13 1.88 1.34 1.67
N4 2 1.10 1.83 1.06 1.77 1.27 1.75
3 0.76 1.27 0.76 1.28 0.85 111
1 7.24 12.09 6.15 10.27 11.01 13.23
N5 2 0.71 0.97 0.52 0.97 0.83 1.07
3 3.08 5.66 3.48 5.82 5.25 6.88
1 2.50 4.17 2.52 4.20 4.60 6.00
N6 2 1.92 3.20 2.23 3.72 3.28 4.26
3 0.79 1.33 0.80 1.34 1.34 1.74
1 0.77 1.28 0.77 1.29 0.87 1.13
N7 2 1.38 2.31 1.38 2.30 1.77 2.28
3 0.84 1.40 0.84 1.40 0.95 1.24
1 3.47 5.79 3.54 5.90 5.57 7.28
N8 2 0.50 0.83 0.50 0.83 0.80 1.04
3 4.03 6.73 3.99 6.67 6.42 8.29
1 2.87 4.79 2.87 4.79 5.50 7.13
N9 2 2.42 4.03 2.42 4.03 3.56 4.62
3 0.80 1.34 0.80 1.34 135 175
1 0.84 1.40 0.84 1.39 0.95 1.23
N10 2 1.28 2.14 1.28 2.14 1.62 2.09
3 0.82 1.37 0.82 1.37 0.82 121

Se realizé la comparacién de los momentos maximos segun la combinacion de
carga de estado limite de servicio del Puente del rio Lacramarca lo cual resulto
que no cumple con los requisitos de durabilidad y control de fisuracién
establecidos por la Norma AASHTO LRFD. Esto es debido que el puente no
posee area de acero de refuerzo suficiente para dispersar los esfuerzos
generados por las cargas de disefio actuales.

Tabla N°06: Comprobacion de durabilidad — Estado limite de servicio |

A 1112923 744489 2520 0.875 33.73 10.01 6.35
A-C 1088749 645656 2520 0.875 33.73 8.68 6.35
C 1129563 698026 2520 0.875 33.73 9.39 11.43
A 1112923 744489 2520 0.875 33.73 10.01 6.35
A-B 440069 411150 2520 0.875 33.73 5.53 5.08
B 1581178 1075386 2520 0.875 33.73 14.46 5.08
B 1581178 1075386 2520 0.875 33.73 14.46 5.08
B-D 141854 921792 2520 0.875 33.73 12.39 5.08
D 2597324 1709573 2520 0.875 33.73 22.99 10.16

Se compard segun los momentos maximos de servicio | la tension de traccion
al modulo de rotura Fr segun la norma AASHTO LRFD 5.4.2.6 y 5.7.3.4., en la
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cual debido a que no cumple la relacion mostrada en el cuadro N°07, esto es

debido a los momentos elevados en consecuencia la seccion se fisura.

Tabla N°07: Revision de la tension de traccion frente al médulo de rotura —
Estado limite de servicio |

Punto MuServ | Fc=M/(1/6*b*h~2) | fr=0.8(0.63*fc”0.5) fc>0.8fr
A 744489 27.86 9.13 si
A-C 645656 24.16 9.13 si
C 698026 26.12 9.13 si
A 744489 27.86 9.13 si
A-B 411150 15.39 9.13 si
B 1075386 40.25 9.13 si
B 1075386 40.25 9.13 si
B-D 921792 34.50 9.13 si
D 1709573 63.98 9.13 si

Para la verificacion de fisuracion, debido que esta se da segun la separacion
entre barras de acero, se comparé con lo establecido en la norma con la
separacion de barras que presenta en el puente Lacramarca, esta se encuentra
en rango aceptable pero debido a que no se acerca a la separacién establecido

en la norma no se puede afirmar que este sea lo adecuado.

Tabla N°08: Revision de la fisuracion — Estado limite de servicio

Punto MuServ | NuServ | As d e i j fs fs < 0.6fy dc Bs s< s(P.L)
A 744489.00 1224.11 10.01 33.73 621.92 1.05 0.90 2383.02 si 6.27 127 18.05 9.45
A-C 645656.00 8504.28 8.68 33.73 89.65 1.51 0.90 1913.44 si 6.27 1.27 25.56 9.45
C 698026.00 8504.28 9.39 33.73 95.81 1.46 0.90 1953.70 si 6.27 1.27 24.77 9.45
A 744489.00 1224.11 10.01 33.73 621.92 1.05 0.90 2383.02 si 6.27 127 18.05 9.45
A-B 411150.00 1224.11 5.53 33.73 349.61 1.10 0.90 2328.72 si 6.27 1.27 18.76 9.45
B 1075386.00 1224.11 14.46 33.73 892.23 1.04 0.90 2403.63 si 6.27 1.27 17.79 9.45
B 1075386.00 1224.11 14.46 33.73 892.23 1.04 0.90 2403.63 si 6.27 127 17.79 9.45
B-D 921792.00 4842.18 12.39 33.73 204.10 117 0.90 2236.01 si 6.27 1.27 20.06 9.45
D 1709573.00 4842.18 22.9 33.73 366.79 1.09 0.90 2334.62 si 6.27 127 18.68 9.45

Se realizé la comparacién de los momentos maximos segun la combinacion de
carga de estado limite de resistencia | y el momento nominal del Puente del rio
Lacramarca lo cual la segun la armadura minima especificada en la Norma
AASHTO LRFD A5.7.3.3.2 deberia estar adecuada para desarrollar una
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resistencia a la flexion mayorada esMn, como minimo al menor valor entre sMn

= 1.2Mcr o 1.33Mu.

Tabla N°09: Momento Nominal mayorada — Estado limite de resistencia |

Momento nominal Calculado de disefo

Punto As C a ds Mn sMn
A 6.35 1.76 1.49 33.73 879655.041 | 791689.537
A-C 6.35 1.76 1.49 33.73 879655.041 | 791689.537
C 11.43 3.16 2.69 33.73 1554688.43 | 1399219.59
A 6.35 1.76 1.49 33.73 879655.041 | 791689.537
A-B 5.08 1.41 1.20 33.73 706911.882 | 636220.694
B 5.08 141 1.20 33.73 706911.882 | 636220.694
B 5.08 1.41 1.20 33.73 706911.882 | 636220.694
B-D 5.08 1.41 1.20 33.73 706911.882 | 636220.694
D 10.16 2.81 2.39 33.73 1388320.97 | 1249488.87

Se verifico que el puente si cuanta con valores minimos aceptables segun el
momento critico, pero no cuenta con capacidad suficiente para soportar en

momento ultimo mayorado. Pero siendo segun la norma aceptable si cumple el

requisito de una de las 2, se considera aceptable.

Tabla N°10: Revision de Momento critico — Estado limite de resistencia |

Momento critico calculado del puente existente

Punto Snc fr Mcr Mu 1.2*Mecr 1.33*Mu s?;;;iﬂ'\ﬂcr
A 26666.7 14.06 374843.61 1112923 | 449812.334 | 1480187.59 si
A-C 26666.7 14.06 374843.61 1088749 | 449812.334 | 1448036.17 si
C 26666.7 14.06 374843.61 1129563 | 449812.334 | 1502318.79 si
A 26666.7 14.06 374843.61 1112923 | 449812.334 | 1480187.59 si
A-B 26666.7 14.06 374843.61 440069 449812.334 | 585291.77 si
B 26666.7 14.06 374843.61 1581178 | 449812.334 | 2102966.74 si
B 26666.7 14.06 374843.61 1581178 | 449812.334 | 2102966.74 si
B-D 26666.7 14.06 374843.61 141854 449812.334 | 188665.82 si
D 26666.7 14.06 374843.61 2597324 | 449812.334 | 3454440.92 si
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V. Conclusiones

1. Se hall6 que la resistencia nominal de las estructuras es la adecuada

para una combinacion de carga de servicio siendo esta no modificada
por factores de carga, en contraste con la combinacién de carga de
resistencia siendo este afectada por factores de amplificacion se
encontré que su capacidad era deficiente.
Se encontré que el momento maximo de la carga viva vehicular positiva
y negativa se da en la mitad del tramo a unos 2.5 metros y la negativa se
da a unos 3 metros de eje del tramo en consecuencia se utilizé el eje
tandem de disefio ya que abarca una longitud de 1.2 distancia suficiente
para provocar los mayores esfuerzos positivos y negativos.

2. Se hall6 el factor de clasificacion, mediante el método de capacidad de
carga de disefio segun la metodologia LRFR (Load Resistance Factor
Rating), que en la parte central de las losas y paredes surgen
deficiencias debido a que en esa seccibn se generan mayores

momentos debido al tAndem de disefo
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Se hallé gue mediante la mediante la metodologia LRFR, en
comparacion con el método LRF, se encuentran mayor capacidad de
carga de disefio para el nivel de inventario y operacion debido a que se
emplean factores de carga para cada carga.

3. Se comprobé mediante los criterios de la norma AASHTO LRFD
mediante la combinacion de carga de Servicio que el area de acero
resultante era insuficiente para soportar los momentos udltimos de
servicio.

Se hall6 segun los momentos maximos de servicio | la tension de
traccion al modulo de rotura Fr, en la cual debido a que no cumple la
relacion mostrada en el cuadro N°07 la seccion se fisura.

Se verifico la separacion del acero segun el estado limite de servicio | la
cual resulto en un rango aceptable segun la tabla N208.

4. Aplicando el estado limite de resistencia el momento critico de la
estructura del puente este resulto con valores aceptables en lo nudos

seleccionados para su analisis.

VI. Recomendaciones

Para la evaluacion de un puente existente es recomendable es tener a la mano
los planos de construccién ya que en ellos se ve reflejado varios detalles
estructurales la cual se usaran para hallar las solicitaciones con las cuales

fueron disefadas.

En el caso del método LRFR, es importante que el analisis de capacidad de
disefio se ha realizado solo con la carga HL-93 de disefio, ya que tanto los
valores de factor para estado limite han sido desarrollados en funcion a esta

carga hipotética.
Se recomienda realizar un estudio de SPT en la mitad del claro del puente,

para obtener resultados mas detallados para el célculo de los esfuerzos que

afectan las losas inferiores, para calcular asi de manera mas exacta el nivel de

54



capacidad del puente en la parte inferior, sobre todo en este tipo de puente que

vienen siendo afectados directamente de las cargas provenientes del suelo.
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ANEXOS

MATRIZ DE CONSISTENCIA
TITULO:

“Evaluacion estructural del puente Lacramarca ubicado en la panamericana
norte. Propuesta de mejora, Chimbote — Ancash - 2018”

LINEA DE INVESTIGACION:

Disefio de infraestructura vial

DESCRIPCION DEL PROBLEMA:

Puente Lacramarca, construido en el afio 1985, debido a factores climaticos y a
la actualizacion de peso vehicular que viene sometida, es necesario realizar
una evaluacion de sus componentes estructurales, debido a la importante de
su ubicacion ya que es la via principal que conecta los distritos de Nuevo
Chimbote con Chimbote, y a su vez siendo parte de la red vial mas importante
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FORMULACION
DEL PROBLEMA

OBJETIVOS

JUSTIFICACION

Contenido de la tabla:

¢, Qué resultados tendria
la evaluacién estructural
del puente Lacramarca

ubicado en
panamericana norte?

la

General:

Realizar la evaluacion estructural del

puente Lacramarca Yy propuesta de mejora
ubicado en la panamericana norte, en el distrito
Chimbote — Ancash — 2018.

Especificos:

Calcular la demanda de la estructura
segun el estado limite de resistencia.
Calcular la demanda de la estructura
segun el estado limite de servicio.
Calcular la resistencia nominal de las
secciones del puente evaluado.

Calcular el factor de clasificacién del
puente.

Realizar la propuesta de mejora.

El presente proyecto de
“Evaluacion estructural del
puente Lacramarca ubicado
en la panamericana norte.

Propuesta de mejora,
Chimbote — Ancash — 2018”,
proporciona informacion del

estado actual del puente
Lacramarca, este puente es
importante debido que se
ubica en la Panamericana
Norte, que es la auto pista
mas importante del pais y a
su vez es la via principal que
conecta los distritos de
Nuevo Chimbote y Chimbote.
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ANEXOS N°02:
INSTRUMENTOS
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INSTRUMENTO N201 GUIA DE RECOLECCION DE DATOS

TOMA DE DATOS DE LA INSPECCION
1. Identificacion y Ubicacion

Nombre puente: Puente Lacramarca Tramo: 5m
Tipo de Puente: Alcantarilla Dpto. Politico: Ancash
Sobre: Rio Lacramarca Dpta. Vial:  Ancash
Altitud: 7m Provincia:  Santa
Latitud: -9.111887° Distrito: Chimbote
Longitud: 30.4m Poblado mas cercano: Nuevo Chimbote
Ruta: Panamericana Norte Kilometraje: 432
2. Datos Generales

Puente Sobre: Rio Lacramarca

Nombre : Lacramarca

Ancho de vereda: 0.8

Afo: 1985

Numero de vias de transito: 2

Sobrecarga de disefio: c30

Afio de construccion: 1985

Ultima inspeccidn: 2008

4. Norma empleada

- Parala evalaucion de la estructura se empleo las consideraciones presentadas en la manual de
disefio de puentes AASHTO LRFD
- Parala evaluacion de la capacidad de carga se empleo el Manual of Bridge Evaluation

5. Croquis de ubiccién
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INSTRUMENTO N= 02

Reccoleccidn de datos mediante el uzo de planos u verificacidn en campo

1. - DIMENSIONES:

a) Perfil longitudinal del puente del rio Lacramarca

- EF

il

b] Perfil transversal del puente del rio

c] Dimensiones requeridas

Lacramarca Seccidn Abrew)] Walor (m]]
H ) Mumero de pafios M B
1 1 Altura de baranda b 0.a
| Longitud del puente L 304
Altura del puente H .4
Longitud del clara t 4.d
Longitud entre ejes t1 5
Ezpesor de loza superiar] &1 0.4
| Ezpesorde paredinterion =2 0.4
Ezpeszordelosainferior| =3 0.4
Z2.- PROPIEDADES DEL MATERIAL ESTRUCTURAL
Propiedad del material Abrey, WValor
Resistencia ala compresian del concreto F'z 210
Limite de fluencia del acero Fu 200
Madulo de elasticidad del acero Ea[kglem2]] 2000
Madulo de eslasticidad del conreta Ecltnlem2]] 217
3.- PARAMETROS DEL SUELOS
Propiedad del material Bbreu. W alor
Pezo ezpecifica Y [arlem3] | 1.55
Angula de friccidn interna £ 27
Coef. Pasivo Fa 0.33
Coef. Activa kp 2. 66
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INSTRUMENTO N* 03

tion de la condicion los elementos estructurales segin National Bridge Inventory (]

Codigo | Descripeidn
N Na Aplicable
Condicién Excelente

Condicidn Buena = No e notan problemas

~d |0 |

Condickén Buena - Alpunos pro blemas menores

Condicidn Satisfactoria - Elementos estructurales muestran algen deterigro
menor

Condicidn Aceplable - Todos los elementos estén en buen estado pero
tienen pérdida de ceccidn menor, Tisuras, roturad o derrulsios.

Condicidn Pabre - Avaniada pérdida de seccidn, rotura, desprendimiento o
derrubios

Condiciin Seria - Perdida de seccidn deterions, rotura de hormigén o
derrubios afectan seriamente componentes estruciurales primarios. Fallas
lacales son posible, Fisura por F-itlgﬂ an el acero O gnetas por cofte en
hormigdn puaden presantarsa

Condicidn Critica - Avantado detériors de elementod adtructurales

primarios. Fisuras por fatiga en acero o grietas por corte en el hormigdn

2 puenden astar presentes o derrubios puede haber retirado el soporte de la
estrectura, & mengs que sea minucigsamente monitoriadge ouede ser
necesario el cierre del puente hasta que medidas cormectivas sean tomadas.
Condicion de Falla inminente - Deterions o perdida de seccion mayor
presente an oxmponentes estructurales criticos u obwvia atectacidon de la

L estabilidad de la estroctura por movimientos verticales u harizantales. £l

puente es cerrada al trifico pero las sctiones oorrectivas pueden retornarlo
para sarvicio con trifico ligero.
o Condicién Fallida - Fuera de servicio - a pesar de acciones cormectivas.

Condicion de losas por miembro

CODIGO

MEMERD| O 1 2 3 q a ] T g 3
il
Mz
M3
Ma
ME
M5
M3
M1
M1
Mg
115
M7
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INSTRUMENTO N¢ 04

Mediante la observacion de los planos de la estructura se hallara el drea de aceroy su separacion

Distribucion tipica de puntos criticos de puente alcantarilla

12

18

Guia de calculo del drea de acero en cada seccion critica

Refuerzo de la capa interior

Refuerzo de la capa exterior

Seccion Nudo Marca | Dia.Barra pparacion(in| As(cm2) | As(in2/ft) | d(in.) Marca | Dia.Barra peparacion (in.] As(cm2) |As(in2/ft) | d(in.)
1 M3 4,00 9.45 5.08 0.79 1353 M1 5 9.45 6.35 0.98 1347

N1 2 M3 4,00 9.45 5.08 0.79 1353 M4 4 9.45 5.08 0.79 1153
3 M3 4.00 9.45 5.08 0.79 1353 M3 4 9.45 5.08 0.79 1353

1 M2 4.00 9.45 5.08 0.79 1353 M1 5 9.45 6.35 0.98 1347

N2 2 M2, M6 4.00 9.45 10.16 157 12.78 M1 5 9.45 6.35 0.98 1347
3 M2 4.00 9.45 5.08 0.79 135 | ML, M4 54 9.45 1143 177 12.98

1 M3 4.00 9.45 5.08 0.79 13.53 M3 4 9.45 5.08 0.79 1353

N3 2 M3 4.00 9.45 5.08 0.79 13.53 M3 4 9.45 5.08 0.79 1353
3 M3 4.00 9.45 5.08 0.79 13.53 M3 4 9.45 5.08 0.79 13.53

1 M5 4,00 9.45 5.08 0.79 1353 M8 4 9.45 5.08 0.79 1353

N4 2 M5, M6 4,00 9.45 10.16 157 12.78 M3 4 9.45 5.08 0.79 1353
3 M5 4.00 9.45 5.08 0.79 1353 | M8 M4 4 9.45 10.16 157 12.78

1 M2 4.00 9.45 5.08 0.79 1353 M1, M4 54 9.45 1143 17 12,98

N5 2 M2, M6 4.00 9.45 10.16 157 12.78 M1 5 9.45 6.35 0.98 1347
3 M2 4.00 9.45 5.08 0.79 1353 | ML, M4 54 9.45 1143 177 12.98

1 M3 4.00 9.45 5.08 0.79 1353 M3 4 9.45 5.08 0.79 1353

N6 2 M3 4.00 9.45 5.08 0.79 13.53 M3 4 9.45 5.08 0.79 1353
3 M3 4.00 9.45 5.08 0.79 1353 M3 4 9.45 5.08 0.79 13.53

1 M5 4,00 9.45 5.08 0.79 1353 M8, M4 4 9.45 10.16 157 12.78

N7 2 M5, M6 4.00 9.45 10.16 157 12,78 M3 4 9.45 5.08 0.79 1353
3 M5 4.00 9.45 5.08 0.79 1353 | M8 M4 4 9.45 10.16 157 12.78

1 M2 4.00 9.45 5.08 0.79 1353 M1, M4 54 9.45 1143 17 12.98

N8 2 M2, M6 4.00 9.45 10.16 157 12.78 M1 5 9.45 6.35 0.98 1347
3 M2 4.00 9.45 5.08 0.79 1353 | ML, M4 54 9.45 1183 177 12.98

1 M3 4.00 9.45 5.08 0.79 1353 M3 4 9.45 5.08 0.79 1353

N9 2 M3 4.00 9.45 5.08 0.79 13.53 M3 4 9.45 5.08 0.79 1353
3 M3 4.00 9.45 5.08 0.79 13.53 M3 4 9.45 5.08 0.79 13.53

1 M5 4,00 9.45 5.08 0.79 1353 M8, M4 4 9.45 10.16 157 12,78

N10 2 M5, M6 4.00 9.45 10.16 157 12.78 M3 4 9.45 5.08 0.79 1353
3 M5 4.00 9.45 5.08 0.79 1353 | M8 M4 4 9.45 10.16 157 12.78




INTRUMENTO N2 05

1.- DATOS DE CARGA VIVAY MUERTA

et

a2

F—T——HoF

e ——J—wn
Datos:
L= 304m Wc = 2400 kg/m3
= 46m Wa = 2000 kg/m3
e= 0.4m y= 1550 kg/m3
= 54m ys = 950 kg/m3
€asf= 0.1m @= 279
Datos de la carga viva (LL)
Ancho de tira equivalente, segln E= 96 + 1.44t
AASTHO LRFD (A.4.6.2.10) 2.96m
Camion de disefio, segliin AASTHO LRFD Tipo = Tandem
(A.3.6.1.2.3) Peso eje = 11.34 ton
. . Ho = 0.68
Sobrecarga viva (Ls), segun AASTHO
LRFD (A3.11.6.4) fp= ka.y-Ho
R 400.52 kg/m
Ka= tg?(452 - @/2)
. . 0.38
Empuje Activo
Ha = Ka.y.H
3180.6 kg/m
Kp = tg*(452 + @/2)
. . 2.66 kg/m
Empuje Pasivo
Hp = Kp.y.H
5306.7 kg/m
Datos de la Alcantarilla (DC)
Peso de losa superiory inferior Wlosa = We.e.1
P Y 960 kg/m
W pared = Woc.H.e.7/L
Peso de las paredes P /
1016.842 kg/m
Wit = 2.Wlosa + Wpared + Wd
Peso total en el terreno
3136.842 kg/m
Wda = Wa. f
Peso del asfalto @ a.e(asf)
200 kg/m
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ANEXOS N°03:
MODELO DEL PUENTE
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MODELO DEL PUENTE LACRAMARCA

Se realizé el modelamiento del puente Lacramarca siguen el modelo
especificado en la Guia del Departamento de Transporte de Texas (Culvert
Rating Guide, Texas Departament of trasnportation).

Donde se toma para el modelo un ancho equivalente “b” para poder
representar el puente en dos dimensiones, este también se especifica en la
norma AASHTO LRFD C4.6.2.10.2 donde se utiliza anchos de tira equivalentes

para simplificar el analisis de la respuesta tridimensional a las cargas vivas.

Figura N°01 VISTA TRIDIMENSIONAL INDICANDO LA TIRA DE DOS
DIMENSIONES

Segun el manual de trasporte de Texas, indica que la ubicacion de control de la
capacidad de carga de la alcantarilla, denominado secciones criticas, sera
tipicamente ya sea cerca de la mitad del tramo o en una esquina de la

estructura de la alcantatrilla.

Figura N°02 SECCION CRITICA PARA PUENTE ALCANTARILLA

2 . . . 9 8

18

®
L ]
L ]
L

L

®
L ]
L
{ ]
L
L ]
L

67



a) Se modelo el puente del rio Lacramarca usando el programa SAP2000,
en el cual se inserto las propiedades de los materiales tanto la
resistencia ultima de concreto como la fluencia del acero.

Figura N°03 PROPIEDAD DEL ACERO Y CONCRETO
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b) Se creo la seccidn rectangular del elemento que representara la
alcantarilla con un ancho de 1m por un alto de 0.4 m.

Figura N°04 DEFINICION DE LA SECCION

Rectangular Section

Section Name losa Display Color

Section Notes Modify/Show Motes...
Dimensions Section

Depth (t3) 40. 1
Width (t2) 100.
3
Properties.
Material Property Modifiers Section Properties...
+ | 210 fc W Set Modifiers... Time Dependent Properties...
Concrete Reinforcement...

c) Se asigna para cada elemento frame su propiedad segun si es una losa
o pared.

Figura N°05 ASIGNACION DE LOS ELEMENTOS FRAME

losa losa

losa losa

losa losa

pared
pared
pared
pared
pared
pared
pared

losa losa losa l0sa losa

Iosa
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d) Se define las cargas que afectan al puente, tales cargas son la carga
muerta, la sobrecarga viva, el empuje de suelo, y la carga vehicular.

Figura N°06 DEFINICION DE LAS CARGAS

Load Patterns Click To:
Self Weight Auto Lateral

Load Pattern Name Type Muttiplier Load Pattern | Add New Load Pattern |
SOBRECARGA |[Live vl[o | Modify Load Pattern |
Dc Dead 0 o ~ . ;
ASFALTO Dead ] Modify Lateral Load Pattern...
SIC VA Dead 0 E
EMPUJE DE SUELO Dead 0 | Delete Load Pattern |
P=0 Wehicle Live 0
Q VEH Vehicle Live 0 E
SoaRECARGA Liv I [ stow Lond patternots.._|

e) A continuacion se presentan las cargas aplicadas en el modelo del
puente alcantarilla.

Figura N°07 CARGA MUERTA (DC) Y CARGA DEL ASFALTO (DW)
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f) Se asigno las cargas ocasionadas por el empuje del terreno sobre la
estructura y la sobrecarga viva segun la norma de disefio AASHTO

LRFD A3.11.6.4.

Figura N°08 EMPUJE DE SUELO Y S/C VIVA

2 5] ] ] ] 11 14 17
3 ] L fas. b2 =

4 7 10 13 18 19 3180
| | | | | |
L 0} o o o o

4 T 10 13 18 18 sxba 7
[ 1 [ | [ ] [ 1

£ F L & & 5] 11 14 17
- e = o ™ L =

400.52 4 T 10 13 18 1% 4005
A1 [ | | | [ | | | |

g) Para la carga viva se asigno una ruta donde se trasladara el camién de
disefio.
Figura N°09 ASIGNACION DE RUTA

i Path Data
Path Name camino Display coior [
Frame Centeriine Offset
2 o
o] Add
5 ]
8 0 Insert
1 0 -
14 0 Modify
17 ]
Delete
Reverse Order Reverse Sign Move Path...
Discretization
Maximum Discretization Length 0.25
[] Discretization Length Not Greater Than 1/ of Path Length

Cancel
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h) Se crea el camion de disefio la cual es el tandem, dado que en tramos
cortos este genera los mayores momentos positivos y negativos.

Figura N°10 ASIGNACION DE VEHICULO

B3 Vehicle Data

Vehicle name Units
|tandem solo | Tonf, m, C v
Load Elevation
Loads
Load Minimum Maximum Uniform Axle

Length Type Distance Distance Load Load
Fixed Length (12 0. | 15.0822
Leading Load Infinite 0. 15.0822
Fixed Length iz o Jisos»
Trailing Load Infinite 0.

| Add | | Insert | | Modify | | Delete

[] wehicle Remains Fully In Path

[ ok | | Cancel |

Figura N°11 CREACION DE CASO DE CARGA MOVIL

Load Case Mame

Motes Load Case Type
| manDEM soLo | | setpername Modify/Show. Mowing Load ~ || Design
Stiffness to Use Directional Factors
(®) Zero Initial Conditions - Unstressed State 1
Stiffness at End of Nonlinear Case
Important Note Loads from the Nonlinear Case are MOT included in the current

case

Loads Applied

MultiPath Scale Factors
Min Losded Max Loaded

Vehicle Class Scale Factor Paths Paths Number of Reduction Scale
Assign FPaths Paths Factor
MNumber oaded Loaded
z | ™
Paths Loaded for Assignment 1
List of Path Selected Path
Definitions. Definitions.
L=
oK | | cancei Mass Source

| MSSSRC1
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Figura N°12 VEHICULO TRANSITANDO EN EL PUENTE

i) Se asigna combinaciones de carga para poder analizar el puente segun
las condiciones establecidas en el manual de disefio de puentes

AASHTO LRFD.

