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ANEJO N94 Ca

culos Estructurales
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1. Generalidades

1.1. Objeto del presente anejo

El objetivo del presente anejo es definir detalladamente vy justificar las comprobaciones que se han llevado a cabo

|ll

para la verificacion de los distintos elementos que constituyen el sistema estructural del “Proyecto Basico: Puente

del acceso Sur al Parque de Tempelhof (Berlin). Solucién B”, asi como el comportamiento estructural del mismo.

Todas las comprobaciones han sido realizadas de acuerdos a procedimientos cominmente aceptados, los cuales
se detallan en el presente Anejo, y segun lo establecido en la normativa vigente cuya relacién se detalla en el
epigrafe 2 “Bases de Calculo” del presente Anejo.

1.2. Condicionantes y limitaciones

Los condicionantes y limitaciones impuestos se encuentran en el epigrafe 2 “Programa de Necesidades” del
Anejo N21 “Estudio de Soluciones”

1.3. Descripcidn general de la estructura

Figura 1.Vista 3D acceso Sur al puente.
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Figura 2. Vista 3D del puente desde trinchera de ferrocarril
1.3.1. Trazado de la solucidn
1.3.1.1. Trazado en alzado

El trazado en alzado de la solucion adoptada se ajusta a la rasante impuesta por las limitaciones geométricas del
presente proyecto. Por tanto, el tablero presenta bombeo longitudinal, con una pendiente de entrada desde la
calle Oberland de -3.5% y una pendiente de salida hacia el aeropuerto de 3%. En la Figura 3 puede observarse un
alzado de la solucién adoptada.

W+50 5852

¢ Apoyo  Apeys

IHE NS

W+51.9200

'L L |

Figura 3. Trazado en alzado de la solucidn adoptada (poner notas y cotas)
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1.3.1.2.  Trazado en planta

La solucién adoptada tiene un trazado recto en planta impuesto por las limitaciones geométricas del presente
proyecto y tiene como principal caracteristica la separacién de las pasarelas con respecto a la calzada. El trazado
en planta de la solucion adoptada puede verse en la Figura 4.

Eje de Eje de
apoyo apoyo

_ _Eje longitudinal

Pasarela lateral Péndola rigidas

Arco longitudinal Cuchillos transversales

Barandilla Pretiles

Figura 4. Trazado en alzado de la solucion adoptada

1.3.1.3. Trazado transversal.

Siguiendo las limitaciones impuestas por los datos de partida, la distribucidon de la seccién transversal se ha
dispuesto de forma que los 11 metros de calzada formados por los carriles y carriles bici quedan en el centro de la
seccién, quedando a ambos lados las pasarelas de 3.5 metros reservados para uso peatonal. Las pasarelas estdn
separadas de la calzada la distancia correspondiente seglin el trazo en planta. Asi, se produce un hueco de
anchura variable entre las pasarelas y las calzadas. Se han respetado las pendientes transversales impuestas por
las limitaciones geométricas (2.5 % en calzada y 2% en pasarelas), asi como la recogida de aguas en rigolas en 0.2
metros de ancho incluidos en los carriles bici.

35 3.5
La 7 s
Figura 5. Trazado en seccion transversal de la solucion adoptada (cotas en metros).
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1.3.2. Tipologia
1.3.2.1.  Familia tipologica

La solucion adoptada consiste en un puente arco superior de acero o bowstring con péndolas rigidas, flexibles y
tablero mixto, salvando una luz de 70 m.

1.3.2.2. Elementos resistentes

1.3.2.2.1. Subestructuras

Para el disefio de la cimentacion, se decide plantear una solucién mediante cimentacién superficial, estando
apoyada sobre la cota+ 42.00 m. A esa profundidad encontramos un estrato formado por arenas medias con
intercalacién de gravas, siendo este lo suficientemente competente para soportar las cargas transmitidas por la
cimentacion. La zapata tiene unas dimensiones de 20 x 6.5 m? y 1 metro de espesor. Esta va conectada a un muro
frontal, dos muros laterales y a dos aletas frontales en voladizo. Tanto el muro como las aletas varian su altura de
un estribo a otro, alcanzando una altura de 7.5 metros en el estribo sur y una altura de 7.85 metros
aproximadamente en el estribo norte. Los neoprenos se colocan en la linea central del muro frontal para
transmitir las cargas de la superestructura a la cimentacion. Para un mayor detalle del disefio del estribo, ver
“Plano N28.1: Subestructura: Definicion geométrica”. Por otra parte, el armado del estribo queda definido en el
“Plano N28.2: Subestructura: Armado”.

1.3.2.2.2. Aparatos de apoyo y juntas de dilatacion

Se ha decidido emplear aparatos de apoyo de neopreno zunchado y se ha recurrido a la firma comercial
Mecanogumba para la eleccion de los mismos. Se han proyectado 4 neoprenos (2 en cada estribo) de 800x800
mm de dimensiones en planta, ocho capas internas de elastomero de 18 mm de espesor y chapas de acero de 5
mm de espesor intercaladas. Siguiendo la nomenclatura de las Recomendaciones para el proyecto y puesta en obra
de los aparatos elastoméricos para puentes de carretera podrian definirse como TIPO A 800x800x8(18+5) o
similar.

Para las juntas de dilatacién se dispondra uno de los modelos Transflex de elastdmero reforzado correspondiente
a la firma comercial Trelleborg o similar. El modelo de junta que se ha decidido colocar es Transflex-400 o similar,

con un recorrido maximo de + 51(recorrido total 102 mm).

1.3.2.2.3. Sistema longitudinal

El sistema longitudinal estd formado por dos arcos de acero, y cuatro vigas longitudinales en cajon cerrado con
chapas de acero y péndolas tanto rigidas como flexibles.
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Figura 6. Vista en 3D del sistema longitudinal del puente.
o Arcos

En primer lugar, los dos arcos se sitlan uno a cada lado de la calzada y estdn inclinados hacia el exterior de la
misma 70° con respecto del plano horizontal. Los arranques de ambos arcos se encuentran a nivel de los estribos y
estan unidos rigidamente a las vigas longitudinales interiores, las de la calzada. Los dos arcos son simétricos con
respecto al eje de la calzada y presentan una seccién variable de acero en cajén cerrado, siendo pentagonal con
forma de corona asimétrica en su centro luz, y cuadrildtera rectangular en los arranques. El espesor de las chapas
gue forma la seccién es de 25 mm vy se disponen diafragmas transverales con el mismo espesor cada 5 metros, en
los puntos donde se unen las péndolas. En la Figura 7 pueden verse ambas secciones.

1_650—1
r I
#25
s #5—|
1000 950
#25
l;GOO*Jr

Figura 7. Secciones del arco en arranques (derecha) y en centro luz (izquierda). Cotas en mm.
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o Vigas longitudinales

Las cuatro vigas longitudinales se pueden clasificar en dos grupos. Por un lado, las dos vigas interiores, o de la
calzada, son de directriz recta en planta y estan directamente unidas al arco, actuando como tirantes del mismo.
Presentan una seccién en cajon de acero rectangular de 0.7mx1m. Estas dos vigas estan separadas una distancia
12.6 metros entre centros de gravedad de sus secciones. Por otro lado, las exteriores, o de las pasarelas, son de
directriz curva en planta y seccion igualmente constante en cajén de acero rectangular de 0.7mx0.7m. Estas vigas
surgen como consecuencia de los grandes voladizos que se producen para conseguir un aspecto interesante al
hacer las pasarelas curvas en planta y separadas de la calzada. Las vigas de pasarela estdn separadas de las de la
calzada una distancia de 3.82 metros entre centros de gravedad en centro luz del puente, y una distancia de 1.25
metros en la seccidn de apoyo en los estribos. Ambos grupos de vigas tienen espesores de 20 mm en sus alas
(paneles superior e inferior) y de 15 mm en las almas (paneles laterales). Ademds, presentan diafragmas
transversales de 15 mm de espesor cada 2.5 metros, en los puntos donde se les unen las vigas transversales. Por
ultimo, las vigas de la pasarela se unen a las de la calzada en sus extremos mediante una riostra de acero de
seccién en doble T.

Figura 8. Vista 3D arcos y vigas longitudinales
o Péndolas

El sistema longitudinal se completa mediante un conjunto de péndolas que realizan la unién del arco con las vigas
longitudinales. Por un lado, la unién del arco con las vigas de calzada se realiza mediante 13 péndolas rigidas por
cada arco, separadas una distancia de 5 metros entre si, con un total de 26 péndolas en el puente. Estas tienen
una seccion en cajén de acero cuadrada variable con menor tamafio en la unién al tablero y aumentando con la
altura hasta llegar al arco. El espesor de los paneles que conforman el cajén es de 20 mm. Por otro lado, las
péndolas flexibles, igualmente 13 por arco con un total de 26 péndolas, unen el arco a las vigas longitudinales de
la pasarela. Estas tienen una seccidn circular de 28 mm de didmetro, modelo Macalloy M30 o similar, y debido a la
gue la proyeccion del arco en planta coincide aproximadamente con las vigas de la pasarela, las péndolas quedan
practicamente verticales, optimizando su funcionamiento.

DOCUMENTO N2 1: MEMORIA'Y ANEJOS

Figura 9. Vista 3D péndolas rigidas y flexibles (sin representar mecanismos de anclaje)

1.3.2.2.4. Elementos transversales

Las vigas longitudinales quedan unidas entre si gracias a un emparrillado de vigas transversales armadas de
seccién en doble T. Estas vigas transversales (o de piso) se disponen separadas 2.5 metros en planta, consiguiendo
asi dicho emparrillado continuo de vigas, todas ellas unidas rigidamente a las vigas longitudinales y separadas la
misma distancia. Estas vigas transversales (o de piso) estan divididas principalmente en tres tramos en la seccion
transversal del puente:

= Vigas en voladizo de seccién variable.
= Vigas transversales en el hueco entre vigas longitudinales de seccién constante.
= Vigas transversales bajo calzada de seccidn variable.
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Figura 10.  Vista en planta de vigas longitudinales y transversales (de piso)

La pendiente transversal exigida en las limitaciones del proyecto se consigue con las vigas de piso de seccién
variable. Por ultimo, las vigas de voladizo son unidas entre si longitudinalmente con un perfil de cierre y borde (no
representado en la Figura 10) de seccién en C armada, con chapas de 20 mm de espesor.

1.3.2.2.5. Tablero

El tablero del puente es un tablero mixto de 70 metros de longitud formado por las cuatro vigas longitudinales de
acero en cajon y las vigas de piso transversales de acero con seccion en doble T, expuestas ambas anteriormente,
sobre las que descansa una losa colaborante de hormigén armado hormigonada sobre una chapa grecada
atornillada a las vigas de acero y conectada a las mismas mediante los correspondientes conectores. La chapa
grecada tiene un espesor de 1 mm y un canto de 6 cm (modelo Eurocol 60 o similar). La losa de hormigén armado
tiene un canto maximo de 22 cm en las zonas de valle de la chapa colaborante. El tablero tiene una anchura total
de 29.60 metros en la seccién centro luz y de 24.46 metros en la seccién de apoyo sobre los estribos.
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— 1 ] N —

Figura 11.  Seccidn transversal tipo del tablero

Figura 12.  Vista inferior 3D del tablero
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2. Bases de calculo

2.1. Normativa y recomendaciones

= |nstruccion sobre las acciones a considerar en el proyecto de puentes de carretera (IAP 11).

Se ha utilizado en la determinacion de los valores caracteristicos, representativos y del célculo de las acciones a
considerar en el puente, asi como las combinaciones pertinentes.

= Instrucciéon Espafiola de Hormigon Estructural (EHE 08).
=  Eurocddigo 2: Proyecto de estructuras de Hormigdén (UNE-EN 1992-1-1).

Se han utilizado para el calculo y comprobacion de los estados limite Ultimo y de los estados limite de servicio de
los elementos estructurales de hormigdn armado, asi como la determinacion de las caracteristicas mecanicas y
estructurales de los mismos.

= |nstruccion Espafiola de Acero Estructural (EAE 2011)

Se ha utilizado para el célculo y comprobacién de los estados limite Ultimo y de los estados limite de servicio de los
elementos metalicos, asi como la de terminacidn de las caracteristicas mecanicas y estructurales de los mismos.

= Guia de cimentaciones en obras de carretera (2009)

Se ha utilizado, junto con la EHE-08 expuesta anteriormente, para el dimensionamiento y comprobacién de los
elementos de cimentacion.

Nota: A pesar de ser una obra situada en Alemania, teniendo en cuenta la finalidad académica del presente
proyecto y el caracter de primera experiencia de proyecto, las normas empleadas para el mismo seran las
utilizadas por los alumnos durante el desarrollo de sus estudios. Por tanto, la normativa espafiola empleada por
haber sido utilizada y explicada durante los estudios ha sido la IAP-11, la GCOC vy la EAE. Debido a la simultaneidad
de las normas UNE con la EHE y la EAE, se ha optado por realizar los calculos y las comprobaciones pertinentes
basandose en las normas que mas se han desarrollado durante el estudio académico de los Ultimos cuatro afios
gue son EC-2 para hormigén y EAE para acero, y se ha secundado con la norma complementaria cuando ha sido
necesario.
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2.2. Ambiente y recubrimientos

2.2.1. Estado limite de durabilidad

En primer lugar sera necesario determinar el ambiente y la clase de exposicion. Para ello, y para facilitar la tarea
utilizamos la tabla 8.2.2 de la EHE y posteriormente establecemos su equivalente con el EC2 segln las normas
UNE.

CLASE GENERAL DE EXPOSICIGN
DESCRIPCION ‘ EJEMPLOS
Clasa Subclase Designaciin Tipo de procesn
No agresiva I Ninguna — Interiores de edificios, no sometidos a condensaciones. | — Elementos estructurales de edificios, incluido los forja-
— Elementos de hormigdn en masa. dos, que estén protegidos de Ia intemperie.
Normal Humedad alta lla Corrosién de — Interiores sometidos a humedades relativas medias | — Elementos estructurales en sdtanos no ventilados.
origen diferente altas (> 65%) 0 a condensaciones. — Cimentaciones.
de los cloruros — Exteriores en ausencia de cloruros, y expuestos a llu- | — Estribos, pilas y tableros de puentes en zonas, sin im-
via en zonas con precipitacién media anual superior a permeahilizar con precipitacion media anual superior
600 mm. a 600 mm.
— Elementos enterrados o sumergidos. — Tableros de puentes impermeabilizados, en zonas con
sales de deshielo y precipitacién media anual superior
a 600 mm.
— Elementos de hormigdn, que se encuentren a la intem-
perie 0 en las cubiertas de edificios en zonas con pre-
cipitacién media anual superior a 600 mm.
— Forjados en camara sanitaria, o en interioras en cocinas y
bafios, 0 en cubierta no protegida.
Humedad media I} Caorrosidn de — Exteriores en ausencia de cloruros, sometidos a la ac- | — Elementos estructurales en construcciones exteriores
origen diferente cidn del agua de lluvia, en zonas con precipitacion protegidas de la lluvia.
de los cloruros media anual inferior a 600 mm. — Tableros y pilas de puentes, en zonas de precipitacion
media anual inferior a 600 mm.
Marina Aérea lla Carrosidn por — Elementos de estructuras marinas, por encima del ni- | — Elementos estructurales de edificaciones en las proxi-
cloruros vel de pleamar. midades de la costa.
— Elementos exteriores de estructuras situadas en las | — Puentes en las proximidades de |a costa.
proximidades de Ia linea costera (@ menos de 5 km). — Zonas aéreas de digues, pantalanes y oiras obras de
defensa litoral.
— Instalaciones portuarias.
Sumergida llib Corrosign por — Elementos de estructuras marinas sumergidas perma- | — Zonas sumergidas de digues, pantalanes y otras obras
cloruros nentemente, por debajo del nivel minimo de bajamar. de defensa litoral.
— Cimentaciones y zonas sumergidas de pilas de puen-
tes en el mar.
En zona de ca- llic Corrosign por — Elementos de estructuras marinas situadas en |2 zona | — Zonas situadas en el recorrido de marea de digues,
rrera de mareas cloruros de salpicaduras o en zona de carrera de mareas. pantalanes y otras obras de defensa litoral.
¥ en zonas de — Zonas de pilas de puentes sobre el mar, situadas en el
salpicaduras recorrido de marea.
Con cloruros de origen diferente w Corrosign por — Instalaciones no impermeabilizadas en contacto con | — Piscinas e interiores de los edificios que |as albergan.
del medio marino cloruros agua que presente un contenido elevado de cloruros, | — Pilas de pasos superiores o pasarelas en zonas de
no relacionados con el ambiente marino. nieve.
— Superficies expuestas a sales de deshielo no imper- | — Estaciones de tratamiento de agua.
meabilizadas.

Figura 13.  Tabla 8.2.2. EHE

Segun la EHE, la clase de exposicion que debemos considerar es lla para las cimentaciones, por tratarse de
elementos enterrados. En cambio para los elementos exteriores, segin la precipitacién media anual de la ciudad
de emplazamiento, podriamos encontrarnos en ambiente Illa o llb. Segun los datos reportados por la estacion
meteoroldgica: 103820 (EDDT) de la ciudad de Berlin, la precipitacion media anual se estima entre 550-570 mm,
por lo que segun la EHE, debemos considerar un ambiente para los elementos exteriores de llb. Aun asi, por ser
una ciudad con una humedad importante y por encontrarse cerca del limite establecido por la instruccion, del lado
de la seguridad consideraremos un ambiente lla para los elementos de hormigdn expuestos al exterior.

Segun la norma UNE, el ambiente Ila equivale a clase XC2, tanto para elementos enterrados (cimentaciones) como
para elementos exteriores en climas humedos.
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Designacion
de la clase

Descripeion del entorno

Ejemplos informatives donde
pueden existir las clases de exposicion

1. Sin riesgo de ataque por corrosién

X0

Para hormigén sin armadura o metal embebido:
todas las exposiciones salvo donde haya ataque
hielo/deshielo, abrasion o ataque quimico

Para hormigén con armadura o metal embebido:

Ny Seco

Hormigon dentro de edificios con un nmvel de humedad ambien-
tal muv bajo

2. Corrosion inducida por carbonatacion

Seco o permanentemente himedo

Hormigén dentro de edificios con nivel de humedad ambiental

XC1 s g :
muy bajo. Hormigon permanentemente sumergido en agua
Humedo, raramente seco Superficies de hormigén sometidas al contacto con agua un periodo
XC2 de largo tiempo.
Muchas cimentaciones
Humedad moderada Hormigén dentro de edificios con humedad ambiental moderada
XC3 o elevada
Hormigén en el exterior, protegido de la luvia
XC4 Sequedad v humedad ciclicas Superficies de hormigon sometidas al contacto con agua, no inchu-

das en la clase de exposicion X C2

3. Corrosion inducida por cloruros

XD1 Humedad moderada Superficies del hormigdn expuestas a cloruros en la atmosfera
Himedo, raramente seco Piscinas
¥D2 Componentes de hormigdn expuestos a aguas industriales que
contienen cloruros
Sequedad v humedad ciclicas Partes de puentes expuestos al riego conteniendo clomuros
XD3 Pavimentos

Losas en aparcamientos de coches

4. Corrosion inducida por cloruros de agua marina

Exposicion al aire saturado de sal pero no en

Estructuras cerca de o en la costa

Xs1 ;

contacto directo con el agua del mar
X52 Permanentemente sumergida Partes de estructuras marinas
XS3 Zonas de mareas, salpicaduras v aspersiones Partes de estructuras marinas

Figura 14.  Tabla 4.1 Eurocddigo 2

Una vez obtenido el ambiente al que se verdn expuestos los elementos de hormigdn, en la tabla E.IN del
Eurocddigo 2 podemos encontrar la resistencia minima del hormigdn. De ello se deduce que la resistencia minima
del hormigdn para un ambiente XC2 es de 25 MPa.

‘ Clases de exposicion conforme a la tabla 4.1

Corrosion

Corrosion provocada
por carbonatacion

Corrosién provocada
por cloruros

Corrosion provocada por
cloruros de origen marino

XC1 XC2 XC3 | Xc4 | XD1 | XD2 XD3 XS1 XS2 | XS3
Clase resistente ) C20/25 C25/30 C30/37 C30/37 C35/45 | C30/37 C35/45
minima mdlcama
Danos al hormigon

Sin riesgo Ataque por hielo/deshielo Ataque quimico

X0 XF1 XF2 XF3 XAl XA2 XA3

Clase resistente C12/15 C30/37 C25/30 C30/37 C30/37 C35/45
minima mdlcama

Figura 15.  Tabla E.1N Eurocddigo 2.
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2.2.2. Recubrimiento minimo

Una vez obtenida la resistencia del hormigdn, procedemos a calcular los recubrimientos minimos para las
armaduras de los elementos de hormigdn armado. Segln la norma, el recubrimiento nominal minimo se obtiene
con la siguiente expresion:

Cnom = Cmin T AT
Donde:
Cnom : Recubrimiento minimo nominal
Cmin : Recubrimiento minimo exigido por la norma

Ar: Margen de recubrimiento en nivel de control de ejecucion. Del lado de la seguridad tomaremos 10 mm.

En primer lugar, debemos obtener el valor de ¢y, que segin la norma se obtiene mediante la siguiente
expresion:

Cmin = MAX{Cmin b Cmin,dur + Acminy — ACminst — ACmin,adds 10mm}
Donde:
Cmin,b: Recubrimiento minimo debido al requisito de adherencia,

El recubrimiento minimo por adherencia se obtiene de la tabla 4.2. del Eurocddigo 2. Segln esta tabla, en nuestro
caso (barras aisladas y armadura pasiva), su valor coincide con el didametro de la barra. En nuestro caso no hemos
empleado didmetros mayores a 25 mm, por lo que tomaremos este valor como limite superior de esta condicion.

Requisitos de adherencia

Distribucion de barras Recubrimiento minimo €y, p*

Barras aisladas Diametro de la barra

Grupo de barras Diametro equivalente (¢,) (véase §.9.1)

* 51 el tamafio nonuinal maximo del arido es mayor que 32 mm, cpiny, se deberia aumentar en 5 mm.

Figura 16.  Tabla 4.2. del Eurocddigo 2
Cmin,aur: Recubrimiento minimo debido a las condiciones ambientales.

Para obtener este recubrimiento minimo, debemos obtener en primer lugar la clase estructural. Para ello,
partiremos de una clase S4 seglun la norma, y segun la tabla 4.3N de la misma, obtendremos la clase
correspondiente.
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Clase estructural

Clase de exposicion conforme ala tabla 4.1

Criterio

X0 XC1 XC2/XC3 XC4 XD1 XD2/XS1 XD3/XS2XS3
Vida util del provecto de Se aumenta 2 | Se aumenta 2 | Se aumenta 2 | Se aumenta 2 | Se aumenta 2 | Se aumenta 2 | Se aumenta 2
100 afios clases clases clases clases clases clases clases
Clase resistente > C30/37 > C30/37 > C35/45 > C40/50 > C40/50 > C40/50 > C45/55
Se reduce 1 Se reduce 1 Se reduce 1 Se reduce 1 Se reduce 1 Se reduce 1 Se reduce 1
clase clase clase clase clase clase clase
Elemento con geometria de placa
(la posicion de la armadura no se | Sereduce 1 Se reduce 1 Se reduce 1 Se reduce 1 Sereduce 1 Se reduce 1 Se reduce 1
ve afectada por el proceso de clase clase clase clase clase clase clase
construccion)
Control de calidad espec.lf’ll Se reduce 1 Se reduce 1 Se reduce 1 Se reduce 1 Se reduce 1 Se reduce 1 Se reduce 1
asegurado de la produccion del
= clase clase clase clase clase clase clase
hormigén

1) La clase resistente y el coeficiente a/c se consideran valores relacionados. Se puede considerar una composicién especial (tipo de cemento, valor
alc, filler) con la intencién de producir permeabilidad baja.

2) El limite se puede reducir en una clase resistente si se aplica una oclusion de aire de mas del 4%.

Figura 17.  Tabla 4.3. del Eurocddigo 2

En nuestro caso, con una vida Util del proyecto de 100 afios, segun la IAP-11 vy la utilizacién de cemento adecuado,
teniendo en cuenta el ambiente XC2, tenemos la siguiente clase estructural:

S4 4+ 2 (100 aios) — 1 (Cemento adecuado) = S5

Y entrando con la clase en la tabla 4.4. del Eurocddigo 2, obtenemos el recubrimiento minimo requerido por las
condiciones ambientales para armaduras pasivas:

Clase de exposicion

X0 XC1 XC2 XC4 XD1 XS2 XD2/

Clase XC3 XS1 XD3

estructural X53
S1 10 10 10 15 30 30 8 o

52 10 10 10 20 35 3B g2 ,8
S3 15 15 15 20 40 35 EE{E §
S4 15 15 20 25 40 3B/ |Fe&F0
S5 20 20 25 30 50 25 |8%%

S6 25 25 30 35 60 60 -

Figura 18.  Tabla 4.4. del Eurocodigo 2
De donde se deduce un recubrimiento minimo por adherencia de 25 mm.
A este recubrimiento minimo hay que afiadirle una serie de tolerancias debida a varios factores opcionales:

* Seguridad adicional (Acyin,y ), cuyo valor recomendado es 0.
» Utilizacion de acero inoxidable: (Ac¢pyin st) que en nuestro caso no utilizamos por tanto es 0.
= Utilizacién de un sistema de proteccién adicional, que en nuestro caso no utilizamos por tanto es 0.
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Por tanto, el recubrimiento minimo vale,
Cmin = max{; 25 mm ;10mm} = 25 mm

Como hemos comentado anteriormente, en el presente proyecto no llegan a utilizarse armaduras superiores a 25
mm por tanto siempre serd mas restrictivo la condicion por condiciones ambientales.

Cnom = Cmin +4r = 25+ 10 = 35 mm

Por ultimo hay que afiadir que el Eurocddigo 2 establece un recubrimiento nominal minimo de 75 mm para el caso
de elementos estructurales de hormigdn hormigonados directamente contra el terreno. Asi, en estos casos
consideraremos un Cpom = 75 mm

2.2.3. Proteccién del acero estructural

Para el acero estructural se empleara la siguiente proteccién, para asi asegurar el cumplimiento del estado limite
ultimo de durabilidad. Segun la EAE, en su articulo 8.2.2 , en el caso del presente proyecto, al os elementos de
acero estructural les corresponde una clase de exposicidn relativa a la corrosion atmosférica C5-l, por lo que la
preparacion y pintura de las superficies metdlicas se realizard como sigue:

= Preparacidn de superficies mediante granallado o chorreado con arena hasta conseguir un grado Sa 2 1/1-
SIS-05900.