Figura N°13 COMBINACION DE CARGA DE RESISTENCIA

Load Combination Hame

Notes

Load Combination Type

Options

Convert to User Load Combo

{User-Generated) \RESISTENCIA|

| Modify/Show Notes...

| Linear Add

Create Monlinear Load Case from Load Combo

Define Combination of Load Caze Resultz

Load Case Mame

Load Casze Type Scale Factor

EMPUJE DE SUELO v

EMPLUE DE SUELO
oC

ASFALTO
WLL
SICWVIVA

Linear Static

Linear Static
Linear Static
Linear Static
Combination

Linear Static

1.35
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Figura N°14 COMBINACION DE CARGA DE SERVICIO

Load Combination Name {User-Generated) \SERVICID |
Notes | Modify/Show Notes... |
Load Combination Type | Linear Add v |

Options

Convert to User Load Combo Create Monlinear Load Case from Load Combo

Define Combination of Load Caze Resuls

Load Caze Mame Load Case Type Scale Factor
SICVIVA w | Linear Static 1
EMPUJE DE SUELO Linear Static 1
oC Linear Static 1 Add
ASFALTO Linear Static 1
WLL Combination 1 Modify
Linear Static 1
Delete

oK Cancel

j) Se tuvieron como resultado los momentos flectores, cortante y carga
axial de la combinacién de resistencia y servicio.
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Figura N°15 MOMENTO CORTANTE Y CARGA AXIAL (RESISTENCIA)

Figura N°16 MOMENTO CORTANTE Y CARGA AXIAL (SERVICIO)




ANEXOS N°04:
PROPUESTA DE
MEJORA
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Propuesta de mejora

Se disefié un puente de viga T para salvar un tramo de 30.4 metros la cual se
dividira en 2 tramos de 15 metros para disminuir el peralta de la viga.

A continuacioén se presenta el redimensionamiento y célculo de la estructura.
Predimensionamiento de secciones:

1.Profundidadminima Tabla 2.5.2.6.3-1

Para tramos continuos De viga T
H= 0.065*L
H= 0.0975

2. Numero de vigas
El nUmero de vigas se establece siguiendo un procedimiento y para ello es necesario arrancar
con un estimado de vigas de acuerdo a la siguiente ecuacion:

# vigas = # vias + 2

a a
De la Figura :

2a+ 3s =

9.2

2a=9.2m-

3s (Ec. 1)

Segun las especificaciones de la norma AASHTO Estandar, el factor de carga para secciones
viga T de hormigén armado es:




La carga puntual se toma con un valor unitario, P=1.
Aplicando la sumatoria de momentos al lado derecho del punto de articulacién tenemos:

P(ats-16)+P(a+s-34)=1s(s)
2a+2s-5=1(s) (Ec.2)

Reemplazando fe = fi = 0.547s y el valor de "a" de la Ec. 1 en Ec. 2
9.2-3s+2s5-5=0.547"2
0.547s"2 +s-4.2=0
Ss= 2m
Despejando "a" y reemplazando "s" en la Ec. 1
a= 0.825m
3. Espesor del ala superior ( A5.14.1.3.1a)
El espesor de las alas superiores que trabajan como losa de tableros deberia ser:

Como se determina en la seccién A9.7.1.1.

Altura minima del tablero de hormigén = 175 mm
Disefio de tablero, espesor estructural = 190 mm

Se toma un espesor de: ts = 190 mm
4. espesor del alma  (A5.14.1.3.1c)
Espesor min = 200mm

Minimo recubrimiento de hormigén para armaduras principales = 50mm
Tres barras en una fila requiere un ancho de viga de :

b min = 2(50) + 3 db + 2( 1.5db)
b min = 2(50) + 3*35.8 + 2(1.5*35.8)
= 315 mm
probar; bw= 350 mm
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MODELO ESTRUCTURAL DE PUENTE VIGA T

Se utilizaran los datos de los materiales establecidos previamente en el puente
estudiado.

a) Definicion de trazo longitudinal del puente

[} Bridge Layout Line Data

Bridge Layout Line Name Coordinate System Shift Layout Line Units

BLL1 GLOBAL W Modify Layout Line Stations. .. Kgf, m, C W

Coordinates of Initial Station
Plan Wiew (X-Y" Projection)

Global X 0.
Station Global ¥ 0.
Bearing Global Z 0.
North Radius
Initial and End Station Data
Grade
* & * 292106 Initial Station (m} 0.
. 51674 Initial Bearing N300000E
v = Initial Grade in Percent 0.
End Station (m}) 30,
X
—
Horizontal Layout Data
Developed Elevation View Along Layout Line
Define Horizontal Layout Data... Quick Start...
Z
&
" bl Define Layout Data
=
< s Refresh Plot Define Vertical Layout Data. . Quick Start .

Cancel

Figura N°17. DEFINICION DE LAYOUT LINE

Figura N°18. LANES DETERMIANDO EN EL MODELO
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b) Definicion de seccion transversal del puente
Figura N°19. DEFINICION DE LOS MATERIALES DE LA
SUPERESTRUCTURA

General Data

Material Name and Display Color

H280 I

Isotropic Property Data
Modulus O Elasticity, E
Paisson, U
Coefficient Of Thermal Expansion, A

Shear Modulus, G

DOther Properties For Concrete Materials
Specified Concrete Compressive Strength, fc
Expected Concrete Compressive Strength

[] Lightweight Concrete
Shear Strength Reduction Factor

[[] Switch To.Advanced Property Display

oKk | | cancel

Material Type Concrete w

Waterial Notes | ModifyiShow Notes... |
Weight and Mass Units.

Weight per Unit Volume | [keime

Mass per Unit Volume 2447319

2

i il
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General Data

Material Name and Display Color

Material Type Rebar W
Material Notes | ModifyiShow Notes... |
Weight and Mass Units.

Weight per Unit Volume:

Kgf, m,C LY

Mass per Unit Volume

Uniaxial Property Data

I
%
=

Modulus OFf Elasticity, E

=
)

Poisson, U
Coefficient Of Thermal Expansion, A

Shear Modulus, G

‘Other Properties For Rebar Materials
Minimum Yield Stress, Fy
Minimum Tensile Stress, Fu

Expected Yield Stress, Fye

w1

Expected Tensile Stress, Fue

[[] Switch To Advanced Property Display

ok | | cancel




Section Name: Sece estribo) Display Color r
Section Notes Modify/Show Notes.
Dimensions Section
Degth (18]
Width (12)
NNRNANNN
Properties
et Broperty Wodifers Secfon Fopers
) v sioties. || ToeDgedtfgetis. |

Concrete Reinforcement

Section Name Dispiay Color l
Dimensions Section
Depth (13)
Wi (12) —
\HHIIIHH\_—
Properties
Material Property Modifiers
‘HZ&U v sless. | TreDgenttbostes.

Figura 4. EJEMPLO DE DEFINICION DE SECCION
Figura 5. EJEMPLO DE DEFINICION DE LA SECCION TRANSVERSAL DEL
PUENTE

u o0 -"~u U
v
T_:" X
x|-n1?35 Y|—14435 [+] Do Snap
Section is Legal | Show Section Details... |
Section Data Girder Output
Item Walue ~ | Modify/Show Girder Force Output Locations... |
f4 Vertical Dimension 0.
Exterior Girder Data Modify/Show Properties Units
Exterior Girder Depth Abowve Flare (L3} 078 | Materials. | | Frame Sects... | Kgf, m, C o
Exterior Girder Flare Depth (L4) 0.
Exterior Girder Thickness Abowve Flare (t3) 0.35 Edit Section Load and Design Data
Exterior Girder Thickness Below Flare (t10) 0.35
Interior Girder Data | LT ETRRE L TR |
Interior Girder Depth Abowve Flare (LS) 0.76
Interior Girder Flare Depth (LE) 0.
Interior Girder Thickness Above Flare (t4) 0.35
Interior Girder Thickness Below Flare (t11) 0.35
Left Overhang Data
Left Overhang Length (L1) 1.425
Left Overhang Outer Thickness (15) 0.19
Right Owverhang Data
Right Overhang Length (L2) 1.425
Right Overhang Outer Thickness (t5) 0.19
Insertion Point Location | Conwvert To User Bridge Section
Offset X From Reference Point To Insertion Point 1]
Offset ¥ From Reference Point To Insertion Point 0. = | oK | | Cancel

c) Definicion de diafragma y apoyos
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9 Bridge Diaphragm Property

Units

Diaphragm Name |Diafragrna | | Kgf, m, C W |

Select Diaphragm Type
@ Solid (Applies to Concrete Bridges and User Bridge Section

I} Chord and Brace (Applies to Steel Bridges Only)

") Single Beam (Applies to Steel Bridges Only)
() SteelPlate (Applies to Steel U Girder Internal Only)
Solid Diaphragm Parameters
Diaphragm Thickness 0.25
Diaphragm Depth (For Concrete Solid Girder Bridge Section Onhy)
| H280 v

| Cancel |

Diaphragm Material (onhy for User Bridge Section)

[ ok |

Figura 6. DEFINICION DE DIAFRAGMA

Figura 7. INGRESO DE CARACTERISTICAS DE APOYOS DEL PUENTE

O Link/Support Property

) User Defintion

Units Unitg
Bridge Bearing lame Qime v Bridge Bearing ame KimC v
Bridge Bearing s Defined By: Bridge Bearing ls Defined By:

() LinkSupport Property

(8 User Defintion

User Bearing Properties Usér Bearing Properties
DOF/Direction Release Type | Stiffness DOF/Direction Release Type Stiffness
Tranglation Vertical (1) Fired Translation Vertical (U1) Fixed
Translation Normalto Layout Line (U2) Fixed Translation Normal to Layaut Line (UZ) Fixed
Translation Along Layout Linz (U3) Fited Translation Along Layout Ling (U3) Free
Rotation About Vertical (R1) Free Ratation Abaut Vertical (R1) Free
Ratation About Normal to Layout Line (R2) Free Rotation Abiout Norml to Layout Line (R2) Free
Rotation About Layout Line (R3) Free Rotation About Layout Line (R3) Free
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d) Creacion del objeto puente

|

Bridge Object Name Layeout Line Mame Coordinate System Units

|Puente T | |ejede referencia W | |GLOBAL W | | Kgf, m, C W |

Define Bridge Spans
Span Start Station Length End Station Start End (®) By Station
Label m m m Support Support O By Length

Tramo 1 0. 15. 15. || Estribo | Pilas
Tramo 1 0. 15. 15. Estribo Pilas ~
(Tamoz | 45 30 |pies  Estbo :

o Delete Al

Mote: 1. Bridge object location is based on bridge section insertion point fellowing specified layout line.

Bridge Object Plan View (X-% Projection) Modify/Show Assignments

ser Discretization Points
Abutments

Bents

In-Span Hinges (Expansion Jis)
In-Span Cross Diaphragms
In-Span Splices

Superelevation

Prestress Tendons

‘Girder Rebar

‘Staged Construction Groups
Point Load Assigns b

¥
X Show Enlarged Sketch... Modify/Show...

[] Lock to Prevent Updating the Linked Model [ ok | | cancal |

e) Cargas en el modelo

Figura 9. CARGA MUERTA APLICADA EN ESTRUCTURA
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f) Cargas moviles
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Figura 10. CREACION DE UN VEHICLE CLASS HL 93

Vehicle Class Data

Vehicle Class Name [HL sz |

Define Wehicle Clazs

ehicle Name Scale Factor
HL-G3K

g) Aplicacion de carga moviles

Fig

ura 11. CASO DE CARGA VEHICULAR HL-93

Load Case Data - Moving Load

Load Case Name

Notes Load Case Type

Movil

| | setDeflame | | Wodity/Show... | | Moving Load v || Design... |

Stiffness to Use

Directional Factors

@ Zero Initial Conditions - Unstreszed State “ertical

Stiffness at End of Nonlinear Case [] Braking/Acceleration
Important Note: Loads from the Nenlinear Case are NOT included in the current |:| Centrifugal
case
Loads Applied MultiLane Scale Factors
Min Loaded Max Loaded .
Vehicle Class Scale Factor Lanes Lanes AT G RETHIT EE R
Assign L=y Lanes Factor

Number

Loaded

Lanes Loaded for Assignment 1

List of Lane Defintions

Mazs Source
Selected Lane Definitions | MSS5RCA
carril izg
= [ ok | | cance

h) Resultados del modelo
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Figura 12. DIAGRAMA DE AXIAL CORTE Y MOMENTO POR
COMBINACION DE RESISINTECIA

12580 Pegris T - lnksrior Gardew | (Camibn RESSTINGLE) Momssal Aboel Forontsl kos [k

P i ahis = PEESSED b Ve - - 110FIG B

SO0 Pugnia T Iniprict Giedar 1 |Comieo RESSTENCLL] Shaar Wetcsl (V2]

=

oo Vkow = A0EG I Win valag = AT1ThE
Fusnin T - Inlerias (ieder 1 (Comba AESISTENCIA| sl Foece (F)

B

10, B 'k = B0 1.TTAE bl Wi = CSERT AT




Figura 13. DIAGRAMA DE AXIAL CORTE Y MOMENTO POR
COMBINACION DE SERVICIO

1 Pussrin T« Intarior Gardar 1 (Comibo SERWICIY) sl Forca (F)

2030 Pl alom = 6310 111 M Waale = 3808 31
W00 Pt T - intestint Qindiesl | | Commbs SEROICID) Shaar Viemeal (W2
il

M, Wae Wk = JTRCA TG lin Valee = 20381 08
-ib0bok Fuanfa T lnlerigs Girder | (Comibn SEAVICICO)  Mamael Rsca Horizontal dais (WM3)
b

100808 Pl Whom = 4008 BS  ldin Vahes = S08% &
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ESTADO LIMITE DE SERVICIO

5.- Durabilidad (C5.12.1)
- Recubrimiento para armaduras principales no protegidas (tabla 5.12.3-1)

Exposicidn a sales anticongelantes 60 mm
Otras situaciones exteriores 50 mm
Losas hormigonadas in situ 25 mm

- Altura efectiva, se asume @32 = 32.258

6.- Control de la fisuracién (A5.7.3.4)

La fisuracion por flexion es contralo por la separacion S en la armadura mas cercana a la cara de traccién bajo
esfuerzos de cargas de servicio.

s< % Ve — 2d,
Bs=1+ _de
0.7(h— dyp)
A
I
SO,
Lef = 11.671 6.915 11.671

a) Ancho de ala efectiva (A4.6.2.6.1)
Depende de la longitud efectiva del tramo, locual esta definido como la distancia entre puntos de infleccién
debido a las cargas permanentes.

Flexién positiva

Lef = 11.671
1 L
1 = 2.92
bi<{ 4
12ts + b, = 2.63
S = 2.00
1
b, — —b; 1
6ts + 5 b, = 1.32
ancho del voladizo = 0.83
be =1/2(2.00) + 0.83
be = 1.85 m
bi = 2.00 m

b) Armadura de Flexién Positiva - Viga Exterior
Para el Estado Limite de Servicio (tabla A3.4.1-1) n=1, y=1

Mserv = 6776720 kg/cm donde, j= 0.875
De lo cual:
fs= 0.6fy
fs= 2520
Entonces:
As= M/fs.j.d
As = 34.38 m2
6barras @ 11/8" As = 38.46 cm2
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El ancho minimo de la viga debe considerar el diametro de doblado (A5.10.2.3-1)
Para estribos de 1/2" y barras de 11/8"

2ds

38 mm

Radio interno = 2ds >1/2db
25.4>14.32

El centro de la barra 28 estara colocado perpendicular al estribo a una distancia de 2ds =2.54 cm

bmin = 2(3.8 + 3ds) + 2db + 2(1.5db)
bmin = 30cm
bmin <bw

Tres barras de @ 1 1/8" se ajustara en un bw =35cm

ys = 3.8+ 1.27 +2.865 + 1/2(2.865)
ys = 9.4cm

dpos= (97.5-1.5)-9.4

dpos= 86.6 cm

Revisar la fisuracion medienate la seccion transformada (A5.7.3.4)

n= Es/Ec b=be= 185 As = 38.46
n= 7

Asumiendo que el eje neutro se encuentra en el ala
Ubicacion del eje neutro (x)

1
5 bx? = nAs(d — x)

1/2(185)(x?) = (7 x 38.46)(86.6 - x)2
X = 13.95
El eje neutro se encuentra en el ala, por lo tanto lo que fue asumido es correcto

La actual separacién de las barras deberia ser comprado con la maxima sepracion permitida para el control de la

fisuracion.
Separacién Actual : S=(350-2(38 +3x12.7))/2

S =100 mm

123000
Separacién maxima: S= —— Y. — 2d.
Befs
d. S
s = = ;ye=0. actor de exposicién tipo
B 1+07(h—d) 0.75f d 2
- c
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La relacién entre el esfuerzo del acero fsy el esfuerzo en el concreto fces:

M(d —x)
fs=nfc=n———=
Icr
n= 7 M= 6776720 d= 86.6 X = 13.95
dc=3.8+1.27+2.8/2= 6.502 cm

Bs = 1.102074457

Determinando el momento de inercia de la seccion fisurada
1,3 2
Iy = 3 bx> +nAs(d — x)

1 3 2
Iy = 3 (185)(13.95) 3 + 7(38.46)(86.6 — 13.95)

Icr = 1588339.28 cma4

6776720(86.6 —13.95)

fs= 1588339.28
fs=  2169.75 kg/cm?
123000 2d
s= -
Bf, Ve e
123000
= 11216975 070 ~2(65)
s = 25.65 cm
s <25.65cm de locual ; 10CcmM £25.65CM v OK

c) Armadura de Flexion Negativa - Viga Exterior
Para el Estado Limite de Servicio (tabla A3.4.1-1) n=1, y=1

Mserv = -7400781 kg/cm
Probar con 9 barras de @ 1" As = 45.63 cm2
La armadura de traccién se distribuye sobre el menor de: El ancho de ala efectivo (A4.6.2.1) o

Flexion Negativa

Lefec. = 6.915 m
1
b= Z Lefec
b; = 172875 m

1 1
be = Ebi +§Lefec

b= 172875 m

Un ancho igual 1/10 del promedio de los tramos adyacentes entre apoyos (A5.7.3.4-2007)

1
ﬁLefec, = 1.5 m

Segun el (A5.7.3.4) si el ancho del ala efectivo es mayor que de la longitud del tramo, en las porciones exteriores del ala se
debera del ala se debera disponer armadura longitudinal adicional con un area no menor que 0.4% del area de losa en exceso.

Acero adicional As >0.004 (Area de lalosa en exceso)
As >0.004(19)(173-150)
As> 1.748 cm?
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Adicionar 2 barras @ 1/2" = 2.54 cm?
ah25

TET Y ey
FENAETY ARBNE
o .

$12c/200 mm

7 T

Separacién de 9 barras @ 1" =150/8 = 18.75 cm . El célculo de la maxima sepracion permitida entre barras depende del esfuerzo
de traccién (fs) debido a las cargas de servicio.
Entonces dnegpara barras de 1" es:

dneg= 97.5-6-1.27-2.54/2 = 88.96cm n=7 As =45.63 cm? b=35cm
Ubicacion del eje neutro ( x):
1
> bx? = nAs(d — x)

%(35)x2 = 7(45.63)(88.96 — x)

X= 31.9cm
Separacién Maxima:
123000 2d
S= —— Y —
Befe e
B —1+L ; ye =0.75 factor de exposicion tipo 2
s= i Y0 7th—a,y YT P :

Separacion entre el esfuerzo del acero fs y el esfuerzo en el concreto fces:

M(d—x
fs =nfc= n¥
ICT'
M= 7400781 d= 88.96 X = 31.9

dc=6+1.27+1.27
dc= 8.54 cm

8.54

Bs =1%57075 -850

Bs = 1.1

Determinar el momento de inercia de la seccion critica fisurada:

1
I, = 2 bx3 +nAs(d — x)?
1
Ier =7 (35)(31.9)3 + 7(45.63) (88.96 — 31.9)2
Ier = 1418290.805 cm4
__7400781(88.96 — 31.9)
- 1418290 8
fs= 2084.21  kg/cm?
123000 2d
S = —m—— —
ﬁsf; ye c
_ 123000 .o 5ge4
5= 11(2084.21) (8:54)
s= 23.16
s <23.16cm de lo cual ; 19cm <23.16cm ...
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ESTADO LIMITE DE RESISTENCIA
1.- Flexion
a) Resistencia a la flexion (A5.7.3.2)

Momento positiva

Mu= 10061595 kg/cm
Revisar la resistencia provista por las barras seleccionadas para el control de fisuracién
As= 38.46cm? be = 185cm fy = 4200 kg/cm? f'c =300 kg/cm?

Se asume:
a<ts=19cm

Asfy

a= n = 3.42 cm
0.85f".b,
Toda la compresién estd en el ala
a
BM, = @A, f,(d— E)
@M, = 12341206.33 kg/cm SMU e, oK
Momento negativo
Mu= -13485375 kg/cm
Revisar la resistencia provista por las barras seleccionadas para el control de fisuracién
As= 45.63cm? bw = 35cm fy = 4200 kg/cm? f'c =300 kg/cm?
Asfy
=—= 21.47
4 =085 b, cm
a
@M, = BA,f, (d - E)
@M, = 13492357.52 kg/cm >Mu e OK
b) Limites para la armadura (A5.7.2.2)
"c—280
B =0.85— 0.05%
b= 0835

c

Armadura maxima es: Z < 0.42 (A.5.7.3.3.1)
e

Armadura minimaes: @M, = 1.2M, (A.5.7.3.3.2)

Determinacidn del eje neutro de toda la area

_35(78.5)(39.25) + 185(19)(88)
h 350(78.5) + 185(19)

X

X= 66.61 cm

Determinacién de lainercia

[~

1, = —(35)(78.5)3 + 35(78.5)(66.61 — 39.25) 2 +1—17 (185)(19)3 + 185(19) (88 — 66.61)?2

12

N

Iy = 5181501.048 cm4

Propiedades de la seccion bruta:
X =66.61cm Ig=5181501.05cm4

h-x =97.5- 66.61=30.89 cm

£=097fc= 1680
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Positivo

Negativo

c_ab

de  ds

0.284 <042 s OK
£y

M. = 2818038.771

M, = 12341206.33 >1.2(2818038.77)
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Céalculo Estructural del Estribo

Dimensionamiento Preliminar

o

D ™

4

Rviga

Lo
’

T

I
=4

,\e :gag r‘-’w e
ﬁ' ] fax ’f-" x(‘. ?
Lo
— ?;v .*r. nai'(“Y e " 1."5\' .r.. D i 2

%

Figura 27. Dimensiones nominales del Muro de Estribo.

Notacion:
a>0.30 B:045H-0.70H c>B/3
t: H/12 - H/10 e : B-c-t-f
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Diagrama de Presiones

Sobrecarga:
Peso total del camion

Carga distribuida para camion tipo: Weamien = :
Area del camién

4000kg + 16000 kg + 16000.00 kg

Weamion =

1.80m * 13.30m

Weamien = 1.50 to/m?

Sobrecarga equivalente :
Y.Hs = 1.50 to/m? = 1.55 to/m® Hs
Altura equivalente :
1.50 to/m2

Hy=————=0.97
1.55 to/m3

Determinacién de la Seguridad al Vuelco

Calculo del Momento al Vuelco M,

My = V3 Pan. Hy Pan =% 7 ¢ (H+ He2.Ky
Ka=1g2(45-¢/2) = tg?(45- 135°) o =27°
Ka= 0.3755

155to/m® x 2.29m x 0.376

1.53 to/m

ah =

2

1.53 to/m X 2.3

M, = M =1.17 to.m/m
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Tabla 9

Céalculo del Momento Restaurador M,

Seccién transversal

Porcidon Peso (to/m) Brazo M; (to.m)
base altura Y

1 3.50m 0.40m 2.4 to/m3 3.36 1.75m 5.88
2 0.70 m 1.32m 2.4 to/m3 . 2.22 1.05m 2.33
3 1.40 m 1.32m 2.4 to/m3 2.22 1.87m 4.14
4 0.30m 0.98 m 2.4 to/m3 0.70 1.55m 1.09
5 2.10m 0.98 m 1.6 to/m3 3.17 2.10m 6.66
6 1.40m 1.32m 1.6 to/ms3 2.86 2.33m 6.67
7 0.70 m 1.32m 1.6 to/m3 1.43 3.15m 4.50
Ryiga = 18.91 0.90 m 17.02

>F, = 34.87 Mr = 48.29

Factor de Seguridad al Vuelco

El factor de seguridad al vuelco se obtiene al dividir el momento restaurador entre el
momento al vuelco.

Debe cumplirse que :

1.50 < F.Syuelco- < 3.00
M, 48.29 to.m/m
F.S.vuelco = _— =
M, 1.17 to.m/m
F.S. = 41.35 > 3

Dado este valor, se deberian reducir las dimensiones del muro, pero esto se debe a la
estabilidad que le proporcionan el material de relleno y la reaccién de la viga, por lo cual se

considera prudente el factor obtenido.

Factor de Seguridad al Deslizamiento
El factor de seguridad al deslizamiento se obtiene al dividir las fuerzas verticales

actuantes entre las fuerzas horizontales afectadas por la tangente del angulo de friccion

interna del material de fundacion.
Debe cumplirse que :

1.50 < F.S. < 2.50
n=tg ¢ d=27° L= 0.510
Fy, = 34.870 to P., = 1.530 to
n*Fy 0.51 x 34.870 to
F-S-deslizamiento = - =
P 1.530 to

F.S. 11.61

Las dimensiones asumidas verifican la seguridad del estribo al deslizamiento.
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Magnitud y Localizacion de la Resultante P,

La magnitud de la resultante P, puede estimarse mediante el principio de Pitagoras:

I:)a = ( I:)ahz + I:)avz )1/2
1/2
P, = (1530to02 + 34.870t0 2)
P, = 34.90 to/m
P 34.904 to
tago =————>—— = = 22.813
P, 1.530 to
o= tag * 22.8128 = 87.49 °

La excentricidad e de la resultante sobre la base del estribo puede calcularse mediante

la siguiente férmula:

e=1%B-9d
M, -M 47.13 to.m/m
§=—-""T—""— = = 1.35m
>F, 34.87 to/m
e=—2350m - 1.35m = 0.40 m
2

Debe cumplirse que:

e < B/6 0.40 m < —350m __ _ gs5gm

6

La resultante se encuentra situada en el tercio medio de la zapata, por lo cual no se
produce traccion en el talén.
Calculo de las Presiones Sobre el Terreno
c=(P/A)(1 +6e/B)

Gadm = 2.5 to/m?

_ 34.87 to/m 6 X 0.40m
o= 1 +
3.50 m? 350m
o1 = 16.79 to/m?
_ 34.87 to/m [ 6 X 0.40m J
Os = 1 -
3.50 m? 350m
G, = 3.13 to/m2

Estos valores de presiones son menores que la capacidad portante de la roca

asumida, para transferir dichos esfuerzos al manto rocoso.
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Andlisis Estructural

f'c = 210 kg/cm?
fy = 4200 kg/cm?
recub.= 0.075m
Verificacion del Esfuerzo Cortante

Esfuerzos Permisibles del Concreto:
Cizallamiento (en una direccidn, tipo viga).
01= 053 ¢fc = 6.53 kglem?
Punzonamiento (en dos direcciones, tipo Losa):
0,=1.06 ¢fc = 13.06 kglcm?
Pan 1.53to

Opct=— = = 2.19 to/m?
t* b 0.70m x 1.00 m

El esfuerzo actuante debe ser menor o igual que el esfuezo admisible del concreto a
cortante en cualquier seccion.

Gt = 0.22 kg/lcm? < 6.53 kg/cm?

Este valor es menor que los valores maximos permisibles, por lo cual esté correcto.

Célculo del Acero por Flexion

Mmax= 1/3F>ah*(H't)

2 *
M_ = —L53tom 287TM___ _ 1 461 to.m/m

3
As=p*b*d p=ow*fc/fy

® =0.848 - V(0.719 - My / (053 * b * c2* fic ) )

146115.00 kg.cm
0.53 x 100 cm x (202.5cm)?  x 210 kg/cm?

o =0.848 —\/ 0.719 -
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o = 0.0002
Pmax = 0.02814

p = 0.00000

As=p*b*d=
As=20.83cm?/m
Usando dos camadas de acero ¢ 1

0.00333333 X

5.07 cm?
20.8cm2/ m

S=

=0.243m

usar 11 @ 0.24m

Calculo Estructural de la Base
Diserio del Ala Exterior: Pie

P, = 34.87 to/mt

Peso del suelo sobre la losa exterior:
Weyelo =Y * Nsuelo = 1550 kg/m?

Wselo = 4030 kg/m?

Peso propio de la base de concreto:
2400 kg/m® X

— * —
Wconcreto - YC t -

= 960 kg/m2

Wconcreto

Esfuerzo actuante del terreno:

cyz’:lCt = ]/Z(Gmax + Gl) * c

Gt = 5.86 to/m?

Presién neta sobre lalosa exterior:
Wsuelo -

Oneta = Oact - Wconcreto

5,862.00 -

Gneta =

872.00 kg/m2 -

Oheta =

101

Oact =

4,030.00 -

< Pmin = 0.003333

La seccion es simplemente armada.

100 cm X 62.50 cm

bl
la separacion es:

Spex = 0.60 M

X 2.60m

0.40m

3.13to/m2 + 8.59 to/m?

2

960.00

0.87 to/m?



\\_/ cara exterior del muro

0.40m I 0.325m

0.87 to/m?

0.70m

Figura 31. Diagrama de esfuerzos sobre el pie del estribo.

Calculo del Acero Transversal

Mpie = Y2 0.87 to/m2 X 0.70m = 0.213 to.m/m
® =0.848 \/ 0.719 - 21300 kg.cm
53.00 cm x (32.50cm)2  x 210 kg/cmz
o = 0.00010 p= 0.00000 < Pmin = 0.00333
Pmax = 0.02814 La seccion es simplemente armada.
As=p*b*d= 0.00333 X 100 cm X 32.50 cm
As = 10.83 cm2/m Usando ¢ 1 la separacion es:
2
S= 5.07 cm = 0.468 m Spe = 0.60 M
10.83cm2/m
usar : bl @ 0.25m

Disefio del Ala Interior: Talén
P, = 34.87 to/mt

Peso del suelo sobre la losa interior:
Waspelo =¥ * Nsyelo * € = 1550 kg/m®  x 0.92m
Weyeo = 1426.00 kg/m?2
Peso de la base de concreto:
Weonereto = Ye * t= 2400 kg/m® x 0.40m
= 960.00 kg/m?

Wconcreto
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Esfuerzo actuante del terreno: Gact = Y2(Crax +O) ¥

16.79 to/m?2 + 11.33 to/m?

Gact =

Gact = 14.06 to/m2

Presién neta sobre la losa exterior:
Oneta = Oact - Wsuelo - Wconcreto

14058.00 - 1426.00 - 960.00

Gneta =

11672.00 kg/m?2 = 11.67 to/m2

Gneta =

cara exterior del muro

A

0.40m?t ' 0.325m
|

11.67 to/m?2

Figura 32. Diagrama de esfuerzos sobre el pie del estribo.

Calculo del Acero Transversal

Mpe= %2 11.67 to/m? X 1.40m = 11.439 to.m/m

1143900 kg.cm

® =0.848—\/ 0.719 -

53.00 cm x (32.50cm)2  x 210 kg/cmz
® = 0.0006 p= 0.0000 < Pmin = 0.00333
Pmax = 0.02814 La seccion es simplemente armada.

As=p*b*d= 0.00333 X 100 cm X 32.50 cm

AS = 10.83 cm?
Usando ¢ 1 la separacion sera:
2
S= 5.07 cm =0.468 m Spe = 0.60 M
10.83cm2/m
usar : 61 @ 0.25m
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Calculo del Acero Longitudinal

Se colocara acero minimo en la direccién horizontal:
ASmin = Pmin *b *d = 0.00333 x 100cm x32.50cm

Asi, = 10.83cm2/m

Usando : o1 la separacion sera:
2
S= 5.07 cm =0.468 m Sy = 0.60 M
10.83cm?2/ m
usar : 01 @ 0.25m
0.30m

acero transversal
¥» @ 0.25m

acero transversal y
longitudinal

acero transversal y 1 @ 024m
longitudinal

530m

v, @ 025m

260m

N prie i e T B8 R A B T T B R B

P e e e

0.40 m

acero transversal acero transversal

1 @ 025m 1 @ 025m
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Analisis Estructural de la Pila

Cuantificacién de cargas.

E ! 3
i ; 2.00 m
: ! -1
i O O | v 0.80 m
! ! A
! ; 2.00m
:_______________________________________J \ 4
Kkl 0.30m
v
A
400m
v
A
040 m
v
0.80m 0.80m
200m 3.00m 200m
7.00m

Figura 1. Planta Dimensionada de la Pila.
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Cuantificacién de cargas.
Peso de las Columnas de la Pila
2 X Yam X (0.80 m)? X 4.00 m x 2.40 to/m?
Pcolumas = 12.064 to

Peso del Cabezal

Pcabezal = 0.30m X 7.00m x 0.80m X 2.40 to/m3
PCabezaI = 4032 to

Reaccion de las vigas= 2 X 18.91 X 6.00 m
Psuperest_: 2 X 113.460 to

Puperest= 226.920 to

Peso Propio de la Zapata:

Pzapata = 0.40 m X 7.00m x 4.80m X 2.40 to/m3
P apata = 32.256to
Pita = 12.06t0 + 4.03t0 + 226.92t0 + 32.26t0

Piow = 275.272 10

Chequeo al deslizamiento debido al empuje del rio

El deslizamiento de la pila se verifica con la formula:

KAV
E= _CAVY
g
E : Empuje dindmico del agua
K: Coeficiente de forma de la seccidn de pila = 0.67
A Area expuesta proyectada en un plano perpendicular a la direccién de la corriente
" del rio.

V : Velocidad supuesta del agua en avenida maxima:

10.00 m/seg = (36.00 km/hora)
Y : Peso especifico del agua = 1000.00 kg/m?
g : Aceleracion gravitacional = 9.81 m/seg?
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Ajateras =2 *(¥21t*D *H) = 2* » T x0.80 m x
AIateral = 10.05 m?

0.67 x 10.05m2x  (10.00 m/seg )? x 1000.00 kg/m3

4.00 m

9.81 m/seg?
E = 68639.14 kg
Para incluir los efectos de un posible sismo, se amplifica este resultado en un
30%
E= 68639.14 kg x 1.30 = 89230.88 kg
E= 89.231to

Factor de seguridad al deslizamiento.

n=tg ¢ ¢=45° u = 1.000
Fy = 275.27210 Fy= 89.231to
S n*Fy 1.0000 x 275.272 10
FS.=—mmmm =
Fu 89.231to
F.S.= 3.08 > 1.50

Las dimensiones asumidas verifican la seguridad de la pila al deslizamiento.

Debe recordarse que aun este factor esté correcto la pila estara sustentada sobre pilotes

verticales e inclinados, los cuales absorveran la fuerza sismica.

Ppia = 16.096 to
Pouperest= 226.920 to
Poapaa= 32.256 to

430m
E = 89.231to
- —
143 m
3.00 m

1} 0.40m

7.00m |

Figura 2. Fuerzas que intervienen en la pila.
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Determinacion del factor de seguridad al vuelco.
Calculo del Momento al Vuelco y Momento Restaurador.

Myuelco = 89.23 10 [ 1.43m + 040m ]
Myeico = 163.5900 to.m

El momento restaurador ser4 medido respecto al punto o.

Mrestaurador = Mrl + Mr2 + Mr3

Momento producto del peso propio de la pila: Mr 1
Mrl= 16.10to x 350m = 56.3350 to.m

Momento producto del peso de la superestructura:
Mr2 = 226.92 to x 350m = 794.2200 to.m

Momento producto del peso de la zapata:
Mr 3 = 32.256 to X 350m = 112.8960 to.m

Mres[aurador = 963.4510 tO.m

Factor de Seguridad al Vuelco.

FS= Mestaurador a 963.45 to.m/m
T Museko 163.59 to.m/m

Las dimensiones asumidas verifican la estabilidad de la pila al vuelco.
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Localizacion de laresultante : P esyitante

Presult. =  (E*+P,?)" 89.23t0 2 + 27527t0 2
Pa= 289.37to
Pv 275.27
tagoo =—— = _— = 3.08494
E 89.23
o= tag -1 3.08494 = 72.04 °
Medido desde el punto o :
Mrestaurador - Mvuelco 799.86 to.m/m
= = 409m
>Fv 275.27 to
La excentricidad e sera:
7.00 m
- 4.09 m = -0.59 m
2
Debe cumplirse que: e <B/6
7.00 m
-0.59 < = 1.17m
6

La resultante se encuentra situada en el tercio medio de la zapata, no se produce traccién en la

pila.
Un signo menos significa que la fuerza resultante del terreno esté del lado izquierdo del eje

de simetria de la zapata.

Céalculo de las Presiones Sobre el Terreno.

oc=(P/Az)(1 + 6e/B) GCadm= 2.5to/m?
- N
289.37 to 6 x 0.59
o= | 1+ = 12.97 to/m?
33.60 m2 7.00 m
. J
2893710 [ 6 x 059 )
o= ——— | 1 - = 4.26 to/m?
33.60 m2 7.00m

109



Diagrama de Presiones del Terreno

Lado largo ' 275.27 to Lado corto '275.27
I | _ -
i
E=
89.23 to/m 430m
—_— M
& -
1
—0—0'.40 m
480 m
8.19 to/m?
4.26 to/m? JYYVVVY YV
12.97 to/m?
' 10.48 to/m?
Figura 3 . Presiones del terreno.
Célculo Estructural de la Pila
Datos del Proyecto:
fic = 280 kg/cm? recubrimiento interior : 0.05 m
fy = 4200 kg/cm? recubrimiento exterior : 0.05 m
Chequeo del esfuerzo cortante.
Esfuerzos permisibles del concreto:
V= 0.53 yp\fc = 7.54 kglem?
V,= 1.06 p\fc = 15.08 kg/lcm?
E 89.23to
Ugy=—————————— = = 177.52 to/m?
t* b 0.502655

El esfuerzo actuante debe ser menor o igual que el esfuezo admisible del concreto a cortante.

Ugaet = 17.752 kglcm? Debe aumentar el ancho t de la columna.
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Céalculo del acero por compresion:
Pu: Carga dlima actuante en la Pila Pu= ¢1.0, P,
Coeficientes de reduccién de capacidad de carga:
¢,=0.70 ¢,= 0.80
Po : Carga Nominal actuante en la Pila
Po= 0.85f'c* (Ag - As) + As.fy
Ag: Area de la seccion transversal de la pila.

Ag= Ya TC.tp”az

Ag = Y4 x3.142 x (0.80m)?
Ag = 0.50m2 = 5000.00cm?
Pu/(d1-¢,) -0.85f'. Ag
As =
fy-0.85f'c.
491557.14 kg - 0.85 x 280 kg/cm? x 5000 cm?
As =

4200 kg/cm2 - 0.85 x 280 kg/cmz
As = -176.29 cm?

Este valor negativo significa que no se requiere acero longitudinal, pero se dispondra de

acero por cuantia minima, para procurar el confinamiento del concreto.
A= p*b*d Prminima = 0.01
As = 0.01 X 5000.00 cm? =

Analisis Sismico

__ 113.460 to Reaccion de Superestructura
! — l — » 2269210 20%
0.403 to l Peso del cabezal
20% 2.016to
Peso de la coumna
l 6.032 to
4.30 m — ___, 1206to
20%
2.15m
Peso del cimiento
l 32.256 1o
! e { Y ———Rh= 2430210

W M = 101.903 to.m

Rv = 153.764 to

Figura 4 . Disposicion de la fuerzas sismicas.
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Célculo del Acero Longitudinal:

M= 101.903 to.m

10190305.92 kg.cm

® =0.848- \/ 0.719 -

0.53 x 480cmx 5625.00cm? x 280 kg/cm?
o= 0.0001 p = 0.0000 Pmin = 0.00333
Pmax = 0.02814 La seccion es simplemente armada.
As=  p*Ag

As = 16.67cm2/m

Acero longitudinal total: acero por compresién + acero por sismo

ASiota = 50.00 cm? + 16.67 cm?
ASiotal = 66.67 cm?
Usando 2¢ 1
66.67 cm?
# varillas = = 7 varillas
10.14 cm?

usar : b1 @ 0.38 m
Calculo del Acero Transversal:
Fuerza horizontal en la base: Rh= 24.302 to
Igualando esta carga a la que soporta el acero:

Asfy= 24302 to

24301.57 kg

As = = 5.79 cm?
4200 kg/cm?
Siseusa¢ 1 la separacion sera:
5.07 cm?
S= = 0.88m
5.79cm2/m
usar : 01 @ 0.88 m
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Disefio de la Zapata
Lado Largo:
7.00m -

Peso del terreno sobre la zapata:

Waelo = ¥ * Nterreno
Wsuelo = 4680.00 kg/m?2

Peso de la zapata:

Yo * t=
960.00 kg/m?

Weoncreto =

Wconcreto =

Esfuerzo actuante del terreno:

Gact =

3.00m
=2.00m

2

= 1800.00 kg/m? X

2400 kg/m® X 0.40 m

12.97 to/m2

Gact = ¥2(Omax +C') *C

+ 10.48 to/m?2

Cact =  11.73 to/m?
Presion Neta Sobre la Zapata

GOhneta =

Gheta =

0.40 m A

Calculo del Acero Longitudinal:

M= 1/2[ 6.09 to/m? ][2.000 m ] =

11725.71 kg/m?

6085.71 kg/m?

2

- 4680 kg/m2

= 6.09 to/m2

2.60m

- 960 kg/m?2

cara exterior de la pila

\¥’

0.35m

B

6.09 to/m2

2

12.180 to.m/m

1218000.00 kg.cm

® =0.848- 0.719 -

o = 0.0405

Prax = 0.02814

0.53 x 100 cmx

p=  0.0027

La seccidn es simplemente armada.
As=9.45cm2/m

-
la separacion de varillas sera:

AS = p *b*d
Usando : o1
5.07 cm?
S =
9.45cm2/m
usar : b1 @

= 0.5365 m

0.50 m
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Lado Corto:
480m - 0.80m
2

=2.00m

Peso del terreno sobre la zapata:
Wauelo = 7 * Mterreno = 1800.00 kg/m3 X 2.60 m
Wsuelo = 4680.00 kg/m?2

Peso de la zapata:

Weconcreto = y.* t= 2400 kg/mé  x 0.40m

Wconcreto = 960.00 kg/m?

Esfuerzo actuante del terreno:

Gt = 8.19 to/m?2 X 2.00m = 16.39 to/m?

Presion Neta Sobre la Zapata:
Creta = 16385.22 kg/m? - 4680 kg/m? - 960 kg/m?
Cpeta = 10745.22 kg/m? = 10.75 to/m?

\\_/ cara exterior de la pila

0.40 m if.ss m

FEEE A 1075 orme

2.00m
Calculo del Acero Longitudinal:
M= % [ 10.75 to/mz] [2.000 m ﬁ = 21.500 to.m/m
2150000.00 kg.cm
® =0.848- 0.719 -
0.53 x 100 cm x 1056.25cm? X 280 kg/cm?
o= 0.0852 p= 0.0057 Pmin = 0.002
Pmax = 0.02814 La seccion es simplemente armada.
As = p *ph*d

A= 1853 cm2/m
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e

Usando : ¢ 1 la separacion de varillas sera:
5.07 cm?
S= = 0.2740 m
18.53cm2/m
usar : b1 @ 0.27m
0.80m
A °
o
acero transversal * acero principal
1 @ 088m °® 1 @ 0.38m
[ ]
/
\—/ ® \/
[ ]
[ |
[ ]
e [
'C\> [}
< <
®
®
®
®
B acero transversal
£ ° 1 0.27m
o
(]
N
L ]
L]
£ [ L A v ]
o
S 0 o0 o
. § acero longitudinal
\ 0.50m
| 200m | 080m 2.00m |
! 4.80m =!
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TABLAS

Tablas usadas para la prueba de clasificacion de carga.

Table 3.4.1-2—Load Factors for Permanent Loads, vy,

Type of Load. Foundation Type. and Load Factor
Method Used to Calculate Downdrag Maxinmum Minimum
DC: Component and Attachments 1.25 0.90
DC: Strength IV only 1.50 0.90
DD: Downdrag | Piles, o Tomlinson Method 1.4 0.25
Piles, A Method 1.05 0.30
Drilled shafts, O’Neill and Reese (1999) Method 1.25 0.35
DW: Wearing Swrfaces and Utilities 1.50 0.65
EH: Horizontal Earth Pressure
e Active 1.50 0.90
e At-Rest 1.35 0.90
* AEP for anchored walls 1.35 N/A
EL: Locked-in Construction Stresses 1.00 1.00
EV: Vertical Earth Pressure
e Overall Stability 1.00 N/A
e Retaining Walls and Abutments 1.35 1.00
e Rigid Buried Structure 1.30 0.90
e  Rigid Frames 1.35 0.90
*  Flexible Buried Structures
o Metal Box Culverts, Structural Plate Culverts with Deep Corrugations, and L3 0.9
Fiberglass Culverts 1.3 0.9
o Thermoplastic Culverts 1.95 0.9
o All others
ES: Earth Surcharge 1.50 0.75
Table 3.4.1-1—Load Combinations and Load Factors
DC Use One of These at a Time
DD
DWW
EH
EV LL
ES IM
EL CE
Load FPS BR
Combination CR PL
Linut State SH LS WA ws WL FR TU G SE EQ BL ic cT CV
Strength I Te 1.75 1.00 — — 1.00 | 0.50/1.20 | yre | Vs — — — — —
(unless noted)
Strength IT Yo 135 | 100 | — — 100 | 0.50/1.20 | yre | Ys£ — — — — —
Strength III Yo — 1.00 14 — 1.00 | 0.50/1.20 | yrg | Vs — — — — —
0
Strength TV Yo 1.00 — — 1.00 | 0.50/1.20 | — — — — — — —
Strength V vp | 135 ] 100 | 04 | 10 [ 100 [ 050120 [y | Yee | — | — | — | — | —
0
Extreme Yp yEQ | 1.00 | — — 1.00 — — — 1.00 — — — —
Event I
Extreme Yo 0.50 1.00 — — 1.00 — — — — 1.00 1.00 1.00 1.00
Event IT
Service [ 1.00 1.00 1.00 0.3 1.0 1.00 | 1.00/1.20 | yre | Vsz — — — — —
0
Service IT 1.00 1.30 1.00 — — 1.00 | 1.00/1.20 | — — — — — — —
Service III 1.00 | 0.80 1.00 — — 1.00 | 1.00/1.20 | yre | Ys= — — — — —
Service TV 1.00 — 1.00 0.7 — 1.00 | 1.00/1.20 | — 1.0 ’— — — — —
0
Fatigue I— — 1.50 | — — | — — — — | — — — — — —
LL IM & CE
only
Fatigue II— — 0.75 — — — — — — — — — — — —
LL IM & CE
only
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ANEXOS N°05: PANEL
FOTOGRAFICO
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PANEL FOTOGRAFICO

Foto N°01: Vista longitudinal del puente del rio Lacramarca.

Foto N°02: Vista aguas abajo del Puente del rio Lacramarca
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Foto N°03: Realizando prueba de DPL en la zona de estudio

Foto N°04: Realizando las mediciones en el Puente de estudio
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Foto N°06: Plano estructural del puente del rio Lacramarca
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Foto N°07: Plano elevacion del puente del rio Lacramarca

Foto N°08: Membrete del Plano del puente del rio Lacramarca donde se
aprecia su afio de Construccién y la sobrecarga utilizada para su disefio
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ANEXOS N°06: NORMAS
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NORMA
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a. Ecuacion general de clasificacion de carga

6-12

THE MANUAL FOR BRIDGE EVALUATION

Each procedure is geared to a specific live load model
with specially calibrated load factors aimed at maintaining
a uniform and acceptable level of reliability in all
evaluations.

The load rating is generally expressed as a rating factor
for a particular live load model, using the general load-
rating equation provided in Article 6A.4.2.

6A.4.2—General Load-Rating Equation
6A.4.2.1—General
The following general expression shall be used in
determining the load rating of each component and

connection subjected to a single force effect (i.e., axial
force, flexure, or shear):

ri = E=(10c)(DC) - (vow )(DW ) £ (v, )(P)

(yLL)(LL+IM)
(6A.4.2.1-1)
For the Strength Limit States:
C=0.0,0, (6A.4.2.1-2)
Where the following lower limit shall apply:
0.0, 20.85 (6A.4.2.1-3)
For the Service Limit States:
C=/fr (6A.4.2.1-4)
where:
RF = Rating fa;ctor
C = Capacity
fr = Allowable stress specified in the LRFD code
R, = Nominal member resistance (as inspected)
DC = Dead load effect due to structural components and
attachments
DW= Dead load effect due to wearing surface and
utilities
P = Permanent loads other than dead loads
LL = Liveload effect
IM = Dynamic load allowance
Ypc = LRFD load factor for structural components and

attachments

C6A.4.2.1

It should be noted that load modifiers n relating to
ductility, redundancy, and operational importance
contained in Article 1.3.2.1 of the A4SHTO LRFD Bridge
Design Specifications are not included in the general load-
rating equation. In load rating, ductility is considered in
conjunction with redundancy and incorporated in the
system factor @,. Operational importance is not included as
a factor in the LRFR load rating provisions.

The load rating of a deteriorated bridge should be
based on a recent thorough field inspection. Only sound
material should be considered in determining the nominal
resistance of the deteriorated section. Load ratings may also
be calculated using as-built member properties to serve as a
baseline for comparative purposes.

Resistance factor ¢ has the same value for new design
and for load rating. Also, ¢ = 1.0 for all nonstrength limit
states. For condition factors, see Article 6A.4.2.3. For
system factors, see Article 6A.4.2.4.
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b. Estados y factores de carga para la clasificacion de carga y factor de

condicion para la ecuacion de capacidad de carga.

6-14

THE MANUAL FOR BRIDGE EVALUATION

Table 6A.4.2.2-1—Limit States and Load Factors for Load Rating

Design Load
Dead Load | Dead Load | Inventory | Operating Legal Load Permit Load
Bridge Type | Limit State* Yoo Yoiw Yy Vit Yo e
Strength I 125 1.50 1.75 1.35 Tables 6A.4.4.2.3a-1 —
and 6A.4.4.2.3b-1
[Steel Strength I1 1.25 1.50 — — — Table 6A.4.5.4.2a-1
Service II 1.00 1.00 1.30 1,00 1.30 |
Fatigue 0.00 0.00 0 — — —
Strength [ 1.25 1.50 1.75 1.35 Tables 6A.4.4.2.3a-1 —_
Reinforced and 6A.4.4.2.3b-1
Concrete Strength I1 1.25 1.50 — — — Table 6A.4.5.4.2a-1
Service | 1.00 1.00 — — — T
Strength 1 1.25 1.50 175 1.35 Tables 6A.4.4.2.3a-1
prestressed and 6A.4.4.2.3b-1
Concrete Strength II 1.25 1.50 — —
Service 111 1.00 1.00 0.80 —
Service [ 1.00 1.00 — —
Strength 1 1.25 1.50 1.75 1.35 Tables 6A.4.4.2.3a-1 —_
IWood and 6A.4.4.2.3b-1
Strength IT 1.25 1.50 — — — Table 6A.4.5.4.2a-1

* Defined in the A4SHTO LRFD Bridge Design Specifications.,
Notes:

*  Shaded cells of the table indicate optional checks.

*  Service [ is used to check the 0.9 F, stress limit in reinforcing steel.

*  Load factor for D# at the strength limit state may be taken as 1.25 where thickness has been field measured.

¢+ Fatigue limit state is checked using the LRFD fatigue truck (see Article 6A.6.4.1).

6A.4.2.3—Condition Factor: @,

Use of Condition Factors as presented below may be
considered optional based on an agency’s load-rating
practice.

The condition factor provides a reduction to account
for the increased uncertainty in the resistance of
deteriorated members and the likely increased future
deterioration of these members during the period between
inspection cycles.

Table 6A.4.2.3-1—Condition Factor: ¢,

Structural Condition of Member [N

Good or Satisfactory 1.00
Fair 0.95
Poor 0.85

C6A.4.23

The uncertainties associated with the resistance of an
existing intact member are at least equal to that of a new
member in the design stage. Once the member experiences
deterioration and begins to degrade, the uncertainties and
resistance variabilities are greatly increased (scatter is
larger).

Additionally, it has been observed that deteriorated
members are generally prone to an increased rate of future
deterioration when compared to intact members. Part of @,
relates to possible further section losses prior to the next
inspection and evaluation.

Improved inspections will reduce, but not totally
eliminate, the increased scatter or resistance variability in
deteriorated members. Improved inspection and field
measurements will reduce the uncertainties inherent in
identifying the true extent of deterioration for use in
calculating the nominal member resistance. If section
properties are obtained accurately, by actual field
measurement of losses rather than by an estimated
percentage of losses, the values specified for P in
Table 6A.4.2.3-1 may be increased by 0.05 (¢, < 1.0).

The condition factor, ., tied to the structural condition
of the member, accounts for the member deterioration due
to natural causes (i.e., atmospheric corrosion). Damage
caused by accidents is specifically not considered here.
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6A.4.2.4—System Factor: ¢y

System factors are multipliers applied to the nominal
resistance to reflect the level of redundancy of the complete
superstructure system. Bridges that are less redundant will
have their factored member capacities reduced, and,
accordingly, will have lower ratings. .

System factors that correspond to the load factor
modifiers in the AASHTO LRFD Bridge Design
Specifications should be used. The system factors in
Table 6A.4.2.4-1 are more conservative than the LRFD
design values and may be used at the discretion of the
evaluator until they are modified in the AASHTO LRFD
Bridge Design Specifications.

Table 6A.4.2.4-1—System Factor: @, for Flexural and Axial
Effects

Superstructure Type [\8

Welded Members in Two-Girder/Truss/Arch

Bri 0.85
ridges

Riveted Members in Two-Girder/Truss/Axch

Bri 0.90
ridges

Multiple Eyebar Members in Truss Bridges 0.90

Three-Girder Bridges with Girder Spacing 6 ft 0.85

Four-Girder Bridges with Girder Spacing <4 ft 0.95

All Other Girder Bridges and Slab Bridges 1.00

Floorbeams with Spacing >12 ft and 0.85

Noncontinuous Stringers i

Redundant Stringer Subsystems between 1.00

Floorbeams

If condition information is collected and recorded in
the form of NBI condition ratings only (not as element
level data), then the following approximate conversion may
be applied in selecting Q..

Table C6A.4,2.3-1—Approximate Conversion in Selecting ¢.

Superstructure Condition Equivalent Member
Rating (SI & A Item 59) Structura.l Condition
6 or higher Good or Satisfactory
5 Fair
4 or lower Poor

C6A.4.2.4

Structural members of a bridge do not behave
independently, but interact with other members to form one
structural system. Bridge redundancy is the capability of a
bridge structural system to carry loads after damage to or
the failure of one or more of its members, Internal
redundancy and structural redundancy that exists as a result
of continuity are neglected when classifying a member as
nonredundant,

If Table 6A.4.2.4-1 is used, the system factors are used
to maintain an adequate level of system safety.
Nonredundant bridges are penalized by requiring their
members to provide higher safety levels than those of
similar bridges with redundant configurations. The aim of
@, is to add a reserve capacity such that the overall system
reliability is increased from approximately an operating
level (for redundant systems) to a more realistic target for
nonredundant systems corresponding to Inventory levels.