= (Capa de imprimacion con base de zinc (dos componentes, 100 MICRAS), tipo Epomix Primer Zinc o similar.

= (Capa intermedia epoxi de alto espesor (dos componentes, 100 micras), tipo Epomix Intercoat Miox HB o
similar.

= (Capa de acabado de poliuretano alifatico color blanco (dos componentes, 100 MICRAS), color RAL 6027
(sblo en caras vistas), tipo Epomix PU A/AL o similar.

2.3. Caracteristicas de los materiales

2.3.1. Elementos estructurales de acero
o Acero estructural S355J2

Acero estructural con especial exigencias de resistencia, resiliencia y soldabilidad empleado en todos los
elementos resistentes que constituyen el puente: arco, vigas longitudinales, vigas transversales y péndolas rigidas.

»  Densidad: p= 7.850 kg/m?3

=  Mddulo de elasticidad: E=210.000 N/mm?

* Moddulo de rigidez transversal: G=81.000 N/mm?

= Coeficiente de Poisson: u=0.3

»  Coeficiente de dilatacion térmica: o = 1.5-10° (°CY)
= Limite eldstico: 355 MPa

= Tensién de rotura: 470 MPa.
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o Acero estructural para las péndolas flexiblesS460

Acero estructural empleado en las péndolas flexibles Macalloy M30 o similar:

* Densidad: p= 7.850 kg/m?

*  Moddulo de elasticidad: E=210.000 N/mm?

»  Moddulo de rigidez transversal: G=81.000 N/mm?

= Coeficiente de Poisson: u=0.3

= Coeficiente de dilatacién térmica: « = 1.5-10° (2C?)
= Limite elastico: fy = 460 MPa

= Limite de rotura: fu = 610 MPa

o Acero estructural de la chapa grecada S320D

Acero estructural empleado en la chapa grecada de espesor 1 mm.

»  Densidad: p= 7.850 kg/m?3

*  Moddulo de elasticidad: E=210.000 N/mm?

»  Moddulo de rigidez transversal: G=81.000 N/mm?

= Coeficiente de Poisson: u=0.3

= Coeficiente de dilatacién térmica: «=1.5-10° (°C?)
= Limite elastico: fy = 320 MPa

= Limite de rotura: fu = 380.48 MPa

=  Proteccion galvanizado Z-275
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o Acero estructural para armadura pasiva B500S

Acero estructural empleado en la armadura pasiva de la losa de hormigén armado del tablero.

©)

Densidad: p= 7.850 kg/m?

Modulo de elasticidad: E=210.000 N/mm?

Modulo de rigidez transversal: G=81.000 N/mm?
Coeficiente de Poisson: u=0.3

Coeficiente de dilatacion térmica: o =1.5-10" (°C?)
Limite eldstico: fy = 500 MPa

Limite de rotura: fu = 550 MPa

Hormigdn armado HA-25/B/20/Ila (Eurocodigo 2: C25/30)

Hormigdn empleado en la subestructura (estribos).

Modulo de elasticidad tangente a 28 dias: E= 31475 N/mm?
Mddulo de elasticidad secante a 28 dias: E= 27264 N/mm?
Coeficiente de Poisson: u=0.2

Coeficiente de dilatacion térmica: a=1-10° (°C?)

Densidad: p= 2500 kg/m?

Resistencia caracteristica del hormigén a compresion: fu«=25 MPa
Ambiente: XC2 (EHE0S: Ila)

Consistencia: Blanda.

Tamafio maximo del arido: 20 mm.

2.3.2. Elementos estructurales de hormigén o Hormigén armado HA-30/B/20/lla (Eurocédigo 2: C30/37)

o Cemento: .
Hormigdn empleado la losa colaborante de la estructura.

Se utilizard cemento CEM | 32.5R, es decir, cemento Portland con un porcentaje de clinker igual o superior al 95%

. o L . . . * Moddulo de elasticidad tangente a 28 dias: E= 33619 N/mm?
utilizado para la fabricacion de hormigdn de resistencia caracteristica de 25 MPa 'y 30 MPa.

o Acero estructural para armadura pasiva B400S

Acero estructural empleado en la armadura pasiva de los elementos de la subestructura.

* Densidad: p= 7.850 kg/m?

=  Moddulo de elasticidad: E=210.000 N/mm?

»  Moddulo de rigidez transversal: G=81.000 N/mm?

= Coeficiente de Poisson: u=0.3

=  Coeficiente de dilatacion térmica: o= 1.5-10™ (eC*)
= Limite eldstico: fy = 400 MPa

= Limite de rotura: fu = 440 MPa

=  Mddulo de elasticidad secante a 28 dias: E= 28576 N/mm?
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Coeficiente de Poisson: pu=0.2

Coeficiente de dilatacion térmica: o =1-107 (2C?)

Densidad: p= 2500 kg/m?

Resistencia caracteristica del hormigdn a compresion: f4«=30 MPa
Ambiente: XC3 (EHEOS: lla)

Consistencia: Blanda.

Tamafio maximo del drido: 20 mm.
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2.4. Coeficientes de seguridad

2.4.1. Estados Limite Ultimos

2.4.1.1.  Coeficientes parciales de sequridad de los materiales

En el presente proyecto, se tomaran como coeficientes de seguridad de los materiales en estado limite Ultimo los
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e Comprobaciones resistentes

TABLA 6.2-D COEFICIENTES PARCIALES PARA LAS ACCIONES
(PARA LAS COMPROBACIONES RESISTENTES!

siguientes valores:

= Coeficiente de seguridad del hormigén: y, = 1.5
= Coeficiente de seguridad del acero pasivo: y, = 1.15
= Coeficientes de seguridad del acero estructural:
o Coeficiente de seguridad relativo a la plastificacion del material: yp0 = 1.05
o Coeficiente de seguridad relativo a fendmenos de inestabilidad: y,4 = 1.10
o Coeficiente de seguridad relativo a la resistencia a rotura en traccion: yy, = 1.25

2.4.1.2.  Coeficientes parciales de seguridad de las acciones

En el presente proyecto, se tomaran como coeficientes parciales de seguridad de las acciones para estado limite
ultimo los siguientes valores impuestos por la IAP-11, en funcién de la situacion y comprobacion a realizar:

e Comprobaciones de equilibrio

TABLA 6.2-a COEFICIENTES PARCIALES PARA LAS ACCIONES v,
(PARA LA COMPROBACION DEL ELU DE EQUILIBRIO)

EFECTO

Permanenta de valor cons- Paso propio 1.0 135
tante
T Carga muerta 1.0 135

Pretensado P, 1,0 1,0/1,27 7139
Pretensado P, 10 135
Otras presolicitaciones 10 1,0

Permanente de valor .

no constante (G *) [Erip s Lo 135
Empuje del terrenc 1,0 15
Asiantos 0 1,2/135%
Rozamiento de apoyos deslizantes 1,0 135
Sobrecarga de uso 1] 135
Sobrecarga de uso en terraplenes 0 15
Acciones climdticas 0 15

Variable (Q)
Empuje hidrostatico [i] 15
Empuje hidrodinamico [i] 15
Sobrecargas de construccidn 1] 135

111 El cosficianta g = 1.2 sera de aphcacion al pretensado P, en al caso de verificaciones locales tales como la transmision
de la fuarza de pretensado al hormigen en zonas de anclajes, cuando se toma como valor de la accion el que corres-
ponde a la cargs maxima (tension de rotural del elemanto & tesar.

121 El coeficients ., = 1,3 se aplicard al pretensado P, en casos de inestabilidad {pandec! cuando esta pueda sar inducida
por &l axil dabido a un pretensado extsrior.

{31 El coeficients g« = 1,35 comespende a una evaluacion de los efectos de los asientos mediante un calculo elasto-plasti-

co, mientras que al valor y.. = 1,2 corresponde & un calculo elastico de esfuerzos.

Figura 20.  Tabla 6-2 b de la IAP-11

2.4.2. Estados Limite de Servicio

Peso propio 0,9"' 1,1”'
Permanente (G y G*) Carga muerta 09" 1,10
Empuje del terreno 1.0 16
Sobrecarga de uso 0 1,36
Sobrecarga de uso en terraplenes 0 15
Acciones climaticas™ 0 15
Variable (Q)
Empuje hidrostatico 0 15
Empuje hidrodindmico 0 15
Sobrecargas de construccion 0 1,36

cesarias.

(2) Por acciones climaticas se entiende la accidn térmica, el viento y la nieve.

(1) Los valores de 0,9 v 1,1 podran sustituirse por 0,95 y 1,05 respectivamente, si se preve la colocacion de sistemas de
control que permitan conocer, durante la ejecucidn de la obra, el valor de las fuerzas de desequilibrio y si se pueden
adoptar las medidas correctoras necesarias para mantener este valor dentro de los limites que garanticen la segu-
ridad de todos los elementos de la estructura afectados por esta accidn. Los equipos y sistemas de control deberdn
ser definidos vy valorados en los diferentes documentos del proyecto, de forma que sea praceptiva su instalacidn en
la obra, incluyéndose una descripcidn detallada de las medidas correctoras que deberan adoptarse caso de ser ne-

Figura 19.  Tabla 6.2-a de la IAP-11

2.4.2.1.  Coeficientes parciales de sequridad de los materiales

En el presente proyecto, se tomardn como coeficientes de seguridad de los materiales en estado limite de servicio
los siguientes valores:

= (Coeficiente de seguridad del: y, = 1.0
= Coeficiente de seguridad del acero: ¥, = 1.0
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2.4.2.2.  Coeficientes de sequridad de las acciones

En el presente proyecto, se tomaran como coeficientes parciales de seguridad de las acciones para estado limite
de servicio los siguientes valores impuestos por la IAP-11:

TABLA 6.2-c  COEFICIENTES PARCIALES PARA LAS ACCIONES Y (ELS)
— =
FAVORABLE |DESFAVORAELE
Permanente de valor IFE Fae 10 i
constante (G|
16 Carga muerta 1,0 1,0
Pretensado P, 08" 1,1
Pretensado P, 1,0 1,0
Otras presolicitaciones 1,0 10
Permanente de valor .
no constante (G") Wt ges LB LS
Empuje del terreno 1,0 1,0
Asientos 0 10
Rozamiento de apoyos deslizantes 1,0 1,0
Sobrecarga de uso 0 1,0
Sobrecarga de uso en terraplenes 0 1,0
Acciones climéaticas 0 1,0
Variable (Q)
Empuje hidrostatico 0 1,0
Empuje hidrodindmico 0 1,0
Sobrecargas de construccion 0 10
{1} Para la accién del pretensado se tomaran los coeficientes que indique la EHE-08 o normativa que la sustituya. En la
tabla figuran los valores que la EHE-08 recoge para el caso de estructuras postesas. En el caso de estructuras pretesas,
los coeficientes parciales son 0,95 y 1,05 para efecto favorable y desfaverable, respectivamente.

Figura 21. Tabla 6.2.cde la IAP-11

2.5. Combinacién de acciones

2.5.1. Estados Limite Ultimos

Para los estados limites ultimos se han considerado Unicamente las situaciones persistentes y transitorias,
excluyéndose las accidentales.

Para situaciones persistentes y transitorias las combinaciones de las distintas acciones consideradas en estas
situaciones, excepto E.L.U. de fatiga, se realizaran de acuerdo con el siguiente criterio:

Z Ye,j * Gi,j + Z Yem * Giem + Vo1 * Qr1 + 2 Yo.i * Yo, * Qk,i

j=1 mz1 iz1
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Donde:
" Gy valor caracteristico de cada accién permanente.
" Gem: valor caracteristico de cada accién permanente de valor no constante.
" Qi valor caracteristico de la accion variable dominante.

* g, *Q,: valor de combinacion de las acciones variables concomitantes con la accion variable
dominante.

" Y6 Vo coeficientes parciales.
2.5.2. Estados Limite de Servicio

Para los estados limites de servicio se han considerado las combinaciones caracteristicas o poco probables y la
cuasipermanente (casi-permanente).

e Combinacidn caracteristica o poco probable

Esta combinacién ha sido empleada para la comprobacién de limitacién de tensiones en el hormigdn, siendo
realizada de acuerdo con el siguiente criterio:

Z Y6,j* Gij+ z Yem * Giem + Vo1 * Qr1 + z Yo, * Wo,i * Qk,i

jz1 mz1 iz1
Donde:
" Gy valor caracteristico de cada accion permanente.
" Gem: valor caracteristico de cada accién permanente de valor no constante.
" Qi valor caracteristico de la accién variable dominante.
" Y, *Q;: valor de combinacion de las acciones variables concomitantes con la accion variable
dominante.
" Y6 Yo coeficientes parciales.

e Combinacidén frecuente.

Esta combinacion ha sido empleada para la comprobacion de flecha, siendo realizada de acuerdo con el siguiente

criterio:
*
Z Y6,j* Gk + z Yem * Gem + Vo1 * W1, * Q1 + Z Yo.i * VY2, * Qk,i
jz1 mz1 i1
Donde:
" Gy valor caracteristico de cada accion permanente.
" Gem: valor caracteristico de cada accién permanente de valor no constante.

" Y;;* Qq: valor de combinacion de la accion variable dominante.
" Yy * Qg;: valor de combinacion de las acciones variables.

" Y6 Yo coeficientes parciales.

PROYECTO BASICO PARA EL “CONCURSO DE PUENTE DEL ACCESO SUR AL PARQUE DE TEMPELHOF, BERLIN” | 15



e Combinacion casi-permanente.

Esta combinacion ha sido empleada para la comprobaciéon de abertura de fisura en el hormigdn, siendo realizada
de acuerdo con el siguiente criterio:

Z Y6, * Gr,j + Z Yom * G + Z Yo.i * W2, * Qk,i

Donde:
u Gk,j:
" Glt,m:
" Py x Qg
" Y& VYo

=1

m=1

i1

valor caracteristico de cada accién permanente.

valor caracteristico de cada accién permanente de valor no constante.

valor de combinacién de las acciones variables.

coeficientes parciales.

2.5.3. Coeficientes de combinacion

Los coeficientes de simultaneidad (o combinacién) seran diferentes segun la accion de la que se trate. Se

adoptaran los valores recogidos en la tabla 6.1-a de la IAP-11.

TABLA 6.1-a FACTORES DE SIMULTANEIDAD 1

Vehiculos pesados 0,75 0,75 0
gr 1, Cargas verticales Sobrecarga uniforme 04 04 0/0,2M
Carga en aceras 04 04 0
Sobrecarga gr 2, Fuerzas horizontales 0 0 0
de uso
gr 3, Peatones 0 0 0
gr 4, Aglomeraciones 0 1] ]
Sobrecarga de uso en pasarelas 04 04 0
En situacidn persistente 0,6 0.2 0
Viento Fo En construccion 08 1] ]
En pasarelas 0,3 0,2 0
Accién térmica T, 0,6 0,6 0,5
Nieve Qg En construccian 08 0 0
Empuje hidrostatico 1.0 1,0 1,0
Accion del agua W
Empuije hidrodinamico 1,0 1,0 1,0
Sobrecargas de a, 10 0 10

construccion

{1) Elfactor de simultansidad y, correspondienta a la sobrecarga uniforme se tomara igual a 0, salvo an el caso de la com-

binacion de acciones en situacidn sismica (apartado 6.3.1.5), para la cual se tomara igual a 0,2.
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3. Acciones

3.1. Normativa aplicada

La normativa empleada para la obtencién de las acciones a considerar ha sido “Instruccion sobre las acciones a
considerar en el proyecto de puentes de carretera (IAP 11)”, complementandola con la EAE cuando la informacion
era insuficiente.

3.2. Acciones permanentes

3.2.1. Peso propio

La accidon correspondiente al peso propio de la estructura, ha sido obtenida multiplicando su respectivo volumen
por el peso especifico del material correspondiente. Los pesos especificos correspondientes a los materiales
utilizados son los siguientes:

= Acero. Empleado en el sistema primario: Arco, péndolas rigidas y flexibles, vigas longitudinales y

transversales.

kN

=  Hormigdn Armado. Empleado en losa colaborante y subestructuras.

kN
Y = ZSW

3.2.2. Carga muerta

La carga muerta considerada, es la accion producida por los elementos permanentes no estructurales, tales como
equipamientos. Para cada uno de ellos, se indica el valor de la carga superficial (qs) producida por su accién en el
caso de elementos superficiales, o carga lineal (q)) en el caso de elementos lineales.

3.2.2.1.  Pasarela
= Pavimento urbano
y =31kN/m3?;e =0.047m
qs = 0.062 kN /m?

= Mortero de agarre

y=20kN/m3;e =0.025m

Figura 22.  Tabla 6.1-a. de la IAP-11

gs = 0.5 kN/m?
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= (Capa de estanqueidad

qs = 0.062 kN /m?>
=  Hormigdn en masa

y=23kN/m3;e=02m
qs = 4.6 kN/m?

= Losa Colaborante

qs = 4.61 kN/m?
= Hormigdn Armado apoyo barandilla

A=0.296m*0.3m = 0.0888 m?
kN 5 kN
q = 25—+ 0.0888 m? = 2.22 —
m m

=  Hormigdn Armado recubrimiento vigas longitudinales de pasarela

A =0.1134 m?

kN kN
Q= 25—5+0.1134m? = 2.84—
m m

= |mposta

A = 0.2520 m?

kN kN
q = 25— 0.2520 m? = 6.3 —
m m

=  Barandilla exterior:

_03kN
q = 0. m

3.2.2.2. Calzada
= Pavimento
y=23kN/m3;e=0.07m
qs = 1.61 kN /m?
= (Capa de estanqueidad

gs = 0.062 kN/m?

= Losa Colaborante
qs = 4.61 kN/m?
= Hormigdn Armado recubrimiento vigas longitudinales de calzada

A =0.1740 m?

kN
q, =25—5+0.1740 m* = 0.536 —
m m

= Barrera de contencién de vehiculos

3.3. Acciones variables

3.3.1. Sobrecarga de uso
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kN

El modelo de carga definido en este apartado para representar la accion del trafico rodado ha sido calibrado para
puentes de longitudes cargadas hasta 200 m (UNE-EN 1991-2). En todas las cargas definidas en este apartado, que

se suponen aplicadas estaticamente, estd incluido el correspondiente factor de amplificaciéon que tiene en cuenta

el caracter dindmico de las mismas.

A efectos de la aplicacién de la IAP-11, se define como plataforma del tablero de un puente de carretera a la

superficie apta para el trafico rodado (incluyendo, por tanto, todos los carriles de circulacién, arcenes, bandas de

rodadura y marcas viales) situada a nivel calzada y comprendida entre bordillos de las aceras laterales del tablero

—si estas existen— cuando tengan mas de 150 mm de altura, o entre caras interiores de los pretiles del tablero,

para el resto de los casos. A efectos de aplicacion de la componente vertical de la sobrecarga de uso sobre el

tablero del puente, la plataforma, de ancho w, se dividird en n; carriles virtuales, de anchura w1 cada uno, con el

criterio que se define en la Tabla 4.1-a de la IAP-11.

TABLA 4.1-a DEFINICION DE LOS CARRILES VIRTUALES

ANCHURA NUMERO ANCHURA DEL CARRIL  ANCHURA DEL AREA
DE LA PLATAFORMA DE CARRILES VIRTUAL (w)) REMANENTE
(w) VIRTUALES (n) L
w<54m m=1 3m w-3m
w
BAm=w<6m n=2 2 °
w
o BT n,:enr(?) 3m w-3n

Figura 23.  Tabla 4-1-a. de la IAP-11

PROYECTO BASICO PARA EL “CONCURSO DE PUENTE DEL ACCESO SUR AL PARQUE DE TEMPELHOF, BERLIN” | 17



Por tanto, en nuestro caso, los 11 metros de plataforma (7 metros de carriles mas 4 de carril bici) quedan divididos
en 3 carriles virtuales de 3 metros cada uno y una anchura de area remanente de 2 metros. Estos carriles,
denominados carril 1, carril 2 y carril 3, se distribuirdn para obtener la situacion mas desfavorable seguin la
combinacién y la comprobacién pertinente a realizar.

3.3.1.1. Puntual vertical

Las cargas puntuales verticales para la sobrecarga de uso vienen definidas en la IAP-11 y se corresponden con las
cargas verticales debidas al trafico de vehiculos pesados.

Se considerard la actuacién de un Unico vehiculo pesado por carril virtual de peso 2Qik que estara constituido por
dos ejes y los valores de las cargas correspondientes a cada eje de cada uno de los vehiculos pesados (Qik) quedan
definidos en funcion de los de carriles virtuales (i) que se han establecido, segun la tabla de la Figura 24 que se
corresponde con la tabla 4.1-b de la IAP-11.

VEHICULD SOBRECARGA UMIFORME
SHUAGON 200 G 16 ) I/
Carril wirtual 1 2-300 9.0
Carril virtual 2 2-200 5
Carril virtual 3 2-100 5
Citros carriles virtuales L] 25
Area remanante g, 0 25

Figura 24.  Tabla 4.1-b Valor caracteristico de la sobrecarga de uso.

Para las comprobaciones generales se supone cada vehiculo pesado centrado en el carril virtual en el que se
encuentra (Figura 25), mientras que para las comprobaciones locales cada vehiculo se colocara transversalmente
en la posicién mas desfavorable para la comprobacion que corresponda cumpliendo las separaciones minimas
entre vehiculos adyacentes que se muestra en la Figura 25 extraida de la IAP-11.

1.20m
+
-
camil viiual 1 zz 200m
----------------------------'ﬁ-:@'---- -
W onril virtuel 2 —jE-EI- w, fﬂl'l
____________________________‘q;‘i."____ -
cardl virtual 3 -JH} 200m
..___;_-_ ___________________________

Figura 25.  Distribucidn de vehiculos pesados para comprobaciones generales.
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Figura 26.  Distribucidn de vehiculos pesado para comprobaciones locales

La separacién transversal entre ruedas del mismo eje serd de 2 my la distancia longitudinal entre ejes, de 1,2 m tal
y como se muestra en la Figura 26 extraida de la IAP-11.

Para nuestro caso particular se han establecido dos casos de carriles virtuales que corresponden a las dos
posiciones del carro mas desfavorables en la direccién longitudinal del puente. Estas posiciones son: carril 1 en
centro-luz y carril 1 en extremo transversal de la calzada.

Se ha establecido las configuraciones de carga mas desfavorables, distribuyendo los vehiculos pesados segun
corresponda. De este modo se han configurado un total de cuatro casos de carga que se resumen en la Tabla 1.

Caso 1 de disposicion de carriles virtuales (CU1) Caso 2 de disposicion de carriles virtuales (CU2)

Carro en posicion de centro luz con la carga
centrada (CP2)
Carro en posicion de centro luz con carga
descentrada (CP3)
Carro en posicion extremo longitudinal (CP4)

Carro en posicion de centro-luz (CP1)

Tabla 1. Resumen de casos de carga considerados para vehiculos pesados.
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Distribucién de carriles virtuales CASO 1: Este caso de carga se ha considerado el mas desfavorable para comprobaciones de flexién longitudinal.

- Vehiculos pesados en centro-luz: - Vehiculos pesados en centro-luz con carga descentrada:

| I
nudo 1 nudo 2 nudo 3 nude 4 m;gos ng mi"d‘GZ méin 1 mir"iU‘t m;zos
B ¢ D E f S ([J (c-) D E) E)
|nqus nudo 7 © © nudo 8 o o nugdo 9 o nufio 10 nydo® s ngod nydo® nge e
e o olo ] olo o o o o ol o o
nufo 11 nudo 12 nublo 13 nudo 14 nyio 15 ngle nydo 12 "*“ B nydo 14 nge 15
Figura 27.  Distribucidn de vehiculos pesados para la distribucidn de carriles virtuales n® 1 en la posicidn de centro-luz Figura 29.  Distribucion de vehiculos pesados para la distribucidn de carriles virtuales n® 2 en la posicion de centro-luz
(CU1+CP1) con la carga descentrada en los carriles (CU2+CP3).

Este caso de carga se ha tenido en cuenta como mas desfavorable para comprobaciones locales del arco.

Este caso de carga se empleard para comprobaciones generales de flexién longitudinal por lo que los vehiculos se
han dispuesto centrados en su carril virtual. - Vehiculos pesados en extremo longitudinal:

Distribucién de carriles virtuales CASO 2:
- Vehiculos pesados en centro-luz con carga centrada:
I nude 1 nudo 2 nudo 3 nude 4 nudo 5
nufia 6 nude 7 nuda 8 nudo 9 nuta 10
nuga 1 nudo 2 nudo 3 nudo 4 m;gc.S
T % % % A c ) E F
O O ol @ O
& & é} (“) (E) 0 nutio 11 Cnydo 12) @,‘fo 18) fiydo 14 nugo 15
nuido & nudo 7 nugo 8 nudo 9 mﬁc 10
(0] [eNe] 4) (o] o]
nuda 11 nudo 12 m&iis nudo 14 nuio 15
Figura 30.  Distribucidn de vehiculos pesados para la distribucion de carriles n°2 en la posicion del extremo longitudinal
del puente con la carga descentrada (CU2+CP4).

Distribucidn de vehiculos pesados para la distribucion de carriles virtuales n2 2 en la posicion de centro-luz Se ha tenido en cuenta este caso de carga como el mds desfavorable para las reacciones en el los apoyos, serd

Figura 28.
con la carga centrada en los carriles (CU2+CP2)

esta distribucién la que se empleara a la hora de dimensionar los apoyos.
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3.3.1.2.  Uniformemente distribuida vertical

Segun el carril virtual considerado, se aplica una sobrecarga uniforme d valor gik cuyo valor viene dado por la IAP-
11 en la tabla 4.1-b Figura 24. Debera tenerse en cuenta que la sobrecarga uniforme se extenderd, longitudinal y
transversalmente, a todas las zonas donde su efecto resulte mas desfavorable para el elemento en estudio,
incluso en aquellas ya ocupadas por algun vehiculo pesado.

En el caso de las pasarelas, consideraremos una sobrecarga de uso impuesta por la IAP-11 en el articulo 4.1.2.2 de
5 kN/m?, suponiéndose aplicada longitudinal y transversalmente en las zonas mas desfavorables.