If the Engineer can demonstrate the presence of
adequate redundancy in a superstructure system
(Reference: NCHRP Report 406), then ¢, may be taken as
1.0. In some instances, the level of redundancy may be
sufficient to utilize a value of ¢, greater than 1.0, but in no
instance should o, be taken as greater than 1.2.
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THE MANUAL FOR BRIDGE EVALUATION

6A.1.9—Evaluation of Complex Structures

The computation of load-carrying capacity of complex
structures, such as suspension bridges, cable-stayed
bridges, and curved girder bridges, may require special
analysis methods and procedures. General guidance is
available in this Manual and the AASHTO LRFD Bridge
Design Specifications.

6A.1.10—Qualifications and Responsibilities

A registered Professional Engineer shall be charged
with the overall responsibility for bridge-capacity
evaluation. The engineering expertise necessary to properly
evaluate a bridge varies widely with the complexity of the
bridge. A multi-disciplinary approach that utilizes the
specialized knowledge and skills of other engineers may be
needed in special situations for inspection and office
evaluation,

6A.1.11—Docum of Load Rating

The load rating should be completely documented,
including all background information such as field
inspection reports, material and load test data, all
supporting computations, and a clear statement of all
assumptions used in calculating the load rating. If a
computer model was used, the input data file should be
retained for future use.

6A.2—LOADS FOR EVALUATION
6A.2.1—General

Article 6A.2 describes the loads to be used in
determining the load effects in the load rating equation
provided in Article 6A.4.2. In general, only permanent
loads and vehicular loads are considered to be of
consequence in load rating. Environmental loads such as
wind, ice, temperature, stream flow, and earthquake are
usually not considered in rating except when unusual
conditions warrant their inclusion.

6A.2.2—Permanent Loads and Load Factors
The load rating of bridges shall consider all permanent

loads. Permanent loads include dead loads and locked-in
force effects from the construction process.

C6A.1.9

Checking of capacity is always done on a member
basis regardless of how complex a structure is being
checked. When the structure being evaluated is of a type
not covered in the AASHTO LRFD Bridge Design
Specifications, the analytical models should be sufficiently
conservative so that member forces used in the rating are
sufficient to cover any increased uncertainty in calculating
load effects.

C6A.1.10

Engineer qualifications are also subject to requirements
specific to a State or Bridge Owner.

C6A.2.2

Allowance for future wearing surface need not be
provided in evaluation,
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APPENDIX A6A—LOAD AND RESISTANCE FACTOR RATING

FLOW CHART
< START >
—
I
’ DESIGNLOADCHECK |
HL-93 i S

STRICTIVE

RF=1.0 _ POSTING REQUIRED
+ MAY BE EVALUATED

' * — FOR PERMIT VEHICLES!

l INVENTORY LEVEL RELIABILITY

RF=<1.0

[ChECK AT RE=L0
| OPERATING L
LEVEL RELIABILITY

RF<1.0 l
_RE<10

~LEGAL LOAD RATING
AASHTO OR STATE LEGAL LOADS RF>1.0
(GENERALIZED LOAD FACTORS) ]
| EVALUATION LEVEL REL[AB[LITYE
RF<1.0
————
[HIGHER LEVEL EVALUATION ‘
]
+ LOAD TESTING RE=1.0
+ SITE-SPECIFIC LOAD —— ]
FACTORS
« DIRECT SAFETY
ASSESSMENT
;ANITIATE LOAD POSTING - NO RI'ESTRIC_‘TIVF, o
AND/OR REPAIR/REHAB POSTING REQUIRED |

- NO PERMIT VEHICLES |+ MAY BE EVALUATED |
Sk e — | FOR PERMIT VEHICLES|

*  For routinely permitted on highways of various states under grandfather exclusions to federal weight laws.

®  For legal loads that comply with federal weight limits and Formula B.
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6-64

APPENIDX C6A—LRFD DESIGN LIVE LOAD (HL-93)
(LRFD DESIGN ARTICLE 3.6.1)

8 32 32
INDICATED CONCENTRATIONS ARE
140 + 140 TO 300 »l AXLELOARS TN Kips
¥ s
po— ! ] DESION TRUCK = 72 kips (36 tons)
28.0'TO 4.0 i
1
PRS- N ; W
[T 1 l l l 1 l [ 1 1 l | DESIGNLANELOAD =064 i
R B 1
25 25
|
{40
i . o
Axle No. h 2 DESIGN TANDEM = 50 kips (25 tons)

S
l l ; DESIGN LANE LOAD = 0.64 KIf

ADDITIONAL LOAD MODEL FOR NEGATIVE MOMENT AND INTERIOR REACTION
{REDUCE ALL LOADS TO 90%)

8 2 2
Lo 40

250" 280

’i'l"T"'i“l'.'_'lflilf HEENEEENEER NS

DESIGN LANE LOAD = 0.64 kif

Figure C6A-1—LRFD Design Live Load (HL-93)
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g. Cargas legales AASHTO

SECTION 6: LOAD RATING

APPENDIX D6A—AASHTO LEGAL LOADS

AASHTO Trucks—Apply for all span lengths and load effects,

a.

16 | VA Vi
| INDICATED CONCENTRATIONS ARE
15.0' 40 ! AXLELOADS IN kips

J! C.G. = CENTER OF GRAVITY
Axle No. | cG 23
1 |
XTI I
L se | 7aa |
1000 ]

Figure D6A-1—Type 3 Unit; Weight = 50 kips (25 tons)

|
10|40 220 ‘ 4.0

Axle No.

Figure D6A-2—Type 382 Unit; Weight = 72 kips (36 tons)

12 1212 16 14 14
| i |
]
150 4.0 . ____15.0-1 | 160 40
t o
Axle No., ! 2 G4 TS e
E e
oot 39
15.0° 19,9

. 01 L
k_... T L

Figure D6A-3—Type 3-3 Unit; Weight = 80 kips (40 tons)
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h. Cargas para la clasificacion de cargas de permiso

SecTon & Loas Rarne . ) L

Novional Ratmg Lood—Apply for all span loagths and load efTecta

O . 0,0,0,00,00

6" 8" 8" 7" 8"

VaVARIABLE DRIVE AXLE SPACING — 807 TO 14707 SPACING TO BE USED IS THATY
WHICH PRODUCES MAXIMUM LOAD EFFECTS.

AXLES THAT DO NOT CONTRIBUTE TO THE MAXIMUM LOAD EFFECT UNDER
CONSIDERATION SHALL BE NEGLECTED,

MAXIMUM GVW = 50 KIFs
AXLE GAGE WIDTH = 6" 0"

Figure DOA & Notional Nating Load (NIL) for Slaghe-Usit SHVs that Moot Federal Bridge Pormals B
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aplicacion de la carga viva vehicular

3-8 AASHTO LEFD BRIDGE DESIGN SPECIFICATIONS, SEVENTH EDITION, 2014
Hiyp axle mteraction depth parallsl to culvert span
(£
R = axle spacing (ft)
A = tire patch length, 10 (in.)

The live load vertical crown pressure shall be determined
as:

P[1—£:|(m)

F = . 100/ (3.6.1.2.6b-T)
‘4.':.

where:

Py = live load vertical crowm pressure (k=f)

P = live load applied at sinface on all interachng
wheels (kip)

I = dynamic load allowance as specified mn
Article 3622

m = multiple prezence factor specified in Article
36112

Agy = rectangular area at depth H (8%

3.0.1.2 . 6c—Traffic Parpendicular to the
Culvert Span

The provisions of Article 3.6.1.2.6b zhall apply with
the terms Wy and 5w iIm Eqs. 3.6.1.2.6b-1 through
3.6.1.2.6b-3 replaced by I, and 5, respectively, and the
terms [ and 5, in Eqs. 3.6.1.2.6b-4 through 3.6.1.2 6b-6
replaced by w, and s, respectively.

3.6.1.3—Application of Design Vehicular Live
Loads

3.6.1.3. 1—General

Unless otherwize specified, the extrems force effect
shall be taken as the larger of the followmg:

¢ The effect of the design tandem combined wath the
effect of the desizn lane load, or

¢  The effect of one design truck with the vanable axle
spacing specified m Article 3.6.1.2.2, combined with
the effect of the design lane load, and

* For opegative moment between pomts of
contraflexure under  uniform load on 21l spans, and
reactton at mtenor piers only, %0 percent
of the effect of two deagn tucks spaced 3 munrmum of

15.24ms00 £ between the lead axle of ome truck

and the rear axle of the other #uck,
combmed with 90 percent of the effect
of the design lane load The distance
between the 320-kip axles of each tmck

shall be taken az 14.0 fi. The two design trucks shall

iy

TP com

Cigl1.31

The effects of an axle sequence and the lane load are
superposed in order to obtain exireme values. This 1s 2
deviation from the tradibonal AASHTO approach m
which either the fruck or the lane load, with an additional
concenirated load, provided for extreme effects.

Tke lane load 1s not interrupted to provide space for
the axle saquence: of the design tandem or the design
tmuck; imferuption 15 needed only for patch loading
patterns to produce sxtrems force effects.

The notiomal desizn loads were based on the
information desenbed in Arhele C36121, which
contzined data on “low boy” type vehicles weighing up to
about 110 kip. Where multiple lanes of heavier versions of
this type of vehicle are considered probable, consideration
should be given to mveshgating negative moment and
reactions at inferior supports for panrs of the desizn tandem
spaced from 26.0 fi to 400 £ apart, combined with the
design lane load spacified mn Arnicle 3.6.1.2.4. The design
tandems should be placed in adjacent spans to produce

© 1014 by the American Association of § === Wi=hmrwmr wmd Tran s finn MES a1
Al nights reserved. Duplication W,
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310

be placed m adjzcent spans to preduce maxmum force
effects.

Axles that do not contribute to the extreme force effect
under consideration shall be neglected.

Both the design lanes and the 10.0-ft loaded width in
each lane shall be positioned to produce extreme force
affects. The demign truck or tandem shall be pontioned
transversely such that the center of any wheel load 15 not
closer than:

30cm
#  For the design of the deck overhang—1 0 fi from the
face of the curb or raling, and

» For the design of all other components—2 0 ft from
the edgze of the desizn lane. 60cm
Unless otherwise specified the lengths of design lanes,

or parts thereef, that contribute to the extreme force effect

under consideration, shall be loaded with the desizn lane
load.

3.4.1.3.2—Loading for Optional Live Load
Daflection Evaluation

If the Owner invokes the optional live load deflection
eniteria specified in Article 2.5 2 62 the deflection should
be taken as the larger of:

#  That resulting from the design truck alone, or

*  That resulting from 25 percent of the design truck
taken together with the design lane load.

3.4.1 3 3—Design Loads for Decks, Dack Systems,
and the Top Slab: af Box Culverts

The provisions of this Arfiele shall not apply to decks
desipned under the provizions of Articls 9.7 2 “Empirieal
Design.”

maxmmum foree effect One hundred percent of the
combmed effect of the design tandems and the design lane
load should be wused. This 15 consistent with
Article 36.1.2.1 and should not be considered a
replacement for the Strength I Load Combmanon.

Cmly those areas or parts of areas that contribute to the
same extreme being sought should be loaded. The loaded
length should be determumed by the points where the
mfluence surface meets the centerline of the desizn lane.

The HL-33 lwve load model was found to be
appropriate for global apalysis of long-span bndges
(Mowak, 2010). In general, the desizn lane load portion of
the HI.-93 design load, which is the major contmbutor te
Irve load force effects for lemg loaded lengths, 1s
conservative. The conservanzm 13 generally acceptable
since members with long loaded lengths typically have
much larger dead load than the live load. The conservatism
could be somewhat less where the dead load has been
mitigated, such as with cambered stffening trusses on
suspension brndges.

Where a sidewalk 15 not separated from the roadway
by a crashworthy traffic bamier, consideration should be
given to the possibility that wvehicles can mount the
sidewalk.

Cio.1.3.2

As indicated mm C2.5261, live load deflection 15 a
service 1ssue, not a sirength 1ssue. Expenience with bridges
desizned under previous ediboms of the AASHTO
Standard Specifications mdicated no adverse effects of ve
load deflection per se. Therefore, there appears to be hitle
reason to require that the past critenia be compared to a
deflection based upon the heavier bive load required by
these Specifications.

The provisions of this Article are intended to produce
apparent live load deflections siomlar to those used in the
past. The cwrent design truck is identical to the HS20
truck of past Standard Specifications. For the span lengths
where the desizn lane load controls, the dezizn lane load
together with 25 percent of the design truck, 1e. three
concentrated loads totaling 18 0 kip, is similar to the past
lane load with its single concentrated load of 18.0 kip.

C3o.1.33

This Arficle elanifies the selechon of wheel loads to be
used 1 the desizn of bridge decks, zlab bndges, and top
slabs of box culverts.

The design lead is always an axle load; single wheel
lzads should not be considered.

FE—.

© 1014 by the Amsrican Association of § === Timhmrs wmd Tramrmareasion HE8-1-
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h. Camion de disefo articulo 3.6.1.2.2.

13-4 AASHTO LEFD BEIDGE DESIGN SPECIFICATIONS, SEVENTH EDITION, 2014

L
L] m a“n L] 0 180 20 10 180
SPAN IN FT

=M POS 0.4L M HEG ®4L M BUPPORT ~ s

Fizure C3.6.1.21-5—Aloment Ratios: Motional Model to
H5M (truck or lane) or Two 24.0-1dp Axles at 4.0 fi

L L L
L] m - L] %0 180 180 140 180
SPAN IN FT

~=Vab - POB —Vab - MEG - Vba - NEG

Fizure C3.6.1.2.1-6—Shear Ratios: Notional Model to
HEM (truck and lane) or Two 24.0-1dp Axles at 4.0 fi

In reviewmg Figure= C3 612 1-5and C3 6.1 2 1-6. 1t
should be noted that the total design foree effect 1s also 2
function of load factor, load modifier, load distnbution, and
dynamuc load allowance.

3.6.1.2 2—Design Truck

The weights and spacings of axles and wheels for the

desizn truck shall be as specified in Figure 3.6.1.22-1. A
dynamic load allowance shallbe considered as specifiedm
Article 3.6.2.

Except as specified in Articlez 36,13 1and 3.6.14.1,
the spacing between the two 32.0-kip axles shall be vaned
between 14.0 ft and 30.0 £ to produce exfreme force
effacts.

[——

TemPuar. cm

Al rights resarved. Dnplication

136

© 2004 by the American Association of § == =k =i Trmmareion MR-

w.



SECTION 3: LOADS AND LOAD FACTORS

3-15

3. ﬁjtona.nlkp 320 K0P se.ol 4. 51ton
!_ 40" | ue" 10 su'-o‘_i
4.2Im 4.27~9.14m

60"
183cm

Figure 3.6.1.22-1—Characteristics of the Design Truck

3.0.1.2. 3—Dezign Tandsm

1.92m The design tandem shall consist of a pair of 25.0-kip 11.34ton

axles spaced 4.0 fi apart The transverse spacing of wheels
shall be taken as 6.0 ft. A dynamue load allowance shall be
considersd a5 specified in Articls 3 6.2,

3.0.1.2 4—Dezign Lane Load

The design lane load shall consist of a load of 0.64 kIf R kgf,"m

uniformly distnbuted mm the longitudmal direction.
Transversely, the design lane load shall be assumed to be
uniformly distributed over a 10.0-ft width. The force
affects from the design lane load shall not be subject to a
dynamuc load allowance.

3.6.1.2.5—Tire Contact Area

The fire contact area of a wheel consisting of one or
fwo tives shall be assumed to be a single rectanzle, whose
width iz 20.0 in. and whose length is 10.0 m.

The tire pressure shall be assumed to be uniformly
distributed over the contact area. The tire pressure shall be
assumed to be distributed as follows:

*  On continuous surfaces, uniformly over the specified
contact area, and

*  On mtermupted surfaces, umformlby over the actnal
contact area within the footprint with the pressure
increased m the ratio of the specified to actual contact
areas.

For the desizn of orthotropic decks and weanng
surfaces on orthotropic decks, the fromt wheels shall be
assumed to be a single rectangle whose width and length
are both 10.0 in. as specified in Article 3.6.1 4.1.

P

TacaPugar. com
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C36.1.23F

The area load applies only to the desizn truck and
tandem. For other desizn vehicles, the tive contact area
should be determined by the engineer.

Asa sudeline for other truck loads, the tire area nin”
may be calculated from the following dimensicns:

Twe width = P/0.8

Tire length = 6.4¢(1 = IA/100)

where:

v = loadfactor

IM = dynamic load allowanes percent
P =  desngnwheel load (kip)

© 1014 by the American Association of § = Timhmres wmd Tramrmnresinn S8R a1



c. Cargadindmica tolerante IM (3.6.2.)

T Pager oo

SECTION 3: LoADS AND LoAD FACTORS

3.6.1.6—Pedestrian Loads

A pedesirian load of 0.075 ksf shall be applied to all
sidewalks wider than 2.0 f and considered simmltansoushy
with the velrcular design live load m the vehicle lane.
Where velucles can mount the sidewalk, midewalk pedestran
load shall not be considered comcunently. If 2 sidewalk
may be removed m the futwe, the veluewlar bive loads
chall be appled at 1 £ from edzeofdeck for design
of the overhanz, and 2 £ fom edge-of-deck for desizm
of all other components. The pedestan load shall
not be considered to act concwrrently with wehicles
The dynamue load allowance need not be considersd
for vehieles.

Budges intended for only pedestrian, equestrian, hight
mamtenance wehicle, andor bicycle traffic should be
designed in accordance with AASHTO s LEFD Guide
Specifications for the Design qf Pedestrian Bridges.

3.6.1.7—Loads on Railings

Loads on railings shall be taken as specified n
Section 13

3.6.2—Dynamie Load Allowanee: IM

3.6.2.1—Ceneral

Unless otherwize permmtted mn Articlas 3622 and
3.6.2.3, the static effects of the design truck or tandem,
other than centrifugz]l and braking forces, shall be
increased by the percentage specified in Table 3.6.2.1-1 for
dynamic load allowance.

The factor to be applied to the static load shall be taken
as: (1 + IA100).

The dynamie load allowance shall not be apphed to
pedestrian loads or to the design lane load.

Table 3.6.2.1-1—Dynamic Load Allowance, [N

Component 15§

Deck Joints—All Linmt States 75%

All Other Components:

#  Fatigue and Fracture Limit State 15%

» Al Other Lumt States 33%

The application of dynamic load allowance for buried
components, coverad in Section 12, shall be as specified in
Article 3.6.2.2.

Dnymamee load allowance need not be applied to:

¢ Dhnamic allowance, and

¢ Dhmensional requirements.

Ci6.l.6

See the provisions of Article C3.6.1.1.2 for applying
the pedesirian loads m combination with the vehicular hive
load

Ci6.21

Page (1970) contamns the basis for some of thess
provisions.

The dynamic load allowance (JAf) m Table 3.6.2.1-1 1=
an increment to be applied to the static wheel load to
account for wheel load tmpact from moving vehicles.

Dhmamic effects due to meoving vehicles may be
attributed to two sources:

*  Hammenng effsct 15 the dynamme response of
the wheel assembly to ndmg surface discontinmites,
such as deck joints, cracks, potholss, and delanunations,
and

¢  Dhnamic response of the bndge as a whole to passing
wehicles, which may be due to long undulations in the
roadway pavement, such as those caused by settlement
of fill, or to resonant excitation as a result of simlar
frequencies of vibration between bridze and vehicle.

Field tests indicate that in the majenity of hizhway
bndges, the dynamic component of the response does not
exceed 25 percent of the stafic response to vehieles. Thisis
the basis for dynamic load allowance with the exception of
deck jomt=. However, the specified live load combination
of the dezign ftuck and lane load, represents a group of
exclusion velucles that are at least 4/3 of those caused by

o
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a. Guia de inspeccion utilizada para calcular el factor de condicion para el calculo
de la capacidad de carga

Item 56 - Minimum Lateral Underclearance on Left 3 digits
XX.X meters (code only for divided highways, 1-way
streets, and ramps; not applicable to railroads)

Using a 3-digit number, record and code the minimum lateral under-
clearance on the left (median side for divided highways) to the nearest
tenth of a meter (with an assumed decimal point). The lateral clearance
should be measured from the left edge of tEE roadway (excluding shoulders)
to the nearest substructure unit, to a rigid barrier, or to the toe of
slope steeper than 1 to 3. Refer to examples on page 34 under Item 55 -
Minimum Lateral Underclearance on Right.

In the case of a dual highway, the median side clearances of both roadways
should be measured and tﬁe smal ler distance recorded and coded. If there
is no ohstruction in the median area, a notation of "open” should be
recorded and 999 should be coded. For clearances greater than 30 meters,
code 998. Coding of actual clearances greater than 30 meters to an exact
measurement is optional. Code 000 to indicate not applicable.

liem 57
(Reserved)

Items 58 through 62 - Indicate the Condition Ratings

In order to promote uniformity between bridge inspectors, these guidelines
will be used to rate and code Items 58, 59, 60, E?, an The use of
the AASHTO Guide for Eummonly Recognized (CoRe) Structural Elements is an
acceptable alternative to using these rating guidelines for Items 58, 59,
60, and 62, provided the FHWA translator computer program is used to
convert the inspection data to NEI condition ratings for NBI data
submittal .

Condition ratings are used to describe the existing, in-place bridge as
compared to the as-built condition. Ewvaluation is for the materials
related, physical condition of the deck, superstructure, and substructure
components of a bridge. The condition evaluation of channels and channel
protection and culverts is also included. Condition codes are properly
used when they provide an overall characterization of the general
condition of the entire component being rated. Conversely, they are
improperly used if they attempt to describe localized or nominally
occurring instances of deterioration or disrepair. Correct assignment of
a condition code must, therefore, consider both the severity of the
deterioration or disrepair and the extent to which it is widespread
throughout the component being rated.

The load-carrying capacity will not be used in evaluating condition items.
The fact that a bridge was designed for less than current legal loads and
may be posted shall have no influence upon condition ratings.

Portions of bridges that are being supported or strengthened by temporary
members will be rated based on their actual condition: that is, the
temporarg members are not considered in the rating of the

item. (See Item 103 - Temporary Structure Designation for the definition
of a temporary bridge.)

Completed brid%es not yet opened to traffic, if rated, shall be coded as
if open to traffic
37
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Condition Ratings (cont'd)

The following general condition ratings shall be used as a guide in
evaluating Items 58, 59, and 60:

Code Description

N NOT APPLICABLE

9 EXCELLENT CONDITION

8 VERY GOOD CONDITION - no problems noted.

7 GOOD CONDITION - some minor problems.

G SATISFACTORY CONDITION - structural elements show some minor
deterioration.

5 FAIR CONDITION - all primary structural elements are sound but
may have minor section loss, cracking, spalling or scour.

4 POOR CONDITION - advanced section loss, deterioration, spalling
or SCOUT .

3 SERIOUS CONDITION - loss of section, deterioration, spalling or

scour have seriously affected Erimary structural com?Gnents.
Local failures are possible. atigue cracks in steel or shear
cracks in concrete may be present.

2 CRITICAL CONDITION - advanced deterioration of primary structural

elements. Fatigue cracks in steel or shear cracks in
concrete may be present or scour may have removed substructure
support. Unless closely monitored it may be necessary to close
the bridge until corrective action is taken.

1 "IMMINENT" FAILURE CONDITION - major deterioration or section
loss present in critical structural components or obvious
vertical or horizontal movement affecting structure
stabilitE. Bridge is closed to traffic but corrective action
may put back in lTight service.

0 F&¥LED CONDITION - out of service - beyond corrective action.

Item 58 - Deck 1 digit

This item describes the overall condition rating of the deck. Rate and
code the condition in accordance with the above general condition
ratings. Code N for culverts and other structures without decks e.g.,
Fi]leﬁsarch bridge.

Concrete decks should be inspected for cracking, scaling, spal]in%,
leaching, chloride contamination, potholing, delamination, and full or
partial depth failures. Steel grid decks should be inspected for broken
welds, broken grids, section loss, and growth of filled grids from
corrosion. Timber decks should be inspected for splitting, crushing,
fastener failure, and deterioration from rot.

The condition of the wearing surface/protective system, joints,
expansion devices, curbs, sidewalks., parapets, fascias., bridge rail. and

scuppers shall not be considered in the overall deck evaluation.
However, their condition should be noted on the inspection form.

38
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HIGHWAY BRIDGES

a. Coeficiente de reduccion de fuerza aplicada para el célculo de la capacidad.

8.15.5.8.4

formly distributed within two-thirds of the effective depth
adjacent to A,.

8.15.5.8.5 Ratio p = A/bd shall not be taken less
than 0.04(f."/f,). .

815586 At the front face of a bracket or corbel,
primary tension reinforcement, A,, shall be anchored by
one of the following: :

(a) a structural weld to a transverse bar of at least
equal size; weld to be designed to develop specified -
yield strength f, of A, bars;

(b) bending primary tension bars A, back to form a
horizontal loop; or

(c) 'some other means of positive anchorage.

8.15.5.8.7 Bearing area of load on a bracket or cor-
bel shall not project beyond the straight portion of primary
tension bars A,, nor project beyond the interior face of a
transverse anchor bar (if one is provided).

’\«——r
bearing B,
plm-‘ 3 rimary
N / | ement)
T4
i T anchor bar _’-
i { |
le——) s
i N
J : ™ A, (closed
stirrups or ties)
Framing bar to anchor J ool
stirrups or ties t\'
FIGURE 8.15.58

8.16 STRENGTH DESIGN METHOD
(LOAD FACTOR DESIGN)

8.16.1 Strength Requirements
8.16.1.1 Required Strength

The required strength of a section is the strength nec-
essary to resist the factored loads and forces applied to

the structure in the combinations stipulated in Article
3.22. All sections of structures and structural members
shall bave design strengths at least equal to the required

strength.

8.16.1.2 Design Strength

8.16.1.2.1 The design strength provided by a mem-
ber or‘cros_s section in terms of load, moment, shear, or
stress shall be the nominal strength calculated in accor-
dance with the requirements and assumptions of the
strength-design method, multiplied by a strength-reduc-
tion factor ¢.*

8.16.1.2.2 The strength-reduction factors, ¢, shall be
as follows:

(@) Flexure.......................... & =090
(b) Shear........................... ¢ =085
(c) Axial compression with—
Spirals ..., =075
Ties. .o v i $ =070
(d) Bearing on concrete................ ¢ = 0.70

* The value of ¢ may be increased linearly from the
value for compression members to the value for flexure as
the design axial load strength, &P, decreases from 0.10f;
A, or Py, whichever is smaller, to zero.

8.16.1.2.3 The development and splice lengths of re-
inforcement specified in Articles 8.24 throngh 8.32 do not
require a strength-reduction factor.

8.16.2 Design Assumptions

-8.16.2.1 The strength design of members for flexure
and axial loads shall be based on the assumptions given in
this article, and on the satisfaction of the applicable con-
ditions of equilibrium of internal stresses and compatibil-
ity of strains. :

8.16.2.2 The strain in reinforcement and concrete is
directly proportional to the distance from the neutral axis.

8.16.2.3 The maximum usable strain at the extreme
concrete compression fiber is equal to 0.003.

*The coefficient ¢ provides for the possibility that small adverse vari-
ations in material strengths, workmanship, and dimensions, while indi-
vidually within acceptable tolerances and limits of good practice, may
combine to result in understrength.
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8.16.2.4 The stress in reinforcement below its speci-
fied yield strength, f,, shall be E, times the steel strain. For .
strains greater than that corresponding to f;, the stress in
the reinforcement shall be considered independent of
strain and equal to f,.

8.16.2.5 The tensile strength of the concrete is ne-
glected in flexural calculations.

8,16.2.6 The concrete compressive stress/strain dis-
tribution may be assumed to be a rectangle, trapezoid,
parabola, or any other shape that results in prediction of
strength in substantial agreement with the results of com-
prehensive tests.