3.3.2. Viento

La accion del viento se asimilard a una carga estatica equivalente. La obtencion de dicha carga se realizara segun lo
indicado en el articulo 4.2 de la IAP-11. La accion del viento se dividira en la accién sobre el tablero de un viento
transversal al eje longitudinal del puente y otra paralela a dicho eje. La primera de ellas, a su vez tendrd una
componente horizontal y otra vertical, asi como un momento volcador debido a la excentricidad de aplicacion de
ambos. Los ejes considerados para las tres direcciones seran:

= Para el viento perpendicular al eje del tablero, transversal, se considerara la direccion horizontal segin el
eje Xy la direccién vertical segun el eje Z.
= Para el viento paralelo al eje del tablero, longitudinal, se considerard el eje Y

3.3.2.1. Parametros bdsicos de viento

En primer lugar, deberemos obtener los pardmetros basicos de viento, para posteriormente, determinar las
fuerzas equivalentes a su accion que acttan sobre la estructura. La velocidad basica fundamental del viento, vy g ,
es la velocidad media a lo largo de un periodo de 10 minutos, con un periodo de retorno de 50 afos. Este
parametro es caracteristico del lugar de emplazamiento de la obra, y en nuestro la obtendremos del Eurocédigo 1
“Acciones”. Para Alemania, concretamente la zona de Berlin, tiene un valor de:

Vpo = 26.5m/s

A partir de la velocidad basica fundamental del viento, se obtiene la velocidad basica,v;,, con la siguiente
expresion:

Up = Cqir * Cseason * Vp,0
Donde:
Cqir: Factor direccional del viento que, a falta de estudios mds precisos, puede tomarse igual a 1.
Cseason: Factor estacional del viento que, a falta de estudios mds precisos, puede tomarse igual a 1.
Asi:
Vp = Cair * Cseason * Vp,o = 26.5m/s

Para un periodo de retorno T diferente a 50 afios, la velocidad bdsica del viento sera:
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Vp(T) = Cprop *Vp = 27.6 Mm/s

Siendo:

n

1—K*1n(—1n(1—%)

eror =\ 7K « In(— In(0.98))

Donde K =0.2yn = 0.5. Para T=100 afios, el que debemos considerar para situaciones permanentes, el
coeficiente ¢prop = 1.04. Con ello tenemos:

Vp(T) = Cprop *Vp = 27.6 m/s
3.3.2.2. Viento transversal.
3.3.2.2.1.

Empuje horizontal

El valor de la componente horizontal del viento transversal se obtiene mediante la siguiente expresion:

1
Ey = <§*p * ‘U%(T)) * Co(2) * Cr *Aref

Siendo:

p: densidad del aire, que se tomard igual a 1.25 kg/m?>.
c.(z): coeficiente de exposicion en funcién de la altura z.
cr: coeficiente de fuerza del elemento considerado.

En primer lugar el coeficiente de exposicién en funcion de la altura z tiene el siguiente valor:

VA
>+7*k,*co*ln(z—>); para z = Zyin
0

VA
Co(2) = I x (cZ 1n? (=
Zy

Ce(2) = o (Zmin) s PATA Z = Zpyiy

Los parametros kr, zoy zmin, S€ Obtienen segln el tipo de entorno. En nuestro caso, para un entorno Tipo Il segin
la IAP-11, correspondiente con una zona suburbana, forestal o industrial con construcciones y obstaculos aislados
con una separacion maxima de 20 veces la altura de los obstdculos, dichos parametros tienen los siguientes

valores:
k, =0216;zy =03m; zyim, =5m

Siendo co un factor de topografia cuyo valor se tomara 1 a falta de estudios mas precisos y considerando z=8.32
como la altura maxima del tablero, tenemos:

c,(8.32m) = 1.66

Por otro lado, el coeficiente de forma del elemento considerado, en el caso de tableros de alma llena, se obtiene
mediante la siguiente expresién para el empuje horizontal:
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=25 03B
Cf,x— . .heq

Siendo:

B: anchura total del tablero, que se aproximara a su valor medio de 28 m.
heq: altura equivalente considerando el canto mayor del tablero (1.6 metros), la altura de la barandilla
(1.2 metros) y un area expuesta debida a la sobrecarga de uso segun la IAP-11 de 2 metros.

heq = 1.6 + 1.2 + 2 = 4.8 metros
Asi,
Cf,x = 0.75

Segun la IAP-11 en el articulo 4.2.5.1, su valor esta acotado entre 1.3 y 2.4, por lo que tomaremos su limite mas
proximo, y consideraremos ¢, = 1.3

Con todo ello, el valor del empuje horizontal es:
Avery =48m*70m = 336 m?
1 ) 1
E, = 5 *p* U (T) | * €o(2) * Cpx * Apepx = (E x 1.25 * 20.18) x 1.66 * 0.75 * 336 = 345.3 kN
Y realizando el reparto sobre las vigas longitudinales, sobre las que supondremos esta carga aplicada, tenemos

una carga lineal de:

_ 33 a7k
ql,x_70*2_ . /m

3.3.2.2.2. Empuje vertical

Siguiendo la formulacién anterior, el empuje vertical vuelve a ser obtenido mediante la siguiente expresion:

1
Ey = <E*p *vl%(T)> * Co(z) * Cr *Aref

En este caso, el coeficiente ¢f , se tomara igual a 0.9 y el area de referencia sera el area en planta del tablero. Asi:

Aresr = 2870 = 1960 m?

1
E,,= <§ * p* V2 (T)) * Co(2) * Crz * Ares, = 1394.2 kN
Y realizando el reparto sobre las vigas longitudinales, sobre las que supondremos esta carga aplicada, tenemos
una carga lineal de:

1394.2
T 70%2

AL =9.96 kN/m
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3.3.2.2.3. Momento de vuelco sobre el tablero

Segun la IAP-11 el empuje transversal horizontal se supondra aplicado en tableros de alma llena a una altura igual
al 60% de la altura equivalente maxima utilizada en los calculos. Asi, en nuestro caso se supondrd aplicado a una
distancia:

d=06%48=288m
Proporcionando un momento, segun el eje longitudinal del puente, sobre las vigas transversales de valor:

2.47

my, = >88 0.858 kNm/m

Por otro lado, segln la IAP-11 el empuje transversal vertical se supondra aplicado a una distancia del borde de
barlovento igual a un cuarto de la anchura del puente. Asi, en nuestro caso se supondra aplicado a una distancia:

En este caso, introduciremos el valor de este momento con un incremento de la carga vertical en la viga
longitudinal de barlovento y una disminucién en la viga de sotavento.

7 *1394.2 1
ACIl,vvertical = 8 * (70 2

)= 249 kN/m

Asi, la carga a vertical a considerar en la viga longitudinal de barlovento y sotavento sera:
qizsotavento = 9.96 —2.49 = 7.47 kN /m
qizbarlovento = 9.96 + 2.49 = 12.45 kN /m
3.3.2.3.  Viento horizontal

Segun la IAP-11, el valor del empuje horizontal paralelo al eje del puente, sobre los elementos de desarrollo
longitudinal, en nuestro caso el tablero, serd una fraccion del empuje transversal horizontal. El valor de dicha
fraccidn para los elementos solidos como el tablero, serd un 25%. Asi,

quy = 0.25 % 2.47 = 0.618 kN/m

3.3.3. Nieve

En el presente proyecto, no se ha considerado la accién de la nieve ya que la IAP-11 establece en las bases para la
combinacién de acciones la no simultaneidad de la nieve con el uso. Por tanto, en nuestro caso, la sobrecarga de
uso siempre serd mas desfavorable que la nieve, por tratarse de cargas muy superiores.
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3.3.4. Acciones térmicas

El efecto de la temperatura sobre la estructura viene definido en el articulo 4.3 de la IAP-11. A efectos de
aplicacion de dicha Instruccion, evaluamos el efecto de la accidon térmica considerando que se dispone de un
tablero tipo 2: Tableros mixtos compuestos por acero estructural y hormigdén armado o pretensado (conectados
de forma que ambos materiales trabajen de forma solidaria).

Encontramos dos situaciones provocadas por la acciéon térmica sobre la estructura, y sus respectivas
concomitancias. La primera de ellas es un aumento o disminucién uniforme de la temperatura del tablero, y la
otra es un gradiente térmico actuante sobre un elemento del puente y generado por el soleamiento o por la
radiacion térmica del suelo.

3.3.4.1.  Componente uniforme de la temperatura del tablero.

Para calcular los efectos de la componente uniforme de temperatura partiremos del valor de la temperatura del
aire a la sobra en el lugar de emplazamiento del puente.

El valor caracteristico de la temperatura maxima (Tmax) y de la temperatura minima (Tmin) depende del clima del
lugar y de la altitud. Para un periodo de retorno de 100 afios y para Alemania, concretamente en Berlin, se ha
considerado una Tmax = 37° y una Tmin= -24°, ambos valores obtenidos del Eurocddigo bases de proyecto y
acciones en estructuras parte 2-5: acciones térmicas.

En primer lugar, determinamos la componente uniforme de la temperatura, también denominada temperatura
efectiva, a partir de la temperatura del aire, a partir de las siguientes expresiones:

Temin = Thnin + ATe;min
Temax = Tmax + ATemax
Donde los valores ATemin Y ATemaxVienen definidos en la tabla 4.3-b de la IAP-11 siendo:
AT min = 4°C
ATy max = 4°C
Por lo que:
Tomin = —24+4=-20°C
Temax =37 +4 =41°C

Para calcular la variacion de temperatura que sufre el tablero, debemos hallar la diferencia de temperatura de
puesta de obra y la maxima o minima temperatura del tablero.

Para ello obtenemos la temperatura inicial To que es la temperatura media del tablero en el momento en que se
coacciona su movimiento y tiene un valor de To= 10° valor obtenido del Eurocddigo 1. Parte 2-5. Acciones
térmicas. Por tanto, obtenemos:

ATy con = To — Temin = 10 — (=20) = 10°C
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ATy exp = Temax — To = 41 — 10 = 31°C
Siendo:
ATncon €l valor caracteristico de la maxima variacion de la componente uniforme de temperatura en contraccién.
ATn,exp €l valor caracteristico de la maxima variacién de la componente uniforme de temperatura en dilatacion.

El dimensionamiento de los aparatos de apoyo y las juntas de dilatacidon se realizard considerando un incremento
de 15°C sobre la maxima variacion de contraccion y de dilatacion de la componente uniforme de la temperatura.
Se obtienen unos valores de:

ATapoyos,eXp =31+ 15 = 46°C
ATapoyos,con = 10 + 15 = 25°C
3.3.4.2.  Componente de la diferencia de temperatura (gradiente térmico)

El gradiente de temperatura serda considerado mediante una diferencia en la temperatura de las secciones
parciales de acero y de hormigdn.

En condiciones de calentamiento, se considerard que la seccidon parcial de acero tiene un incremento de:
ATy pear = +18 °C respecto a la seccion parcial de hormigon.

En condiciones de enfriamiento, se considerara que la seccion parcial de acero tiene un incremento de ATy ¢o0; =

—10 °C respecto a la seccidon parcial de hormigdn.
3.3.4.3.  Diferencia horizontal

La diferencia de soleamiento entre un lado y otro de la seccion transversal del tablero puede dar lugar a una
diferencia horizontal de temperatura. En nuestro caso, debido a la existencia de una zona entre la pasarela y la
calzada que no estad cubierta por la losa de hormigdn, quedando descubiertas las vigas de piso, esta zona se
calentara y se enfriard mds rapidamente que las otras. Este fendmeno puede dar lugar a posibles efectos
estructurales significativos, por lo tanto serd necesario considerar un aumento de temperatura tanto de dilatacién
como de contraccion en esta zona. Para ello consideramos una diferencia transversal de temperatura entre las dos
caras externas del tablero de 18°C, valor obtenido de la tabla 4.3-f de la IAP-11.

3.4. Acciones accidentales

A nivel de proyecto basico, no se ha considerado ningun tipo de accién accidental sobre la estructura.
Ademads, teniendo en cuenta que la zona de Berlin tiene un riesgo sismico bajo, consideramos que no sera
una accién condicionante en el disefio. A pesar de ello, deberd hacerse un anadlisis mas profundo (si es
necesario) en el proyecto de construccion.
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4. Hipotesis de carga

En la Tabla 2 se definen los estados de carga considerados para las diferentes combinaciones de carga que se han

computado en la estructura.

Caso de > L
Numeracion Descripcion
carga
DEAD 1 Peso propio y carga muerta de la estructura.
SCUPas 2 Sobrecarga de uso en pasarelas.
Sobrecarga de uso. Sobrecarga uniforme correspondiente a los carriles
SCU1 3 .
virtuales centrados.
Sobrecarga de uso. Vehiculos pesados en centro luz del puente centrados
SCP1 4 . .
en los carriles virtuales con SCU1.
Sobrecarga de uso. Sobrecarga uniforme correspondiente a los carriles
SCU2 5 .
virtuales no centrados.
Sobre carga de uso. Vehiculos pesados en centro luz del puente centrados
SCP2 6 . .
en los carriles virtuales con SCU2.
Sobrecarga de uso. Vehiculos pesados en centro luz del puente no
SCP3 7 . .
centrados en los carriles virtuales con SCU?2.
Sobrecarga de uso. Vehiculos pesados en extremo del puente centrados
SCP4 8 : .
en los carriles virtuales con SCU2.
VIENTO 9 Viento transversal
TRANS '
VIENTO
10 Viento longitudinal.
LONG e
TEMP1 11 Tgmperatura. Tablero dilatando con gradiente positivo y arco y péndolas
dilatando.
TEMP2 1 Te:mperatura. Tablero dilatando con gradiente positivo y arco dilatando y
péndolas contrayendo.
TEMP3 13 Temperatura. Taplero con.trayendo con gradiente positivo y arco
contrayendo y péndolas dilatando.
TEMP4 14 Temperatura. Ta,blero contrayendo con gradiente positivo y arco
contrayendo y péndolas contrayendo
TEMPS 15 Ttajmperatura. Tablero dilatando, gradiente negativo, arco dilatando vy
péndolas dilatando.
TEMP6 16 Telmperatura. Tablero dilatando, gradiente negativo, arco dilatando y
péndolas contrayendo.
T tura. Tabl t d dient ti t d
TEMP7 17 errjpera ura. ablero contrayendo, gradiente negativo, arco contrayendo
y péndolas dilatando.
T tura. Tabl t d dient ti t d
TEMPS 18 emperatura. Tablero contrayendo, gradiente negativo, arco contrayendo

y péndolas contrayendo.

Tabla 2. Hipdtesis de cargas consideradas
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Las combinaciones de acciones resumidas en la tabla 3, se han realizado con los coeficientes de combinacion
expuestos en el epigrafe 2.5.3 del presente anejo y segun lo expuesto en el articulo 6.3 de la IAP-11. De todo lo
expuesto en dicho articulo, queremos resaltar las siguientes consideraciones en las combinaciones estudiadas:

= Se ha considerado la sobrecarga de uso predominante y las demas acciones variables concomitantes para
todas las hipdtesis de carga estudiadas.

= |a sobrecarga de uso estd representada mediante los grupos de cargas definidos en la tabla 4.1-c de la
IAP-11 (Figura 31). En nuestro caso solo se han considerado los grupos de trafico 1y 3.

= No se ha considerado la concomitancia de viento transversal y longitudinal.

= No se considerard la accion simultanea del viento y de la accidon térmica.

TABLA 4.1-c GRUPOS DE CARGAS DE TRAFICO. CONCOMITANCIA DE LAS DIFERENTES
COMPONENTES DE LA SOBRECARGA DE USO

Valor
. Valor Valor
ol caracteristico i B . . .
(Cargas verticales)  (apartado e feﬂm
Valor Valor
1F;r§as ,Edﬁﬁrnm. Valor reducido™: B caracteristico  caracteristico B
horizontales) o ¥ O {apartado {apartado
413.1) 4.1.32
Valor
ar3 _ _ _ _ _ caracteristico
(Peatones) @ -
4.122)
Valor Valor
ord _ _ caracteristico _ _ caracteristico
(Aglomeraciones) {apartado {apartado
412.2) 4122}

{11 La denominacién de los grupos de cargas hace referencia a la componente dominante del grupo

{2}  Se define como valer raducido el que corresponde al valor fracuente que figura en la tabla 6.1-a, es decin
y, =0,75 para los vehiculos pesados
uy =0,40 para la sobrecarga uniforme

Figura 31. Tabla4.1-c de la IAP-11
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5. Modelo estructural

En este apartado, se trata todo lo relacionado con el modelo de célculo escogido y las simplificaciones de los
distintos elementos de la estructura.

5.1. Programas de ordenador utilizados

5.1.1. SAP 2000

Para la realizacion del presente anejo se ha utilizado principalmente el programa de célculo de estructuras SAP
2000, versién 16.

SAP 2000 es un programa de célculo de estructuras por el método de los elementos finitos que permite llevar a
cabo andlisis estdticos o dindmicos en 2D o 3D de elementos y sistemas estructurales. Este programa utiliza el
método matricial para el célculo de desplazamientos, reacciones y leyes de esfuerzos. Los métodos matriciales se
aplican sobre estructuras planas o espaciales de barras con nudos rigidos o articulados y pueden aplicarse sobre
teorias lineales o no lineales. Algunas de las caracteristicas de este programa son:

= Analisis estdtico y dindmico

= Andlisis lineal y no lineal geométrico. Entre ellos, andlisis P-Delta y P-Delta con grandes desplazamientos
= Analisis plastico de estructuras

= (Cdlculo del proceso constructivo mediante un analisis incremental por etapas

= Posibilidad de modelizacion de tendones y cables

=  Modelizacién de uniones entre elementos y apoyos no lineales

= Circulacién de cargas moviles sobre el tablero

= Analisis modales y analisis de estructuras en el dominio de la frecuencia

= Posibilidad de introduccién de espectros sismicos de respuesta y acelerogramas
= Introduccién de funciones temporales para la simulacién de efectos dinamicos
= (Obtencion de envolventes de esfuerzos

Algunas de estas caracteristicas hacen del SAP2000 un buen programa en el cual apoyarse para el calculo de la
estructura.

5.1.2. CALC-FLEX (versién alumnos)

Este programa pertenece al Unidad Docente de Hormigdn de la Universtat Politécnica de Valéncia y permite la
comprobacion y el célculo de la armadura de secciones de hormigén. Se ha utilizado para el calculo de la armadura
necesaria en las subestructuras y la losa estructural. Esta basado en la EHE-08, sin embargo, a efectos de ejercicio
docente, se empleard igualmente a pesar de la norma en la cual se basa este anejo sea el EC-2.
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5.2. Modelo empleado

Para el calculo de la estructura objeto del presente anejo se ha empleado un Unico modelo estructural que a
continuacién se procede a describir.

El modelo usado para la obtencién de esfuerzos y flechas en ELU y ELS respectivamente es una estructura
tridimensional a base de elementos lineales (barras) con nudos rigidos y elementos superficiales (placas). Las
vigas longitudinales, transversales, el arco y ambos tipos de péndolas han sido modelizadas mediante los
elementos barra mencionados, mientras los elementos placa han sido utilizado para modelizar la losa
colaborante. Para modelizar el trabajo conjunto de la losa colaborante con las vigas transversales, se han
unido con los correspondientes nudos de dimensidn finta, consiguiendo asi modelizar el funcionamiento del
tablero como una estructura mixta.

En lo que se refiere a las secciones de las barras, se han definido las secciones de cada una de ella, asignando
a todo el elemento la misma seccién en el caso de barras de seccidon constante (vigas longitudinales, vigas
transversales de hueco y péndolas flexibles), y modelizando la variacion de seccién en aquellas cuya seccion
sea variable (arco, péndolas rigidas y demas vigas transversales). Para poder modelizar una viga de seccion
variable, es necesario definir las secciones asociadas al nudo inicial y al nudo final de cada barra, para
posteriormente asignar una seccion que varia linealmente las secciones intermedias.

Por otro lado, la conexién entre todos los elementos lineales, como por ejemplo el arco a las vigas longitudinales o
las péndolas rigidas al arco, ha sido modelizado igualmente mediante nudos de dimensién finita, teniendo en
cuenta la longitud real de las barras.

En las siguientes imagenes se muestran las 3 vistas del modelo empleado, asi como una vista en 3D con la visién
de las secciones introucidas. En el Apéndice 4.2, se muestran distintas tablas donde se recogen los datos iniciales
(las coordenadas de los nudos, la conectividad de las barras, las coacciones de los nudos de dimension finita y la
asignacion de los mismos. Del mismo modo se muestran los materiales, las secciones, las hipdtesis de carga y las
combinaciones consideradas) y los resultados obtenidos (desplazamientos de nudos, reacciones y esfuerzos en
barras).
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Figura 32.  Planta del modelo estructural en SAP 2000

Figura 33.  Alzado longitudinal del modelo estructural en SAP 2000

M
A

Figura 34.  Alzado transversal del modelo estructural en SAP 2000
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6. Comprobaciones estructurales de Subestructura

6.1.

Estribo Sur

6.1.1. Secciodn tipo

La definicion geométrica del estribo se muestra en la Figura 35 y Figura 36 donde pueden verse la seccidn tipo y la

seccién de aleta del estribo respectivamente:

1.00

7.54

3.50

\, 1.00 \, 2.00

A A

Figura 35.

Seccion tipo estribo Sur
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1.00

—— 0,30

260

307

280

.
1.00

Figura 36.  Seccidn de aleta estribo Sur

6.1.2. Muro frontal

Para el dimensionamiento del armado del muro frontal, realizaremos las comprobaciones de estado limite Ultimo

gue recoge la normativa empleada, siguiendo especialmente las indicaciones de la EHE para los mismos, asi como

la armadura minima que estas imponen. En primer lugar realizaremos el calculo del muro frontal, en el que a nivel

de proyecto basico calcularemos el armado de un metro de muro, que posteriormente extenderemos a lo largo de

toda su longitud. Por tanto, los esfuerzos de dimensionamiento se han obtenido por metro lineal, considerando

dos situaciones de proyecto, expuestas en el articulo 60.3 de la EHE:

1.

Estribo en construccién, sin el tablero apoyado, sometido a su propio peso y a las acciones producidas por
el relleno de relleno de tierras, si es éste el procedimientos constructivo. Deberadn tenerse en cuenta, en
este caso, las acciones producidas por los medios de compactacion utilizados sobre el relleno.

Estribos en servicio, sometido a la actuacion de todas las acciones.
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A pesar de las dos situaciones de proyecto, tal y como indica la EHE en el mismo articulo, el trabajo como muro de
contencion es el determinante en su dimensionamiento, ya que la carga transmitida por el tablero son
principalmente de compresién, siendo favorables para el dimensionamiento del armado.

Con todo lo anterior, los esfuerzos considerados han sido calculados en la seccién mas desfavorable, la de la union
del alzado del muro frontal a la zapata:

= Empuje del terreno:
Siguiendo la metodologia empleada en el Anejo N93 Cdlculos Geotécnicos y considerando una sobrecarga
en la construccion debida a los medios de compactacion de 10 kN/m?, el empuje al reposo en el trasdds
del muro tiene el siguiente valor y punto de aplicacién, con respecto de la base del muro:

E, = 18431 kN/m
d=286m

= Peso del muro:
W =187.5kN/m

Combinandolos con los respectivos coeficientes de seguridad tenemos los esfuerzos de calculo para el muro
frontal:

ESFUERZOS DE CALCULO
Ngg = 253 kN/m
Mg, =712 kNm/m
Vgqa =249 kN/m
Ng; = 188 kN/m
Mg, = 528 kNm/m
Vgq = 184 kKN/m

ELU Combinacion caracteristica

Combinacion caracteristica

ELS
NEd =188 kN/m
Combinacidn cuasipermanente Mg, = 528 kNm/m
Viqa =184 kKN/m
Tabla 4. Esfuerzos de cdlculo para el muro frontal del estribo sur
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6.1.2.1.  Estado limite ultimo de agotamiento para solicitaciones normales

La rotura de una seccion de hormigén se define mediante un diagrama de pivotes a partir de un andlisis tensional
plano que se determina fijando los valores de agotamiento de los materiales en unas fibras concretas (obtenidos
segun el articulo 42 de la EHEQ8)

e Ecu
g, +0.01
- B
4 oy ~ € h
C Cau Xjim
h| d 1
A
- pd a4
-0,01 &y €

Figura 37.  Diagrama de pivotes segun el articulo 42 de la EHEO. Referencia: Apuntes “Hormigdn I” Unidad Docente
Hormigén (UPV).

El diagrama de pivotes permite definir todos los posibles planos de deformacion de rotura de la seccion en funcién

de la profundidad de la fibra neutra. Dichas deformaciones se traducen en tensiones mediante la utilizacién del
diagrama rectangular tensién-deformacion (definido en el articulo 39.5 de la EHEQS8):

Figura 38.  Diagrama rectangular tension deformacion segun el articulo 39.5 de la EHEO8. Referencia: Apuntes
“Hormigdn I” Unidad Docente Hormigon (UPV).

Dichas tensiones de rotura se someten a cdlculo hasta deducir los esfuerzos de rotura, cuyo conjunto se
representa mediante un diagrama de interaccién N-M, como el que puede observarse en la Figura 39.
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B3 Hormigén

Ny (x).M,(x)
curvaturas positivas

N&,-(X),MS,-(X)

(traccion simple)

-
5 Armadura pasiva

oo

X = —

N (x). M (x)

X =«
(compresion simple)

N, (x). M, (x)
curvaturas negativas

FASE 1 Siguiente !
Limite elastico fyk [T +| MPa
Coeficiente de seguridad (E.L.U.) Ts \E
Tension de rotura fu MPa
Deformacion de rotura 2u

Mdédulo de elasticidad

2 Pa

CARACTERISTICAS MECANICAS DE LA ARMADURA PASIVA

Figura 39.  Diagrama de interaccion N-M. Referencia: Apuntes “Hormigdn I” Unidad Docente Hormigdn (UPV).

De modo que cuando los esfuerzos que actian sobre una seccion se encuentran fuera del area encerrada por el
diagrama de interaccién, se produce la rotura de la seccién. En tal caso serd necesario disponer un refuerzo
mediante armaduras, lo que conduce a un nuevo diagrama tension-deformacién, segin puede verse en la Figura
40. Se definen por tanto unas zonas de dimensionamiento en el diagrama y dependiendo de en cual de ellas nos
encontremos con nuestros esfuerzos, se adoptan unos criterios de dimensionamiento u otros, los cuales pueden
verse en la misma figura.

A7

5

M A?

AL =0 A =0
A?
F==10 e

A2 A= AL?

A7 x2

== 0 [A, = A]

A? A =A?

AL? x?