8.16.2.7 A compressive stress/strain  distribution,
which assumes a concrete stress of (.85 f} uniformly dis-
tributed over an equivalent compression zone bounded by
the edges of the cross section and a line parallel to the neu-
tral axis at a distance a = {,¢ from the fiber of maximum
compressive strain, may be considered to satisfy the re-
quirements of Article 8.16.2.6. The distance ¢ from the
fiber of maximum strain to the neutral axis shall be mea-
sared in a direction perpendicular to that axis. The factor
B, shall be taken as 0.85 for concrete strengths, f.’, up to
and including 4,000 psi. For strengths above 4,000 psi, B,
shall be reduced continuously at a rate of 0.05 for each
1,000 psi of strength in excess of 4,000 psi but (3, shall not
be taken less than 0.65. o

8.16.3 Flexure

8.16.3.1 Maximom Reinforcement of Flexural
Members

8.16.3.1.1 The ratio of reinforcement p provided
shall not exceed 0.75 of the ratio p, that would produce
balanced strain conditions for the section. The portion of
pe balanced by compression reinforcement need not be re-
duced by the 0.75 factor. )

8.16.3.1.2 Balanced strain conditions exist at a cross
section when the tension reinforcement reaches the strain
corresponding to its specified yield strength, f,, just as the:
concrete in compression reaches its assumed ultimate
strain of 0.003.

8.16.3.2 Rectangular Sections with Tension
Reinforcement Only

8.16.3.2.1 The design moment strength, $M,, may
be computed by: '
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. . .
oM, = ¢|:Asfyd[l—0.6 pff H (8-15)

fas(o-2)]

(8-16)

where,

a= Ady (8-17)
T 0851 )

8.16.3.2.2 The balanced reinforcement ratio, py, is
given by: ) )

0 =0.85|3,f;[ 87,000 ] 18

b
£, (87.000+1

8.16.3.3 Flanged Sections with Tension
Reinforcement Only

8.16.3.3.1 When the compression flange thickness is
equal to or greater than the depth of the equivalent rec-
tangular stress block, a, the design moment strength, &M,
may be computed by Equations (8-15) and (8-16).

8.16.3.3.2 When the corhpression flange thickness is
less than a, the design moment strength may be computed
by:

SM, = bl(A,~Adf(d—a/2)

+ A, (d—0.5hy)] (8-19)
where,
= 085K (b= )b @-20)
fy
(A -AR,
T 0.85[0b, @-2D)

8.16.3.3.3 The balanced reinforcement ratio, py, is
givenby:

_(ba 0,858 ) 87,000 )
([ g o] o

where,

(8-23)
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8.163.34

8.16.3.3.4 For T-girder and box-girder construction,
the width of the compression face, b, shall be equal to the
effective slab widih as defined in Article 8.10.

81634 Rectangular Sections with Compression
Reinforcement

8.16.34.1 The design moment strength, &bM,, may
be computed as follows:

A,-AL) £a’) 81.000
[ bd E"( f,d ][37,000— fy]

(8-24)
then,
&M, = B[(A, — ADE( — a/2) + Alf, (d — a7
(8-25)
where,
(A —ADf,
=2 -3 8-26
AT 05k (8-26)

8.16.3.4.2 When the value of (A, — A{/bd is less
than the value required by Equation (8-24), so that the
stress in the compression reinforcement is less than the
yield strength, f,, or when effects of compression rein-
forcement is less than the yield strength, £y, or when ef-
fects of compression reinforcement are neglected, the de-
sign moment strength may be computed by the equations
in Article 8.16.3.2. Alternatively, a general analysis may
be made based on stress and strain compatibility using the
assumptions given in Article 8.16.2.

816.3.4.3 The balanced reinforcement ratio p, for
rectangular sections with compression reinforcement is
given by:

0.85p,7( 87,000 [ -
= . L Ll -2
Py [ i |&moooer, )| P1E ) ¢ )

¥ ¥

where,

=87 000{1 [d'](%)-‘<f (8-28)
T a A 7000 JIT

8.16.3.5 Other Cross Sections

For other cross sections the design moment strength,
&M, shall be computed by a general analysis based on
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stress and strain compatibility using assumptions given in
Article 8.16.2. The requirements of Article 8.16.3.1 shall
also be satisfied.

8.16.4 Compression Members
8.16.4.1 General Requirements

8.16.4.1.]1 The design of members subject to axial
load or to combined flexure and axial load shall be based
on stress and strain compatibility using the assumptions
given in Article 8.16.2. Slenderness effects shall be in-
cluded according to the requirements of Article 8.16.5.

8.16.4.1.2 Members subject to compressive axial
load combined with bending shall be designed for the
maximum moment that can accompany the axial load.
The factored axial load, P,. at a given eccentricity shail
not exceed the design axial load strength GPume where:

(a) For members with spiral reinforcement conform-
ing to Article 8.18.2.2

Paimany = 0.85[0.85 £ (A, — A+ HA
& =075

(b) For members with tie reinforcement conforming to

Article 8,18.2.3

(8-29)

Pumen = 0.80[0.85 £ (A, —A) tHAl
& =0.70

(8-30)

The maximum factored moment, Mu, shall be magnified
for slenderness effects in accordance with Article 8.16.5.

$.16.4.2 Compression Member Strengths

The following provisions may be used as a guide to de-
fine the range of the load-moment interaction relationship
for members subjected to combined flexure and axial
load.

8.16.4.2.1 Pure Compression

The design axial load strength at zero eccentricity, &P,
may be computed by:
P, = &[0.85f] (A, — A + Adfy] (8-31)
For design, pure compressive strength is a hypothetical
condition since Article 8.16.4.1.2 limits the axial load
strength of compression members to 85 and 80% of the
axial load at zero eccentricity.
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8.16.4.2.2 Pure Flexure

The assumptions given in Article 8.16.2 or the applic-
able equations for flexure given in Article 8.16.3 may be
used to compute the design moment strength, &M,, in
pure flexure.

8.16.4.2.3 Balanced Strain Conditions

Balanced strain conditions for a cross section are de-
fined in Article 8.16.3.1.2. For a rectangular section with
reinforcement in one face, or located in two faces at ap-
proximately the same distance from the axis of bending,
the balanced load sirength, &Py, and balanced moment
strength, &M, may be computed by:

&P, = O[0.85, ba, + ALl — Al (8-32)
and,
&M, = $[0.85fbay(d — d'’ — a/2)
+Afid—-d —d'")+ Afd"]
’ (8-33)
where,
87,000
= 2222 B4 -34
e (87,000+fy Jﬁl 334
and, .
7 = 87,000 l:l _(d’)(BT,OOO +f J] <f (8 35).
T a A 87000 J]77

8.16.4.2.4 Combined Flexure and Axial Load

The strength of a cross section is controlled by tension
when the nominal axial load strength, P, is less than the
balanced load strength, Py, and is controlled by compres-
sion when P, is greater than Py.

The nominal values of axial Joad strength, P, and mo-
ment strength, M,,, must be muliiplied by the strength re-
duction factor, &, for axial compression as given in Arti-
cle 8.16.1.2.

8.16.4.3 Biaxial Loading

In lieu of a general séction analysis based on stress and
strain compatibility, the design strength of noncircular
members subjected to biaxial bending may be computed
by the following approximate expressions:

(8-36)
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when the factored axial load,

P, = 0.1 A, (8-37)
or,
g‘{“:xaf%sl (8-38)
when the factored axial load,
P,<0.1f A, (8-39)

8.16.4.4 Hollow Rectangular Compression
Members

8.16.4.4.1 The wall slenderness ratio of a hollow
rectangular cross section, X,/t, is defined in Figure
8.16.4.4.1. Wall slenderness ratios greater than 35.0 are
not permitted, unless specific analytical and experimental
evidence is provided justifying such values.

8.16.4.4.2 The equivalent rectangular stress block
method shall not be employed in the design of hollow rec-
tangular compression members with a wall slenderness
ratio of 15 or greater.

8.16.4.4.3 If the wall slenderness ratio is less than 15,
then the maximum usable strain at the extreme concrete
compression fiber is equal to 0.003. If the wall slenderness
ratio is 15 or greater, then the maximum usable strain at
the extreme concrete compression fiber is equal to the
computed local buckling strain of the widest flange of the
cross section, or 0.003, whichever is less.

8.16.4.4.4 The local buckling strain of the widest
flange of the cross section may be computed assuming
simply supported boundary conditions on all four edges
of the flange. Nonlinear material behavior shall be con-
sidered by incorporating the tangent material moduli of
the concrete and reinforcing steel in computations of the
local buckling strain. '

816.4.4.5 1In licu of the provisions of Articles
2.16.4.4.2, 8.16.4,4.3 and 8.16.4.4.4, the following ap-
proximate method may be used to account for the strength
reduction due to wall slenderness. The maximum usable
strain at the extreme concrete compression fiber shall be
taken as 0.003 for all wall slenderness ratios up to and in-
cluding 35.0. A strength reduction factor ,, shall be ap-
plied in addition to the usual strength reduction factor, ¢,
in Article 8.16.1.2, The strength reduction factor ., shall
be taken as 1.0 for all wall slenderness ratios up to and
including 15.0. For wall slenderness ratios greater than
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F. RATiNG EQUATIONS

The equations which determine the load rating and culvert capacity are provided by the AASHTO policy.

within the AASHTO palicy, culverts are considered as a subset of bridges and are therefore load rated as a subset
of bridge load rating.

The AASHTO MCEB provides the actual load rating eguations. The rating factor identified in Equation 11-1 is
the central element of the culvert load rating process. This rating factor is the ratio of the structural capacity
minus the dead load demand to the live load demand.

Equation [1-1 is used to determine the rating factor at each critical section as identified in Figure 11-2 for each
potential failure mode (moment, shear and thrust), for each load case (total and reduced lateral), at each rating
level (inventory and operating). The lowest inventory rating factor and the lowest operating rating factor contraol
the load rating for the culvert.

ECYLIATION I1-1. THE RATING FACTOR ECQUATION |MCES 6.5.1 E0.6-14]).
_ E—4AD
T ALI+ED
where: RF= the rating factor
C = the structural capacity of the member
O = the dead load effect on the member
L = the liwe load effect on the member
! = the impact factor, IM from 5548 3.8.23
A= 1.3 = factor for dead loads, from MCEB 6.5.3

Az= 2.17 for Inventory Level = factor for live loads, from MCEB 6.5.3
= 1.3 for Operating Level = factor for live loads, from MCES 6.5.3

RF

once the contralling (lowest) rating factors for the inventory and operating conditions are calculated, the

inventory and operating load rating can be determined by multiplying the rating factor by the HS rating truck
tractor tonnage as seen in Equation 11-2:

ECQUUATION II-2. THE LOAD RATING EQUATION (AMCES 6.5.1 EQL6-18):
RT=RF+W

where: RT= the load rating in terms of an HS truck tonnage
RF= the rating factor from Equation 1l-1

W= the HS truck tractor tonnage; for H5-20, W = 20 tons

Mote that the variables used in Equation 11-2 are spedfic to HS loading as per customary TxDOT practice. This
means that the load rating (RT) will be expressed in terms of an H5-designation rather than the gross weight of the
vehicle.
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C. SHEAR FAILURE MODE ANALYSIS

Discussions about culvert load rating commonly acknowledge that in most cases, the mode of failure that
controls the load rating is moment. The one exception is deep fill culverts which tend to fail in shear. Results from
a parametric analysis of a representative sample of TxDOT's reinforced concrete box culvert designs support these
paoints.

Because culvert load ratings are usually controlled by moment, it makes sense to perform initial load rating
analyses for all failure modes (mement, axial thrust and shear) based on moment critical sections. These analyses
will be technically accurate both for moment and axial demands, and conservative for shear.

The reason for this conservatism is that the shear critical section for culvert corners is actually located at a
distance d away from the wall face consistent with AASHTO S5HE 8.6.2 and 8.16.6.1.2 (see Figure VI-1.4), rather
than located at the wall face as is done for moment (see Figure 11-2.4). This distinction only applies to culverts
without haunches, which is the most common case for TeDOT. For culverts with haunches, the comer critical
sections for shear are a distance d from the middle of the haunch (Figure VI-1.B]. Mid-span critical section
locations for moment and shear are the same.

TEC TEM iC

oy [ N

| [~~-WTEC . _T —WTiC

WEM WM

+ _‘,,_,-'-MJEC d—* .-.-"""-“‘B":

L ) e b —
BEC BEM BIC

FUZURE W1.1.4 SHEAR CRITICAL SECTIONS FOR CULVERTS WITHOUT HALUMCHES.

TEC TEM P -
-] = ! PRI [y IS [y S
3 - {-WTEC J__...,-vmc
WEM WM
1 == j_"'-wm:
T ™ I .
I I T I
e O : ks I s B
EEC EEM N: v

AGURE VI-1.8 SHEAR CRITICAL SECTIONS FOR CULVERTS WITH HALIWTHES.
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D, Lever 1 Anavysis: Two-DIMENSIONAL, SIMPLY-SUPPORTED STRUCTURAL FRAME
MoODEL

This level of analysis uses a relatively simple two-dimensional frame analysis model and AASHTO loading
parametars. It is designed to provide a quick, conservative, repeatable load rating.

1. ASSUMPTIONS
The following assumptions are made in the two-dimensional structural frame analysis stage:

=]

oo o0

AASHTO loads are applied.

Eross section properties control structure behavior at ultimate strength.
Culvert corners are considerad rigid.

Supporting soil pressures are uniform over the length of the bottom slab.
&ll assumptions inherently involved in two-dimensional, frame analhysis.

Reinforced concrete behaves elastically with stress related linearly to strain.
Reinforced concrete behaves identically regardless of direction of the applied load.
all deformations are small.

Beams are long relative to their depth.

Plane sections remain plane.

& one foot (b = 12 in.) section of the culvert may be analyzed as a frame.

Mo hydrostatic pressure (water] exists inside the culvert.

Supporting soils are fully drained, i.e. no hydrostatic pressure outside the culvert.
Moments resulting in tension on the inside face of the culvert are positive.
Moments resulting in tension on the outside face of the culvert are negative.

Though reinforced concrete does not generally satisfy the first two, two-dimensional, frame analysis assumptions —
namely, alasticity and homogeneity — this model will predict approzimate and conservative moment, shear and

thrust demands.
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2. MopeL DiIMENSIONS

The Level 1 model should be developed so that beam nodes are at the centerline of the slab sections they are
modeling. Each section should use the gross area properties of a one-foot wide strip of culvert.

& node should be placed at each critical section so that the resultant forces and moments will be calculated
automnatically at those points. The location of the cormer critical sections can be determined directly as illustrated
in Figure VI-2. As noted earlier, 2A5HTO specifies that the mid-span critical sections must be determined by
locating the maximum combined (dead and live load) moment in the mid-span region. However, for the purposes
of this Guide, the mid-span critical saction is always assumed to be located at mid-span.

S+ Tl + T4 ) C
TEC [— 124 —= |, 24
i - -
i
WTEC i TEM Wne
T+28
WEMH 4 (v
v H+T, /244,24 (%)
L-'x Ta /24
WeIC
WEEC
1 I
BEC ZEM BC

AGURE VILZ.A MIODEL DIMENSIONS FOR A LEVEL I ANALYSIS FOR CULVERTS WITHOUT HALMCHES.
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v H+T, 24T, 24 )
r_.._x To 124 £ FI2 R
WBIC
waEcH |
- A .

1 1 =]
BEC BEM B

FIZURE ¥1-Z.B MODEL MMIENSIONS FOR A LEVEL 1 ANALYSS FOR CLULVERTS WITH HAUMCHES.
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3. Boumpary COMDITIONS
In the Level 1 model, the primary function of the boundary conditions is to maintain global stability. Reactions

are of no concern. The model should be simply supported, with a pin at the bottom left comer [restrain in global x

and ¥ directions) and rollers at other bottom wall centerlines (restrain in global ¥ direction only]. See Figure VI-3.

»

—

FGURE V1.3, BOURDARY COMDITIONS FOR TW D IMENSION AL, SIMPLY-SUPPORTED STRUCTURAL FRAME MODEL
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4. Loaps
The loads placed on the structure for Level 1 modeling correspond directly to the provisions of the AASHTO

policy. Figure Wi-4 shows the load location and direction conventions. The loads are as follows:

DL, ... viertical Dead Load

L]

* DL, ..Horizontal Dead Load, top of culvert

* DL, .- Horizontal Dead Load, bottomn of culvert
* LL, . Vertical Uve Load, top slab

®  LLg .. Vertical Live Load, bottom slab

* LL _. Horizontal Live Load

5w Self weight of the culvert

LL,. —-— -—

LD

FISURE VL4, LOAD CONVENTIONS FOR TWO DIMENSIONAL, SIMFLY-SUFPORTED STRULCTURAL FRAME MODEL

& unique aspect of the Level 1 model is that in order to account for upward soil pressure support, whatever
load is placed downward on the structure should also be placed upward on the bottom slab, uniformly. The result
iz balanced vertical loading and no reactions in the supports. The boundary conditions only keep the model stable.

They should not contribute significantly to the support of the structure.
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c. DEAD LOAD

Per Equation vI-2, the first load represents the weight of the soil on top of the structure. According to
AASHTO 55HE 6.2.1.8, the unit weight of soil is 120 pcf. This load must be placed downward on the top slab, and
balanced by placing it upward on the bottom slab.

ECHUATION Vi-2. VERTICAL DEAD LOWD, DL, [KSF)
DL, = cover soil = {0.120 kef) D

where: DL, = the vertical dead load (ksf)
D = cower soil depth (ft)

Per Equation viI-3, the second load represents the self-weight of the structure. If the chosen analysis tool has
a gravity feature, this should be used to accurately distribute the self-weight across the structure. Otherwise, the
weight of the slabs and walls should be applied manually in the downward direction, exprassed in terms of a
uniformly distributed load. Whether the self-weight is applied automatically or manually, the total self-weight of
the culvert should alsa be applied upward across the bottomn slab, expressad in terms of a unifarmly distributed
load.

ECHUIATION Wi-3. SELF-WEIGHT OF THE CLILVERT, SW [KSF)

0.150 kef
Se12

2% Tew
12

where: W =the vertical dead load (ksf)
Ty= top slab thickness (in.)
Ts= bottom slab thickness [in_)
Twe = interior wall thickness (in.)
Tew = exterior wall thickness (in.)
5 = the clear span of a single box (ft)
H = the clear height of a single box (ft)
N = the number of box spans

T
-5'W={{T,-+ ng:[.'.~'+ +{N—1}%]+2:TEW*H +{N—1}:T,.,*H}

The third load is the horizontal dead load. This dead load is a trapezoidal load placed on the outside walls of
the culvert facing mward. The load is determined using the equivalent fluid weight of soil listed in AASHTO 55HE
62.1.8 and 3.20.2. Equation VI-4 and Equation vi-5 define the horizontal load at the top and bottom of the slab.
In these equations, the D and H values are in feet, and the T values are in inches. Intermediate points may be
determined by linear interpolation as necessary.

ECHAATION Vi-4. HOR@OMTAL DEAD LOAD AT THE TOP AFPLIED TO THE EXTERIOR WALLS OF THE CULVERT, Dluy [KSF)
T
DLyr = full lateral pressure = (0060 kef) (D + ﬁ}

where: DLyr = the horzontal dead load at the top of the exterior walls [ksf)
Ty= top slab thickness (in.)
D = cower soil depth (ft)

ECYUATION Vi-5. HORDOMNTAL DEAD LOWD AT THE BOTTOM APPLIED TO THE EXTERIOR WALLS OF THE CULVERT, DL [KSF)
Te

T.
DLy = full loteral pressurs = (0,060 kef} (D +H +1—; + E}
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where: DLyg =the horizontal dead load at the bottom of the exterior walls (ksf)
T;= top slab thickness (in.)
Te= bottom slab thicknass (in.)
H = the clear height of a single box (ft)
D = cower soil depth (ft)

d. LIVE LoaD
The live load on the structure as required by AASHTO 55HB 3.7.6 is an H5-20 truck. There are three live loads
due to the H5-20 truck: (1) the horzontal live load, LLs; (2) the vertical live load applied to the top slab, LL.r; and (3]
the vertical live load applied to the bottom slab, LL,,. The impact factor, /M, and all other variables used in the live
load equations are defined in Table 15-1.

Per Equation VI-6, the first live load is the horizontal live load, LL, (ksf]. This load is constant regardless of the
number of trucks passing over the culvert. AASHTO 3548 3.20.3 provides a 2 ft surcharge allowance for trucks
which are approaching, but not directly above, the culvert.

EQUATION Vi-6. HORDONTAL LIVE LOAD APFLIED TO THE EXTERIOR WALLS, L, [KSF)

LL, = 2"+ (. 060 kcf) = .120 k=f
where: LL, = the horizontal live load on the exterior walls [ksf)

The wertical live load applied to the top of the culvert, LL,, (ksf], is the second type of live load. The magnitude
of the vertical live load depends on the depth of fill, the wheel load, the culvert span, the impact factor, the
number of lanes, and the number of trucks. For this Guide, the vertical live load has been expressed in terms of 15
distinct equations derived from AASHTO S5HB 3.7.6, 3.12.1, 3.24.3.2 and 6.4, including the lane reduction factor
described in AA5HTD S5HE 3.12.1. These 15 equations are collectively designated as Equation VI-7.

For a given culvert, the load rater must select one of the 15 equations to determine the magnitude of the
vertical live load. Two variables govern selection of the appropriate live load equation. The first is the number of
lanes passing over the culvert. Section 3.6 of the 55HB provides guidance for determining traffic lanes. Generally,
the number of lanes is determined by the number of whole, 12-foot-wide lanes that will fit across the roadway.
Roadways betweean 207 and 24" will have two lanes. The second variable is the depth of fill, 0. This fill depth will
yield the proper load configuration as per the AASHTO stress distribution. Taken together, the number of lanes
and the fill depth establish the contrelling number of trucks and identify the proper equation to use for LLWT.

onice the magnitude of the live load has been established, it is necessary to define the area over which the live
load acts. The vertical live load should be applied as a moving load across the top of the culvert structure. This will
hawe the effect of creating a moment envelope, with both maximum and minimum values. The length over which
the pressure should be applied, the center-to-center spacing for the distributed loads, and the wheel load, P, used
to calculate each load are illustrated in Figure V1-5, Figure VI-6 and Figure V1-7 for different cover depths.

The final live load is the vertical live load applied upward to the bottom slab, LLvE (ksf]. This live load is
derived from AASHTO S5HE 16.6.4.3. For this Guide, the magnitude of the upward live load has been expressed in
terms of 15 distinct equations. These 15 equations are collectively designated as Equation VI-B. The load is placed
upward on the bottom slab to balance the vertical live load on the top slab as illustrated in Figure VI-5, Figure V-6
and Figure VI-7. Again, the load rater must select one of the 15 equations. The selected equation should
correspond to the culvert’s fill height and number of lanes.
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5. loap Cases

In accordance with ASSHTO S5HE 3.20.2, two demand analyses must be made to determine the worst case
loading conditions on the culvert structure. The two analyses combine the basic loadings differently to produce
conservative demand moments, shears and thrusts.

a. ToTaL Loap Case
The first analysis is the "total load case.” The total load case is designed to create the maximum demand in
most of the culvert structure; that is, critical sections TEC, TIC, BIC, BEC, WK, WEM, WTIC, WEBIC, WBEC, WTEC as
per Figure Il-. The total load case is designed to yield the maximum shear and axial demands in the whole culvert
and the maximum moment demands in all but the top and bottom mid-spans (TEM, TIM, BEM and BIM|. This load
case applies the above-described loads with a load factor of 1.

b. REDWCED LATERAL LoaD CASE
The second analysis is the “reduced lateral load case” as described in AASHTO 55H8 6.2.1.8, 3.20.2. The
reduced lateral load case is designed to create the maximum demand moment for the positive moment sections
[TEM, TIM, BEM, BIM]. See Figure |1-. This load case is intended to create a worst case scenario for the slab
moments by reducing the amount of reverse curvature created by lateral pressure on the culvert walls. The
reduced lateral load case uses the following load factors:

*  Vertical dead load applied to top slab is the same as Equation VI-2. Load factor of 1.

*  The self-weight of the culvert is the same as Equation VI-3. Load factor of 1.

*  Horizontal dead load at the top applied to the exterior walls of the culvert is one-half the value calculated
by Equation Wi-4. Load factor of 0.5.

*  Horizontal dead load at the bottom applied to the extericr walls of the culvert is one-half the value
calculated by Equation VI-5. Load factor of 0.5.

* Mo horizontal live load is applied to the exteror walls of the culvert. Load factor of 0.

*  Vertical live load applied to the top slab is the same as Eguation V1-7. Load factor of 1.

*  Vertical live load applied upward to the bottom slak is the same as Equation Vi-8. Load factor of 1.

c. INTERPRETATION OF LOAD CASE DATA
As a general rule, it is necessary to perform multiple computer runs [at least two) to caloulate moment, shear
and thrust demands for each load case. Once the data are obtained, it is customary practice to interpret the data
holistically. That is, the load rater should evaluate the maximum and minimum moments, shears and thrusts for
each critical section, treating the two load cases independently.

Stated another way, even though the two load cases are designed with the intent to achieve maximum
demands at either the corners or the mid-spans, the load rater should not make an g prior decision to only
evaluate the data this way. This means that the load rater should look at more than just the corner critical sections
for the total load case results, and more than just the mid-span critical sections for the reduced lateral load @se
results. Instead, the load rater should evaluate moment, shear and thrust demands for all of the critical sections
for each load case.

6. DEeEmanD Loap CALCULATIONS

Having creatad the analytical model, defined the boundary conditions, determinad the magnitude and extent
of loads, and specified the load cases, the next step is to calculate the moment, shear and thrust demands. This
requires application of an appropriate structural analysis software package, as discussed in the following section of
the Guide.
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7. Anavvymcar Prosram — CULV-5

a. OVERVIEW
The two-dimensional, simply-supported frame model (Level 1) can be analyzed using several commercially-
available structural analysis software programs. Examples include RISA-2D, BRASS, BOXCAR, CULY-5 (TxDOT's
program| or older frame analysis programs.

At TwDOT, the program mast adept for Level 1 calculations is CULY-5. Therefore, specific guidance will be
provided for this toal. If a user is more comfortable with another frame analysis program, the designer is free to
use it

CULV-5 is an M5-DOS program developed and distributed by the Texas Department of Transportation. The
heart of the program is a two-dimensional frame analysis. Doocurnentation supporting CULY-5 includes the Version
1.71 Readme file (TxDOT, 2004), Input Guide [TxD:0T, 2003 ), and CULVS — Concrete Box Analysis Program [TxDOT,
2003). The load rater who intends to use CULV-5 should become familiar with this dooumentation to better
understand the input, analysis approach, and program output.

b. CULW-5 STRENGTHS AND LIMITATIONS
The CULY-5 program has some notable strengths that make it the ideal first chaice for a Level 1 culvert load
rating program. These are:

Quick and conservative

Program inputs are very simple

Appropriate live and dead loads are automatically calculated and applied

Influence lines are used to determine maximum moments, shears and thrust

& more conservative bottom slab live load is used

The sign convention used is the same as the sign convention outlined in Section V.8

Motwithstanding its many strengths, the CULV-5 program also has some notable limitations that must be
recognized and addressed:

» Demand at the critical corner sections is not automatically calculated.

#  The use of influence lines to caloulate live load moments results in an overly conservative live load applied
to the bottom of the structure.

#  Only culverts with 4 or fewer barrels may be analyzed directly. Culverts with more than 4 barrels may be
approximated using a 4 barrel model at the expense of slightly more conservative results.