Figura 40.  Zonas de dimensionamiento y criterios empleados para cada una de ellas. Referencia: Apuntes “Hormigon I”

Unidad Docente Hormigon (UPV).

Todo el procedimiento expuesto, se ha llevado a cabo mediante la aplicacion informatica desarrollada por la
Unidad Docente de Hormigdn de la Universtat Politécnica de Valéncia denominada “Calc_Flex”. Admitiendo como
inputs los datos referentes a las caracteristicas de la seccidn a estudiar y las caracteristicas del acero y el hormigdn
empleado, asi como los esfuerzos referentes al Estado Limite Ultimo expuestos en la Tabla 4.

Aceptar

CARACTERISTICAS MECANICAS DEL HORMIGON

FASE 1  Siguiente

Resistencia caracteristica

Coeficiente de seguridad (E.L.U.) Yo

Cansancio (E.L.U.)

Médulo de deformacion

Resistencia a traccién

Resistencia media a traccién

Curva constitutiva ELS.
E.LU.
M-c

Rama de traccién de la curva

Aceptar

fck |25 v| MPa

c

Ec MPa
fetk MPa

i

fctm MPa

con resistencia a traccion v

Figura 41.

Dimensionami

Bt

Solicitacién de Flexion Recta

~ Dimengionamiento

& Dos Capas: Vsup ™ 004 Loy

{" Configuracion dada

E sfuerzos:

N - [253 kN
M= [712 mkN
M_= o mkN

Centio de Referencia de Esfuerzos:

Yy = Il] m
zZ = Il] m
ACEFTAR |

La seccion MO RESISTE la solicitacion de calculo

ligf = /0045 m

oo e Nie e

F.Recta-Eje ¥ [2C)]
F.Recta-Eje 2 [2C)]
F.Recta-Eje ¥ [CD]
F.Recta-Eje Z [CD]

Flexion Esviada

Imputs caracteristicas de materiales en el programa Calc-Flex

En la Figura 42 se resumen los resultados obtenidos para la seccién considerada de muro.

N IkN)

My [m-kN])
2400
600
ol
-3000 3000 6000 9000 12000150604 8000
-801
00
-2400
B As o= |0 cm?
Z7 A —
r As..= 18722 cmd
hid E x = [10B07  cm
Pivota en A
Curvatura. Positiva Zona C

SALIR |

Figura 42.

solicitaciones de célculo.

Resultados dimensionamiento con el programa Calc-Flex en el muro frontal del estribo Sur

A pcarc = 18.72 cm?

Por tanto, segun los resultados obtenidos necesitamos una armadura de célculo de 18.72 cm? para resistir las
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6.1.2.2. Armaduras minimas

El Eurocddigo 2 establece una serie de armaduras minimas para muros, tanto de compresién, como de traccion
como armado horizontal.

6.1.2.2.1. Armadura minima geométrica de traccion

El articulo 9.6.2 del EC-2, establece una cuantia geométrica minima de armado para acero de fx=400MPa de:
Ag pmin = 0.0012 % Ac = 12 cm?
6.1.2.2.2.

Armadura minima mecdnica de traccion

El articulo 9.6.2 del EC-2, establece una cuantia mecanica minima de armado de:

0.04 * Ac * f.4

A pmin = i =19.17 cm?
y

6.1.2.2.3. Armadura minima por control de fisuracion

El articulo 7.3.2. del EC-2, establece una cuantia minima por control de fisuracién de:

_kexkx fet,mx A

Aspmin = = 14.27 cm?
Os
Donde:
» k. =0.4x(1—-—2¢]=0.381<1
T ( kl*(%»fcam) )

o ky=1.5(esfuerzode compresion)

o h"=1m

o 0 =72=0.1875 MPa
» 1>k=1-(h—300)*x7%10"*>0.65;k = 0.65
" gg,=222.22 (Tabla7.2.N del EC-2)

2
» fct,m=03 *fc3k =2.565 MPa
Conclusion

La armadura vertical a disponer en la cara traccionada viene impuesta por los minimos mecdnicos, y tiene un valor
de 19.17 cm?. Debido a que la dispuesta es por minimos no podemos plantear un armado variable del muro.
Decidimos disponerla en redondos del 20, resultando un armado total por metro de 7¢20, siendo el area total
dispuesta de armadura 21.99 cm?.
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6.1.2.2.4. Armadura minima en la cara comprimida:

Segun el articulo 9.6.2. del EC-2, en muros en la cara comprimida se dispondra un 30% de la armadura minima
mas desfavorable. Asi:

A5y min = 0.3 * max(Ag min) = 5.75 cm?
La cual la disponemos en forma de 6¢12 por metro, siendo el drea total dispuesta 6.79 cm?.

Nota: Todas las armaduras cumplen la separacion maxima exigida por el mismo articulo del EC-2. Esta separacién
maxima se define como:

Symax < Min(3 * espesor muro; 400 mm) = min(3 * 1000mm; 400mm) = 400 mm
Y ademas, la separacién minima que resulta:
Symin = max((pb; 1.25 x dgy; ZOmm) = 25 mm para cualquier ¢, empleado
6.1.2.2.5.

Armadura minima horizontal:

Para controlar la fisuracion por efectos térmicos, deformaciones impuestas, retraccién, etc. el Eurocddigo 2
establece en el articulo 9.6.3. una armadura geométrica minima horizontal a disponer. Para acero de f,,=400MPa
tenemos:

Ag pmin = 0.0040 * Ac™ = 20 cm?
Donde Ac* = 0.5m? para espesores de muro mayores a 0.5m.

Esta cuantia de armadura se reparte en las dos caras del muro de forma que a cada parte le corresponde el 50%
de la misma.

Asn1 = Agno = 10 cm?

Que disponemos en forma de 5¢16 por metro de altura, separandolos por tanto 250mm y cumpliendo la
separacién maxima impuesta por el Eurocddigo 2 de 400 mm.

6.1.2.3.  Cdlculo de longitudes de anclaje

Obtendremos la longitud de anclaje de armadura traccionada segun el articulo 8.4.2 del Eurocddigo 2. Segun dicho
articulo, la longitud basica de anclaje tiene el siguiente valor:

@ fyd
l, =—*x—=— =646 mm
T4 fiq

foa = 2.25 %0y %0z * ferq = 2.69 MPa

Donde:

*» 1, =1 (condiciones de buena adherencia)
* 7, =1(p <32mm)
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" fea="1 fewnos — 27 etm — 1,20 MPa

Y donde la longitud de anclaje requerida se define como:

Como no tenemos problemas de espacio para realizar el anclaje en prolongacién recta, la realizamos de esta
forma, siendo la longitud neta de anclaje:

lbd = lb,rqd = 0.55mm
6.1.2.4.  Armadura bajo carga concentrada del apoyo

La armadura del muro frontal bajo apoyo la dispondremos segun lo recogido en el articulo 61 de la EHE-08, donde
se especifica la formulacién a seguir en cargas puntuales bajo macizos. En ella se exponen principalmente dos
comprobaciones: por un lado que la carga concentrada no agote la capacidad resistente de la biela de hormigon
bajo el apoyo y por otra que la armadura sea la necesaria para canalizar y concentrar dicho esfuerzo de

compresion. Asi:

Nd < Acl * f3cd

A
faca = A—C*fcd =20.83 MPa < 3.3 % f,; = 55 MPa

cl
Donde:

» A.=1mx1m=1m?
= A, =08m=*08m=0.64m?

Asi:
Ngmax = 93484 kN < A.q * f3cq = 13333 kN - cumple

Por otro lado, la armadura necesaria en los tirantes se dimensionard para la tension de cdlculo indicada en las
siguientes expresiones:

Tdd:O'ZS*Nd*—zAS*fyd

As = Tad 025 Na 4 = 13.44 cm?
fyd fyd

Esta armadura se dispondra segin a EHE a una profundidad entre 0.1 y 1 metro en nuestro caso. Decidimos

disponerla a una distancia de 0.5 m del borde superior, en forma de 2 capas en las dos direcciones de forma que el
centro de gravedad de todas ellas quede a la profundidad indicada. Asi, dispondremos por capa 6¢12, resultando
un total de armado en cada direccion de 13.57 cm?
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6.1.2.5.  Estado limite ultimo de agotamiento para solicitaciones tangenciales

Segun el articulo 6.2.1. del Eurocddigo 2, para piezas sin armadura de cortante, el cortante de calculo debe
cumplir la siguiente condicion:

Vea < Vrae

VRac = (v + ky * acp) * b, *d

Siendo:
. =218 (100 * p; * fck)3 = 0.328 > vy = 440
o k=1+ /20 =1+ /129‘;0 1.46 <2
21.99 cm?
© P17 bw*d T000 mmrios5mm - 0:001924
3 1
o v = 0075*k2 ¢ = 0075* 1467 + 257 — 0.440
n kl =0.15
" 0 =2 =22"0 = 0.253 MPa < 0.2 * foy = 3.33 MPa

Veae = (v + kq % 0p) * by, * d = 456.42 kN
Vga = 249 kN/m < Vg, = 456.42 kN/m - cumple
6.1.2.6.  Estado limite ultimo de agotamiento por esfuerzo rasante

El Eurocddigo 2 en el articulo 6.2.5 establece que en la junta de hormigonado debe cumplirse la siguiente
condicion que verifique el estado limite Ultimo por esfuerzo rasante.

Vgqa < VRd
VEa
=—=10.2138 MP
VEC T 094 d @

VRd =c*fct,d+u*an+p*fyd*(u*sena+cosa)SO.S*(O.6*<1—%)>*}‘M

Donde en el caso de armadura vertical perpendicular a la zapata, como en nuestro caso a=90°, el esfuerzo rasante
resistido se reduce a la siguiente expresion, con las siguientes simplificaciones:

Vgg = 04 fo g + 0.9 % p * f,q = 0.4 % 1.20 MPa + 0.9 * 0.21991 * 347.8 MPa = 69.316 MPa

f
< 0.5 % <0.6 x (1 - 2;’6) % fog = 4.5 MPa
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Donde:

=———=10.21991

100 cm

Ay 21.99 cm?
p=—
a

Vgq = 0.2138 MPa < vpy = 4.5 MPa — cumple
6.1.2.7. Estado limite de servicio de limitacion de tensiones.

El estado limite de servicio de limitacion de tensiones impuesto por el Eurddigo 2 en el articulo 5.10.2.2. y 7.2.
establece la siguiente comprobacion:

0c;max(Nearact: Mcaract) < 0.6 fox = 15 MPa
Us,max(Ncaract: Mcarace) = —0.8 fyk = —320 MPa

Para realizar esta comprobacién, serd necesario comprobar que la seccidon fisura para la combinacién a
comprobar, en este caso la caracteristica, que es igual que la cuasipermanente debido a no considerar sobrecargas
de uso. Asi, deberemos obtener el momento de fisuracién, que considera que la fibra mds traccionada de la
seccion supera la resistencia a flexotraccion del hormigdn, y compararlo con el de calculo:

Iy Ngq

Mfis = v_z * (fctm,fl - T) = 396.25 kNm

Mgq = 528 kNm > Mg = 396.25 — La seccion fisura
Por tanto, deberemos obtener las caracteristicas de la seccion fisurada (su inercia eficaz y la profundidad de la

fibra neutra), debido a que la parte fisurada no contribuye a la resistencia de la seccién. Para obtener la
profundidad de la fibra neutra, utilizamos la expresion que nos indica la deformacién de la seccion:

{50} _ 1 In(x)

- . —Sp(x) *{N}
€ E x (An(X) s 1y (%) _sg(x)) =Sp(x)  Ap(x)

M

La profundidad de la fibra neutra (x) se calcula teniendo en cuenta que:
g+cx(wy—x)=0
— 51 {80) _
[1 v —x] { c} =0

De manera que con la siguiente expresién se puede calcular la posicién de la fibra neutra (x):

[1 Ul—x]*

1 . Ih(X) —Sh(X) N {N} -0
E, * (Ah(x) * I (x) — szl(x)) —Sp(x)  Ap(x) M

DOCUMENTO N2 1: MEMORIA'Y ANEJOS

Asi tenemos:
x =0.1476m
Iis = 0.01022 m*
Con lo que podemos obtener las tensiones maximas en el hormigén y en el acero:
0cmax Nearact» Mearact) = 8.88 MPa < 15MPa — cumple
0s max(Nearact Mcaract) = —256.67 > —320 MPa — cumple
6.1.2.8.  Estado limite de servicio de fisuracion

Realizamos la comprobacién de estado limite de servicio de fisuracion segun el articulo 7.3.1 del Eurcédigo 2.

Por tanto, deberemos obtener la abertura de fisura y compararlo con el limite de abertura de fisura para nuestro
ambiente (Tabla 7.1N). Asi:

Wi (Ngp Mgp) < Winax = 0.30 mm

Tabla 7.1N — Valores recomendados de w3, (mm)

Clase de exposicion

Elementos con armadura pasiva
¥ con armaduras activas no adherentes

Elementos con armaduras
activas adherentes

Combinacién de cargas cuasipermanente

Combinacién de cargas frecuente

X0, XC1 04! 0.2
XC2, XC3.XC4 03 0.2?
XD1. XD2. XD3. X51, XS2. XS3 Descompresion

NOTA 1 Para las clases de exposicién X0, XC1. Ia abertura de la fisura no wfluye en la durabilidad v este linute se establece para
garantizar, en general una apariencia aceptable. En ausencia de condiciones de apanencia se puede tratar este limite de modo
MENOS esticto.

NOTA?2 Para estas clases de exposicion, ademis. la descompresion se deberia comprobar bajo la combinacién cuasipermanente de
cargas.

Figura 43.  Tabla 7.1N del EC-2
La abertura de fisura se obtiene segun la siguiente formulacion:
Wi = Sr,max * (esm - <gcm)

Donde:

1 feteff Os
" e —g. =—x (0. — Kk, x—"x (14 a, * = 0.6=
sm em = g (o5 t Poesf ( e pP.eff) Es

* Silaseparacion entre barras es mayor a 5*(c+@/2): Sy max = 3.4 % ¢ + 0425 x ky * ky * Peq

Ppeff

= Silaseparacion entre barras es mayor a 5*(c+@/2): Sy pax = 1.3 % (h — x)
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Obteniendo las caracteristicas de la seccion fisurada y la profundidad x de su fibra neutra, como en el apartado
anterior y aplicando la formulacion anterior obtenemos los siguientes resultados:

Esm — Ecm = 0.000988

Symax = 0.292934m
Wi (Ngp, Mgp) = 0.2895 mm < 0.3 mm — cumple

6.1.2.9.  Resumen de armados para el muro frontal

. NUMERO DE BARRAS
ARMADO DIAMETRO NOMENCLATURA
POR METRO
Armadura Vertical.
Cara traccionada $20 7620 $20c/0.13
(Trasdds)
Armadura Vertical.
Cara comprimida d12 6¢h12 $12 ¢/0.15
(Intradds)
Armadura horizontal
i $16 5416 $12 ¢/0.20
(Trasdds)
Armadura horizontal
) $16 5416 $12 ¢/0.20
(Inrasdds)
Tabla 5. Armado muro frontal y aletas del estribo Sur

En la tabla anterior no se indica la armadura bajo el apoyo, cuya cuantia puede verse en el epigrafe 6.1.2.4. El
disefio del armado del muro frontal puede verse en el Plano N28.2. “Subestructuras. Armado”

6.1.3. Aletas y muros laterales.

Las aletas y los muros laterales funcionan estructuralmente como muros de contencidn de tierras, con los mismos
esfuerzos con los que se ha calculado el muro frontal. Por ello, el armado empleado en las mismas serd idéntico al
empleado en el muro frontal. Ademads, para su disefio y el armado de detalles constructivos se ha seguido el libro
“Estribos de puente de tramo recto”, de Juan J. Arenas y Angel C. Aparicio. En la Tabla 5 se resume la armadura de
la seccién mas desfavorable de la aleta y el muro lateral, la misma que en el muro frontal:

El disefio del armado de la secciéon de aleta y muro lateral puede verse en el Plano N28.2. “Subestructuras.
Armado”

6.1.4. Murete de guarda y losa de transicion.

Para el armado de estos elementos a nivel de proyecto basico, se han seguido las recomendaciones dadas por el
libro “Estribos de puente de tramo recto”, de Juan J. Arenas y Angel C. Aparicio. El disefio del armado de estos
elementos puede verse en el Plano N28.2. “Subestructuras. Armado”.
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6.1.5. Zapata corrida

Para el dimensionamiento del armado de la zapata, realizaremos las comprobaciones de estado limite Ultimo que
recoge la normativa empleada, siguiendo especialmente las indicaciones de la EHE para las mismas, asi como la
armadura minima que estas imponen. Para el cadlculo de la zapata se han considerado las condiciones de esta en
servicio, ya que al contrario que en el caso del muro, son las mas desfavorables.

En primer lugar serd necesario obtener la distribucién de presiones en el terreno, a través de la reduccién de
fuerzas al plano de cimentacion.

1000
W — T~ We
ME NEd
N*
M* 1000
3500 1000 2000

Figura 44.  Reduccion de esfuerzos al plano de cimentacion en el estribo Sur
Wy, =529.02 kN/m
Wi =52 kN/m
Ngg = 1353 kN/m
Mgy =712 kNm/m

Por tanto, reduciendo al plano de cimentacion, y teniendo en cuenta que los esfuerzos en la base del muro frontal
ya estan mayorados:

Ngg = 1353 + 1.35 % (529.02 + 52) = 2246.4 kN/m
Mgy = 712 — 1.35% 529.02 * 1.5 + 1353 % 0.75 + 1.35 * 52 * 2.25 = 895.19 kNm/m
Y por tanto, las tensiones en el terreno, sin tener en cuenta el peso de la zapata:

Ngqg 6% Mgy

Omin = 5 R 218.5 kPa/m
Nig 6%M;
Omax = %d + TEd = 472.7 kPa/m
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Figura 45.  Distribucion de tensiones en el terreno

Una vez obtenidos las reacciones en el plano de cimentacion, serd necesario obtener los esfuerzos de ELU y ELS en
las secciones de referencia a estudiar, segun el articulo 42 y 58.2.1.1 de la EHE-08).

Para ELU de solicitaciones normales, la norma establece la seccion de referencia S1 a 0.15*a del borde exterior del
muro frontal, siendo a el espesor de muro.

W150 2150
We
M My
)
- / "\\
|
Os1

Figura 46.  Seccion S1 para el cdlculo de esfuerzos en ELU para solicitaciones normales
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En nuestro caso:
a=1000mm;0.15*xa =150 mm

051 = 388.8 kPa/m

2 2.152

Mg, = —70.2 * 1.075 + 388.8 * + (4729 — 388.8) *

x2 =10823 kNm/m

Para ELU de solicitaciones tangenciales, la norma establece la seccién de referencia S2 a un canto d del borde
exterior del muro frontal.

55— 1045

]

Figura 47.  Seccidn S2 para el cdlculo de esfuerzos en ELU para solicitaciones tangenciales
En nuestro caso:
d =0.955m

05, = 432 kPa/m

1045 | (472.9 + 432)

= —-70.2
VSZ 70.2 * 2 2

* 1.045 = 416.13 kN /m

Y por tanto, realizando el mismo proceso anterior para ELS en sus combinaciones caracteristica y
cuasipermanente, obtenemos los esfuerzos de célculo para la zapata:
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ESFUERZOS DE CALCULO
NEd =0 kN/m
Mg; =1082.3 kNm/m
Vgqa =416 kN/m
Ngg=0kN/m
Mgy =773 kNm/m
Viga =297 kN/m
Ngg=0kN/m
Mg; =676 kNm/m
Viqa = 260 kN/m

ELU Combinacion caracteristica

Combinacion caracteristica

ELS

Combinacién cuasipermanente

Tabla 6. Esfuerzos de cdlculo para la zapata del estribo Sur
6.1.5.1.  Estado limite ultimo de agotamiento para solicitaciones normales

Para el cdlculo de la armadura requerida en el ELU para solicitaciones normales, repetimos el procedimiento
expuesto en el epigrafe 6.1.2.1. En la Figura 48 se resumen los resultados obtenidos para la seccién estudiada con
los esfuerzos indicados en el apartado anterior utilizando de nuevo la aplicacién informatica “Calc_Flex” (Unidad
Docente de Hormigdn, Universitat Politecnica de Valencia).

[F. DimensionamientoELU

Esfuerzos:
N = |l] kN My [m-kN
M= [1082.3 mkN 2700
‘ M == |I] mkN 1800
Centio de Referencia de Esfuerzos: 9
= | H kM)
¥ 1} m
-4000 4000 8000 12000 1 20000
k L 4 z - o m -90
Solicitacién de Flexién Recta QEERTOR -1800
La seccion MO RESISTE la solicitacion de calculo -2700
Dimengionamiento

{* Dos Capas: rsup= oo4 Loy

Tif = /0045 m

P oAs, [ cm2

r~
Z S
As_ .= [34085  cm?
i h|d [
‘ x = [1254 cm
r
~
- Fivota en A
@] Curvatura Positiva Zona

SALIR

Figura 48.  Resultados dimensionamiento con el programa Calc-Flex en la zapata del estribo Sur.

| M omento de caloulo ssoin el sjie 2

Por tanto, segun los resultados obtenidos necesitamos una armadura de célculo de 34.085 cm? para resistir las
solicitaciones de célculo.
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6.1.5.2. Armaduras minimas

El Eurocddigo 2 establece una serie de armaduras minimas para muros, tanto de compresiéon, como de traccion
como armado horizontal.

6.1.5.2.1. Armadura minima geométrica de traccion

El articulo 42.3.5 de la EHE-08, establece una cuantia geométrica minima de armado en losas para acero de
f,x==400MPa de:

Agpmin = 0.001 * Ac = 10 cm?
6.1.5.2.2. Armadura minima mecdnica de traccion

El articulo 9.2.1.1 del EC-2, establece una cuantia mecanica minima de armado de:

fctmfl * Ae
A o o=——"_ ~ =15.36 cm?
s,vmin 4‘.8 % yd

6.1.5.2.3. Armadura minima por control de fisuracion

El articulo 7.3.2. del EC-2, establece una cuantia minima por control de fisuracion de:

_kexkxfet,mxAg

As,v,min -

= 15.01 cm?

Os

Donde:

-kc=0.4*<1— L >=0.4s1

kl*(%)*fct,m
= 1>k=1-(h—300)*7x10"%*>0.65;k = 0.65
" g, =222.22 (Tabla7.2.N del EC-2)

2

= fct,m=03+f3 =2.565MPa
Conclusion

La armadura vertical a disponer en la cara traccionada viene impuesta por lo exigido por célculo, y tiene un valor
de 34.085 cm?. Decidimos disponerla en redondos del 20, resultando un armado total por metro de 11¢20, siendo
el &rea total dispuesta de armadura 34.56 cm?.

6.1.5.2.4. Armadura minima en la cara comprimida:

En losas no se exige unos minimos de armadura en la cara de compresion, pero debido a que las combinaciones
de acciones pueden crear que en el talén del muro se produzcan zonas de negativos, sobre todo durante la fase
de construccién, en la que la reaccién transmitida por el tablero del puente no existe. Por ello, dispondremos un
armado por minimos del apartado anterior, disponiendo 5¢20 por metro, siendo el drea total dispuesta 15.70 cm?
y cubriendo los minimos, en ambas direcciones.
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6.1.5.3. Armadura en la direccion transversal

En la direccion transversal, el articulo 9.3.1.1. dice que hay que disponer un 20% de la armadura principal, siendo
este armado superior a los minimos. Por tanto, en la cara superior dispondremos la misma cuantia de armado en
la direccién transversal (5¢20 por metro), mientras que en la inferior tenemos:

0.20 % 33.83 cm? = 6.8 cm? < 15.36 cm?

Por tanto en la direccion transversal en la cara inferior dispondremos de igual modo 5¢20 por metro cubriendo los
minimos.

6.1.5.4.  Cdlculo de longitudes de anclaje

En el caso de zapatas corridas, podremos realizar el anclaje en prolongacién recta siempre que se cumpla la
siguiente condicion:

h
lbd < Xmin = E =05m

Donde debemos obtener lyg, segln la formulacion expuesta en el articulo 8.4. del EC-2:

.
] ze |
; G.+0 = I
e
=~
| Bk
Al Rl:
|! di
[ ! [
|EJ'E Iiﬁi

Figura 49.  Croquis para cdlculo de longitud de anclaje en cimentacién. Referencia: Apuntes “Hormigon I” Unidad
Docente Hormigon (UPV).

F—R (Ze) R (v+0.15*a—0.25*h> 231.6 kN (2+0.15*1—0.25*1) £11.88 kN
e ¥ | — | = E3 = . * e .
s = Ra*\y )~ fa 09+d /m 0.9+ 0.955 /m

F, 511.88kN/m

S - = 148.11 MP
Osd = T 73456 cm? .

foa = 2.25% 1 03 * feeq = 2.69 MPa
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Donde:

= 1, =1 (condiciones de buena adherencia)
" 1,=1(p <32mm)

- _ Jfetoos _ 07%fcem
fura = Lec00s = 7m0 \ipg

Y donde la longitud de anclaje requerida se define como:

Osa @ Ogq
lprga = lp ¥ 7—=—F*-—=2753mm <500 mm - cumple
fya 4 fra

Por tanto, puede anclarse en prolongacién recta.

6.1.5.5.  Estado limite ultimo de agotamiento para solicitaciones tangenciales

Segun el articulo 6.2.1. del Eurocédigo 2, para piezas sin armadura de cortante, el cortante de calculo debe

cumplir la siguiente condicién:
Vea < Vra,c

VRac = (v + kq * O'Cp) xb, *d

Siendo:
e v =28k (100 % py * fi)s = 0.360 > v = 440
o k=1+ /20 =1+ ;05"5 1.46 <2
34.56 cm?
°© P17 bw*d 1000 mm+195.5 mm = 0.003543
3 1
O Upmin = 075*k2 *fckz = 075*14—62*252 =0.440
n k1 = 0 15
= 0 ="EL=0MPa<02xfy =333MPa

Veae = (v + kq % 0cp) * by, * d = 420.16 kN
Vg =416 kN/m < Vg, = 420.16 kN/m - cumple
6.1.5.6. Estado limite de servicio de limitacion de tensiones.

El estado limite de servicio de limitacidon de tensiones impuesto por el Eurddigo 2 en el articulo 5.10.2.2. y 7.2.
establece la siguiente comprobacién:

ac,max(Ncaractr Mcaract) <0.6 fck =15 MPa

Us,max(Ncaractcharact) =-08 fyk = —320 MPa
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Para realizar esta comprobacién, serd necesario comprobar que la seccion fisura para la combinacién a
comprobar, en este caso la caracteristica. Asi, deberemos obtener el momento de fisuracién, que considera que la
fibra mas traccionada de la seccidn supera la resistencia a flexotraccion del hormigdn, y compararlo con el de
calculo:

M — Ib NEd _
ris = — * | feemp — —— ) = 427.50 kNm
Uz A

Mgq = 773 kNm > Mg = 427.50 - La seccion fisura

Por tanto, deberemos obtener las caracteristicas de la seccion fisurada (su inercia eficaz y la profundidad de la
fibra neutra), realizamos el mismo procedimiento empleado en el Epigrafe 6.1.2.7. Asi tenemos:

x =0.1840m
Ifis = 0.01513 m4
Con lo que podemos obtener las tensiones maximas en el hormigén y en el acero:

0cmax(Nearact Mcarace) = 940 MPa < 15MPa — cumple
0s max Nearact Mcaract) = —250.32 > =320 MPa — cumple
6.1.5.7.  Estado limite de servicio de fisuracion

Realizamos la comprobacion de estado limite de servicio de fisuracion segun el articulo 7.3.1 del Eurcédigo 2. Por
tanto, deberemos obtener la abertura de fisura y compararlo con el limite de abertura de fisura para nuestro
ambiente (Tabla 7.1IN). En primer lugar, serd necesario comprobar si la secciéon fisura para la combinacion
cuasipermanente, ya que en este caso si hemos considerado sobrecargas y el valor cuasipermanente es distinto al
caracteristico. Asi:

M5 = 427.50 kNm

Mgy = 676 kNm > Mg = 427.50 - La seccion fisura
Wi (Nyp, Mgp) < Wiy = 0.30 mm
La abertura de fisura se obtiene segun la formulacién empleada en el Epigrafe 6.1.2.8:

Wi = Sr,max * (Ssm - gcm)

Donde:

1 feteff Os
" e — &y =—% (0 — kpx—=%(1+ «a, * >0.6=
sm cm = g (05 t Poesf ( e pp,eff) Es

* Silaseparacion entre barras es mayor a 5*(c+@/2): Sy max = 34 % ¢ + 0425 x kg * k; * Peq

Ppeff

* Silaseparacién entre barras es mayor a 5*(c+@/2): Sy gy = 1.3 * (h — x)
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Obteniendo las caracteristicas de la seccion fisurada y la profundidad x de su fibra neutra, como en el apartado
anterior y aplicando la formulacion anterior obtenemos los siguientes resultados:

Esm — Ecm = 0.001052

Symax = 02297 m
wi(Ngp, Mgp) = 0.2416 mm < 0.3 mm - cumple

6.1.5.8.  Resumen de armados para zapata

) NUMERO DE BARRAS
ARMADO DIAMETRO NOMENCLATURA
POR METRO
Armadura principal. Cara
S $20 11¢20 $20 ¢/0.09
inferior
Armadura secundaria.
B $20 5420 $20 ¢/0.20
Transversal. Cara inferior
Armadura principal. Cara
, $20 5420 $20 ¢/0.20
superior
Armadura secundaria.
, $20 5420 $20 ¢/0.20
Transversal. Cara superior
Tabla 7. Armado muro zapata estribo Sur

El disefio del armado de la zapata puede verse en el Plano N28.2 “Subestructuras. Armado”.
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6.2. Estribo Norte
1.00
6.2.1. Secciodn tipo 29,
L S — E 0.30
N - : ) . . ]
La definicion geométrica del estribo se muestra en la Figura 50 y en la Figura 51 donde pueden verse la seccion I il
tipo y la seccion de aleta del estribo respectivamente:
o
(2]
o
47
[
[
P
=]
o [+%]
:i" el
|
=]
| \ -
I
Figura 51.  Seccidn de aleta estribo Norte
= 6.2.2. Muro frontal
Como ya se ha comentado anteriormente el procedimiento para el armado del muro frontal del estribo sur, se va
200 1.00 350 a repetir el mismo proceso pero de manera mas escueta, omitiendo la explicacion del proceso y exponiendo los
7 resultados. Para cualquier duda sobre el proceso de calculo empleado, remitimos al lector al Epigrafe 6.1. Los

Seccion tipo estribo Norte

esfuerzos de célculo considerados en el muro frontal del estribo norte son los siguientes:
=  Empuje del terreno:
E, =201.59kN/m

d=294m
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= Peso del muro:
W =187.5kN/m

Combindndolos con los respectivos coeficientes de seguridad tenemos los esfuerzos de cédlculo para el muro
frontal:

ESFUERZOS DE CALCULO
Ngg = 265 kN/m
Mg, =800 kNm/m
Vig =272 kN/m
Ngg =197 kN/m
Mgy = 593 kNm/m
Vgq =202 kN/m

ELU Combinacion caracteristica

Combinacion caracteristica

ELS
Ngqa =197 kN/m
Combinacién cuasipermanente Mg, =593 kNm/m
Viga =202 kN/m
Tabla 8. Esfuerzos de cdlculo para el muro frontal del estribo norte.

6.2.2.1.  Estado limite ultimo de agotamiento para solicitaciones normales

Para el cdlculo de la armadura requerida en el ELU para solicitaciones normales, repetimos el procedimiento
expuesto en el 6.1.2.1. En la Figura 52 se resumen los resultados obtenidos para la seccién estudiada con los
esfuerzos indicados en el apartado anterior utilizando de nuevo la aplicacién informatica “Calc_Flex” (Unidad
Docente de Hormigdn, Universitat Politecnica de Valencia).

[ DimensionamientoELL

Esfuerzos:
N = |l] kM My [mkN
M= [1082.3 mkN 2700
‘ M 2= Il] mkN 1800
Centro de Referencia de Esfuerzos: 9
e m N {kN)
¥ -4000 4000 8000 12000 1 20000
s ! 4 z =0 m 90
Solicitacién de Flexién Recta AEERIOH 1800
L& secrion MO RESISTE la salicitacifin de calouln -2700
D imensionamiento

{+ Dos Capas: rsup= 0.041 m

inf = |0.045 m

P Ass o cmd
17 T
Ac = [34.085 cmé

c
‘ x = [1254 cm
Curvatura Positiva Zona C

SALIR

Figura 52.  Resultados dimensionamiento con el programa Calc-Flex en el muro frontal del estribo Norte
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Por tanto, segln los resultados obtenidos necesitamos una armadura de calculo de 21.353 cm? para resistir las
solicitaciones de calculo.

Ag pcaie = 21.353 cm?
6.2.2.2. Armaduras minimas

El Eurocddigo 2 establece una serie de armaduras minimas para muros, tanto de compresiéon, como de traccion
como armado horizontal.

6.2.2.2.1. Armadura minima geométrica de traccion

El articulo 9.6.2 del EC-2, establece una cuantia geométrica minima de armado para acero de f,x=400MPa de:
Agpmin = 0.0012 * Ac = 12 cm?
6.2.2.2.2.

Armadura minima mecdnica de traccion

El articulo 9.6.2 del EC-2, establece una cuantia mecénica minima de armado de:

0.04 * Ac * f.q4

A pmin = i =19.17 cm?
y

6.2.2.2.3. Armadura minima por control de fisuracion

El articulo 7.3.2. del EC-2, establece una cuantia minima por control de fisuracion de:

_kexkxfet,mxAg

Asymin = = 14.27 cm?
O-S
Donde:
= k.=04*1-—75—)=0.3796 <1
T ( kl*%)*fcam) )
o ky=1.5(esfuerzode compresion)

o h"=1m
o 0. =3=0.1965 MPa

* 1>k=1-(h—300)*7%10"*>0.65;k =0.65
» o0y =222.22 (Tabla7.2.N del EC-2)

2

= fct,m=03+f3 =2.565MPa
Conclusion

La armadura vertical a disponer en la cara traccionada viene impuesta por el requerido por calculo, y tiene un
valor de 21.353 cm?. Debido a que la dispuesta por calculo es poco superior a lo requerido por minimos no
planteamos un armado variable del muro. Decidimos disponerla en redondos del 20, resultando un armado total
por metro de 720, siendo el drea total dispuesta de armadura 21.99 cm?al igual que en el estribo sur.
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6.2.2.2.4. Armadura minima en la cara comprimida:

Segun el articulo 9.6.2. del EC-2, en muros en la cara comprimida se dispondrd un 30% de la armadura minima
mas desfavorable. Asi:

A'spmin = 0.3 * max(As pmin) = 5.75 cm?
La cual la disponemos en forma de 6¢12 por metro, siendo el drea total dispuesta 6.79 cm?.

Nota: Todas las armaduras cumplen la separacion maxima exigida por el mismo articulo del EC-2. Esta separacion
maxima se define como:

Symax < Min(3 * espesor muro; 400 mm) = min(3 * 1000mm; 400mm) = 400 mm
Y ademads, la separacién minima que resulta:
Symin = max((pb; 1.25 = dgy; 20mm) = 25 mm para cualquier ¢, empleado
6.2.2.2.5.

Armadura minima horizontal:

Para controlar la fisuracion por efectos térmicos, deformaciones impuestas, retraccién, etc. el Eurocddigo 2
establece en el articulo 9.6.3. una armadura geométrica minima horizontal a disponer. Para acero de f,,=400MPa
tenemos:

Ag hmin = 0.0040 = Ac* = 20 cm?
Donde Ac* = 0.5m? para espesores de muro mayores a 0.5m.

Esta cuantia de armadura se reparte en las dos caras del muro de forma que a cada parte le corresponde el 50%
de la misma.

Aspy = Agno = 10 cm?

Que disponemos en forma de 5¢16 por metro de altura, separandolos por tanto 250mm y cumpliendo la
separacién maxima impuesta por el Eurocddigo 2 de 400 mm.

6.2.2.3. Cdlculo de longitudes de anclaje

Obtendremos la longitud de anclaje de armadura traccionada segun el articulo 8.4.2 del Eurocédigo 2. Segun dicho
articulo, la longitud bdsica de anclaje tiene el siguiente valor:

@ fyd
l, =—*x=— =646 mm
T4 fh

foa = 2.25xn * 1y * freq = 2.69 MPa

Donde:

* 1, =1 (condiciones de buena adherencia)
* 1, =1(p <32mm)
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" fog = Lo ST —0'7;‘?"1 = 1.20 MPa

Y donde la longitud de anclaje requerida se define como:

A 1.353
lprqa = lp * —— = 646 * ~1g9 = 0:630m

s,real

Como no tenemos problemas de espacio para realizar el anclaje en prolongacién recta, la realizamos de esta
forma, siendo la longitud neta de anclaje:

lbd = lb,rqd =0.630m
6.2.2.4.  Armadura bajo carga concentrada del apoyo

Segun el articulo 64 de la EHE-08:

Nd < Acl * f3cd

Ac

i % foq = 20.83 MPa < 3.3 * f,; = 55 MPa
Cc

faca =

Donde:

» A, =1mx1m=1m?
= Ay =08m=*0.8m=0.64m?

Asi:
Ngmax = 9348.4 kN < A.q * f3cq = 13333 kN - cumple

Por otro lado, la armadura necesaria en los tirantes se dimensionard para la tensién de calculo indicada en las
siguientes expresiones:

a—a;

Tad=0-25*Nd* =AS *fyd
Toa 0.25 % Ny «» £=4
s=o—= = 13.44 cm®
fyd fyd

Esta armadura se dispondra segin a EHE a una profundidad entre 0.1 y 1 metro en nuestro caso. Decidimos
disponerla a una distancia de 0.5 m del borde superior, en forma de 2 capas en las dos direcciones de forma que el
centro de gravedad de todas ellas quede a la profundidad indicada. Asi, dispondremos por capa 6¢12, resultando
un total de armado en cada direccién de 13.57 cm?
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6.2.2.5.  Estado limite ultimo de agotamiento para solicitaciones tangenciales

Segun el articulo 6.2.1. del Eurocddigo 2, para piezas sin armadura de cortante, el cortante de cdlculo debe

cumplir la siguiente condicion:

Vea < Veac
VRac = (v + ky * acp) x b, *d
Siendo:
. =22 (100 * py * f)7 = 0.438 > v, = 0.439

o k=1+ /20 =1+ /200 =1.46 <2
195.5

219em® ___ _ 001924

1000 mm=*195.5 mm

3 1
0375 f k7 oz = 22754 1467 + 252 = 0.439

o p1= bw*d

O VUnmin =
n k1 =0.15
" o =2 =220 = 0.265 MPa < 0.2 * f,y = 3.33 MPa

Veae = (v + kq % 0p) * by, * d = 458.16 kN
Via =272 kN/m < Vgq. = 458.16 kN/m - cumple
Estado limite ultimo de agotamiento por esfuerzo rasante

6.2.2.6.

Segun el articulo 6.2.5 del Eurocddigo 2:

Vea < Vpg

VEa
VEqd = m = 0.2339 MPa

Vpa = C * fera T U * 0+ p * fyq * (U * sena + cosa) < 0.5 * <0.6 * (1 — ;;%)) * fra

Donde en el caso de armadura vertical perpendicular a la zapata, como en nuestro caso a=90°, el esfuerzo rasante

resistido se reduce a la siguiente expresion, con las siguientes simplificaciones:

Vgg = 04 % foo g + 0.9 % p % f,q = 0.4 % 1.20 MPa + 0.9 * 0.2513 * 347.8 MPa = 69.32 MPa

< 0.5« (0.6 * (1 _ e )) foa = 4.5 MPa
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Donde:
Ay 25.13 cm?
p=—"="Tooo = 02199
Vgq = 0.23339 MPa < vpy = 4.5 MPa —» cumple
6.2.2.7.  Estado limite de servicio de limitacion de tensiones.

El estado limite de servicio de limitacidon de tensiones impuesto por el Eurédigo 2 en el articulo 5.10.2.2. y 7.2.

establece la siguiente comprobacién:

Mcgrace) < 0.6 fex =15 MPa

ac,max (Ncaract'

Js,max(Ncaract: Mcarace) = —0.8 fyk = —320 MPa

Para realizar esta comprobacién, serd necesario comprobar que la seccidon fisura para la combinacién a
comprobar, en este caso la caracteristica, que es igual que la cuasipermanente debido a no considerar sobrecargas
de uso. Asi, deberemos obtener el momento de fisuracién, que considera que la fibra mds traccionada de la
seccion supera la resistencia a flexotraccion del hormigdn, y compararlo con el de célculo:

I,

My = Nea) _
fis =, |\ feempt — 2 = 394.7439 kNm

Mgq = 593 kNm > Mg;; = 396.25 — La seccion fisura
Segun lo expuesto en el Epigrafe 6.1.2.7, la profundidad de la fibra neutra y la inercia de la seccién fisurada es:
x =0.1569m
Iris = 0.01151 m*

Con lo que podemos obtener las tensiones maximas en el hormigén y en el acero:

Mcaract) = 9.33 MPa < 15MPa — cumple

Ocmax (N caract’

0s max (Nearact: Mcaract) = —253.29 > =320 MPa — cumple
6.2.2.8.  Estado limite de servicio de fisuracion

Realizamos la comprobacion de estado limite de servicio de fisuracion segun el articulo 7.3.1 del Eurcddigo 2:

Wk( qp’ qp) < Whax = 0.30 mm
La abertura de fisura se obtiene segln la formulacién empleada en el Epigrafe 6.1.2.8:

Wy = Sr,max * (gsm - gcm)
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Donde:

1 feteff as
m e — &, =—% (0, —kpx—=x(1+a, * >0.6=
sm em = p (as t Poeff ( e ,Dp,eff) Eg

*  Silaseparacion entre barras es mayor a 5*(c+@/2): Sy max = 3.4 % ¢ + 0.425 * kq * k, * Peq

Ppeff

» Silaseparacién entre barras es mayor a 5*(c+@/2): Sy gy = 1.3 * (h — x)

Obteniendo las caracteristicas de la seccion fisurada y la profundidad x de su fibra neutra, como en el apartado
anterior y aplicando la formulacion anterior obtenemos los siguientes resultados:

Esm — Ecm = 0.001004

Srmax = 0.2712m
wi(Ngp, Mgp) = 0.2723 mm < 0.3 mm — cumple

6.2.2.9.  Resumen de armados para el muro frontal

. NUMERO DE BARRAS
ARMADO DIAMETRO NOMENCLATURA
POR METRO
Armadura Vertical.
Cara traccionada $20 7620 $20¢/0.13
(Trasdds)
Armadura Vertical.
Cara comprimida d12 6¢h12 $12 ¢/0.15
(Intradds)
Armadura horizontal
, $16 5416 $12 ¢/0.20
(Trasdds)
Armadura horizontal
) d16 5¢16 $12 ¢/0.20
(Inrasdods)
Tabla 9. Armado muro frontal y aletas del estribo Norte

En la tabla anterior no se indica la armadura bajo el apoyo, cuya cuantia puede verse en el Epigrafe 6.2.2.4. El
disefio del armado del muro frontal puede verse en el Plano N28.2. “Subestructuras. Armado”

6.2.3. Aletas

Las aletas y los muros laterales funcionan estructuralmente como muros de contencidn de tierras, con los mismos
esfuerzos con los que se ha calculado el muro frontal. Por ello, el armado empleado en las mismas sera idéntico al
empleado en el muro frontal. Ademas, para su disefio y el armado de detalles constructivos se ha seguido el libro
“Estribos de puente de tramo recto”, de Juan J. Arenas y Angel C. Aparicio. En la Tabla 5 se resume la armadura de
la seccidon mas desfavorable de la aleta y el muro lateral, la misma que en el muro frontal.El disefio del armado de
la seccién de aleta y muro lateral puede verse en el Plano N28.2. “Subestructuras. Armado”
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6.2.4. Murete de guarda y losa de transicién.

Para el armado de estos elementos a nivel de proyecto basico, se han seguido las recomendaciones dadas por el
libro “Estribos de puente de tramo recto”, de Juan J. Arenas y Angel C. Aparicio. E| disefio del armado de estos
elementos puede verse en el Plano N28.2. “Subestructuras. Armado”

6.2.5. Zapata corrida

Procediendo de igual modo que en el caso del estribo sur (ver epigrafe 6.1.5), en primer lugar serd necesario
obtener la distribucion de presiones en el terreno, a través de la reduccién de fuerzas al plano de cimentacion.

1000
Wl1 ] ~ ] Wt2
ME NEd
N*
M* 1000
3500 | 1000 ’ 2000

Figura 53.  Reduccion de esfuerzos al plano de cimentacion en el estribo Norte
Wi = 482.44 kN/m
Wi =52 kN/m
Ngg = 1365 kN/m
Mg, = 800 kNm/m
Reduciendo al plano de cimentacién:
Ngg = 1365 + 1.35 * (482.44 + 52) = 2086.49 kN/m
Mgy =712 — 1.35 % 482.44 » 1.5 + 1365 * 0.75 + 1.35 * 52 * 2.25 = 916.76 kNm/m
Y por tanto, las tensiones en el terreno, sin tener en cuenta el peso de la zapata:

_ Ngg 6% Mgy
Tmin =T~ 2

= 190.807kPa/m

Nz 6 * M7
Omax = %‘i + TEd = 451.189 kPa/m
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Figura 54.  Distribucion de tensiones en el terreno

Una vez obtenidos las reacciones en el plano de cimentacion, serd necesario obtener los esfuerzos de ELU y ELS en
las secciones de referencia a estudiar, segun el articulo 42 y 58.2.1.1 de la EHE-08).

Para ELU de solicitaciones normales, la norma establece la seccion de referencia S1 a 0.15*a del borde exterior del
muro frontal, siendo a el espesor de muro.

W150 2150
We
M My
)
- / "\\
|
Os1

Figura 55.  Seccidn S1 para el cdlculo de esfuerzos en ELU para solicitaciones normales
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En nuestro caso:
a=1000mm;0.15*xa =150 mm

051 = 388.8 kPa/m

2 2.152

Mg, = —70.2 * 1.075 + 388.8 * + (451.189 — 388.8) *

x2 =1015.411 kNm/m

Para ELU de solicitaciones tangenciales, la norma establece la seccién de referencia S2 a un canto d del borde
exterior del muro frontal.

55— 1045

]

I

[

Os2

Figura 56.  Seccidn S2 para el cdlculo de esfuerzos en ELU para solicitaciones tangenciales
En nuestro caso:
d=0.955m
05, = 432 kPa/m

1.045 (451.189 + 432)
2 * 2

Vsy = —70.2 % * 1.045 = 424.786 kN /m

Y por tanto, realizando el mismo proceso anterior para ELS en sus combinaciones caracteristica y
cuasipermanente, obtenemos los esfuerzos de célculo para la zapata:
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ESFUERZOS DE CALCULO
NEd =0 kN/m
Mg, =1015.4 kNm/m
Vigqa =415.3 kN/m
Ngg=0kN/m
Mgy =725 kNm/m
Viga =304 kN/m
Ngg=0kN/m
Mgy =635 kNm/m
Viqa =266 kKN/m

ELU Combinacion caracteristica

Combinacion caracteristica

ELS

Combinacién cuasipermanente

Tabla 10. Esfuerzos de cdlculo para la zapata del estribo Sur

6.2.5.1.  Estado limite ultimo de agotamiento para solicitaciones normales

Para el cdlculo de la armadura requerida en el ELU para solicitaciones normales, repetimos el procedimiento
expuesto en el Epigrafe 6.1.2.1. En la Figura 57 se resumen los resultados obtenidos para la seccién estudiada con
los esfuerzos indicados en el apartado anterior utilizando de nuevo la aplicacién informatica “Calc_Flex”.

[ DimensionamientoEL

Esfuerzos:
N -[o kN My (mkN
M = [1015.4 mkN 2700
: M_=[0  mkN 1600
Centro de Referencia de Esfuerzos: 9
y oIt " -4000 4000 &00D 12000 1 2I]I]l]l;’l =
. z =fo m 90
Solicitacidén de Flexién Recta GCERIER ;4800
La seccian NO RESISTE la solicitacion de célcula -2700
Dimensionamiento

* Dos Capas: r,up= 0.041 m

Tipg = /0045 m | CALCULAR |

~ AS = [o. cm?

As, .= [11.956 cmd
~

X = |12.l]l]5 CTh

r
~
. Pivota en A
0] Curvatura. Positiva Zona C

SALIR

Figura 57.  Resultados dimensionamiento con el programa Calc-Flex en la zapata del estribo Norte

| Momento de céloulo seqin &l eje 'y

Por tanto, segln los resultados obtenidos necesitamos una armadura de calculo de 31.956 cm? para resistir las
solicitaciones de célculo.
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6.2.5.2. Armaduras minimas

El Eurocddigo 2 establece una serie de armaduras minimas para muros, tanto de compresiéon, como de traccion
como armado horizontal.

6.2.5.2.1. Armadura minima geométrica de traccion

El articulo 42.3.5 de la EHE-08, establece una cuantia geométrica minima de armado en losas para acero de
f,x==400MPa de:

Agpmin = 0.001 * Ac = 10 cm?
6.2.5.2.2. Armadura minima mecdnica de traccion

El articulo 9.2.1.1 del EC-2, establece una cuantia mecanica minima de armado de:

fctmfl * Ae
A o o=——"_ ~ =15.36 cm?
s,vmin 4‘.8 % yd

6.2.5.2.3. Armadura minima por control de fisuracion

El articulo 7.3.2. del EC-2, establece una cuantia minima por control de fisuracion de:

_kexkxfet,mxAg

As,v,min -

= 15.01 cm?

Os

Donde:

-kc=0.4*<1— L >=0.4s1

kl*(%)*fct,m
= 1>k=1-(h—300)*7x10"%*>0.65;k = 0.65
" g, =222.22 (Tabla7.2.N del EC-2)

2

= fct,m=03+f3 =2.565MPa

Conclusion

La armadura vertical a disponer en la cara traccionada viene impuesta por lo exigido por célculo, y tiene un valor
de 31.956 cm?. Decidimos disponerla en redondos del 20, resultando un armado total por metro de 11¢20, siendo
el &rea total dispuesta de armadura 34.56 cm?.

6.2.5.2.4. Armadura minima en la cara comprimida:

En losas no se exige unos minimos de armadura en la cara de compresion, pero debido a que las combinaciones
de acciones pueden crear que en el talén del muro se produzcan zonas de negativos, sobre todo durante la fase
de construccién, en la que la reaccién transmitida por el tablero del puente no existe. Por ello, dispondremos un
armado por minimos del apartado anterior, disponiendo 5¢20 por metro, siendo el drea total dispuesta 15.70 cm?
y cubriendo los minimos, en ambas direcciones.
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6.2.5.3. Armadura en la direccion transversal

En la direccion transversal, el articulo 9.3.1.1. dice que hay que disponer un 20% de la armadura principal, siendo
este armado superior a los minimos. Por tanto, en la cara superior dispondremos la misma cuantia de armado en
la direccién transversal (5¢20 por metro), mientras que en la inferior tenemos:

0.20 * 31.66 cm? = 6.332 cm? < 15.36 cm?

Por tanto en la direccion transversal en la cara inferior dispondremos de igual modo 5¢20 por metro cubriendo los
minimos.

6.2.5.4.  Cdlculo de longitudes de anclaje

En el caso de zapatas corridas, podremos realizar el anclaje en prolongacién recta siempre que se cumpla la
siguiente condicion:

h
lbd < Xmin = E =05m

Donde debemos obtener lyg, segln la formulacion expuesta en el articulo 8.4. del EC-2:

.
i
. T, + Il e '
Neg :%'Kﬁ.ﬂ"l : N* ",.-f' Ibd
A=

Az

A
=

Figura 58.  Croquis para cdlculo de longitud de anclaje en cimentacién. Referencia: Apuntes “Hormigdn I” Unidad
Docente Hormigon (UPV).

F—R (Ze) R (v+0.15*a—0.25*h> 231.6 kN (2+0.15*1—0.25*1) £11.88 kN
= x| — | = * = . * = .
s = Ra*\y )~ fa 09+d /m 0.9+ 0.955 /m
_F _S1L88kN/m _
% =4 T T3456emz “

fra = 2251 *ny * frrqg = 2.69 MPa
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Donde:

= 1, =1 (condiciones de buena adherencia)
" 1,=1(p <32mm)

- _ Jfetoos _ 07%fcem
fura = Lec00s = 7m0 \ipg

Y donde la longitud de anclaje requerida se define como:

Osa 9 " Osa

lhrga = lp*x —= = 275.3mm < 500 mm — cumple
fya 4 fra

Por tanto, puede anclarse en prolongacién recta.