The limitations may be overcome. Determining the critical section demand requires linear interpolation
between the 10” point demands which the program does produce. If the culvert fails to rate, not much time has
been spent and the user may move on to the higher-level models.

c. CULW-5 STEP-BY-STEP INSTRUCTIONS
Culvert load rating for Level 1 using the CULV-5 program can be accomplished by following these steps. This
sequence assumes the load-rater has already defined the input parameters and is prepared to create the Culv-5
input file.
CULVS Step 1. Using data obtained for the culvert as discussed in Chapter iv of this Guide, write the
CULY-5 input file in a basic text editor (eg, Motepad) according to the form in Figure VI-8.
Alternatively, the load rater may use the “culvs Imput” program developed by TechMRT and hosted
on the TeDOT Bridze Division website to create the input file.
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CULWS Step 2. Run the CULY-5 program using the input file created in Step 1. One of the positive
features of CULV-5 is that it is heavily preprogrammed. For culvert rating, this means that all
calculations can be made based on cutput from running the CULY-5 program only cne time.

CULVS Step 3. Imterpretation of the CULV-5 output requires establishing both corner and mid-span
critical sections.

a.  Using Figure VI-9 select tha 10 points to set up the linear interpolation assodated with the
corner critical sections.

M2 M5
TELC typ. between 0 and 2 TICA typ. betweesn 8 and 10

TICZ typ. between 0 and 2

» WTEC typ. between 8 and 10 & WTIC typ. between 8 and 10

M1 M3

»WBEC typ. between 0 and 2 L

' WBIC typ. between 0 and 2
M4

M7

¥ BIC2 typ between D and 2
BICA typ. between 8 and 10

BEC typ. between O and 2
FIZURE W1.5. CULV-5 MEMBER AND CRITICAL SECTION DESIGM.

‘with reference to Figure vI-9, linear interpolation to establish the corner critical sections
must work from the corner to the nearest corner critical section. For example, the upper
right corner section, TICL, for member 2 (M2) might be located between nodes & and 9. In

this example, the calculation would start with the demands at node 9 and add the fraction
between nodes 9 and 8.

b. cCritical sections for mid-span demands | TEM, TIM, BEM, BIM, WEM and WIM) do not require
interpolation. Thase may be selected at mid-span [node 5).

CULVS Step 4.  From the CULV-5 output file, select the SUMMARY OF INDIVIDUAL UNFACTORED
MOMENTS, SHEAR AND AXIAL FORCES tables. Record the vertical dead load (VDL), lateral dead load

[LDL), maximum vertical live load (+VLL), minimum vertical live load {-vLL), and lateral live load {LLL)
demands at each critical section.

CULVS 5tep 5.  Calculate the dead and live load demand for each demand type (moment, shear and

axial), for each load case at each critical section using Equation Vi-9 and Equation Vi-10. D is the dead
load demand and L is the live load demand required for rating in Equation 1-1. Note that the live load
demands will have a maximum and minimum because these derive from a moving load which
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produces an “envelope” type solution. To maintain a systematic approach, typical practice is to
determine both the maximum and minimum live loads for each type of demand at each critical
section and to select the minimum [controlling] value when calculating rating factors.

ECEUATION Wi-5. TOTAL LOAD CASE .

D=VDL+LDL
L=VLL+LLL
where: D = the dead load demand

L = the live load demand

VoL = the vertical dead load demand fram CULVS output

Lot =the lateral dead load demand from CULVS output

ViL =the vertical live load demand from CULVS cutput. [Load rating calculations for this variable
must be done twice, for the maximum and minimum values.)

Ll =the lateral live load demand from CULVS output

ECKUATION Wi-10. REDURCED LATERAL LOAD CASE .

1
D =VDL +ELDL
L=TLL

where:

O = the dead load demand

L = the live load demand

VoL = the vertical dead load demand from CULVS output

LDt =the lateral dead load demand from CULVS output

viL =the vertical live load demand from CULVS cutput. [Load rating calculations for this variable
must be done twice, for the maximum and minimum values.)

CULVS 5tep 6. Use Equation VI-1 to verify that actual thrust demand is lower than the incidental axial
load assumed in the moment capacity equations.

CULVS Step 7. This step goes beyond calculation of demand loads and has to do with calculating the
culvert load rating. Per the culvert rating flow chart (Figure 111-2) proceed to calculate Inventory and
operating rating factors for each critical section, for each demand type, for each load case per
Equation I1-1.

Wwhen calculating the rating factors, exercise extreme care regarding the signs for both demands and
capacities.

Live load and capacity must be in the same sign and direction.

If the live load and dead load are in opposite directions or the calculated rating factor is negative,
a check should be made to insure that the structure has adequate capacity to support the dead
load. LE.C = L3I

CULVS Step 8. Select the controlling inventory and operating rating factors for each section.

CULVS Step 9. Select the overall controlling rating factors for the culvert.

CULVS Step 10.  If shear controls the load rating, the load rater should perform a less-conservative
analysis of the shear failure mode based on shear critical sections as per the provisions in Section
WI.C.

CULVS 5tep 11.  Calculate the Inventory and Operating Ratings per Equation 11-2.

appendix C of this Guide presents an example Level 1 culvert load rating calculation based on Culv-5.
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1.0

2.0

GENERALIDADES
1.1 Objeto del Estudio

El presente informe tiene por objeto determinar las propiedades fisico - mecanicas y
quimicas del suelo, para el proyecto “EVALUACION ESTRUCTURAL DEL PUENTE
LACRAMARCA Y PROPUESTA DE MEJORA UBICADO EN LA
PANAMERICANA NORTE, EN EL DISTRITO DE CHIMBOTE ANCASH - 2018”, El
estudio fue realizado por medio de trabajos de exploracion de campo y ensayos de
laboratorio necesarios para definir el perfil estratigrafico, asi como sus propiedades de
esfuerzo y deformacion, proporcionandose las condiciones minimas de cimentacion,
indicandose tipo y profundidad de los cimientos, capacidad portante, analisis de
asentamiento y agresividad quimica del suelo..

1.2 Ubicacion del drea en Estudio

El puente se ubica en la carretera Panamericana Norte, localizada en el Distrito de
Chimbote, provincia del Santa, departamento de Ancash.

GEOLOGIA DEL AREA EN ESTUDIO

2.1 Geomorfologia

El terreno en estudio y sus alrededores estin enmarcados dentro de las unidades
geomorfologias siguientes:

- Unidad de playas

- Unidad de pantano

- Unidad de depositos aluviales de Lacramarca
- Unidad de colinas

- Unidad de depositos edlicos

a) Unidad de playas

Se ubica a lo largo de la costa de la bahia de Chimbote y Samanco, con un ancho promedio
de 10 a 30 m. Estd constituido de arenas medias a finas y conchas marinas, con
intercalaciones de arenas arcillosas en los laterales.

b) Unidad de pantanos

Limitada por la unidad de playas y ubicada dentro del gran abanico aluvial del rio
Lacramarca, presentandose con nivel freatico casi superficial en las 4reas distales del cono
aluvial a consecuencia de la crecida del rio Lacramarca, cuyas aguas se infiltran y fluyen
subterrdneamente hacia el mar.

En épocas de ocurrencia del Fenomeno “El Nifio”, el area

C.I.P. N° 68738
.
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¢) Unidad de depésitos aluviales del rio Lacramarca

Se encuentra a lo largo del cono aluvial, ensanchandose cerca a la desembocadura del rio
Lacramarca en el Océano Pacifico. Los depositos aluviales se extienden desde Chimbote
hasta Nuevo Chimbote.

Dentro de esta unidad se encuentra el cauce fluvial del rio Lacramarca, que en épocas de
crecidas produce la erosion local y general del cauce e inundacion de las planicies
inundables, comprometiendo la seguridad de las obras de ingenieria emplazadas en el cauce
y faja marginal del rio.

d) Unidad de colinas

Es parte de la vertiente andina, constituida de rocas tonalitas y andesitas cubiertas
superficialmente con arenas edlicas, formando colinas suaves y onduladas cuyas pendientes
varian de 3° a 10°. En esta unidad se aprecian depésitos coluviales, de granulometria
heterométrica.

¢) Unidad de depésitos eblicos

Los depositos eolicos se ubican en la margen derecha del rio Lacramarca y Pampas
Alconsillo tienen un espesor de 10 m a 20 m aproximadamente.

2.2 Geologia local

En base al reconocimiento y exploracion de campo de la institucion educativa y sus
alrededores, se ha elaborado el siguiente mapeo geoldgico que indica:

a) Rocas Intrusivas (K-t-h2)

Son tonalitas Huaricanga 2 de la Super Unidad Santa Rosa, que afloran a lo largo de la
vertiente de la costa. Estas rocas pertenecen al Batolito de la Costa, son rocas de grano
medio a grueso y textura equigranular.

b) Cuaternario

Depositos fluvio-aluviales

Se encuentran en ambas margenes del cauce del rio Lacramarca, predominantemente en la
- parte baja del valle.

En estos depositos se observan huellas de inundaciones recientes,
arcillosos y limosos colmatados presentan actualmente grietas de d

C.I.P. N° 68738
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Depésitos de arenas edlicas (Dunas)

Son los depdsitos edlicos que cubren gran parte de las elevaciones rocosas, la formacion de
masas de arenas comienza desde el litoral de la costa y termina en los cerros de los
primeros tramos de las estribaciones de la Cordillera Occidental Andina, desplazando en
las laderas, hasta alcanzar una altura considerable.

En la margen derecha del rio Lacramarca, cerca de la zona del cerro Tres Cabezas, se han
formado grandes masas de depositos e6licos recientes.

2.3 Procesos geodindmicos externos

a) Fluvio aluvional (Q-al)

Con la ocurrencia del Fenémeno “El Nifio” de 1972, 1983, 1998 y El Nifio Costero del
2017, la cuenca del rio Lacramarca ha sufrido fuertes precipitaciones pluviales asociados
con procesos erosivos en las partes media y alta de cuenca, transportando flujos
hiperconcentrados (flujo de barro y huaycos) hacia la parte baja de la cuenca. El material
transportado se deposita en la parte final del curso del rio, produciendo la colmatacion del
cauce y sus consecuentes efectos destructivos.

Antes de 1983 el drea en estudio y sus alrededores, estaba conformado por humedales con
un nivel freatico superficial y presentaba un desnivel de 1.5m a 2.0m con respecto a las vias
vehiculares existentes (Panamericana Norte y Av. Pardo). Después del fenémeno El Nifio
de 1983, se formaron terrazas de arenas limosas y arcillas arenosas, cubriendo gran parte de
los humedales existentes en la zona.

Hoy en dia existen estructuras importantes en la zona tales como: El Centro Comercial los
Ferroles, Mega Plaza, terminal terrestre, estadio Municipal y P.J. Villa Maria, sin embargo
el proceso geodindmica del cono aluvial del rio Lacramarca esta activo. Generandose
desbordes e inundaciones en épocas del Fenémeno El Nifio y El Nifio Costero, ante ello se
recomienda tomar todas las medidas de seguridad afin de evitar deterioros en la estructura
proyectada.

b) Inundaciones

El rio Lacramarca ha sufrido desbordamientos que han inundado Chimbote, como la
inundacion ocurrida en 1972. Asi mismo, en 1983 afecté muchos asentamientos humanos
como el P.J. Villa Maria interrumpiendo los servicios basicos de agua, alcantarillado y
energia eléctrica. Hoy en dia existen defensas riberefias (terraplén de arena) y la continua
limpieza del cauce del rio, estan dando seguridad a las estructuras existentes en el P.J. Villa
Maria, Centro Comercial los Ferroles, terminal terrestre y estadio Municipal. Sin embargo,
el ascenso del nivel freatico es un problema constante, originando un deterioro prematuro
de las estructuras por la agresividad quimica del agua y el suelo.

En marzo de 1972, las aguas del rio Lacramarca a su paso por la Urbayfizac
amenazé el Casco Urbano de Chimbote, desviandose a su cauce natlira

©.1.P. N° 68738

167



GEOMG s.A.C.
e —

Geotecnia en Proyectos de Edificaciones, Eléctricas, Hidrdulicas y Pavimentos, Mecdnica de Suelos, Concreto y Asfalto,

Urb, Bellamar I1 Etapa Mz, B2 - Lt, 8 -9 Nuevo Chimbote, Santa, Ancash
Claro: 943355197 / Entel; 998185953 / E:mail: geomg17@yahoo.es - informes@geomsac,com
www.geomgsac.com

con salida al mar por el Estadio de Miramar; derivandola posteriormente a la zona sur por
los pantanos de Villa Maria, sin una adecuada canalizacion, solo existia unas alcantarillas
de concreto que origind grandes embalses, antes que se presenten las inundaciones del
fenémeno del Nifio en los meses de marzo - abril de 1983, lo que originé grandes
desembalses haciendo dramatica la emergencia.

La primera gran crecida del Dren Lacramarca se produjo el 13 de marzo 1983, afectando
los AH. de San Juan, Villa Maria, 3 de Octubre y 10 de Mayo, ubicados por la zona
pantanosa; generando un ramal por la zona de 3 Cabezas que corté la Av. Pardo y la
Panamericana Norte a la altura del Centro Comercial Los Ferroles, terminal terrestre y
Complejo Gran Chavin. La mafiana del sibado 19 de marzo, el sur de Chimbote, La
Florida, Miraflores, Villa Maria, la zona de los totorales, el 27 de Octubre con sus fabricas
pesqueras, las instalaciones de Sima Astilleros, la Base Naval, amanecieron aniegados e
inundados.

El 12 de abril de 1983 a las 9.30 a.m. se originé una torrencial lluvia de cerca de hora y
media, que procurd 2 crecidas del Dren Lacramarca los dias 13 y 14 de abril, causando las
Iluvias serios dafios en las instalaciones de Siderperu que tuvo que paralizar temporalmente
sus actividades, la destruccion de unos 25 km del canal IRCHIM, dejando de irrigar mas de
6000 has de cultivo y cortar el servicio de agua potable a la totalidad de la poblacion del
cono sur, paralizando la zona industrial del 27 de Octubre y la Base Naval, y la consecuente
destruccion de un gran tramo de la Av. Pardo. Posteriormente se construyeron dos puentes
de estructura metalica y concreto armado, en las prolongaciones de Pardo y Meiggs.

El 9 de febrero de 1998: El rio Lacramarca se desborda por Tres Cabezas, y Sale por San
Juan e inunda los pantanos de Villa Maria, interrumpiendo el trafico en la prolongacion
Pardo.

El 10 de febrero: Desde las 7.45 pm Chimbote y Nuevo Chimbote soportaron una de las
mas intensas precipitaciones pluviales conocidas, que en contados minutos inundaros las
calles, afectando las viviendass de diferentes Asentamientos Humanos,
la carretera Panamericana, en la Av. Meiggs, a la altura del kilémetro 455, igual que la Av.
Pardo, casi medio kilometro de pista fueron cubiertas por las aguas del rio Lacramarca que
alcanz6 un nivel superior a los 90 m3/s de caudal interrumpiendo el trafico vehicular. En el
A.H. de Villa Maria casi 30 manzanas fueron inundadas por las aguas del rio Lacramarca
hasta un metro de altura. ‘

Afin de evitar desbordes e inundaciones del dren Lacramarca por un Fenémeno El Nifio o
evento sismico de gran intensidad, se recomienda mejorar la defensa riberefia en ambas
margenes del rio Lacramarca, con material no erosionable y no susceptible hacer licuable,
afin de evitar inundaciones y deterioros de las estructuras existentes y proyectadas.

¢) Colmatacion y erosion de playas

El desvi6 original del cauce Rio Lacramarca de la Av Aviacion
Villa Maria, ha traido como consecuencia la colmatacion del dren
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y topografia llana. Siendo necesaria la descolmatacion anual del cauce, desde el tramo
Cerro Tres cabezas hasta Sima astilleros, afin de evitar desbordes del rio en tiempo de
verano. Asimismo, los finos y arenas que llegan al mar estan colmatando las playas del
entorno, con mas intensidad en la direccion de la corriente marina Sur a Norte, ocasionando
que las estructuras existentes en la costa marina tales como los muelles, queden alegadas
(20m) e inoperativas, proyectando su ampliacion.

2.4 Sismicidad

De acuerdo al mapa de zonificacion sismica del Pert, el puente sobre el rio Lacramarca se
encuentra en una zona 04 de sismicidad alta, sismoactiva en el presente siglo, con
predominio de sismos intermedios.

Los sismos en el 4rea de estudio presentan el mismo patron general de distribucion espacial
que el resto del territorio peruano; caracterizado por la concentracion de la actividad
sismica en el litoral, paralelo a la costa, por la subduccion de la Placa de Nazca. Los sismos
de mayores intensidades registrados en el area de influencia del estudio son:

- Sismo del 24 de mayo de 1940, que afecto las localidades de la costa central, norte y sur
del Peru, alcanzando intensidades maximas de VII y VIII en la escala de Mercalli
Modificada (MM).

- Sismo del 10 de noviembre de 1946, que afect6 al Departamento de Ancash, alcanzando
una intensidad maxima de VII MM.

- Sismo del 18 de febrero de 1956, con intensidad promedio de VIII MM, afectando el
Callejon de Huaylas.

- Sismo del 17 de octubre de 1966, con intensidades maximas entre VII y VIII MM,
afectando las localidades de Lima, Casma y Chimbote.

- Sismo del 31 de mayo de 1970, que ha sido un terremoto catastrofico en las localidades
de Chimbote y Huaraz, alcanzando intensidades maximas de VIII MM.

- Sismo del 21 de agosto de 1985, que afecté las ciudades de Chimbote y Chiclayo,
alcanzando una intensidad promedio de V MM.

- Sismo del 10 de octubre de 1987, con intensidades maximas de IV y V MM, sentido en
las ciudades de Chimbote y Santiago de Chuco.

- Sismo del 23 de Junio del 2001, con intensidades maximas de VIII MM, sentido en las
ciudades de Nazca, Ica. Arequipa y Tacna.

- Sismo del 15 de Agosto del 2007, con intensidades maximas de VII
ciudades de Pisco, Nazca, Ica y Lima.
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3.0

Considerando lo expuesto se recomienda tomar un sismo base de disefio de VIII MM y
adoptar aceleraciones sismicas entre 0.45g. Esta informacion servira para la aplicacion de
criterios sismorresistentes en el disefio de las estructuras proyectadas.

INVESTIGACIONES GEOTECNICAS DE CAMPO Y LABORATORIO
3.1 Prospecciones de campo
3.1.1 Auscultacién con DPL
Penetrometro dindmico ligero de punta cénica (DPL), consiste en introducir una
sonda en el suelo empleado un martinete de 10 kg, con una altura de 50 cm,

registrando la resistencia a la penetracion cada 10 cm (Normas PNTP 339.159, DIN
4020). Se realizaron dos DPL hasta los 6.40m de profundidad.

Auscultacion | Profundidad Ubicacién
DPL (m)
DPL-01 6.40 Margen derecho
DPL-02 6.40 Margen izquierdo

3.1.2 Calicatas

Con la finalidad de definir el perfil estratigrafico, se realizaron dos calicatas
exploradas con barrenos y fundas hasta los 3.00m de profundidad.

Profundidad Nivel
Calicata (m) fraaticn Un) Ubicacién
C-01 3.00 2.30 Margen derecho
C-02 3.00 2.20 Margen izquierdo

3.1.3 Muestreo Disturbado

Se tomaron muestras disturbadas de cada uno de los tipos de suelos encontrados, en

cantidad suficiente como para realizar los ensayos de clasificacion e identificacion de

suelos.

3.1.4 Registro de calicatas y auscultaciones

Paralelamente al avance de las excavaciones de las calicatas, se realiz6 el registro de
" excavacion via clasificacion manual visual segin ASTM D2488, descubriéndose las

principales caracteristicas de los suelos encontrados tales como: espesor, tipo
suelo, color, plasticidad, humedad, compacidad, etc. (Ver Anexo |
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3.2 Ensayos de laboratorio
Los ensayos se realizaron segiin normas:

» Ensayos estandares de laboratorio de mecanica de suelos:

- 02, Andlisis Granulométrico SUCS (ASTM-D-422),
- 02, Limite liquido (ASTM D-4318)

- 02, Limite plastico (ASTM D-4318)

- 02, Contenido de humedad (ASTM-D-216)

» Ensayos quimicos de suelo y agua

- 01, Contenido de Sulfatos (AASHTO - T-290)

- 01, Contenido de Cloruros (AASHTO - T-291)

- 01, Contenido de Sales Solubles Totales (USBR E-8)
- 01 pH (ASTM D-4972)

Ver Anexo III (Resultados de los ensayos de laboratorio)
3.3 Clasificacion de Suelos

Los suelos han sido clasificados de acuerdo al Sistema Unificado de Clasificacion de
Suelos (SUCS ASTM D-M87) haciéndose uso del programa Clas y Clasif.

Calicata c-01 C-02
fundidad (m) 1.90-3.00 | 2.00-3.00

Muestra M-1 M-01
% Grava (No.4 <Diam<3") 0.79 1.18
% Arena (N0.200 < Diam<No.4)| 95.96 95.40
% Finos (Diam < No.200) 325 343
Limite Liquido (%) - -
Limite Plastico (%) N.P N.P
Indice Plasticidad (%) N.P N.P
C ido de d, (%) 2180 | 2712
Clasificacion SUCS sP SP

4.0  DESCRIPCION DEL PERFIL ESTRATIGRAFICO
De los trabajos de exploracion de campo y laboratorio se concluye lo siguiente:

Calicata C-01: De 0.00 a 1.90m de profundidad presencia de arena mal graduada, con
raices, materia organica y bloques de roca. De 1.90m a 3.00m de proﬁmdldad presenma
de arenas mal graduada (SP), muy suelta, himeda a saturado de
beige oscuro. El nivel freatico se registrd a los 2.30m de profi
(Registro de excavaciones)
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Calicata C-02: De 0.00 a 2.00m de profundidad presencia de arena mal graduada, con
raices, materia organica y bloques de roca. De 2.00m a 3.00m de profundidad, presencia
de arenas mal graduada (SP), suelta, himeda a saturado de color beige claro a beige
oscuro. El nivel freatico se registré a los 2.20m de profundidad. Ver Anexo I (Registro de
excavaciones)

Auscultaciéon DPL-01: De 0.00 a 1.90m de profundidad, presencia de arena mal
graduada, con raices, materia organica y bloques de roca. De 1.90m a 3.00m de
profundidad presencia de arenas mal graduada (SP), muy suelta, himeda a saturado de
color beige claro a beige oscuro. De 3.00m a 6.40m de profundidad presencia de arenas
mal graduada (SP), muy suelta a compacta, saturado de color beige oscuro El nivel
freatico se registré a los 2.30m de profundidad. Ver Anexo II (Registro de auscultaciones
DPL)

Auscultacion DPL-02: De 0.00 a 2.00m de profundidad, presencia de arena mal
graduada, con raices, materia organica y bloques de roca. De 2.00m a 3.00m de
profundidad presencia de arenas mal graduada (SP), suelta, humeda a saturado de color
beige claro a beige oscuro. De 3.00m a 6.90m de profundidad presencia de arenas mal
graduada (SP), suelta a compacta, saturado de color beige oscuro El nivel fredtico se
registrd a los 2.20m de profundidad. Ver Anexo II (Registro de auscultaciones DPL).

50  ANALISIS DE LA CIMENTACION
5.1 Andlisis de licuacién de suelos

La evaluacion del potencial de licuacién se efectu6 sobre el DPL-01 transformadas al
nimero de golpes del SPT. Para dicha evaluacion se consideraron sismos de magnitud
Ms = 8.0 y aceleracion méxima superficial de 0.45g. En cada perfil se aplicaron las
metodologias desarrolladas por Seed e Idriss (1986), Tokimatsu y Yoshimi (1983) y
Iwasaki y Tatsuoka.

Se procesé un perfil, aplicando las metodologias anteriormente mencionadas
incorporadas en el programa DLICUA, desarrollado en el CISMID de la Universidad
Nacional de Ingenieria, el cual consiste en:

- Calcular la relacién de esfuerzos ciclicos que induce un terremoto en el elemento de
suelo ( 7,/3, ), de la forma propuesta en cada método.

- Calcular la relacion de esfuerzos ciclicos que se requiere para causar licuacion en el
suelo (7, /&, ), conociendo sus caracteristicas y parametros de resistencia segin se

requiera en cada método.

- Evaluar el factor de resistencia a la licuacion:

173



GEOMG s.A.C.

— i
Geotecnia en Proyectos de Edificaciones, Eléctricas, Hidrdulicas y Pavimentos. Mecinica de Suelos, Concreto y Asfalto.

Urb. Bellamar IT Etapa Mz. B2 - Lt. 8 - 9 Nuevo Chimbote, Santa, Ancash_
Claro: 943355197 / Entel: 998185953 / E:mail: geomg17@yahoo.es - infor g com
www.geomgsac.com

. (Td /Ev)
FL_ (TL/EV)

- Si FL > 1 no se producira licuacion
- Si FL = 1 se producira licuacion marginal
- SiFL <1 se producira licuacion.

Del analisis de licuacion de suelos se puede concluir, que el suelo sera susceptible hacer
licuable hasta los 5.60m de profundidad.

5.2 Tipo y profundidad de los cimientos

El puente existente sobre el rio Lacramarca, esté en servicio y estd conformado por un
puente alcantarilla de concreto armado. Con una profundidad de desplante de 1.50m,
medido desde el nivel de fondo de rio 0 5.00m medido desde el nivel de rasante del
puente.

5.3 Presion admisible por asentamiento

Los suelos existentes dentro de la profundidad activa de la cimentacion son granulares.
En estos suelos la presion admisible se encuentra controlada normalmente por
asentamientos y es funcion del ancho de la cimentacion, del asentamiento maximo
permisible y del niimero de golpes por cm obtenido en el ensayo estandar de penetracion.

El andlisis para cimentaciones se ha realizado utilizado el método segin TERZAGHI, K.
PECK, R. MESRI G. (1996), calculo de la presién admisible por asentamiento en base a
los valores de N golpes del SPT (ensayo de penetracion estandar).

a.=0096%)" 17,

ga= presion admisible por asentamiento en suelos granulares en kg/om’.

N60 = promedio nimero de golpes del ensayo esténdar de penetracién en la
zona Z, corregido por longitud de barras, didmetro de la perforacion y
energfa.

fs= factor de correccién por asentamiento admisible.

fur = factor de correccion por variacién de la Napa Fretica.

fp= factor de correccién por la forma de la zapata.

B'= ancho efectivo de Ia cimentacién en m.
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5.4 Calculo de los coeficientes de empuje del terreno

En las zonas de excavacion hasta los primeros 4.00m de profundidad, se tiene un dngulo
de friccion interna en promedio de o = 27°.

El método simplificado propuesto por Seed y Whitman proporciona un valor adecuado
que permite tomar en cuenta en el calculo de los empujes laterales el efecto de los sismos.
De acuerdo a su investigacion, el valor del coeficiente de empuje activo sismico Kas
puede calcularse como:

Kas = Ka + % Kh
Donde:

Kas : Coeficiente de empuje activo en caso de sismo,
Ka : Coeficiente de empuje activo estético,
kh  : Coeficiente sismico horizontal.

Por otro lado el coeficiente de empuje pasivo es menor en el caso sismico que en el caso
estatico, Prakash y Basavanna indican que Kps, es 15% menor que el Kp. Por lo tanto
podemos asumir como regla practica para muros de contencion convencionales que:

Kps =0.85 Kp

Los valores recomendados para la evaluacion de los empujes laterales son los siguientes:

CUADRO DE RESUMEN DE PARAMETROS FISICOS

Peso especifico de arena mal graduada (gr/cm3) y 1.55
Angulo de friccion interna 2° 27
Coeficiente activo estatico Ka 0.376
Coeficiente pasivo estatico Kp 2.663
Coeficiente en reposo Ko 0.546
Coeficiente activo dinamico Kas 0.544
Coeficiente pasivo dinamico Kps 2263
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PRESION ADMI. POR ASENTAMIENTO
(SEGUN TERZAGHI, K. PECK, R. MESRI G. (1996))

9= 0'096(2;"‘%)'75" JoSelr

Donde:

ga= presion admisible por asentamiento en suelos granulares en kg/cm?.