6.2.5.5.  Estado limite ultimo de agotamiento para solicitaciones tangenciales

Segun el articulo 6.2.1. del Eurocédigo 2, para piezas sin armadura de cortante, el cortante de calculo debe

cumplir la siguiente condicién:
Vea < Vra,c

VRac = (v + kq * O'Cp) xb, *d

Siendo:
. =218 (100*p1*fck)3—04399 > Vpin = 0.440
200 200
o _1+/ =1+ |5-=146<2
o pl—bw—*d—000332
o vmin:0375*kz*fckz=0075*1462*252—0440
u k1=015
"= 0o ="EL=0MPa<02xfy =333 MPa

Viae = (v + ky % 0p) * by, * d = 420.16 kN
Vgq = 4153 kN/m < Vgy . = 420.16 kN/m — cumple

6.2.5.6. Estado limite de servicio de limitacion de tensiones.

El estado limite de servicio de limitacion de tensiones impuesto por el Eurédigo 2 en el articulo 5.10.2.2. y 7.2.

establece la siguiente comprobacién:

ac,max(Ncaractr Mcaract) <0.6 fck =15 MPa

Us,max(Ncaractcharact) =-08 fyk = —320 MPa

45



Para realizar esta comprobacién, serd necesario comprobar que la seccion fisura para la combinacién a
comprobar, en este caso la caracteristica. Asi, deberemos obtener el momento de fisuracién, que considera que la
fibra mas traccionada de la seccidn supera la resistencia a flexotraccion del hormigdn, y compararlo con el de
calculo:

M — Ib NEd _
ris = — * | feemp — —— ) = 427.50 kNm
Uz A

Mgq = 725 kNm > Mg;s = 427.50 - La seccion fisura

Por tanto, deberemos obtener las caracteristicas de la seccion fisurada (su inercia eficaz y la profundidad de la
fibra neutra), realizamos el mismo procedimiento empleado en el Epigrafe 6.1.2.7. Asi tenemos:

x =0.1840m
Igis = 0.01513 m*
Con lo que podemos obtener las tensiones maximas en el hormigén y en el acero:
0cmax(Nearact Mcarace) = 8.82 MPa < 15MPa — cumple
0s max Nearact> Mcaract) = —234.85 > =320 MPa — cumple
6.2.5.7.  Estado limite de servicio de fisuracion

Realizamos la comprobacion de estado limite de servicio de fisuracion segun el articulo 7.3.1 del Eurcédigo 2. Por
tanto, deberemos obtener la abertura de fisura y compararlo con el limite de abertura de fisura para nuestro
ambiente (Tabla 7.1N del Eurocddigo 2). En primer lugar, serd necesario comprobar si la secciéon fisura para la
combinacién cuasipermanente, ya que en este caso si hemos considerado sobrecargas y el valor cuasipermanente
es distinto al caracteristico. Asi:

M5 = 427.50 kNm

Mgy = 635 kNm > Mg = 427.50 - La seccion fisura
Wi (Nyp, Mgp) < Wiy = 0.30 mm
La abertura de fisura se obtiene segun la formulacién empleada en el Epigrafe 6.1.2.8:

Wi = Sr,max * (Ssm - gcm)

Donde:

1 feteff Os
" e — &y =—% (0 — kpx—=%(1+ «a, * >0.6=
sm cm = g (05 t Poesf ( e pp,eff) Es

* Silaseparacion entre barras es mayor a 5*(c+@/2): Sy max = 34 % ¢ + 0425 x kg * k; * Peq

Ppeff

* Silaseparacién entre barras es mayor a 5*(c+@/2): Sy gy = 1.3 * (h — x)
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Obteniendo las caracteristicas de la seccion fisurada y la profundidad x de su fibra neutra, como en el apartado
anterior y aplicando la formulacion anterior obtenemos los siguientes resultados:

Esm — Ecm = 0.000974657

Symax = 02297 m
Wi (Ngp, Mgp) = 0.2239 mm < 0.3 mm - cumple

6.2.5.8.  Resumen de armados para zapata

) NUMERO DE BARRAS
ARMADO DIAMETRO NOMENCLATURA
POR METRO
Armadura principal. Cara
S $20 11¢20 $20 ¢/0.09
inferior
Armadura secundaria.
B $20 5420 $20 ¢/0.20
Transversal. Cara inferior
Armadura principal. Cara
, $20 5420 $20 ¢/0.20
superior
Armadura secundaria.
, $20 5420 $20 ¢/0.20
Transversal. Cara superior

Tabla 11.  Armado muro zapata estribo Sur
El disefio del armado de la zapata puede verse en detalle en el Plano N28.2. “Subestructuras. Armado”.

A titulo informativo para el presente Proyecto Basico, en el Apéndice N24.1 estdn indicados los despieces de
armado para ambos estribos, con su respectiva medicion utilizada en el Documento N23 “Presupuesto”.
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6.3. Aparatos de apoyo y juntas de dilatacién

6.3.1. Datos para el dimensionamiento

Los datos necesarios para el dimensionamiento de los aparatos de apoyo y las juntas de dilatacién son las
reacciones en los apoyos de las estructura y sus desplazamientos y giros en estos mismo puntos. Dichos datos se
han extraido del modelo de calculo de SAP.Estos resultados extraidos del modelo, son aproximaciones a los
valores reales, ya que no se han modelizado los aparatos de apoyo sino que se han introducido 4 apoyos ideales
gue permiten simular el funcionamiento general de la estructura. Por esto, para el dimensionamiento de los
aparatos de apoyo, se han de tener en cuenta algunas consideraciones que se detallan a continuacién.

Ya que la estructura es simétrica respecto al plano del eje longitudinal y practicamente simétrica respecto al plano
del eje transversal, las sobrecargas introducidas en el modelo podrian actuar en cualquiera de los lados de los
planos de simetria y por ello se ha decidido dimensionar los 4 aparatos de apoyo iguales para el caso de carga mas
desfavorable. Si no considerdramos la posibilidad de que todos los apoyos puedan verse cargados de igual forma
que el que el modelo de SAP nos muestra como el mas cargado de los 4, estariamos infradimensionando y
comprometiendo la seguridad de la estructura. De modo que la carga vertical maxima que se va a considerar para
el dimensionamiento tiene un valor de 9348,329 kN y se da para la combinacion de acciones ELU4. De igual forma,
se ha obtenido también la reacciéon vertical minima, con un valor de 6795,732 kN registrada para el ELU46.

Para la obtencion de las fuerzas horizontales que se van a emplear en el dimensionamiento hemos de tener en
cuenta la no modelizacion de los aparatos de apoyo mencionada anteriormente. Para obtener un valor
aproximado y representativo de las maximas fuerzas horizontales reales que se transmitirdn a los aparatos de
apoyo se ha extraido del modelo de SAP la maxima reaccion horizontal y se ha dividido entre dos. Esto se debe a
gue en el modelo solo dos de los 4 apoyos tiene coaccionado el movimiento horizontal en cada direccién y por
tanto absorben ellos todo el esfuerzo horizontal cuando en la realizad este esfuerzo se transmitiria también al
resto de apoyos. De este modo obtenemos un valor mas aproximado al comportamiento real. La méaxima fuerza
horizontal tiene un valor de 256.099 kN, repartiendo esta fuerza entre dos tal y como se ha explicado, obtenemos
un fuerza horizontal maxima para el dimensionamiento de 128.0495 kN.

Aplicando a las deformaciones la misma justificacion empleada para las reacciones, se ha decidido utilizar para el
dimensionamiento el maximo giro y el maximo desplazamiento longitudinal registrado, cuyos valores en valor
absoluto son 0,011953 rads de giro maximo y 0,074722m de desplazamiento longitudinal maximo.

En la Tabla 12 se resumen los datos que se van a considerar para en el dimensionamiento de aparatos de apoyo y
juntas de dilataciéon. Los giros y desplazamientos se expresan en valor absoluto y para la reacciones sobre la
estructura se toma el criterio cartesiano convencional.

Qz concomitante

Maxima reaccién horizontal Q, yqx 128.0495kN 8387.023 kN
Maxima reaccion vertical (COMBELU4) Q, yqx 9348.329 kN

Minima reaccion vertical (COMBELU 46) Q, i  6795.732 kN

Maxima rotacion en el eje y (COMELU22) 0.011953 rad

Oy Max

Maximo desplazamiento (COMBELU28) u,, p;,,  0.074722 m

Tabla 12. Datos para el dimensionamiento de los aparatos de apoyo y juntas de dilatacion.
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6.3.2. Aparatos de apoyo

Se ha decidido emplear aparatos de apoyo de neopreno zunchado y se ha recurrido a la firma comercial
Mecanogumba para la elecciéon de los mismos. Recurriendo a las tablas de predimensionado del catdlogo de la
firma se han proyectado 4 neoprenos (2 en cada estribo) de 800x800 mm de dimensiones en planta, ocho capas
internas de elastomero de 18 mm de espesor y chapas de acero de 5 mm de espesor intercaladas.

Estos aparatos de apoyos se han sometido a un proceso de comprobacion que se detalla a continuacion, mediante
el cual se ha verificado el correcto funcionamiento de los mismos para el caso de nuestra estructura.

Los detalles geométricos de los mismos se pueden consultar en el Plano N98.1 “Subestructuras. Definicién
geométrica”.

Siguiendo la nomenclatura de las Recomendaciones para el proyecto y puesta en obra de los aparatos
elastoméricos para puentes de carretera podrian definirse como TIPO A 800x800x8(18+5).

En la nomenclatura anterior, AxBXn(e1+eg), los términos son:

=  AxB, dimensidon menor x dimensién mayor en planta, con paralelo al eje del tablero.
" n, nUmero de capas interiores de elastémero.
" eq, espesor de cada capa interior de elastomero y e, el de las chapas de acero.

6.3.2.1.  Caracteristicas de los aparato de apoyo

= Resistencia a la traccién minima: 16 MPa

= Alargamiento en rotura minimo: 400 %

=  Deformacion remanente por compresiéon durante 22 ha 70 °C: 30 %

= Dureza Shore: 55-65

= Resistencia al ozono: sin grietas

= Moddulo de elasticidad transversal para cargas de larga duracién Gee: 0.9 MPa
= Moddulo de elasticidad transversal para cargas instantaneas GO=Gee: 1.8 MPa

Se ha considerado, siguiendo los consejos de la firma comercial, un médulo de elasticidad E=600 MPa para todos
los apoyos, aproximado asi el valor real, que resulta variable en funcién de la velocidad de aplicacién de la carga,
su valor y duracién, y la forma del aparato de apoyo. Multiplicando el médulo de elasticidad por la superficie y
dividiendo entre la altura total de elastémero se obtiene la rigidez frente a deformacidn vertical. Se tiene un valor
de Kv de 1979381.5 kN/m.

La rigidez horizontal de cada neopreno se obtiene como el producto del médulo de elasticidad transversal por las
dimensiones en planta y dividiendo el anterior resultado entre el espesor total de elastémero. Resultan un valor
de: 3865.8 kN/m.

6.3.2.2.  Comprobacion de los aparatos de apoyo

En los siguientes apartados se procede a realizar la comprobacién del correcto funcionamiento de los aparatos de
apoyo seleccionados. Este proceso se realizara en 7 etapas:
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I Compresién media maxima

Se ha de verificar:

Qz max
Umasz*B < Ogam ) Omax <27 G - S

Donde 6,4, €S la tensidon admisible y para el caso de carreteras adopta un valor de 15Mpa y S se obtiene
mediante la siguiente expresion:

§= Ax*B
" 2% (A+B)*xe

Q,max (kN) A% B (mm?) 03,4 (MPa) G, (MPa) S 2% Gy * S (MPA)  G,44m (MPa)
9348.329 640000 14.607 0.9 11.11 19.998 15

Tabla 13. Comprobacion compresion media mdxima aparatos de apoyo.
Se verifican las expresiones indicadas ya que:
Omax (14.607) < 15
Omax (14.607) < 19.998

IL. Seguridad al deslizamiento

Se ha de verificar:

_ Q2 min

> 3 MPa
Qzmin (kN) A xB (mm?) Omin (MPa)
6795.732 640000 10.618

Tabla 14. Comprobacion sequridad al deslizamiento aparatos de apoyo (1).

Segun el catalogo para o,,;, = 5 MPa es suficiente el rozamiento existente entre el apoyo vy la superficie de la
estructura para asegurar que no deslicen el uno sobre la otra ante la accion de los esfuerzos horizontales
admisibles.

A continuaciones procedemos a comprobar que para nuestra reaccién horizontal maxima no se produce el
deslizamiento. Para ello se ha de verificar la siguiente expresion:

Qy su- Qz

De donde obtenemos que el coeficiente de rozamiento necesario para que se cumpla dicha condicion tendrd que
ser:
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HUnec = é
Q, (kN) Q, (kN) Mnec
128.0495 8387.023 0.01527

Tabla 15. Comprobacion seguridad al deslizamiento aparatos de apoyo (11).

A continuacién obtenemos el coeficiente de rozamiento real que se produce mediante la siguiente expresion:

0'2 Qz concomitante
=012+— ; ¢g=-—2C0mCAe
# o A+B
Qz concomitante (kN) A*B (mmZ) a (MPa) u Hnec
8387.023 640000 13.89 0.1343 0.01452

Tabla 16. Comprobacion sequridad al deslizamiento aparatos de apoyo (ll1).
Se moviliza un rozamiento superior al necesario por tanto se verifica la condicién de no deslizamiento.

1. Distorsion maxima admisible
Se ha de verificar:

Donde:

" U, esladeformacion longitudinal maxima debida a cargas lentas (permanentes).

= 1 es la deformacion longitudinal méaxima debida a la suma de las cargas permanentes y la sobrecarga de
uso.

= ey eselespesor de elastémero

U, (M) u (m)

0.029377 0.05798 149 0.1447 0.2856

ey (mm) tany tany

Tabla 17. Comprobacion distorsion mdxima admisible aparatos de apoyo.
Se verifican las expresiones indicadas ya que:

tany = 0.1447 < 0.5 ; tany = 0.2856 < 0.7
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V. Rotacién maxima admisible
Se ha de verificar:

e1\?
0y <3*nx* (Z)
0, (rad) n ey (mm) A(mm)
0.01953 8 18 800

Tabla 18. Comprobacion rotacion mdxima admisible.

Sustituyendo en la expresidn anterior los correspondientes valores se obtiene un resultado de: 0,01215 rad que
serd la rotacién maxima admisible y dado que la que experimenta nuestra estructura es inferior, se puede decir
que se cumple la limitacion.

V. Estabilidad en el aparato de apoyo
Para asegurarnos de que no se ve comprometida la estabilidad del apoyo habra de cumplirse la siguiente
condicién:
A e < A
— < e S =
100- V75

Sustituyendo los valores correspondientes en los términos de la expresién anterior comprobamos que
efectivamente, se verifica la condicion: 80 < 149 < 160

VI. Espesor de las chapas de acero
Se ha de verificar:

A * Omax

eg = ; es = 2mm

S * oy
Para e > 3mm se tiene una g, = 240 MPa.

Sustituyendo en la expresidn anterior los correspondientes valores se obtiene un resultado de: 4,38 mm y dado
gue las chapas del aparato de apoyo seleccionado son de 5 mm, se cumplen ambas condiciones.

VIL. Limitacién de la tensidn tangencial
Se ha de verificar:

TN€+TNy+TNQSS*GOO

De donde 7y, T, » Tng S€ obtienen mediante las siguientes expresiones:
o
Ty, = 1,5 % 3= 1.972 MPa

Qyoo +Qy0
TNy = v = 1.0365 MPa
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Go (AN
TNg = > * <€_1) *0; = 1.328 MPa

Donde:

] Qy°° es la maxima fuerza horizontal debida a cargas lentas (permanentes).
] Qy0 es la maxima fuerza horizontal debida a cargas lentas (permanentes) y sobrecarga de uso.
» Teniendo que ser Ty, en todo caso inferior a 3 * G, que es igual a 2.7 MPa.

Sustituyendo los valores correspondientes en los términos de las expresiones anteriores llegamos a la siguiente
expresion, que verifica que se cumple la limitacién de tension tangencial:

4.3665 MPa < 4.5 MPa

6.3.3. Juntas de dilatacion

Se han proyectado dos juntas de dilatacion, una para cada estribo. La tipologia que se ha escogido es la de junta
de elastémero reforzado. Mds concretamente, para el disefio de la junta se ha decidido utilizar el catdlogo
comercial de la firma Trellebor (o similar), de la cual se han elegido uno de sus modelos Transflex (o similar) .

El modelo de junta que se ha decidido colocar es Transflex-400 (o similar) con un recorrido maximo de +
51(recorrido total 102 mm). Con este modelo colocado a ambos extremos del tablero se consiguen absorber las
variaciones de longitud, tanto las térmicas como las debidas a la accién de la sobrecarga de uso.

Se ha utilizado la combinaciéon mas desfavorable (ELU28) que considera los incrementos de temperatura mas
desfavorables para la junta de dilatacion

PROYECTO BASICO PARA EL “CONCURSO DE PUENTE DEL ACCESO SUR AL PARQUE DE TEMPELHOF, BERLIN” | 49



7. Comprobaciones estructurales de Superestructura

7.1. Comprobaciones estructurales de Estado limite ultimo

En este apartado se indican las comprobaciones relativas a la comprobacion de los estados limites dltimos y los
casos de carga contemplado en el analisis elastico y lineal del modelo. A partir de dichos casos de carga se han
realizado las combinaciones de acciones segun lo indicado en el apartado 4: “Combinacion de acciones” para la
obtencion de los esfuerzos de célculo que solicitan cada una de las secciones.

Para comprobacion de cada elemento estructural, se ha estudiado la seccidn critica del mismo, con sus esfuerzos
mas desfavorables y sus respectivos concomitantes. En cada caso se indica por tanto, la seccion estudiada, la
combinacién mas desfavorable con sus envolventes de esfuerzos correspondientes y las comprobaciones
realizadas.

7.1.1. Vigas longitudinales de Pasarela
7.1.1.1.  Secciones mds desfavorables y envolventes de esfuerzos.

En primer lugar, segun los resultados obtenidos en el programa empleado, obtenemos los esfuerzos de todas las
barras correspondientes a las vigas longitudinales de pasarela o exteriores para todas las combinaciones de
acciones. Una vez analizados los resultados obtenidos, en la Tabla 19 se resumen los esfuerzos maximos vy
minimos con sus respectivos concomitantes, asi como las secciones donde se producen y la combinacién de
acciones correspondiente.

N(kN)  V2(kN) V3(kN) T(kNm) M2(kNm) M3 (kNm) BARRA COMBINACION

N max | 3066.113 -72.574 -874.004  -32.4208  -512.7595  429.4287 126 ELU2
V2max | 1622.059 334983 127.599 137.112  -294.3676  370.5091 103 ELU31
V3max | 2620.384 169.354 918.868 25.6037 1680.0614  710.9699 102 ELU27

TMax | 2029.848 235.116 29.568  256.0618 -17.5368 1143.3888 103 ELU4

M2 Max | 2557.463 170.313 867.751 29.6492 17774135  734.8582 102 ELU11
M3 Max | 1910.967 -294.181 -119.568 -154.9398 7.8414 1246.7664 125 ELU32

N min | -2869.069  -72.964 9.112 -4.7441 -75.8478  -159.0385 507 ELU4S
V2min | 1817.408 -320.781 -127.954 -137.2421  -303.5704  455.9044 125 ELU31
V3min | 2610.334 153.195  -913.62 -31.1142 -1622.2398  688.8935 476 ELU11

Tmin | 1527.534 251.068  -47.408 -218.9336 138.8541 1142.9355 477 ELU14
M2 min | 2547.493 154.289 -862.844  -34.8384 -1720.0125 713.0019 476 ELU27
M3 min | -2679.977 95.807 -7.386 63.4901 157.6175 -191.792 113 ELU18

Tabla 19. Esfuerzos maximos, minimos y concomitantes en las secciones criticas de la viga longitudinal de pasarela
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7.1.1.2.  Definicion y clasificacidn de la seccion.

Las vigas longitudinales de la pasarela son secciones armadas en cajon cerrado de acero por tanto deberemos
clasificar las secciones y realizar las comprobaciones de agotamiento de la seccion mediante criterios eldsticos o
pldsticos, segln corresponda.

La clasificacion de las secciones se llevarda a cabo mediante la tabla 20.3.a, del articulo 20.3 de la EAE, que
establece las esbelteces maximas para cada clase de los paneles comprimidos y flectados.

Tabla 20.3.a
Ezsbelteces maximas para paneles comprimidos interiores
{alas v almas)
_1(: C o e d=
- 4 - - - - o
t-—g rf- =1 F
1 [ 1 :
4 f | ilr i rH ]
[ [H C Eje de
- - - H o
[ — C Py
Ley de ' 1 —
tensionas + n +
L ° g |°
[compra- _ = IZ_
EiGn 4 Ty T fy
Cuando e = 0.5 : eft = 306e
c c 13- 1
1 T = Te T = 3 a5
Cuando @ = 0,5 : oif = —
(14
Cuando > 0.5 @ cft = ﬁ
c c 13a-1
7 n = B3¢ n = M
Cuando e = 0,5 : oft = Hae
iz
Ley de r, A t
tensionas +_? —
an los c
panaglos - - + |5
icompre- = |
gion 4} " Wiy
42
Cuando g>-1:clt = ——m——
2 £ 14 %;4& 0,67+ 033y
Cuando y = —1* - cit = 62e(1 - w),/l-v)
. JE £, fman) 2% 115 355 410 460
§ . 1,00 092 081 075 071
* 4 = -1 se aphics cuanda |3 deformacidn en b3 fibrs comprimida es menor que ks deformacidn en 8 §ibm traccionads,
pudiendio esia Gltima estar pamialmente plastiiicada. En este casn, o es |3 refacion algebraica enfra |a deformacidn
pléztica en |3 fibra traccionada £ § /B y ks deformacion eldstica en |z §be comprimida < £ ]
c p "

Figura 59.  Tabla 20.3.a EAE
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Asi, dividiremos la seccion en 4 paneles, para facilitar la clasificacidén de la seccién para cada uno de los esfuerzos
gue solicitan la seccion. La numeracién empleada para cada panel se resume en la Figura 60, asi como las

dimensiones del cajon.

700

1 #20

700

4 #20

670

Figura 60.  Dimensiones cajon vigas longitudinales de pasarela (Cotas en mm)

o Esfuerzo de compresion

Para el esfuerzo de compresion, teniendo en cuenta que el coeficiente € tiene un valor de 0.81 para acero de
fyd=355MPa, los limites de esbeltez de los paneles comprimidos para cada una de las clases es la siguiente:

c
Clase 1 7 < 33=26.73

c
Clase 2 7 < 38e = 30.78

C
Clase 3 r < 42¢& = 34.02

c
Clase 4 7 > 42 = 34.02
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Y teniendo en cuenta estos limites, la clasificacion de cada uno de los paneles que componen la seccion es la

siguiente:

e Panel 1: Clase 3, no abolla debido a que estad conectado a la losa de hormigdn superior.

e Panel 2:
c 660
c=660mm;t=15;—-=——=44 - Clase 4
t 15
e Panel 3:
c 660
c=660mm;t=15;—-=——=44 - Clase 4
t 15
e Panel 4:
c 670
c:670mm;t:20;z=ﬁ=33.5—>Clase3

Por tanto, la seccién es de Clase 4, la mds desfavorable, aunque Unicamente serd necesario reducir los paneles 2y
3 para obtener el area eficaz de la seccién. Dicha reduccion, la realizamos segun el articulo 20.7 de la EAE, y segun

la formulacién que en el mismo se indica.

By n2+E (t)z m? % 2.1%10° (15 )2 30215 MP
_—— * —————— k | — =ax* * = )
Ocrit a7 12x(1=-v2) \c 12 % (1 —0.32) \660 a

s foe _ | 355MPa 09515
P |0 +|39215MPa
0.22
=L " -08079<1

Una vez obtenido el coeficiente reductor, segun la tabla 20.7.a del articulo 20.7 de la EAE, realizamos la reduccién

gue indique segln el caso, en el que nos ocupa, compresion.
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Por tanto,

Tabla 20.7.a
Coegficiente reductor o (paneles interiores)

Figura 61.