N60 = promedio nimero de golpes del ensayo esténdar de penetracién en la
zona Z, corregido por longitud de barras, didmetro de la perforacion y
energfa.

fy= factor de correccién por iento admisibl

fr = factor de correccién por variacién de la Napa Fredtica.

fr=factor de correccion por la forma de la zapata.

B’ = ancho efectivo de la cimentacién en m.

Siirs
fr= E”M—")
L 18>1)

1

125 (/8) T
L'/ B)+0.25

‘A LIB=o B =68

SiLIB>1 fp=

SeOn
&
n25.mm
Puente arcatarilla: Losa cimentacion
Si: Df= 1.50 m  (Desde el nivel de fondo del rio)
Neo= 5
B= 9.00 m
L= 29.00 m
fr= 0.74
L= 1.00
Oe= 2540 mm
fs= 1.00

I qga = 013 Kg/cm:]
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5.5 Aspectos sismicos

Segtin Norma Sismo Resistente E.030 (2016), el terreno en estudio se ubica en la Zona
04, correspondiéndole un factor de zona Z = 0.45.

Clasificacion del Sitio (Fuente Norma E.030, 2016)

__ CLASIFICACION DE LOS PERFILES DE SUELO
Perfil /A Neo 5
S | >1s0ms | - | - 3
S, | 500m/sa1500m/s | >50 |  >100kPa
S, 180 m/s a 500 m/s 15 a 50 50 kPa a 100 kPa
S, < 180 m/s A 25 kPa a 50 kPa
S, _ Clasificacion basadaen el EMS
FACTOR DE SUELO “s”
SUELO|
ZONA g S S, A
Zes 0,80 1,00 1,05 1,10
Z %, |/080 1,00 1,15 1,20
4 080 | 100 1,20 140
Z 0,80 1,00 1,60 | 2.00
PERIODOS “T,” Y “T,”
Perfil de suelo
S, S s St
T.(s) 0.3 04 06 1,0
T.(s) 30 25 20 1.6

Para el disefio sismico estructural se tienen los siguientes parametros:

Factor de ampliacion del suelo S3 =1.10
Periodo predominante Tp (s) = 1.0
Periodo predominante TL (s) = 1.6

C.I.P. N° 68738
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6.0  ANALISIS QUIMICO

Del analisis quimico a la muestra de suelo de la calicata siguiente se tiene:

ION 10N
cALICATA | MuesTRa | PROFUNDIDAD | 0, oiiros | sutratos | SALES SOLUBLES pH
N.F.(m) TOTALES (ppm)
(ppm) (ppm)
C-01 AGUA 2.30 401 1275 2015 6.9

Del anélisis quimico el suelo no medianamente agresivo a las estructuras de concreto y
acero expuestas al suelo. Se recomienda el uso de cemento Portland Tipo IT 0 MS en todas
las estructuras expuestas al suelo.
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7.0 CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

Basindose en los trabajos de campo, ensayos de laboratorio y el analisis correspondiente,
se puede concluir lo siguiente:

% El 4rea en estudio esta limitada por la unidad de playas y ubicada dentro del gran
abanico aluvial del rio Lacramarca. Presentandose con nivel fredtico casi superficial
en las dreas distales del cono aluvial a consecuencia de la crecida del rio Lacramarca,
cuyas aguas se infiltran y fluyen subterrdneamente hacia el mar. En épocas de
ocurrencia del Fenomeno “El Nifio”, el 4rea de pantanos aumenta de extension
superficial, provocando inestabilidades en las estructuras existentes.

% Afin de evitar desbordes e inundaciones del rio Lacramarca por un Fenémeno El Nifio
0 evento sismico de gran intensidad, se recomienda mejorar la defensa riberefia en
ambas margenes del rio Lacramarca, con material no erosionable y no susceptible
hacer licuable, afin de evitar inundaciones y deterioros de las estructuras existentes y
proyectadas.

% De los trabajos de exploracion de campo, se concluye lo siguiente:

Calicata C-01: De 0.00 a 1.90m de profundidad presencia de arena mal graduada,
con raices, materia orgénica y bloques de roca. De 1.90m a 3.00m de profundidad,
presencia de arenas mal graduada (SP), muy suelta, himeda a saturado de color
beige claro a beige oscuro. El nivel freatico se registré a los 2.30m de profundidad.
Calicata C-02: De 0.00 a 2.00m de profundidad presencia de arena mal graduada,
con raices, materia organica y bloques de roca. De 2.00m a 3.00m de profundidad,
presencia de arenas mal graduada (SP), suelta, himeda a saturado de color beige
claro a beige oscuro. El nivel freatico se registro a los 2.20m de profundidad. Ver
Auscultacién DPL-01: De 0.00 a 1.90m de profundidad, presencia de arena mal
graduada, con raices, materia organica y bloques de roca. De 1.90m a 3.00m de
profundidad presencia de arenas mal graduada (SP), muy suelta, himeda a saturado
de color beige claro a beige oscuro. De 3.00m a 6.40m de profundidad presencia de
arenas mal graduada (SP), muy suelta a compacta, saturado de color beige oscuro El
nivel fredtico se registro a los 2.30m de profundidad.

Auscultacién DPL-02: De 0.00 a 2.00m de profundidad, presencia de arena mal
graduada, con raices, materia orgénica y bloques de roca. De 2.00m a 3.00m de
profundidad presencia de arenas mal graduada (SP), suelta, himeda a saturado de
color beige claro a beige oscuro. De 3.00m a 6.90m de profundidad presencia de
arenas mal graduada (SP), suelta a compacta, saturado de color beige oscuro El nivel
freatico se registro a los 2.20m de profundidad.
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% Del analisis de cimentacion se tiene:
El puente existente sobre el rio Lacramarca, esta en servicio y estd conformado por
un puente alcantarilla de concreto armado. Con una profundidad de desplante de
1.50m, medido desde el nivel de fondo de rio o 5.00m medido desde el nivel de
rasante del puente.

Si Df = 1.50m, B = 9.00m y L.=29.00m

Qadm= 0.13 Kg/cm2

% Los valores recomendados para la evaluacion de los empujes laterales son los

siguientes:
CUADRO DE RESUMEN DE PARAMETROS FISICOS
Peso especifico de arena mal graduada (gr/cm3) y 1.55
Angulo de friccion interna @° 27
Coeficiente activo estatico Ka 0.376
Coeficiente pasivo estatico Kp 2.663
Coeficiente en reposo Ko 0.546
|Coeficiente activo dinamico Kas 0.544
Coeficiente pasivo dinamico ~_ Kps 2.263

% Segun Norma Sismo Resistente E.030 (2016), el terreno en estudio se ubica en la
Zona 04, correspondiéndole un factor de zona Z = 0.45.

Para el disefio sismico estructural se tienen los siguientes parametros:

Factor de ampliacion del suelo S3 =1.10
Periodo predominante Tp (s) = 1.0
Periodo predominante TL (s) = 1.6

% Del analisis quimico el suelo no medianamente agresivo a las estructuras de concreto
y acero expuestas al suelo. Se recomienda ¢l uso de cemento Portland Tipo Il 0 MS
en todas las estructuras expuestas al suelo.
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TESIS : EVALUACION ESTRUCTURAL DEL PUENTE L

Y

TA DE MEJORA
EN LA PANAMERICANA NORTE, EN EL DISTRITO DE CHIMBOTE - ANCASH - 2018

TESISTA  : MEJIA CADILLO JUNIOR JOEL REALIZADO P JMT.
 Distrito: : Santa; Departamento: Ancash PROFUNDIDAD TOTAL (m): 6.40
FECHA DE PERFORACION : 15/09/2018 PROF. NIVEL (m): 230

Nivel: Terreno Natural Existente

AUSCULTACION :

s N
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m) : griecm3 :
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TESIS : EVALUACION ESTRL DEL PUENTE L/ CA Y PROPUESTA DE MEJORA UBICADO
EN LA PANAMERICANA NORTE, EN EL DISTRITO DE CHIMBOTE - ANCASH - 2018
TESISTA  : MEJIA CADILLO JUNIOR JOEL REALIZADO D UMT.
UBICACION : Distrito: Chimbote; Provincia: Santa; Departamento: Ancash PROFUNDIDAD TOTAL (m): 6.40
FECHA DE PERFORACION : 15/09/2018 PROF. NIVEL FREATICO (m): 230
Nivel: Terreno Natural Existente AUSCULTACION :
ENSAYOSDE |
s == @ | © | PENETRACION
PROF. DESCRIPCION DEL SUELO v DN, 4 N | Dr © | Koem2) | DINAMICA LIGERA
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| Condicién in situ: Muy suelta, himeda a saturado de color beige 1.56 5 4 |22 | 284 & é
claro a beige oscuro. 4 28 T l
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TESIS : EVALUACION ESTRUCTURAL DEL PUENTE LACRAMARCA Y PROPUESTA DE MEJORA UBICADO
EN LA PANAMERICANA NORTE, EN EL DISTRITO DE CHIMBOTE - ANCASH - 2018
TESISTA : MEJIA CADILLO JUNIOR JOEL REALIZADO I JMT.
UBICACION : Distrito: Chimbote; Provincie: Santa: Departamento: Ancash PROFUNDIDAD TOTAL (m): 6.90
FECHA DE PERFORACION : 15/09/2018 PROF. NIVEL FREATICO (m): 220
Nivel: Terreno Natural Existente AUSCULTACION : DPL-02
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TESIS : EVALUACION ESTRUCTURAL DEL PUENTE L Y TA DE MEJORA
EN LA PANAMERICANA NORTE, EN EL DISTRITO DE CHIMBOTE - ANCASH - 2018
TESISTA  : MEJIA CADILLO JUNIOR JOEL REALIZADO :UMT.
: Distrito: ncia: Sants; Departamento: Ancash PROFUNDIDAD TOTAL (m): 6.90
FECHA DE PERFORACION : 16/09/2018 PROF. NIVEL FREATICO (m): 220
Nisel: Terreno Natural Eistente AUSCULTACION :
ENSAYOSDE |
S N 0 3 PENETRACION
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Tesis : EVALUACION ESTRUCTURAL DEL PUENTE LACRAMARCA Y PROPUESTA DE MEJORA UBICADO
EN LA PANAMERICANA NORTE, EN EL DISTRITO DE CHIMBOTE - ANCASH - 2018
Tesista : MEJIA CADILLO JUNIOR JOEL Fecha : 15/09/2018
Departamento  : ANCASH Provincia : SANTA Distrito : CHIMBOTE
Calicata 1 C-02 Muestra - M-1 De: 2.00a3.00m
1. ANALISIS GRANULOMETRICO POR TAMIZADO (ASTM - D421)
Peso Inicial 577.80
Peso Lavado y Seco,[gr] | 558.00
[ wamas | Abemura | PesoRetenido
Matias % Pasa CURVA GRANULOMETRICA
{mm) ™
E3 78000 B,
7 00
1172° 38.400 ®
1 2540 i
E7 19050 0.00 100.00 . \
1” 250 500 99.13
T 058 000 9913 || & . %
N4 am 1.80 s8e2 || "
N*10 200 790 9748
N'20 080 2320 9344 AN
N 40 [ 83.10 79.08 » 3
N' 80 020 160.50 5128 —
N* 100 0% 208.70 1616 .
N = sk Yo i e ™ m o
<N"200 19.80 sl

Tara No

LT

{___Nopuastico | —1
| |
| |

Tara No
81 bagad
2120
90.10
7540
14.70
54.20

£
e } [ wopasmico ]

1.18%
0.00%
[Grava Fina (N"4" < Diam < 1.18%
/Arena (No.200 < Diam < No.4) 95.40%
| Arena Gruesa (No.10 < Diam < No.4) 137%
[Arena Media (No 40 < Diam < No 10) 18.40%
75.63%

3.43%

NP.
NP.
NP. Realizago por: H.LD.
27.12% Revisado por: M.T.J.
SP '
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Tesis : EVALUACION ESTRUCTURAL DEL PUENTE LACRAMARCA Y PROPUESTA DE MEJORA UBICADO
EN LA PANAMERICANA NORTE, EN EL DISTRITO DE CHIMBOTE - ANCASH - 2018
Tesista MEJIA CADILLO JUNIOR JOEL Fecha : 15/09/2018
Departamento  : ANCASH Provincia : SANTA Distrito : CHIMBOTE
Calicata : C-01 Muestra - M-1 De: 1.90a3.00m
1. ANALISIS GRANULOMETRICO POR TAMIZADO (ASTM - D421)
[Peso nicia Secofgn T w020 |
(PesolavadoySecofgr] | 4040 |
A:;. Peso Retenido [ = CURVA GRANULOMETRICA
¥ Tooo = |
X 0800
112" 38100
5 e | 540
4 16.050
7w 12500 l - \‘
TS 9525 000 10000 | | & .
N4 am 330 9921 || * Y
N 10 200 10.10 96.80 \
N*20 080 18.90 9228 )
N 40 04 5020 7842 - \
N80 0250 14810 | 4271 " S
N* 100 1% 12180 | 1388
N°200 oo 4320 326 i N =2 -
<N°200 13.60 Cesivmvond

. por: HLD.
Contenido de Humedad 21.80% Revisado por:  M.T.J. C.I.P. N° 68738
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ANALISIS QUIMICO DE SUELO

TESIS: EVALUACION ESTRUCTURAL DEL PUENTE LACRAMARCA Y PROPUESTA DE
MEJORA UBICADO EN LA PANAMERICANA NORTE, EN EL DISTRITO DE
CHIMBOTE - ANCASH - 2018

TESISTA: MEJIA CADILLO JUNIOR JOEL

UBICACION: Distrito: Nuevo Chimbote — Provincia: Santa — Departamento: Ancash

FECHA: 15/09/2018

CALICATA: C-01
MUESTRA: Agua.(Nivel fredtico 2.30m)

ENSAYOS ’ RESULTADO NORMA
Contenido de Cloruros Solubles (CI) 401 ppm AASHTO T291
Contenido de Sulfatos Solubles (SO4) 1275 ppm AASHTO T290
Sales Solubles Totales 2015 ppm ~ USBRE-8
rH 6.9 ASTM D4972
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Foto N°03: Vista del DPL-01, De 0.00 a
1.90m de profundidad, presencia de arena mal
graduada, con raices, materia orginica y
bloques de roca. De 1.90m a 3.00m de
profundidad presencia de arenas mal graduada
(SP), muy suelta, himeda a saturado de color
beige claro a beige oscuro. De 3.00m a 6.40m
de profundidad presencia de arenas mal
graduada (SP), muy suelta a compacta,
saturado de color beige oscuro El nivel
fredtico se registré a los 2.30m de profundidad.

Foto N°04: Ubicacion de la calicata C-02.
De 0.00 a 2.00m de profundidad presencia de
arena mal graduada, con raices, materia
orgénica y bloques de roca. De 2.00m a 3.00m
de profundidad, presencia de arenas mal
graduada (SP), suelta, himeda a saturado de
color beige claro a beige oscuro. El nivel
fredtico se registr6 a los 2.20m de profundidad.
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Foto N°01: Ubicacién de la calicata
C-01 (margen derecha). De 0.00 a
1.90m de profundidad presencia de
arena mal graduada, con raices, materia
organica y bloques de roca. De 1.90m a
3.00m de profundidad, presencia de
arenas mal graduada (SP), muy suelta,
himeda a saturado de color beige
claro a beige oscuro. El nivel freatico
se registro a los 2.30m de profundidad.

Foto N°02: Vista de la C-01, De 0.00 a
1.90m de profundidad presencia de arena mal
graduada, con raices, materia organica y
bloques de roca. De 1.90m a 3.00m de
profundidad, presencia de arenas mal graduada
(SP), muy suelta, himeda a saturado de color
beige claro a beige oscuro. El nivel fredtico se
registré a los 2.30m de profundidad.

0 A 1
ORGE EGtNSON MORILLO TRUJILLO
/ INGENIERO CIVIL

CLP, N° 68738
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Foto N°05: Vista de la C-02 (margen
izquierdo). De 0.00 a 2.00m de profundidad
presencia de arena mal graduada, con raices,
materia organica y bloques de roca. De 2.00m
a 3.00m de profundidad, presencia de arenas
mal graduada (SP), suelta, himeda a saturado
de color beige claro a beige oscuro. El nivel
fredtico se registro a los 2.20m de profundidad.

Foto N°06: Vista del DPL-02, de 0.00 a
2.00m de profundidad, presencia de arena mal
graduada, con raices, materia orgénica y
bloques de roca. De 2.00m a 3.00m de
profundidad presencia de arenas mal graduada
(SP), suelta, himeda a saturado de color beige
claro a beige oscuro. De 3.00m a 6.90m de
profundidad presencia de arenas mal graduada
(SP), suelta a compacta, saturado de color
beige oscuro El nivel fredtico se registr6 a los
2.20m de profundidad. X
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K INGEOTEC E.L.R.L.

Laboratorio Geotécnico y Ensayos de Materiales de Construccion

INFORME TECNICO

ESTUDIO DE SUELOS CON FINES DE
PAVIMENTACION Y CIMENTACION DE

ESTRUCTURAS A7
Evlee 2

OBRA: ; S 5/_:7,'
AMPLIACION Y MEJORAMIENTO DE LA

AVENIDA JOSE PARDO DESDE JR. UNION HASTA
AV. PORTUARIA EN PP JJ 03 DE OCTUBRE

SOLICITANTE:
CONSORCIO JOSE PARDO
UBICACION:
DISTRITO: CHIMBOTE
PROVINCIA: SANTA
DEPARTAMENTO: ANCASH INGEQTEC E.I.R.L

. Ing. José %Huertas Polo
. GERENTE
SEPTIEMBRE DEL 2007

TP 0OD 0PI POPPIT OO VPV UFPYP PO IIPIIOTY PO OWO O TE WS-

Urb. Menserrate V Etapa - Mz. C2 - Lte. 4 - Trujillc  R.U.C. 20396274931 Dom.: @ 232100 - Of.: Telefa‘x 285934 & 965 0866
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K INGEOTEC E.LR.L.

Laboratorio Geotécnico y Ensayos de Materiales de Construccion

- Designacion. RC-250(En frio)
- Punto de Llama (medido en taza abierta). 80 grados F
Viscosidad Furol a 60 grados C (124 °F) en
segundos. 250 —500
- Destilacién (% referido al total destilado a 360
grados C (680 grados F)
a 225 grados C 65 +
a 260 grados C 66 +
a315.6 grados C 67 +
- Residuo de la destilacién a 360 grados C Volumen
dado en % por diferencia 68 +
- Pruebas efectuadas con el residuo obtenido de la
destilacion:
Penetracion a 26 grados C, 100 g, 5 seg. 80120
Ductilidad a 25 grados C 100 +
Solubilidad en tetracloruro de carbono, % 99.5 +

El signo positivo + significa: Més de ...

6. CIMENTACION DE ESTRUCTURAS

6.1 Necesidad de uso de Pilotes

Como se desprende de la descripcién del perfil geolégico, los suelos que corresponden
al terreno de fundacién en la zona del nuevo puente (desde la cota 3.50 msnm que
coincide con el nivel inferior de la fundacién del antiguo puente), estan constituidos

principalmente por suelos gruesos limpio de finos constituidos por Arenas Gravosas

2RI
Huertas Polo

ENTE

S enmu i e ceenevaco s aneemn s

Uniformes. Estos suelos se encuentran en estado suelto y sumergidos hasta el nivel de -

1.00 msnm lo que hace una altura de material suelto de 4.50 m. Por debajo de este nivel

Urb. Monserrate V Etapa - Mz. C2 - Lte. 4 - Trujilo  R.U.C. 20396274931 Dom.: @ 232100 - Of.: Telefx 285934 s, 965 0866
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X INGEOTEC E.LR.L.

Laboratorio Geotécnico y Ensayos de Materiales de Construccion

encontramos un conglomerado compacto, material estable donde que puede resistir sin
mayores problemas los esfuerzos transmitidos por la super estructura.

Debido a que las condiciones del suelo superficial no son favorables, se hace necesario
el uso de pilotes que transmitan la carga de la estructura a través de estratos blandos a
suelos més fuertes e incompresibles o a Ia roca que se encuentren debajo o distribuyen
la carga a través de los estratos blandos que no son capaces de resistir la concentracion
de un cimiento poco profundo. Los pilotes de carga se usan cuando hay peligro de que
los estratos superiores del suelo puedan ser socavados por la accién de las corrientes o

las olas o en los muelles y puentes que se construyen en el agua.
6.2 Anilisis de la capacidad de carga de pilote individual
El perfil del terreno desde la cota 3.50 msnm se puede resumir de la siguiente manera:

De 0.00 m a-1.00 m Arena Suelta
De -1.00 m a -1.80 m Arena Gravosa

De -1.80 m a -2.70 m Hormigén

De -2.70 m a -4.10 m Arena Gravosa

De -4.10 m a -4.50 m Conglomerado Suelto
De -4.50 m a -;? m Conglomerado Compacto

Perfil que se visualiza de la manera siguiente:

=+
Eﬂn\t— O 11V, FONDO ACTUAL PUENTE
v 0.00
ysat = 2.0 tonim’
AREIIA SUELTA :_' ._’: S
f=2toniw®
INGE(\)'PEC E.1.R.L
ysat= 2.4 tonm” o Iﬂg Joféxs Huertas Polu
s L . ::::-“M . GERENTE
f=5tonm?

A A A A A A B B A 4L A 4h A 4 "-"-""vvw“".'-. veowwweowwwqg
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Para el calculo de la capacidad de carga estatica de un pilote, utilizaremos la siguiente
férmula:
Rt = Rp + Rf a)
Donde:
Rt = Resistencia total tltima
Rp = Resistencia tltima por-apoyo en la punta

Rf= Resistencia ultima por friccién en la superficie

En Pilotes Circulares:

Rp =7 R (0.6 y D Ny + 1.3 ¢ Ne + D Df Nq) @)

Rf=A1F1+ A2 F2 +....+ An Fn 3 \\ﬂﬂg/
Célculo de la Resistencia por punta:

Para @ =45°, Ny =400, Nc =160, Nq =170

Luego: Rp=m *(0.15)*[0.60*1.20*0.30*400 + 1.3*0*160 + (1.0*1.40+4.5*%1)*170]

Rp =77.00 ton
Célculo de la Resistencia por friccion lateral:
Rf=m *0.30 (1.0*5 + 4.5*2)
Rf=13.19 ton
Calculo de la Resistencia Total ultima:
Rt =77.00 + 13.19 = 90.20 ton
La resistencia de trabajo se obtiene dividiendo Rt por un factor de seguridad FS, que
puede oscilar entre los valores: 2 <FS <3
Si consideramos FS = 2.5, entonces la resistencia de trabajo de cada pilote sera:

Ra = 36 ton INGEOTEC E.L.R.1.

Ing Jose’S, Hue i
GE E'"réas Pu:..
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Laboratorio Geotécnico y Ensayos de Materiales de Construccion

- En el sector de la laguna el enrocado debe ser Ciclope con piedra de cantera

granitica de una densidad no menor a 2,600 Kg/m3. Los materiales de cobertura

compactada sera Over Hormigén en capas de 0.25 m. La figura resume lo expresado:

Terraplén existente

Afirmado

over Afirmado

\

SUELO APTO PARA CIMENTAR

7.2 Estudio de Suelos

- Se realizaron ensayos estandar y especiales de laboratorio, asi como la descripcion

Visual — Manual de los materiales, con la finalidad de identificar las propiedades fisicas,

quimicas, mecénicas, hidraulicas y dinamicas del suelo sustentante. El material de

apoyo en la zona del puente que se desarrolla a partir de la cota absoluta 3.50 msnm

desde la base inferior de la actual losa del puente, posee el siguiente perfil geologico:

i

3.50 msnm O

___\|7. e

HIV. FONDO ACTUAL PUENTE
Z

ysat = 2.0 ton'm’
ARENA SUELTA plok
=0.00 i
A= N INGEOT
s ELR.L
Ing. José 5 Polo.
; . Yuertas
GERENTE sl
-4.50
ysat = 2.4 ton'm’
@ =45
CONGLOMERADO ¢ = 0.00 kgicm® S8
L] f=5ton'm*

53
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- Del célculo estitico para pilote individual teniendo en cuenta las caracteristicas
fisicas y mecénicas de los suelos en el lugar, obtenemos una capacidad de carga
admisible de qa = 36 ton considerando valores de punta y friccién para un pilote de 5.50
m de longitud y 30 cm de didmetro.

- Los suelos en la zona del puente poseen severa cantidad de sales solubles totales
(SST = 0.21 por ciento & 2100 ppm), por lo que recomendamos utilizar cemento

Poértland tipo V en el disefio de mezclas para el concreto.

- De acuerdo con la estratigrafia de la zona en estudio, los pardmetros de subsuelo
ante excitaciones sismicas y a la profundidad de desplante, estin designadas por la },_g«f BES

siguiente clasificacion de acuerdo a las Normas Sismo - Resistentes: ()

Tipo de Suelo Clasificacion Periodo de Vibracién \

Intermedio S2 0.60 segundos

- La fuerza cortante total en la base de la estructura, correspondiente a la direccion
considerada, se determinard a partir de los siguientes valores: Z = 04g, U=
2.50 (Chequear estructuralmente, con Tp = 0.6 seg ), S= 1.20, R = 7.50.

AAAAA

-

S 7pmpne Vo8

A
- El material superior natural (cota 8.50 msnm), esta identificado como una Arena: : ke .

- Uniforme saturada (SP de acuerdo al SUCS), a la profundidad, z = 3.00 m desde el nivel

actual de sub rasante, se le atribuye una capacidad admisible de qa = 0.50 kg/cm?.

‘41"?(73? S. Huertas Po:-
ERENTE
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AMPLIACION Y MEJORAMIENTO DE LA AV. PARDO

Calicata C — 2

PERFIL ESTRATIGRAFICO

Junto a letrero de Vivero la perlay 230 mde C — 1

0,00 m Cubierta por grama salada en arena suelta
oscurecida gris por hollines de automotor

0,00 a —0,46 m Arena de grano medio a fino de origen
eélico, rellenada en dos capas, presencia de raices de grama y
desperdicios antrépico urbano, meteorizacién inicial, color
beig, textura con horizonte de gramas, estructura suelta,
humedad baja.

-0,40 a-1,00 m Arena de grano medio con poco fino

segregado hacia el piso, presencia de raices y porosidad

~ vertical, meteorizado oxidado, color beig con manchas de

oxido, textura arenosa media con horizontes de arena fina,
estructura medianamente densa, humedad en aumento.

-1,00 a- 1,50 m Arena de grano fino alterado por lentes
organicos y asenso del nivel de aguas subterranea, adicién de
finos por lixiviacién, meteorizado, color gris ligeramente

verdoso, textura fina, estructura blanda a pastosa.
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AMPLIACION Y MEJORAMIENTO DE LA AV. PARDO

Calicata C — 1

PERFIL ESTRATIGRAFICO

Esquina Ministerio e Agricultura y Parque forestal

0,00 m Superficie arena suelta oscurecida por hollines
de automotor

0,00 a —0,70 m Suelo arenosos fino de origen eélico,
alterado por adicion de materia orgénica vegetal, presencia de
raices arbéreas y salinidad, meteorizado, color marrén claro a
beig, textura filamentosa, estructura suelta, esponjada con
salinidad, humedad baja.

-0,70 a—2,00 m Arena de grano medio con poco fino, :
presencia de raices y porosidad vertical, meteorizado oxidado,

textura arenosa media con horizontes de arena fina, estructura

medianamente densa, humedad en aumento.