Tabla 20.7.a de la EAE

b, =px*b=0.8079 x 660 = 533.26 mm

by1 = byp =

533.26

= 266.63 mm
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Quedando la seccién reducida de la siguiente forma:

1 700 |

266.63

700

266.63

670

Figura 62.  Seccidn reducida por axil de compresion en vigas longitudinales de pasarela (cotas en mm)
Siendo su area eficaz:
Agr =700 %202+ 266.63 %154 = 0.044 m?
o Esfuerzo de flexion en eje 3

Para el esfuerzo de flexidn en eje 3, teniendo en cuenta de nuevo que el coeficiente € tiene un valor de 0.81 para
acero de fyd=355MPa, los limites de esbeltez para cada una de las clases es la siguiente:

c
Clase 1 7 < 72&=58.32

c
Clase 2 7 < 83 =67.23

c
Clase 3 7 < 124¢ = 100.44

c
Clase 4 7 > 124¢ = 100.44

Y teniendo en cuenta estos limites y que los paneles 1 y 4 pueden estar traccionados o comprimidos segun el
signo del momento aplicado, la clasificacién de cada uno de los paneles que componen la seccidn es la siguiente:
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e Panel 1:Clase 1 0 3, clase 1 si esta a traccion y clase 3 a compresidn, igual que en el apartado anterior (no
abolla debido a que estad conectado a la losa de hormigdn superior).

e Panel 2:
c 660
c=660mm;t=15;-=——=44 - Clase 1
t 15
e Panel 3:
c 660
c=660mm;t=15;-=——=44 - Clase 1
t 15
e Panel 4: atraccién es clase 1y en el caso de panel comprimido:
c 670
c:670mm;t:20;Z=%= 33.5 - Clase 3

Por tanto, teniendo en cuenta de nuevo que la clase de la seccidon es la mds desfavorable de sus elementos, la
clasificamos como clase 3, pudiendo comprobarse por criterios eldsticos, sin ser necesaria ninguna reduccién.

o Esfuerzo de flexion en eje 2

Para el esfuerzo de flexion en eje 2, teniendo en cuenta de nuevo que el coeficiente € tiene un valor de 0.81 para
acero de fyd=355MPa, los limites de esbeltez en el caso de paneles flectados para cada una de las clases es la

siguiente:

c
Clase 1 7 < 72 =158.32

c
Clase 2 7 < 83 =67.23

c
Clase 3 7 < 124¢ =100.44

c
Clase 4 7 > 124e = 100.44

Y teniendo en cuenta estos limites y que en este caso los paneles 2 y 3 pueden estar traccionados o comprimidos
segun el signo del momento aplicado, la clasificacién de cada uno de los paneles que componen la seccion es la
siguiente:

e Panel 1: Clase 3, ya que de nuevo no abolla debido a que esta conectado a la losa de hormigdn superior

e Panel 2: atraccién esclase 1y en el caso de panel comprimido:

c 660
c=660mm;t=15;—-=——=44 - Clase 4
t 15
e Panel 3: atraccién es clase 1y en el caso de panel comprimido:
c 660
c=660mm;t=15;,—-=——=44 - Clase 4
t 15
e Panel 4:
c 670
c:670mm;t:20;?=2—0= 33.5 - Clase 1
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Por tanto, teniendo en cuenta de nuevo que la clase de la seccion es la mas desfavorable de sus elementos, la
clasificamos como clase 4, pudiendo comprobarse por criterios eldsticos, pero siendo necesaria una reduccion de
aquellos paneles que lo requieran. En este caso, Unicamente serd necesario reducir los paneles 2 y 3 para obtener
el drea eficaz de la seccién. Debemos resaltar, de que a pesar que solamente uno de los dos estaria comprimido
en el caso de flexién de uno u otro signo, vamos a reducir ambos paneles para quedarnos del lado de la seguridad
y simplificar los cdlculos, haciendo que no varien los ejes principales de inercia de la seccion. Dicha reduccion es la
misma del apartado anterior, por ser los mismos paneles a reducir y ser en ambos el caso de panel comprimido:

p=08079 <1

b, =px*b=0.8079 * 660 = 533.26 mm

533.26
by = by = = 266.63 mm
Quedando la seccién reducida de la siguiente forma:

1 700 |

266.63
700
266.63
670

Figura 63.  Seccidn reducida por flector de eje 2 en vigas longitudinales de pasarela (cotas en mm)

Siendo su inercia eficaz:
1 3 2 -3..4
Lyer =2 x 17 *0.7° % 0.02 4+ 4 %0.26663 * 0.015 * 0.3425° =3.02x10"° m

3.02%1073

WZ,el,ef = T =8.63+103m3
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7.1.1.3.  Inestabilidad por pandeo

7.1.1.3.1. Pandeo por compresion

La viga longitudinal de pasarela se ve sometida en determinados casos de combinacion de acciones a axiles de
compresion, por lo que deberemos estudiar la posible inestabilidad por pandeo de compresion de la viga.
Supondremos una longitud de pandeo de la viga igual a la distancia entre vigas de piso, es decir 2.5m.

w2« Exl, mw?x21x10%%3.02%1073
ot T 2.5

=10001488.5 kN

Acr* fyr _ [0.044m? x 355 MPa
P, 10001488.5kN

A= =0139 > curvab -y =1

Por lo que el efecto del pandeo por compresion es despreciable en las vigas longitudinales de pasarela.
7.1.1.3.2. Pandeo lateral por flexion

Segun el articulo 35.2 de la EAE, en secciones de perfiles huecos cuadrados (secciones en cajon) puede omitirse la
comprobacion frente a pandeo lateral, por lo que el coeficiente y;r = 1

7.1.1.4.  Comprobacion resistente a axil y flexion

En el siguiente cuadro se resumen las caracteristicas mecanicas empleadas en la comprobacion:

A 0.0478 m?
Acst 0.044 m?
Wes 1.13%102m?

Welefi3 1.13%¥107 m?
We2  9.9%¥10°m?3

Weleff2 8.63%10° m3

Tabla 20. Resumen caracteristicas mecdnicas empleadas en la comprobacion vigas longitudinales pasarela

En cuanto a las comprobaciones a realizar para tener en cuenta la interaccién axil y flexion, realizaremos dos
comprobaciones principales segun sea el axil actuante en la envolvente de esfuerzos de compresién o traccion.

Para los flectores, en cualquier caso utilizaremos el modulo resistente eficaz obtenido anteriormente.
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Comprobaciones a realizar:

o Axil de compresidn:

N Ms LM .
a. = = d
MO x % Aepr Xur *Waererr  Waererr  C
o Axil de traccion:
N Ms M,
Omax = < fyd

— 4 + =
A xir *Wiererr Waelers

Antes de realizar el calculo, debemos comprobar si es necesaria una reduccién de la fy por el efecto del cortante.
Para ello, segun el articulo 34.7.3 de la EAE, debemos comprobar que el cortante de disefio de la pieza no exceda
la mitad del cortante maximo que resiste.

En primer lugar se procede a la comprobacion en las almas (paneles 2 y 3). El cortante maximo que resisten sera
de:

(%)

Ymo

Voira = = 1932,5kN

El cortante real resistido seria el doble del anterior, ya que hay dos almas, pero en lugar de esto reduciremos el
esfuerzo de disefio a la mitad para tener en cuenta también el incremento que provoca el torsor. Segun el articulo
34.6 de la EAE, el torsor provoca una reduccion del cortante maximo que resiste la pieza igual a:

Tt,ED

Vpl,T,Rd =[1- —fy
125 (%)
W

L Ymo

Vyira = 1619.7 kN

* 1073 = 39.5 MPa

El valor de 7, gp se obtiene a partir del esfuerzo torsor maximo de la pieza, ya que esta seria la reduccion mas

desfavorable.

El esfuerzo Vip al que estd sometido el panel serd igual a la mitad del esfuerzo obtenido a partir del calculo de la
estructura, ya que tenemos dos almas. Ademas, se incrementa este esfuerzo cortante por la accion del torsor. Se
suman en valor absoluto suponiendo que el torsor incrementa el cortante, siendo esta la situacion mas
desfavorable.

_ Vamax T 334983  137.112
Vagp = Y 5T

_|_
S 2 0.7 — 0.015
— no es necesaria la reduccion

= 367.66 kN < 0,5+ 1619.7 = 809.8 kN —
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De la misma manera, al haber cortante en dos direcciones, debemos comprobar en las alas (paneles 1y 4) que por
el cortante no se tenga que reducir la resistencia de la pieza a flexién:

Vi ra = 2615.67 kN

Vourra = 2420.6 kN

T
Tt ED = AL =070-002 , 103 = 18.2 MPa

A T 918.868 31.1142
Vaep = Varp = T;ax+E: 2 to07-002

— no es necesaria la reduccion

= 505.2 kN < 0,5 * 2420.6 = 1210.3 kN —

Por tanto, como vemos, no es necesario reducir la resistencia a flexién de la pieza por el efecto del cortante y del

torsor.

En la Tabla 21, se resumen las tensiones maximas obtenidas para cada uno de los casos de esfuerzos maximos y
concomitantes considerados, asi como el aprovechamiento obtenido:

N M2 M3 Tension Aprovechamiento
(kN) (kNm) (kNm)  (MPa)

Nmax 3066.11 -512.76 429.43 161.56 47.79%
M2 Max | 2557.46 1777.41 734.86 324.49 95.98%
M3 Max | 1910.97 7.84 1246.77 151.22 44.73%
Nmin -2869.07 -75.85 -159.04 88.07 26.05%
M2 min | 2547.49 -1720.01 713.00 315.70 93.38%
M3 min | -2679.98 157.62 -191.79 96.15 28.44%

Tabla 21.  Aprovechamiento obtenido para los casos mds desfavorables en vigas de pasarela

Como vemos, hay dos casos en los que el aprovechamiento es muy elevado, pero aun estando dentro de los
limites admisibles, debemos recordar que ambos son casos de flexién en el eje 2, que es el eje donde hemos
supuesto que la seccién eficaz es el mismo para la flexion de ambos ejes, siendo en realidad distinto segun del
signo. Por tanto, la tension maxima real es menor a la obtenida en estos dos casos, y el aprovechamiento es

menor.
7.1.1.5. Comprobacion resistente a esfuerzo cortante

Los paneles de las alas y de las almas por ser de clase 4 son susceptibles a abollar, por lo tanto debemos
comprobar el estado limite por si fuera necesario disponer un mayor nimero de rigidizadores transversales y/o
longitudinales.

En primer lugar, calcularemos la resistencia a cortante del alma (paneles 2 y 3), en la que el cortante a comprobar
serd el del eje 2 vertical.
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Segun el articulo 35.5 de la EAE, en paneles sometidos a cortante se debe comprobar la resistencia a la abolladura
cuando su esbeltez sea tal que:

. h 72
Para paneles de almas no rigidazadas — t—‘” > TE
w

.. hy _ 31
Para paneles de almas rigidazadas — t—‘” > TE k¢
w

Donde para determinar el factor k; se tienen en cuenta los rigidizadores transversales que se colocan cada vez
gue se une una viga transversal. Estos rigidizadores son chapas del mismo espesor que el alma de la viga de piso,
es decir, 15mm, y estan por tanto colocados a una distancia de 2500mm.

Porlo tanto: a/h,, = 2500/660 = 3,79 > 1
2

hy
ke = 5,34 + 4,00 (7) 4 kpy = 5,62

El término k.g; = 0 ya que no tenemos rigidizadores longitudinales.

En nuestro caso, tenemos n=1,2 (recomendado por la EAE), y siendo h,, /t,, = 44 para las almas (paneles 2 y 3)
para las alas, vemos que no es necesario comprobar la seccién frente a abolladura, por lo que el cortante resistido
no se vera reducido. Asi:

h 31 31
Para paneles de almas rigidazadas — t_w > Ee,/kt =13 0.81v5.62 = 49.6
W .
f%”mwtw %*660* 15
V = = = 1932,5kN
bw.Rd Ym1 1.05

El esfuerzo Vgp al que estd sometido el panel serd igual a la mitad del esfuerzo obtenido a partir del calculo de la
estructura, ya que tenemos dos almas. Ademas, se incrementa este esfuerzo cortante por la accion del torsor. Se
suman en valor absoluto suponiendo que el torsor incrementa el cortante, siendo esta la situacion mas
desfavorable.

137.112

Vomax | T _ 334.983
t5= t07-0015

Vopp = —24% 4 —
2ED 2 s 2

= 367.66kN < 1932,5kN = cumple

Siendo s el brazo entre centros de gravedad de las chapas del alma.

En el caso de las alas (paneles 1y 4), deberemos comprobar atendiendo al cortante en la direccién 3. Siguiendo el
mismo procedimiento que en el caso anterior, debemos comprobar si es necesaria la comprobacién a abolladura:

a/h, = 2500/670 = 3.73 > 1

h 2
k, = 5,34 + 4,00 (7‘”) + kg = 5,627

31 31

h
Para paneles de almas rigidazadas — t_w > Ee,/kt =13 0.81v5.627 = 49.64
w .
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. h 670 . . -
Por tanto, siendo =% = — = 33.5 no serd necesaria la comprobacién a abolladura por cortante, y el cortante

tw 20
resistente no se vera reducido.

La maxima resistencia de la seccion viene dada por:

f;
%' hwtw
VbW,Rd == 261567
Ym1
v Vamax N T 918.868 4 31.1142 505.2 kN < 2615.67 kN l
= — = = ) ' -
36D =T Ty 2 0.7 — 0.02 e

7.1.2. Vigas longitudinales de Calzada
7.1.2.1.  Secciones mds desfavorables y envolventes

Para las vigas longitudinales interiores, o vigas longitudinales de calzada, realizaremos el mismo proceso de
comprobacion que el expuesto en el epigrafe 6.1.1. al tratarse de una seccidén de caracteristicas similares.

De nuevo, en primer lugar obtenemos del modelo empleado para el célculo, los esfuerzos mas desfavorables en
sus secciones correspondientes. En la Tabla 22 se resumen los esfuerzos maximos y minimos con sus respectivos

concomitantes, asi como la seccién donde se producen y la combinacién de acciones correspondiente.

N (kN) V2 (kN) V3 (kN) T(kNm) M2 (kNm) M3 (kNm) BARRA COMBINACION
Nmax | 7748.215 -102.168 21.825 -21.5922 188.9138 998.4767 28 ELU2
V2max | 4530952 847945 185.464 -222.7643 -136.1691 -1090.1658 15 ELUL
V3max | 3636515  43.981 290315 -15.4126 313.4798  999.5203 2 ELU32
TMax | 4209635 -367.597 -252.705 249.6973 -236.2847 1222.7488 26 ELU34
M2Max | 3622642  47.075 28678 -16.2517 806.1622 1008.3538 2 ELU16
M3 Max | 4209.041 -350.623 -252.705 249.6973  79.6621 1671.7302 26 ELU34
Nmin | 3126292 -397.523  10.675 -35.0371 253.0317  266.3684 390 ELU44
V2 min 589.827 -676.152 -159.437 207.6285 181.4274 -577.4353 12 ELU19
V3min | 3782339 45722 -267.346  -22.928 -133.8614  977.8144 376 ELU15
Tmin | g2491 789.366 187.151 -226.7565 651.8771 1012.9428 15 ELU23
M2min | g971.39  91.917 178846 -190.9537 -649.1892  718.6292 401 ELU30
M3min | 1471503 817.714 161358 -182.3746  -290.008 -1120.7685 15 ELU32
Tabla 22. Esfuerzos maximos, minimos y concomitantes en las secciones criticas de la viga longitudinal de calzada
7.1.2.2.  Definicion y clasificacion de la seccion.

Las vigas longitudinales de la calzada son secciones armadas en cajén cerrado de acero por tanto deberemos
clasificar las secciones y realizar las comprobaciones de agotamiento de la seccion mediante criterios elasticos o
plasticos, segln corresponda.

DOCUMENTO N2 1: MEMORIA'Y ANEJOS

La clasificacion de las secciones se llevara a cabo mediante la tabla 20.3.a, del articulo 20.3 de la EAE, que
establece las esbelteces maximas para cada clase de los paneles comprimidos y flectados. Y al igual que en el
epigrafe 6.1.1, dividiremos la seccion en 4 paneles, para facilitar la clasificacién de la seccidén para cada uno de los
esfuerzos que solicitan la seccion. La numeracion empleada para cada panel se resume en la Figura 64, asi como
las dimensiones del cajon.

1000

700 660

#15\

et #20

970

Figura 64.  Dimensiones cajon vigas longitudinales de calzada (Cotas en mm)
o Esfuerzo de compresion

Para el esfuerzo de compresion, teniendo en cuenta que el coeficiente € tiene un valor de 0.81 para acero de
fyd=355MPa, los limites de esbeltez de los paneles comprimidos para cada una de las clases es la siguiente:

c
Clase 1 7 < 33=26.73

C
Clase 2 7 < 38¢ = 30.78

C
Clase 3 7 < 42e = 34.02

c
Clase 4 7 > 42 = 34.02
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Y teniendo en cuenta estos limites, la clasificacién de cada uno de los paneles que componen la seccion es la

siguiente:

e Panel 1: Clase 3, no abolla debido a que esta conectado a la losa de hormigdn superior.

e Panel 2:
c 660
c=660mm;t=15;—=——=44 - Clase 4
t 15
e Panel 3:
c 660
c=660mm:;t=15;,—-=——=44 - Clase 4
t 15
e Panel 4:
c 970
c:970mm;t:20;?=%=48.5—>Clase4

Por tanto, la seccién es de Clase 4, la mds desfavorable, y serd necesario reducir los paneles 2, 3 y 4 para obtener
el area eficaz de la seccién. Dicha reduccidn, la realizamos segun el articulo 20.7 de la EAE, y segun la formulacién
gue en el mismo se indica. Una vez obtenido el coeficiente reductor (p), segun la tabla 20.7.a del mismo articulo,
realizamos la reduccion que indique segun el caso, en el que nos ocupa, compresién. Por tanto,

e Panel2y3

2% E t\2
(—) = 392.15 MPa

Gere =k oy G

Ay = T _ 088
Ocrit
A, —0.22
—__P —
p=-t—p—=0788<1
(4

b, =p*b=0.520m

le = bTZ = T =260 mm
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e Panel 4

n? x E t\2
(—) = 322.756 MPa

Gerie = Ka* 7 T =) "\

A, = Ty _ 1 083
Ocrit
Ap —0.22
p= oz =0.736 <1
p
b,=p*xb=0.714m
by = by =——=357mm
Quedando la seccion reducida, segun la Figura 65:
|“ 1000
“ 260
700
| 260
] [
357 L ‘ 357

Figura 65.  Seccidn reducida por axil de compresion en vigas longitudinales de calzada (cotas en mm)
Siendo su area eficaz:

Aes = (714 + 15 % 2) % 20 + 1000 * 20 + 260 * 15 * 4 = 0.055 m?
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o Esfuerzo de flexion en eje 3

Para el esfuerzo de flexidn en eje 3, teniendo en cuenta de nuevo que el coeficiente € tiene un valor de 0.81 para
acero de fyd=355MPa, los limites de esbeltez para cada una de las clases es la siguiente:

c
Clase 1 7 < 72&=58.32

c
Clase 2 7 < 83 =67.23

C
Clase 3 7 < 124¢ = 100.44

c
Clase 4 7 > 124 = 100.44

Y teniendo en cuenta estos limites y que los paneles 1 y 4 pueden estar traccionados o comprimidos segun el
signo del momento aplicado, la clasificacién de cada uno de los paneles que componen la seccidn es la siguiente:

e Panel 1: Clase 1 0 3, clase 1 si estd a traccidn y clase 3 a compresidn, igual que en el apartado anterior (no
abolla debido a que estad conectado a la losa de hormigdn superior).

e Panel 2:
c 660
c=660mm;t=15;—=——=44 - Clase 1
t 15
e Panel 3:
c 660
c=660mm;t=15;,—-=——=44 - Clase 1
t 15
e Panel 4: atraccién esclase 1y en el caso de panel comprimido:
c 970
c=970mm;t = 20;;=2—0= 48.5 - Clase 4

Por tanto, teniendo en cuenta de nuevo que la clase de la seccion es la mas desfavorable de sus elementos, la
clasificamos como clase 4, siendo necesaria la reduccién en el panel 4 para el caso en el que esté comprimido. Del
lado de la seguridad y para simplificar los calculos sin variar los ejes de la seccién, supondremos la reduccién a
realizar en cualquier caso de esfuerzos y en los dos paneles paralelos (1 y 4). Asi, igual que en el caso anterior:

e Panelly4
p=0736<1

b,=p*xb=0.714m

4
byy = byy = ——=357mm
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Quedando la seccion reducida de la siguiente forma:

1 1000

357 ‘ ‘ 357

Figura 66.  Seccidn reducida por flector de eje 3 en vigas longitudinales de calzada (cotas en mm)

Siendo su inercia eficaz:

1
Lyef = 2% 15 * 0.73 % 0.015 + 4 * 0.357 * 0.02 % 0.34% = 4.16 1073 m*

416 %1073

W3,el,ef = T =0.0119m3

o Esfuerzo de flexion en eje 2

Para el esfuerzo de flexidn en eje 2, teniendo en cuenta de nuevo que el coeficiente € tiene un valor de 0.81 para
acero de fyd=355MPa, los limites de esbeltez en el caso de paneles flectados para cada una de las clases es la
siguiente:

c
Clase 1 7 < 72&=58.32

C
Clase 2 7 < 83¢ = 67.23

c
Clase 3 7 < 124¢ = 100.44

c
Clase 4 7 > 124¢ = 100.44
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Y teniendo en cuenta estos limites y que en este caso los paneles 2 y 3 pueden estar traccionados o comprimidos
segun el signo del momento aplicado, la clasificacién de cada uno de los paneles que componen la seccion es la
siguiente:

e Panel 1: Clase 3, ya que de nuevo no abolla debido a que estd conectado a la losa de hormigdn superior
e Panel 2: atraccién es clase 1y en el caso de panel comprimido:

c 660
c=660mm;t= 15;E=E=44—>Clase4
e Panel 3: atraccién es clase 1y en el caso de panel comprimido:
c 660
c=660mm;t= 15;?=E=44—>Clase4
e Panel 4:
c 970
c=670mm;t= 20;?:W:48'5_) Clase 1

Por tanto, teniendo en cuenta de nuevo que la clase de la seccidon es la mds desfavorable de sus elementos, la
clasificamos como clase 4, pudiendo comprobarse por criterios eldsticos, pero siendo necesaria una reduccion de
aquellos paneles que lo requieran. En este caso, de nuevo pesar que solamente uno de los dos paneles a reducir (2
y 3) estaria comprimido en el caso de flexién de uno u otro signo, vamos a reducir ambos paneles para quedarnos
del lado de la seguridad y simplificar los calculos, haciendo que no varien los ejes principales de inercia de la
seccién. De la reduccidn realizada para el esfuerzo de compresién tenemos.

p=0788<1

b, =p*xb=0.520m
=260 mm

brl = brz =

Quedando la seccion reducida de la siguiente forma:
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1 1000

970

Figura 67.  Seccidn reducida por flector de eje 2 en vigas longitudinales de pasarela (cotas en mm)

Siendo su inercia eficaz:
1 3 2 -3 .4
Lyer =2x 12* 1° % 0.02+4+ 4 % 0.260 * 0.015 % 0.4925 =7.117 10" m

7.117 * 1073 3
Waeler = —5 - 0.0142 m

7.1.2.3.  Inestabilidad por pandeo

7.1.2.3.1. Pandeo por compresion

La viga longitudinal de calzada se ve sometida en determinados casos de combinacion de acciones a axiles de
compresion, por lo que deberemos estudiar la posible inestabilidad por pandeo de compresion de la viga.
Supondremos una longitud de pandeo de la viga igual a la distancia entre vigas de piso, es decir 2.5m.

m?*Exl; m?%21%10%%4.16x 1073

= = 1379533.82 kN
z 252

By =

A=

=0003>curvab-y=1

Aerr * fyx _ [0.055 m? % 355 MPa
P, 1379533.82 kN

Por lo que el efecto del pandeo por compresion es despreciable en las vigas longitudinales de pasarela.

7.1.2.3.2. Pandeo lateral por flexion

Segun el articulo 35.2 de la EAE, en secciones de perfiles huecos cuadrados (secciones en cajén) puede omitirse la
comprobacion frente a pandeo lateral, por lo que el coeficiente y;r = 1
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7.1.2.4.  Comprobacion resistente a axil y flexion

En el siguiente cuadro se resumen las caracteristicas mecdnicas empleadas en la comprobacion:

A 0.0598 m?
Aci 0.055 m?
Wes  1.13*102m?
Weis  0.0119 m?
Wei2  9.9%10°m?3

Welefiz  0.0142 m3

Tabla 23. Resumen caracteristicas mecdnicas empleadas en la comprobacion vigas longitudinales calzada

En cuanto a las comprobaciones a realizar para tener en cuenta la interaccién axil y flexién, realizaremos dos
comprobaciones principales segln sea el axil actuante en la envolvente de esfuerzos de compresién o traccion.
Para los flectores, en cualquier caso utilizaremos el modulo resistente eficaz obtenido anteriormente.

Comprobaciones a realizar:

o Axil de compresion:

N Ms LM .
0. = = Jyd
M xxAerr Xir *Waererr  Waelerf | C
o Axil de traccion:
N M M,
Omax = <f yd

—+ +
A xur* Waererr Waelers

Antes de realizar el calculo, debemos comprobar si es necesaria una reduccién de la fy por el efecto del cortante.
Para ello, segun el articulo 34.7.3 de la EAE, debemos comprobar que el cortante de disefio de la pieza no exceda

la mitad del cortante maximo que resiste.

En primer lugar se procede a la comprobacion en las almas (paneles 2 y 3). El cortante maximo que resisten sera
de:

vl

Ymo

Vpl,Rd = = 1932,5kN

El cortante real resistido seria el doble del anterior, ya que hay dos almas, pero en lugar de esto reduciremos el
esfuerzo de disefio a la mitad para tener en cuenta también el incremento que provoca el torsor. Segun el articulo
34.6 de la EAE, el torsor provoca una reducciéon del cortante maximo que resiste la pieza igual a:
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_ Tt,ED _

Vpurra = |1 =——"~| Vpira = 1729.5 kN
1,25 (-y)
W3/

L Ymo

T 249.6973
s 1-—0.015 -3
=——=——"=="—x10"" = 25.64 MP
TLED = ) "= 0,660 * 0.015 @
El valor de 7, gp se obtiene a partir del esfuerzo torsor maximo de la pieza, ya que esta seria la reduccion mas

desfavorable.

El esfuerzo Vip al que esta sometido el panel sera igual a la mitad del esfuerzo obtenido a partir del calculo de la
estructura, ya que tenemos dos almas. Ademas, se incrementa este esfuerzo cortante por la accién del torsor. Se
suman en valor absoluto suponiendo que el torsor incrementa el cortante, siendo esta la situacion mas

desfavorable.

Vamax | T _ 847.945 249697

Vaep = =5+ 2 120015
— no es necesaria la reduccion

=677.5kN < 0,5 1729.5 = 864.75 kN —

De la misma manera, al haber cortante en dos direcciones, comprobamos las alas (paneles 1 y 4) que por el
cortante no se tenga que reducir la resistencia de la pieza a flexion:

Vyira = 3935,22kN
Voir.ra = 3629.9 kN
T 249.6973
s

_ 5 _ 070-002 . .03 _
— 5 - 070-002 , 44-3_ 1893 yp
TeED = "= 0970+ 0.02 10 8.93 MPa

I B Vamax 4 T 267346 N 249.6973
3ED ™ "3ED ™ 9 s 2 0.70 — 0.02
— no es necesaria la reduccion

=501.32 kN < 0,5 3629.9 = 1814.95 kN —

Por tanto, como vemos, no es necesario reducir la resistencia a flexién de la pieza por el efecto del cortante y del

torsor.

En la tabla 24, se resumen las tensiones maximas obtenidas para cada uno de los casos de esfuerzos maximos y
concomitantes considerados, asi como el aprovechamiento obtenido:
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N M2 M3 Tension Aprovechamiento
(kN) (kNm) (kNm) (MPa)

Nmax 7748.215 188.9138 998.4767 226.78 67.08%
M2 Max | 3622642 806.1622 1008.3538 202.09 59.77%
M3 Max | 4209.041 79.6621 1671.7302 216.48 64.03%
Nmin -3126.292 253.0317  266.3684  97.04 28.70%
M2 min 6971.39 -649.1892  718.6292 222.68 65.86%
M3 min | 1471503 -290.008 -1120.7685 141.36 41.81%

Tabla 24.  Aprovechamiento obtenido para los casos mds desfavorables en vigas de calzada
7.1.2.5.  Comprobacion resistente a esfuerzo cortante

Los paneles de las alas y de las almas por ser de clase 4 son susceptibles a abollar, por lo tanto debemos
comprobar el estado limite por si fuera necesario disponer un mayor nimero de rigidizadores transversales y/o
longitudinales.