-2,00 -2,25m Arena de grano fino alterada por el
nivel de aguas subterraneas, adicién de finos y contenido
orgénico poy lixiviacién, meteorizado, color gris ligeramente

verdoso, textura fina, estructura blanda a pastosa.
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AMPLIACION Y MEJORAMIENTO DE LA AV. PARDO

Calicata C—3

PERFIL ESTRATIGRAFICO

Borde de Cancha de agregados y asfalto, a 250 m de C —2

0,002-0,30 m Relleno con desperdicios de asfalto y
afirmado sobre suelo arenoso, endurecido por asfalto, estado
seco.

-0,30 a—-1,60 m Arena de grano medio con poco fino

segregado hacia el piso, presencia de raices de arboles y
porosidad vertical, meteorizado oxidado, color beig con
manchas de oxido, textura arenosa media con horizontes de
arena fina, estructura medianamente densa, humedad en
aumento, NAF —1,30 m.

41,60 a— 2,60 m Arena de grano fino alterado por lentes

organicos y fluctuacion del nivel de aguas subterrdnea,
adicién de finos por lixiviacién, meteorizado, color gris

ligeramente verdoso, textura fina, estructura blanda a pastosa.

jie
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AMPLIACION Y MEJORAMIENTO DE LA AV. PARDO
PENETRACION CONO PECK
OBRA: PUENTE RIO LACRAMARCA
UBICACION: AV. PARDO - NUEVO CHIMBOTE
NIVEL DEL TERRENO : 15,00 m s.n.m.
N golpes por cada 15 cm de penetracién
Fecha : 20.12.2007

Pt i F 1 Fiefen‘do ala elevacion del Puente

Ei [a 10,5 m del puente |y 3,5 m delborde  [del Rio

Lado Estribo Dique de i

Niv. hoyo 0.00 T 850

i - del hoyo 2.00

A gopes. OT= T
1 5
2 4 8.20{relleno
3 4 8.05]relleno
4 1 5.90[suelo blando
5 1 5.75|suelo blando
6 1 5.60|suelo blando
Z 1 5.45|suelo blando
8 1 5.30[suelo blando
9 1 5.15[suelo blando
10 1 5.00{suelo blando
11 1 4.85[suelo blando
12 1 4.70[suelo blando
13 1
14 1 4.40[suelo blando
15 1 4.25[suelo blando
16 1 4.10[suelo blando
17 1 3.95|suelo blando
17 2 3.95[suelo blando ! \
19 1 \
20 1
21 4
22 6
23 3
24 7
25 7
26 18 gravoso
27 16 ravoso
28 9 gravoso
29 1 ravoso
30 15 gravoso
31 17
32 41
33 80
34 150 2
35 118 1.25|{Hormigon
36 38 1.10|grava arenosa
37 25 0.95{arenc gravoso
38 86 0.80[Hormigén
39 83 0.65|Hormigon
40 42 0.50|grava arenosa
41 46 0.35/grava arenosa
42 53 0.20|grava arenosa
43 58 0.05|grava arenosa
44 29
45 33
48 34
a7 28
48 68
49 168
50 230

T50m
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AMPLIACION Y MEJORAMIENTO DE LA AV. PARDO

Calicata C — 4

PERFIL ESTRATIGRAFICO

A 230 m de Calicata C — 3 Frente a Local Fuente de Vida
0,00 m Cubierta de grama y arena eélica oscurecida
por Hollin de trafico automotriz

0,00 a— 0,05 m Arena gris, raices y algunos antrépicos
sintéticos, meteorizado por intemperismo y contaminacion,
textura granular fina, estructura disgregable suelta, estado
seco.

-0,05a-1,00 m Horizontes de arena gruesa digitada con

arenas de grano medio, segregacion de arenas finas a partir |
i

de —0,65 m material con meteorizacion inicial periférica color )

beig alterada a marrén claro, textura irregular granulada,
estructura de baja compacidad a blanda, humedad en
aumento.

-1,00a-1,35m Arena fina y limo pastoso oscurecido
por adicién de soluciones orgénicas, material meteorizado,
textura fina, estructura blanda y pastosa, material saturado por
aguas subterraneas.

-1,35 m y Continua, Conglomerado aluvial compacto de
dificil excavacién, arenas gruesas y gravilla con piedra en
guijarros angulosos, meteorizacion media, color gris oscuro,

textura conglomerada, estructura densa compacta, estado

saturado.

e

....... 5 Huertas
QRE““
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Laboratorio Geotécnico y Ensayos de Materiales de Construccién

PENETRACION CONO PECK

OBRA: PUENTE RIO LACRAMARCA
UBICACION: AV. PARDO - NUEVO CHIMBOTE
NIVEL DEL TERRENO :
N golpes por cada 15 cm de penetracién
Fecha : 21.12.2007

15,00 m s.n.m.

Penetracion T2 Referido a I elevacion del Pusnie T

[Emplazam. 38,5 m del puents |y 3,5 m del borde _|de RIo |

Cado Esiribo DEREC Dique de encausamiento 56‘{

¥o X T
del %

[\° de ramo Iﬁ- Goipes [prot. (m) [prof. ReiaL notacion
1 6 1.90 5
2 9 2,05) 6.45relleno
3 8 2.20 .30 relleno
4 s 2.35) 6.15|relleno
5 15 250 6.00|relleno
6 1 265| 5.85|
7 1 2.80) 5.70|relleno
8 8 2.95| 5.55|relleno
9 7 3.10) 5.40|relleno
10 7 325 5.25|relleno
1 5 340 5.10|relleno
12 7 3.58) 4.95|relleno
13 & 370 4.80|relleno
14 8 385 465|relleno
15 13 4.00) 4
16 19 4.15 4.35|relleno
17 12 430 4
17 3 4.30 4.20|suelo blando
19 1 460, 3.90|suelo blando
20 1 4.75 3.75|suelo blando
21 1 4.90| 3.60|suelo blando
22 3 5.05) 3
23 6 5.20 3 so
24 9 5.35) 3.15arenoso
25 15 5.50 3.00|areno gravoso
26 14 5.65) 2.85|areno gravoso
27 13 5.80 z%’:l;m gravoso
28 7 5.95 2.55[arenoso
29 7 6.10 2.40|arenoso
30 13 6.25| 2.25|areno gravoso
3 35 6.40)
32 40 6.55 %\
33 37 6.70 %\
34 41 6.85 i
35 3 7.00| i
3% 21 7.15)
37 29 7.30| i
38 41 7.45|
39 89 7.60)
40 7 7.75)
41 o7 7.90)
42 70 805
43 100 820 .
44 78 8.5 0.15| igon
45 48 8,50, 0.00}areno gravoso
46 33 8.65) -0.15|areno gravoso
47 31 8.80) -0.30[areno gravoso
48 52 8.95| -O,tdiano gravoso
49 99 9.10 -0.60|Hormigén
50 140 9.25| 0.75|Hormigén
51 201 9.40) -0.80|Hormigén
52 260 $.55) -1.05|Hormigén

9,55m
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ASENTAMIENTOS DE CIMENTACIONES
SUPERFICIALES

OBRA: AMPLIACION Y MEJORAMIENTO DE LA AVENIDA PARDO

UBICACION: CHIMBOTE - SANTA - ANCASH

SOLICITA: EDICAS SAC

FECHA: TRUJILLO, 02 DE SEPTIEMBRE DEL 2007

SUELO IDENTIFICADO: (SP-SM) ARENA LIMOSA UNIFORME

DESARROLLO: A PARTIR DE -3.00 m (PROMEDIO), DESDE LA SUPERFICIE DEL TERRENO (PUENTE)

ASENTAMIENTO INMEDIATO (Se)

u: méd. Poisson
E: méd. Elast. Df
Cimentacién B'L H¢ e} T i l
Asent.de cim.
rigida Asent. de H
cim. flexible
SUELO
ROCA

SiDf = 0 y H = =; Cimentacion Flexible
Se =B qo (1-u?) a/2 (Esquina de la cimentacion flexible)
E

Se =B go (1-u?) a (Centro de la cimentacion flexible)
E

Se = 0.80 B qo (1-u ?) a (Centro de la cimentacion rigida)
E

Donde:

a =1/ { In ((1+m?)% + m)/((1+m?)%-m)) + m In((1+m?)% +1)/((1+m?) % -1))}

m=L/B

B = ancho de la cimentacién E = médulo de Elasticidad qo = esfuerzo transmitido

L = longitud de la cimentacién  u = médulo de Poissoén

Para la CIMENTACION CUADRADA

B (cm): 250

L (cm): 250

m: 1 N 3
qo (kglem?) 1.63
u: 0.25 Se (cm) flex. esq: 0.754 -

E (kg/cm?): 285 Se (cm) flex. cent: 1.507

a: 1.12 Se (cm) rigida : 1.206

I TEC E.J.R.L

GERENTE

”’fn'{ é 5. Huorta: “olo
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CALCULO DE LA CAPACIDAD ADMISIBLE
(TEORIA BELL - TERZAGHI)

OBRA: AMPLIACION Y MEJORAMIENTO DE LA AVENIDA PARDO

UBICACION: CHIMBOTE - SANTA - ANCASH

SOLICITA: EDICAS SAC

FECHA: TRUJILLO, 02 DE SEPTIEMBRE DEL 2007

SUELO IDENTIFICADO: (SP-SM) ARENA LIMOSA UNIFORME

DESARROLLO: A PARTIR DE -3.00 m (PROMEDIO), DESDE LA SUPERFICIE DEL TERRENO (PUENTE)

A

CIMENTACION CORRIDA: e ns‘o\.\
(¢ yoygo 2
FORMULA: ga=[0.5& B N& + ¢ Nc + & Df Ng] 1/F 2 ¥l8 i
Donde: A bhe.
&1 (ton/m3) = 1.00
&2 (ton/m3) = 1.00
B (mts) = 1.00
¢ (ton/m2) = 0.00
@ (grados)= 39 |
N& = tg"5(6) 6 = (45+9/2)
Nc = 2tg*3(B) + 2tg(8)
Ng = tg"4(8)
Df (mts) = 3.00
F= 3.00
N& = 39
Nc = 22
Ng= 19
| ga (ton/m2) = 25.45 2.55 kglem®

CIMENTACION CUADRADA:

FORMULA: qa =[0.42 & B N& + 1,2 ¢ Nc + & Df Nq] 1/F

B (mts) = 2.50
Df (mts) = 3.00
[aa (ton/im2) = 32.67

T ST WP WS WY TWW WweOewUOUUvYwUee e wevwee oo ewewwyw LA A B A A & 8|
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Laboratorio Geotécnico y Ensayos de Materiales de Construccion

PARAMETROS DE LOS SUELOS

OBRA: AMPLIACION Y MEJORAMIENTO DE LA AVENIDA PARDO
UBICACION: CHIMBOTE - SANTA - ANCASH

SOLICITA: EDICAS SAC

FECHA: TRUJILLO, 02 DE SEPTIEMBRE DEL 2007

DATOS GENERALES:

SUELO IDENTIFICADO: (SP-SM) ARENA LIMOSA UNI-FORME
DESARROLLO: A PARTIR DE -3.00 m (PROMEDIO). DESDE LA SUPERFICIE DEL TERRENO (PUENTE)

1) Densidad Relativa (Dr) y Angulo de friccion ( ¢~)

Dr(%) = 11.7 + 0.76(222Ncampo + 1600 - 7.68 G'o - 50Cu”*2)*0.50

Ncampo = 42

G'o= 22.96 KN/m?
Cu= 263

Ncorr = 42

751 =27.1 + 0.3 Ncorr -0.00054Ncorr*2

¢2 = (20Ncorr)*1/2 + 20

2) CONSTANTE DE BALASTO (Ks)
Ks = g/St kg/lcm®

Ks = kg/em?

3) MODULOS DINAMICOS:

E = 5* (N+15)
N= 42

E= kglem?

G= E/2*(1+V)
v=[ 025 |
G= kg/cm?

Dr(%) =

89 %

38.75 grados

48.98 grados

q=

St = Asentamiento

4) VELOCIDAD DE ONDA DE CORTE (Vs)

Vs = 84*N”0.. m/seg

N=_ 42
vs=[_ 268 miseq

Esfuerzo Transmitido

———

UeFO5A S, H“eﬂa ——————ane
R ENT e s Polor

0
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TERRENO UBICADO ENTRE LOS CRUCES DE EL JIRON UNION Y LA AV,
PORTUARIA, DONDE SE REALIZARA LA AMPLIACION Y MEJORAMIENTO
DE LA AV. JOSE PARDO, UBICADO EN CHIMBOTE — SANTA - ANCASH

I
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PRUEBAS DE PENETRACION DINAMICA LIGERA (DPL), EN EL SECTOR .
DONDE SE REALIZARA LA AMPLIACION Y MEJ ORAMIENTO DE LA AV.
JOSE PARDO, UBICADO EN CHIMBOTE - SANTA - ANCASH

T s C Iy e
A8 JOX¢é S. Huertas Polo
ERENTE
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PRUEBAS DE PENETRA

CION ESTANDAR (SPT), EN EL SECTOR DONDE SE
REALIZARA LA AMPLIACION Y MEJORAMIEN

TO DE LA AV. JOSE PARDO,
UBICADO EN CHIMBOTE — SANTA - ANCASH
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ANEXOS N°09:
SOLICITUD DE
INFORMACION
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-‘ — ¥ P
T .| Ministerio
PERU| de Transportes
v ; y Comunicaciones

'Mm&hmm“omnhammmmvmhm“
“Afio del Didlogo y l2 Reconciliacién Nacional

07 w4 201g
orcioN  J00% 018-MTc/04.02

Lima,

Senor

Junior Joel Mejia Cadillo -
- Urb. Santa Rosa G 9 — Nuevo Chimbote - Santa
; Ancash, -

Ref.: Expediente N° T-110909-2018

Tengo el agrado de dirigirme a usted, en atencién al documento de la referencia, por el cual
solicito copia de los planos del puente Rio Lacramarca ubicado en la Panamericana Norte,
departamento de Ancash - Provincia distrito de Santa - distrito de Chimbote.

N 27806 ~ Ley de Transparencia y Acceso a la Informacion Publica; modificado por el Decreto
Legislativo N° 1353, senala lo siguiente: “(...) En el supuesto que la entidad de la Administracién
Publica no esté obligada a poseer Iz informacion solicitada y de conocer su ubicacién o destino,
debe reencausar la solicitud hacia la entidad obligada o hacia la que la posea, y poner en
conocimiento de dicha circunstancia al solicitante.(...)"

e Al respecto®™8! Eegundo parrafo del literal b) del articulo 11° del Texto Unico Ordenado de la Ley

Asl mismo, conforme a lo senalado en el numeral 15-A.2° del Articulo 15° del Reglamento de
la Ley de Transparencia y Acceso a la Informacion Pablica, incorporado por el Decreto Supremo
N* 019-2017-JUS, corresponde encausar la solicitud hacia la entidad obligada o hacia la" que
‘ posea la informacién en un plazo maximo de dos (02) dias habiles, mas el término de la distancia.

- En ese sentido, se pone en conocimiento que se trasladé su requerimiento a Provias Nacional
&+ mediante el Memorandum N* 1818-2018-MTC/04.02 Para su atencion y respuesta directa. (Se
i adjunta copia del documento antes citado)
e _d
_:_ 3 Sin otro particular, hago propicia la oportunidad para expresarle los sentimientos de mi
S consideracién.
Es -
< Atentamente,

e
e
e

S~

-

—

-
i DAVID SAMUEL B. AS VILLANES

- DIRECTOR

% OFICINA DE ATENCION AL CIUDADANO
. Y GESTION DOCUMENTAL

ey " Articule 15-A: Encausamniento de las solicitudes de informacion

%& 15-A.2 De conformidad con el segundo parrafo del inciso b) del articuio 11 de la Ley, la entidad que no sea competente encausa la solicitud
Sy hacia fa entidad obligada o hacia la que posea la iInformacion en un plazo maximo de dos (2) dias

habiles, méas el término de la distancia. En el
<rite © por cualquier otro medio electronico o
solicitud se computa a partir de la recepcién por

i

mismo plazo se pone en conocimiento el encausamiento al solicitante, lo cual puede ser por es:
telefonico, siempre que se deje constancia de dicho acto. En este cgse, el plazo para atender la
la entidad competente

DBVizhas
DBvzAg

222



ey e . | Ministerio

PERU| de Transportes
L ¢ y Comunicaciones ——
“Decenio de la Igualdad de Oportunidades para Mujeres y Hombres” C ARGO

“Afio del Didlogo y la Reconciliacion Nacional” \
1348 .
A : CARLOS LOZADA CONTRERAS

Director Ejecutivo de PROVIAS NACIONAL
: {PROVIAS NA b
ASUNTO ¢ Solicitud de Acceso a la Informacion Publica présen_tg!_la’mﬁﬁ BOCU }
JUNIOR JOEL MEJIA CADILLO i [E- H
sora 30 ABR, 2018 i
REF : Expediente N° T-110909-2018 : ? !
; P 158 -
FECHA : Lima, | ES SERAL DE RECEPCION NO DE CONFORMOAD }
Z 7 ABR Znﬂ 4 e - 5 4

\

Tengo el agrado de dirigirme a Usted, a fin de manifestarle que se ha recibido la Solicitud
de Acceso a la Informacion Publica presentada por JUNIOR JOEL MEJIA CADILLO quien
solicita informacion en aplicacion a la Ley de Transparencia y Acceso a la Informacion
Puablica.

Siendo que la atencion del presente pedido compete a su Despacho, cumplimos con su
remision de conformidad con lo dispuesto en el articulo 139" del Texto Unico Ordenado de
la Ley N° 27444 - Ley de Procedimiento Administrativo General'.

Por lo que adjuntamos el expediente en dos (02) folios.

Atentamente,

DAVID SAMUEL BASTIDAS VILLANES
TOR

DIREC’
OFICINA DE ATENCION AL CIUDADANOG
Y GESTION DOCUMENTAL

DBV/jvz/asga

! Adiculo 139.- P i6n de escritos ante

"138.1 Cuando sea ingresada olicitud que se estima com, ncia entidad. la entidad debe
remitirla, en el término de la dis uélla gue considere competente, comunicando dicha decisién al
administrado. En este caso, el computo del plazo para resolver se iniciara en lz fecha que la entidad competente recibe
la solicitud "

132.2 Si la entidad aprecia su incompetencia pero no retne certeza acerca de la entidad competente, notificaré dicha
situacion al administrado para que adopte ia decision mas conveniente a su derecho

()
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C ‘ PROVIAS

FVE § S 7™ | NACIONAL

Jr. Zorritos N° 1203 Lima Cercado - Lima - Lima - Lima

RUC N° 20503503639
BOLETA DE VENTA

Telf.: 615-7800 anexo 4210 Fax: 615-7737 ELECTRONICA
proviasnac.gob.
See B001- 00000444
Lima, 30 de MAYO de.l 2018
SENOR(ES) : MEJlA CADILLO JUNIOR JOEL
Direccién  :  URB,SANTA ROSA MAZ G LOTE 8-ANCASH-SANTA-CHIMBOTE
D.N.I. i 77434182
Tipo Moneda :  PEN - Sol
CANTI DAD DESCRIPCI ON PRECIO UNITARIO | MPORTE
100  COPIAS sl. 7.00 S/, 7.00
PLANOS DEL PUENTE LACRAMARCA
SON : SIETE Y 00/100 NUEVOS SOLES OP. GRAVADAS S/. 7.00
LG.V. S/. 0.00
TOTAL Sl. 7.00

Observaciones de SUNAT:

La Boleta numero B001-00000444, ha sido aceptada

JqBXjLd9G6oxmhVzo7i2wwdlzWE=

Representacion Impresa de la Factura Electronica. Puede verificaria utilizando su clave SOL

Pégina 1de 1
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} jy Ministetia Viceministerio
PERU|de Transportes
y Comunicaciones de Transportes

“Decenio de la Igualdad de Oportunidades para mujeres y hombres”
“Ano del Didlogo y la Reconciliacion Nacional”

Lima, 30 de mayo de 2018
OFICIO N° 096-2018-MTC/20.14

Senor
JUNIO MEJIA CADILLO
Presente.-

Referencia : Entrega de copias
(Exp. E-51625-2018)

Me dirijo a usted, en atencién al documento de la referencia, para hacerle entrega de las
copias solicitadas:

- Copia digital de planos del Puente Lacramarca.
(01 cd)

Cabe senalar, que se hace entrega de la informacion luego de haberse realizado el pago
respectivo.

Hago propicia la oportunidad para expresarle los sentimientos de mi especial
consideracion.

Atentamente,

Guets

L' “luzy Chavez Gdreia
P «ule de Transparencia Administrativa
Provias Nacional
R.M. N® 861-2008-MTC/01

Jirén Zorritos 1203

www.proviasnac.gob.pe | Lima, Lima 01 Perd
¢ (511) 615-7800
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«~""+  PROYECTO ESPECIAL DE INFRAESTRUCTURA DE TRANSPORTE NACIONAL

&y PROVIAS NACIONAL

FORMATO PARA PROFORMA DE COPIAS
DE LA CENTRAL DE PROVIAS NACIONAL

N° DE REGISTRO E-51625-2018 [PROFORMA DE COSTO N° _IN FECMA: 23/05/2018
LEY DE TRANSPARENCIA LEY N° 27806 LEY DE TRANSPARENCIA
[E-51625-2018
[JUNIOR MEJIA CADILLO
|Mitzy Chavez Garcia
IASUNTO O CONTENIDO DE LA INFORMACION SOLICITADA l
Copia de planos del Puente Lacramarca
| )
| PRESUPUESTO |
TIPO DE DOCUMENTO CANTIDAD | COSTO UNITARIO | SUBTOTAL |
HOJAS A4 0 0.12 .00)
HOJAS A-3 0 0.24 .00)
COPIAS FEDATEADAS 0 0.18 .00)
ANILLADOS 0 2.00 .00,
PLANOS A-1 0 4.97 0.00
CD 1 7.00 7.00
OTROS : ]|
| TOTAL 1 7.00]
OBSERVACIONES:  * |

Informacion facilitada por la UGP.
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ANEXOS N°010:
PLANOS

227



| AR R s







N

Y

£
=
$
=
s
¥
i
w




ELEVACION FROMTAL [E1)
ESC. /78

CORTE 1-1 - CORTE DE ESTRIBO

E=C_ 1T

CORTE 2-2 - VIGA DIAFRAGMA,

[

|

i

[ == P

CORTE 2-2 - SECCCION TRAMSVERSAL
(=TT

CORTE 1-1 - VIGAT

CORTE 2-2 - VIGA DIAFRAGMA
B 1= B=C. s
T} T T i i nm ¥ il 1 T T T T ¥ T T T 1 i T T T
TLEET
Thiakx 5 dn Lirmira
WISTA LOMGTUDINAL DEL PUEMTE PROYECTADOD TEVALUACION ESTALCTURAL DEL FUENTE LACRAMARCA UB|CADD BN LA
ESC 1/ PANAMERICAKA NORETE PROFUESTA DE MEMDRA CHIMBOTEANCASH-2018"
U CV Ut FAMAMERICANA MORTE, CHIMBOTE-AMNCAZH-2018 E-O 1
P TESIS FARA DETENER EL TITULD PROFEEICMAL DE NGENIERD CHIL
FACULTAL DE INGENIERI, PLANO ESTRUCTURAS o
mclémﬁllmutda P pre— PP INDICADA
EST. MG MIE A DADLLD, Jurier — F“.-. o —
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ANEXO N°011:

; Codigo : FO4-PP-PR-02.02
UCV _ ACTA DE APROBACION DE ORIGINALIDAD | versidn : 0
UNIVERSIBAD DE TESIS Fech o ;7‘;;2;20!8

Yo, Dr. Rigoberto Cema Chdvez docente de la Faculiad de Ingenieria y Escuela
Profesional de Ingenieria Civil de lo Universidad César Valigjo Chimbote, ravisor {a)
de lo tesis fituloda “EVALUACION ESTRUCTURAL DFL PUENTE LACRAMARCA
UBICADD EN LA PANAMERICANA NORTE. PROPUESTA DE MEJORA, CHIMBOTE —
ANCASH - 2018", del estudiante MEJIA CADILLD JUNIOR JOEL, censtato que la
investigacion tiene un indice de similitud de 9% verificable en el reporte de
criginalidad del programa Turnifin.

El/la suscrito (@) analizd diche reporte y concluydé que cada una de las
coincidencias detectadas no constituyen plagio. A mileal saber y entender la tesis
cumple con todas Ias normas para el uso de citas v referencias establecidas por la
Universidad César Vallejo.

Chimbote. 17 de Diclembre del 2018

Dr. RIGOBERTO CERNA CHAVEZ
DNI32942267
Dirsceion de Representante de la Direccion /
Elabord i Revisé | Viesraclorado de Investigocion | Aprobé | Rectorado
Investigacion y Calidad
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ANEXO N°012:

ﬁ UNIVERSIDAD CESAR VALLEJO

Centro de Recursos para el Aprendizaje y la Investigacion (CRAI)
“César Acuna Peralta”

FORMULARIO DE AUTORIZACION PARA LA
PUBLICACION ELECTRONICA DE LAS TESIS

1. DATOS PERSONALES
llidos y Nombres: (solo los datos del que autoriza)
ba O R AR s SO
D.N.L : Gl b PN 7 .
Domicilio Ub... Saale.. 8o . 120, late. Fc
Teléfono Fijo : ... Mévil :. 369895624
E-mail - —. jR\C~A5Q hal «m\ F s -

2. IDENTIFICACION DE LA TESIS
Modalidad:
B2 Tesis de Pregrado
Facultad : SARARRANIDY. - o SR B A S s
Escuela : ..Ino,v.\r:..‘.e.\: L 1Y R RUSRURORROON
Carrera : .Ihk{,C.\:.'.&\—iA..C);u\ .............................................
Titulo Tanema 8D Cisth e,

[ Tesis de Post Grado
[ Maestria [ Doctorado
Grado R R A A T RN, DR PN % OO R AT L Ky O e
MENOKNY: & 2 SR haeia R B RN B A e S

3. DATOS DE LA TESIS
Autor (es) Apellidos y Nombres:

----------------------------------------------------------------------------------------------------

----------------------------------------------------------------------------------------------------

Titulo de la tesis;
.Eu«\umo'n..ﬁ's. mjw\\éeg i Q*.Q...Lo&mmw.m..u\\ixu}am \o\ .....
fonnoramano . Nerle... ‘mesd\ﬁ..ﬁe 0RO Chienbia 12 . .- Avoush <2049

Afo de publicacion : IR - | ESIOPTR

4. AUTORIZACION DE PUBLICACION DE LA TESIS EN VERSION
ELECTRONICA:
A través del presente documento,
Si autorizo a publicar en texto completo mi tesis. %
No autorizo a publicar en texto completo mi tesis.

A1 \

Focha:  A20101D
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ANEXO N°013:

El UNIVERSIDAD CESAR VALLEJO

AUTORIZACION DE LA VERSION FINAL DEL TRABAJO DE INVESTIGACION
o
CONSTE POR EL PRESENTE EL VISTO BUENO QUE OTORGA EL ENCARGADO DE INVESTIGACION DE

E. P. Ingenieria Civil

0

A LA VERSION FINAL DEL TRABAJO DE INVESTIGACION QUE PRESENTA:
MEJIA CADILLO, JUNIOR JOEL

o

INFORME TITULADO:

“ EVALUACION ESTRUCTURAL DEL PUENTE DEL RIO LACRAMARCA
UBICADO EN LA PANAMERICANA NORTE. PROPUESTA DE MEJORA -
CHIMBOTE - 2018” 0

PARA OBTENER EL TITULO O GRADO DE:

A
INGENIERO CIVIL
SUSTENTADO EN FECHA: martes, 11 de diciembre de 2018
NOTA O MENCION: CATORCE. (14) 0

il

FIRMA DEL ENCARGADO INVESTIGACION
DE E. P. INGENIERIA CIVIL D
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