En primer lugar, calcularemos la resistencia a cortante del alma (paneles 2 y 3), en la que el cortante a comprobar
serd el del eje 2 (vertical).

Segun el articulo 35.5 de la EAE, en paneles sometidos a cortante se debe comprobar la resistencia a la abolladura
cuando su esbeltez sea tal que:

h 72

Para paneles de almas no rigidazadas — ; .
w

. h 31
Para paneles de almas rigidazadas — t—‘” > ;ewlkt

w

Donde para determinar el factor k¢ se tienen en cuenta los rigidizadores transversales que se colocan cada vez
gue se une una viga transversal. Estos rigidizadores son chapas del mismo espesor que el alma de la viga de piso,
es decir, 15mm, y estan por tanto colocados a una distancia de 2500mm.

Por lo tanto: a/h,, = 2500/660 = 3,79 > 1
2

hy
k; = 5,34 + 4,00 (7) +kpg = 5,62

El término k.g; = 0 ya que no tenemos rigidizadores longitudinales.

En nuestro caso, tenemos n=1,2 (recomendado por la EAE), y siendo h,, /t,, = 44 para las almas (paneles 2 y 3)
para las alas, vemos que no es necesario comprobar la seccién frente a abolladura, por lo que el cortante resistido
no se vera reducido. Asi:

h 31 31
Para paneles de almas rigidazadas — t_w > ?e./kt = 60.81\/ 5.62 =49.6
W :
%-hwtw %*660* 15
Vi = = = 1932,5kN
bw.Rd VYu 1.05 ’
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El esfuerzo Vgp al que estd sometido el panel serd igual a la mitad del esfuerzo obtenido a partir del calculo de la
estructura, ya que tenemos dos almas. Ademas, se incrementa este esfuerzo cortante por la accion del torsor. Se
suman en valor absoluto suponiendo que el torsor incrementa el cortante, siendo esta la situacion mas
desfavorable.

249.697

Vomax T  847.945
+—= +
1-0.015

Vorn =
2ED 2 s 2

= 677.5kN < 1932,5kN - cumple

Siendo s el brazo entre centros de gravedad de las chapas del alma.

En el caso de las alas (paneles 1y 4), debemos comprobar atendiendo al cortante en la direccién 3. Siguiendo el
mismo procedimiento que en el caso anterior, debemos comprobar si es necesaria la comprobacién a abolladura:

a/h,, = 2500/970 = 2.58 > 1

h 2
k. = 5,34 + 4,00 (7‘”) + kpsy = 5,941

h 31 31
Para paneles de almas rigidazadas — t_w > ?e\/k_t = 50.81\/ 5.941 = 51.00
W .

Por tanto, siendo };—W = % = 48.5 no serd necesaria la comprobacién a abolladura por cortante, y el cortante
resistente no se vera reducido.
La maxima resistencia de la seccion viene dada por:

f;

% : hwtw

Vowra = ———— = 3935,22kN
Ym1
V. V. Vimax [T _ 267346 | 2496973 _ ¢y 32 kv < 3935,22kN l
= = —_——= = . , -
3BD = T3ED T T T T T2 070 - 0.02 cumpre
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7.1.3. Arco.

Para las comprobaciones del arco, realizaremos en primer lugar una comprobacion frente al problema debido a la
inestabilidad por pandeo, y posteriormente comprobaremos las secciones de arranque y centro luz por ser las mas
desfavorables.

7.1.3.1.  Inestabilidad por pandeo.

En primer lugar, a nivel de Proyecto a Bdsico, no se ha realizado un modelo de calculo que tenga en cuenta los
efectos de segundo orden, por lo que para estudiar el pandeo del arco realizaremos una estimacion basada en
“Theory of Elastic Stability” de Thimosenko, concretamente en su epigrafe 7.10. Esta comprobacién nos permitira
saber si es posible despreciar el problema de inestabilidad por flexion y torsién.

Segun la referencia mencionada, tenemos que la carga critica radial del arco, tiene el siguiente valor:

Donde:

= FE:Mddulo de elasticidad transversal del material.

®  Inin: Inercia de eje débil. Debido a la variacion de seccion en nuestro caso, consideraremos a efectos de
esta aproximacién una inercia media de eje débil.

= R:Radio del arco.

= ys: Coeficiente que depende las condiciones de vinculacién del arco y el angulo de sector circular que
forma el arco.
En nuestro caso, un arco considerado como biempotrado y con un dngulo de 66°, segln la Tabla 7-9 de la
referencia mencionada, tenemos un coeficiente y5 =37.87.

FABLE 7-9. VALUES oF THE FACTOR vs IN EqQ. (7

60.1 12.6 1.85 1.54 1.40 1.00 0.69 0.60

— ML=

Figura 68.  Tabla 7-9 “Theory of Elastic Stability”. Thimosenko.
Sustituyendo en la formula anterior tenemos:

L + Ly
Imin _ mm,arranq;es min,cl —396%10-2 m*

E*hmin _ oo 21+ 108 * 3.96 x 102
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Para obtener un valor de carga radial aproximada en nuestro caso, hemos sumado la carga transmitida por las
péndolas para todos los casos de carga y hemos obtenido la maxima, que divida entre la longitud del arco nos da
una carga radial aproximada con la que poder comparar con la critica. La suma de axiles maximos en las péndolas
se produce en la combinacién ELU2. Con todo ello, tenemos:

Y Npax = 18862.7 kN

18862.7 kN

Amax = A 2549 kN/m

Por tanto, tenemos una relacion entre ambas cargas de:

Gmax _ 2549 kN/m

= =0.192
Ger 13214 kN/m

Como vemos, la relacion entre la carga maxima radial transmitida de forma aproximada vy la critica es pequefia,
incluso menor a un quinto, por lo que podriamos considerar en un primer andlisis que no se producen problemas
debidos a inestabilidad por pandeo. Debemos resaltar de nuevo, que en el Proyecto de Construccion seria
necesario un andlisis que considerara los efectos de segundo orden para ver si estos son o no realmente
despreciables.

7.1.3.2.  Comprobacion en seccion de arranques

De nuevo, en primer lugar obtenemos del modelo empleado para el calculo, los esfuerzos mas desfavorables en
sus secciones correspondientes. En la tabla 25 se resumen los esfuerzos maximos con sus respectivos
concomitantes, en la seccidon de arranques. Debido a que en este caso los esfuerzos normales tanto maximos
como minimos son del mismo signo, solo incluimos los de mayor valor absoluto.

N (kN) V2 (kN) V3(kN) T(kNm) M2 (kNm) M3 (kNm) COMBINACION

Nmax | 50225746 53.817 -65.184 164.3969 -18.0163 1614.1979 ELU2
V2Zmax | .19216.477 136.132 -41.515 154.9305  79.1829 1522.9463 ELU11
V3max | .17279.097 2062 107.26  -173.63 152.6325 1578.5916 ELU24
TMax | _18296.255 19.356 -20.274 274349  240.668 1483.7985 ELU34
M2 Max | _17834.045  7.966 14.912 253.1701 404.8877 1490.2004 ELU22
M3 Max | _17840.076 108.595 59.963 -159.4091  81.1261 1810.6294 ELU28

Tabla 25.  Esfuerzos mdximos, minimos y concomitantes en la seccion arranques del arco.

7.1.3.2.1. Definicion y clasificacion de la seccion.

La seccidén del arco en arranques es de nuevo una seccion armada en cajén cerrado de acero, por lo que
deberemos en primer lugar clasificar la seccién y realizar las comprobaciones de agotamiento de la seccion
mediante criterios elasticos o plasticos, segin corresponda.

La clasificacion de las secciones se llevard a cabo mediante la tabla 20.3.a, del articulo 20.3 de la EAE, que
establece las esbelteces mdaximas para cada clase de los paneles comprimidos y flectados. Y al igual que en el
epigrafe 6.1.1, dividiremos la seccién en 4 paneles, para facilitar la clasificacién de la seccién para cada uno de los
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esfuerzos que solicitan la seccion. La numeracion empleada para cada panel se resume en la Figura 69, asi como Y teniendo en cuenta estos limites, la clasificacion de cada uno de los paneles que componen la seccion es la
las dimensiones del cajon. siguiente:

650 e Panel 1:

c 600
c=600mm;t:25;zzf:24—>61ase1
e Panel 2:
#s 1 ¢ 950
c=950mm;t:25;zzfz38—>Clase4
e Panel 3:
c 950
c=950mm;t=25;z=f=38—>Clase4
L #25 #05 e Panel 4:
RN ¢ 600
c=600mm;t:25;E:E:24—>Clase1

Por tanto, la seccién es de Clase 4, la mds desfavorable, y serd necesario reducir los paneles 2 y 3 para obtener el
area eficaz de la seccién. Dicha reduccion, la realizamos segun el articulo 20.7 de la EAE, y segun la formulacién
gue en el mismo se indica. Una vez obtenido el coeficiente reductor (p), segun la tabla 20.7.a del mismo articulo,
realizamos la reduccidn que indique segun el caso, en el que nos ocupa, compresion. Por tanto,

e Panel2y3

#25 4 w2« E t\2
Ocrit = kq * m * (E) = 525.76 MPa

600——— A, = Ty _ 0.823

Ocrit

Figura 69.  Dimensiones cajon arranque de arcos (Cotas en mm)

Ay =022

o Esfuerzo de compresion p= Y =0891<1
D

Para el esfuerzo de compresion, teniendo en cuenta que el coeficiente € tiene un valor de 0.81 para acero de

fyd=355MPa, los limites de esbeltez de los paneles comprimidos para cada una de las clases es la siguiente: by =pxb=0846m

846
C = = —
Clase1 < 33¢=26.73 bry = bry = === 423 mm

c Quedando la seccion reducida, segln la Figura 70
Clase 2 7 < 38¢ = 30.78

c
Clase 3 r < 42¢& = 34.02

c
Clase 4 7 > 42 = 34.02
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T 650 T

1000

600

Figura 70.  Seccidn reducida por axil de compresion en arranque de arco (cotas en mm)
Siendo su area eficaz:
A =4 %423 x 25+ 650 %25 %2 = 0.0748 m?
o Esfuerzo de flexion en eje 3

Para el esfuerzo de flexién en eje 3, teniendo en cuenta de nuevo que el coeficient c = 950 mm ;t = 25 ;% =

925—50 = 38e € tiene un valor de 0.81 para acero de fyd=355MPa, los limites de esbeltez para cada una de las clases

es la siguiente:

c
Clase 1 7 < 72&=58.32

c
Clase 2 r < 83¢ =67.23

c
Clase 3 7 < 124¢ =100.44

c
Clase 4 7 > 124¢ = 100.44

Y teniendo en cuenta estos limites y que los paneles 1 y 4 pueden estar traccionados o comprimidos segun el
signo del momento aplicado, la clasificacion de cada uno de los paneles que componen la seccidn es la siguiente:
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e Panel 1: Clase 1 comprimido o traccionado (ver apartado anterior)

e Panel 2:
c 950
c=950mm;t=25;,-=——=38 - Clase 1
t 25
e Panel 3:
c 950
c=950mm;t=25;;=f=38—>Clase1

e Panel 4: Clase 1 comprimido o traccionado (ver apartado anterior)

Por tanto, teniendo en cuenta de nuevo que la clase de la seccién es la mas desfavorable de sus elementos, la
clasificamos como clase 3, pudiendo comprobarse por criterios elasticos, sin ser necesaria ninguna reduccion.

o Esfuerzo de flexion en eje 2

Para el esfuerzo de flexién en eje 2, teniendo en cuenta de nuevo que el coeficiente € tiene un valor de 0.81 para
acero de fyd=355MPa, los limites de esbeltez en el caso de paneles flectados para cada una de las clases es la
siguiente:

c
Clase 1 7 < 72&=58.32

c
Clase 2 7 < 83 =67.23

c
Clase 3 7 < 124¢ =100.44

c
Clase 4 7 > 124¢ = 100.44

Y teniendo en cuenta estos limites y que en este caso los paneles 2 y 3 pueden estar traccionados o comprimidos
segun el signo del momento aplicado, la clasificacién de cada uno de los paneles que componen la seccion es la

siguiente:
e Panel 1:
c 600
c=600mm;t=25;,-=——=24 > Clase 1
t 25
e Panel2: atraccién esclase 1y en el caso de panel comprimido:
c 950
c=950mm;t:25;E:2—5: 38 = Clase 4
e Panel 3: atraccién es clase 1y en el caso de panel comprimido:
c 950
c=950mm;t=25;—=——=38 > Clase 4
t 25
e Panel 4:
c 600
c=600mm;t:25;z:2—5:24—>61ase1
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Por tanto, teniendo en cuenta de nuevo que la clase de la seccidon es la mds desfavorable de sus elementos, la
clasificamos como clase 4, pudiendo comprobarse por criterios eldsticos, pero siendo necesaria una reduccién de
aquellos paneles que lo requieran. En este caso, de nuevo pesar que solamente uno de los dos paneles a reducir (2
y 3) estaria comprimido en el caso de flexién de uno u otro signo, vamos a reducir ambos paneles para quedarnos
del lado de la seguridad y simplificar los calculos, haciendo que no varien los ejes principales de inercia de la
seccién. De la reduccidn realizada para el esfuerzo de compresién tenemos.

p=0891<1

b, =p*xb=0.846m

846
le = bTZ == 423 mm
Quedando la seccion reducida de la siguiente forma:

650

423
1000

423

600

Figura 71.  Seccidn reducida por flector de eje 2 en arranques del arco (cotas en mm)

Siendo su inercia eficaz:

1
Lyef =2 % ° 0.653 % 0.025 + 4 * 0.423 = 0.025 = 0.6375% = 0.018335 m*

0.017763 3
WZ,el,ef = W =0.056416m

2
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7.1.3.2.2. Comprobacion resistente a axil y flexion

En el siguiente cuadro se resumen las caracteristicas mecdnicas empleadas en la comprobacioén:

A 0.0800 m?
Act 0.0748 m?
Wes  0.0303m3
Wes  0.0303 m?
Weio  0.0580 m3

Welefiz 0.0564 m3

Tabla 26.  Resumen caracteristicas mecdnicas empleadas en la comprobacion arranques del arco

En cuanto a las comprobaciones a realizar para tener en cuenta la interaccion axil y flexion, realizaremos dos
comprobaciones principales segln sea el axil actuante en la envolvente de esfuerzos de compresién o traccion.
Para los flectores, en cualquier caso utilizaremos el modulo resistente eficaz obtenido anteriormente.

Comprobaciones a realizar:

o Axil de compresién:

N Ms LM .
0. = = Jyd
M x % Aerr Xor *Waererr  Waererr  C
o Axil de traccion:
N Ms M,
Omax = <f yd

— 4+ +
A xr* Waeterr Waelerr

Antes de realizar el calculo, debemos comprobar si es necesaria una reduccién de la fy por el efecto del cortante.
Para ello, segun el articulo 34.7.3 de la EAE, debemos comprobar que el cortante de disefio de la pieza no exceda
la mitad del cortante maximo que resiste.

En primer lugar se procede a la comprobacion en las almas (paneles 2 y 3). El cortante maximo que resisten sera
de:

A, (f_y>
_ W3/ _
Voira = ————— = 4636.0 kN
Ymo
El cortante real resistido seria el doble del anterior, ya que hay dos almas, pero en lugar de esto reduciremos el

esfuerzo de disefio a la mitad para tener en cuenta también el incremento que provoca el torsor. Segun el articulo
34.6 de la EAE, el torsor provoca una reducciéon del cortante maximo que resiste la pieza igual a:
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Vpirra =|1=——"~| Vpira = 42840 kN
1,25 (—y)

274.35
_ _ 0.650 —0.025

T
o =S _
LED T 4. T 0.950 % 0.025

* 1073 = 18.53 MPa

El valor de 7. gp se obtiene a partir del esfuerzo torsor maximo de la pieza, ya que esta seria la reduccion mas
desfavorable.

El esfuerzo Vgp al que esta sometido el panel sera igual a la mitad del esfuerzo obtenido a partir del calculo de la
estructura, ya que tenemos dos almas. Ademas, se incrementa este esfuerzo cortante por la accion del torsor. Se
suman en valor absoluto suponiendo que el torsor incrementa el cortante, siendo esta la situacion mas
desfavorable.

Vomax , T _ 136.132 274.35

Vopp = +
2ED 2 s 2 0.650 — 0.025
— no es necesaria la reduccion

=508.66 kN < 0,5+ 4284.0 = 2142.0 kN —

De la misma manera, al haber cortante en dos direcciones, comprobamos las alas (paneles 1 y 4) que por el
cortante no se tenga que reducir la resistencia de la pieza a flexién:

Vyira = 2928.0 kN
Vour.ra = 2702.3kN

274.35
1-0.025

T
o =S —_1-0025
LED T4, 7 0.600 * 0.025

* 1073 = 18.80 MPa

Vs T 10726  274.35
Vagp = Vagp ===+ 0=+ T 058

— no es necesaria la reduccion

= 350.12 kN < 0,5 % 2928.0 = 1351.17 kN -

Por tanto, como vemos, no es necesario reducir la resistencia a flexion de la pieza por el efecto del cortante y del
torsor. En la tabla 27, se resumen las tensiones maximas obtenidas para cada uno de los casos de esfuerzos
maximos y concomitantes considerados, asi como el aprovechamiento obtenido:

N M2 M3 Tension Aprovechamiento

(kN) (kNm)  (kNm) (MPa)
Nmax ‘ -20225.75 -18.02 1614.20 323.99 95.83%
M2 Max | -19216.48 79.18 152295 308.57 91.27%
M3 Max | -17279.10 152.63 1578.59 285.81 84.53%

Tabla 27.  Aprovechamiento obtenido para los casos mds desfavorables en arranque de arcos
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7.1.3.2.3. Comprobacion resistente a esfuerzo cortante

Los paneles de las alas y de las almas por ser de clase 4 son susceptibles a abollar, por lo tanto debemos
comprobar el estado limite por si fuera necesario disponer un mayor nimero de rigidizadores transversales y/o
longitudinales.

En primer lugar, calcularemos la resistencia a cortante del alma (paneles 2 y 3), en la que el cortante a comprobar
serd el del eje 2 (vertical).

Segun el articulo 35.5 de la EAE, en paneles sometidos a cortante se debe comprobar la resistencia a la abolladura
cuando su esbeltez sea tal que:

. h 72
Para paneles de almas no rigidazadas — t—‘” > TE
w

.. hy _ 31
Para paneles de almas rigidazadas — - > . ke

Donde para determinar el factor k; se tienen en cuenta los rigidizadores transversales que se colocan cada vez
gue se une una viga transversal. Estos rigidizadores son chapas de 20 mm en el caso del arco y estan por tanto
colocados a una distancia de 2500mm.

Porlo tanto: a/h,, = 2500/950 = 2.63 > 1
2

hy
ke = 5,34 + 4,00 (7) 4 kyy = 5,92

El término k.5 = 0 ya que no tenemos rigidizadores longitudinales.

En nuestro caso, tenemos n=1,2 (recomendado por la EAE), y siendo h,, /t,, = 38 para las almas (paneles 2 y 3)
para las alas, vemos que no es necesario comprobar la seccién frente a abolladura, por lo que el cortante resistido
no se vera reducido. Asi:

h 31 31
Para paneles de almas rigidazadas — t_w > ?sw/kt = EO.SlV 5.92 =50.92
W .
fyTg-hwtw %*950*25
v, = = = 4636.0 kN
bw.Rd VYua 1.05

El esfuerzo Vgp al que estd sometido el panel serd igual a la mitad del esfuerzo obtenido a partir del calculo de la
estructura, ya que tenemos dos almas. Ademas, se incrementa este esfuerzo cortante por la accion del torsor. Se
suman en valor absoluto suponiendo que el torsor incrementa el cortante, siendo esta la situacion mas
desfavorable.

Vomax T 136.132 274.35
V = —_—
2ED 2 TS 2 T0650-0025

= 508.66 kN < 4636.0 kN = cumple

Siendo s el brazo entre centros de gravedad de las chapas del alma.
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En el caso de las alas (paneles 1y 4), debemos comprobar atendiendo al cortante en la direccién 3. Siguiendo el
mismo procedimiento que en el caso anterior, debemos comprobar si es necesaria la comprobacién a abolladura:

a/h,, = 2500/600 = 4.167 > 1

h 2
k. = 5,34 + 4,00 (7”") + kysy = 5,57

h 31 31
Para paneles de almas rigidazadas — t_w > Ee,/kt =13 0.81v5.57 = 49.40
W .
Por tanto, siendo ’;—W = % = 24 no serd necesaria la comprobacién a abolladura por cortante, y el cortante
w

resistente no se vera reducido.
La maxima resistencia de la seccion viene dada por:

fﬂ ch.t

\/’5_) w*w

Vowra = ———— = 2928.0 kN
Ym1

Vimax T _107.26 27435

Vaep = Vaep = —— + o= 5+t 14028

= 350.12 kN < 2928.0 kN - cumple

7.1.3.3. Comprobacion en seccion de centro luz

De nuevo, en primer lugar obtenemos del modelo empleado para el célculo, los esfuerzos mas desfavorables en la
seccién centro luz. En la tabla 28 se resumen los esfuerzos maximos con sus respectivos concomitantes, en dicha
seccién. Debido a que en este caso los esfuerzos normales tanto maximos como minimos son del mismo signo,
solo incluimos los de mayor valor absoluto.

N (kN) V2 (kN) V3 (kN) T(kNm) M2 (kNm) M3 (kNm) COMBINACION
Nmax | 50854.036 -21.777 -1.322 982603  -3.7637 13703 ELU2
V2 max | -20086.299 275.693 43.812 28.9793 -93.2126 -619.2985 ELU16
V3max | -19664.152 227.619 44173 27.5274 405778  119.106 ELU15
TMax | -18918.149  -21.53 -2.000 148.6463  -5.6936 2.073 ELU4
M2 Moax | -18172.569 269.331 34.465 42.9581 -120.4254 -742.4789 ELU18
M3 Max | -18172.569 269.331 34.465 42.9581 -120.4254 -742.4789 ELU18

Tabla 28. Esfuerzos maximos, minimos y concomitantes en la seccion arranques del arco.
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7.1.3.3.1. Definicion y clasificacion de la seccion.

La seccidn del arco en centro luz es de nuevo una seccidon armada en cajon cerrado de acero, por lo que
deberemos en primer lugar clasificar la seccidén y realizar las comprobaciones de agotamiento de la seccion
mediante criterios elasticos o plasticos, segin corresponda.

La clasificacién de las secciones se llevara a cabo mediante la tabla 20.3.a, del articulo 20.3 de la EAE, que
establece las esbelteces maximas para cada clase de los paneles comprimidos y flectados. Y al igual que en el
epigrafe 6.1.1, dividiremos la seccién en 5 paneles, para facilitar la clasificacion de la seccién para cada uno de los
esfuerzos que solicitan la seccion. La numeracién empleada para cada panel se resume en la Figura 72, asi como
las dimensiones del cajon.

En el caso de la seccidn de centro luz, debido a que no es una seccidn simétrica respecto a los ejes considerados, y
la los esfuerzos obtenidos de flexién no son los de referidos a los ejes principales de la seccién, realizaremos del
lado de la seguridad a nivel de proyecto bdasico Unicamente la reduccién de la seccién por compresion. En
apartados anteriores puede observarse como esta reduccién es la mas desfavorable, ya que es la que mayor drea
de la misma reduce.

1500

! &00

Figura 72.  Dimensiones cajon centro luz de arcos (Cotas en mm)
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o Esfuerzo de compresiéon e Panel 1:
Para el esfuerzo de compresion, teniendo en cuenta que el coeficiente € tiene un valor de 0.81 para acero de f T2« E t\? 504 66 MP
fyd=355MPa, los limites de esbeltez de los paneles comprimidos para cada una de las clases es la siguiente: Ocrit = Ka * 12 % (1 —v2) * (E) - : a
cl 1 ¢ <33 26.73 f
ase - & = 26.
t A, = |22 =0.8223
Ocrit
I < 38 30.78
Clase 2 E< e = 30. A, —0.22
p= — =0891<1
P

c
Clase3 —<42¢=34.02
t b, =p*b = 084734 m

c
- — 847.34mm
Clase 4 ” > 42¢ = 34.02 by, = by = —— = 424mm

e Panel 3:

Y teniendo en cuenta estos limites, la clasificacion de cada uno de los paneles que componen la seccién es la

w2 % E t\2
siguiente: Ocrit = Kq * 2 =" (E) = 230.42 MPa
e Panel 1: r
c 951 _ |Jyk _
c=951mm;t=25;-=—=—=24 > Clase 4 Ap = /a —=1.2412
t 25 crit
e Panel 2:
c 8l6.1 _Ap—022
¢ =816.1mm;t =25;-=——— = 32.65 - Clase 3 p=——z ——0663=<1
t 25 p
e Panel 3:
c=1435mm;t =25;—-=——=57.4 > Clase 4
t 25 951.4mm
e Panel 4: brl = br2 = T =476 mm
1433 t=25 c_ 1433 573 - Cl 4
= . = = — = . —_
¢ mm; 't 25 ase e Panel 4:
e Panel 5:
c_7633 k m ek (t)z 231.07 MP
— A = — o= % -] = .
c=7633mm;t=25; : T 30.53 - Clase 2 Ocrit a1 (1—v2) \¢ a
Por tanto, la seccién es de Clase 4, la mdas desfavorable, y serd necesario reducir los paneles 1, 3 y 4 para obtener f
k
el drea eficaz de la seccidn. Dicha reduccion, la realizamos segun el articulo 20.7 de la EAE, y segln la formulacion Ap = Y= =1.240
, . , Ocrit
gue en el mismo se indica. Una vez obtenido el coeficiente reductor (p), segun la tabla 20.7.a del mismo articulo,
realizamos la reduccion que indique segun el caso, en el que nos ocupa, compresién. Por tanto, A, — 0.22
p=—75—=0663<1
A
P

b, =p*xb=0.9501m

950.1mm
by = by, = — =475 mm
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Quedando la seccidon reducida, segun la Figura 73:

8161

424ﬂ F424 476

475

475

763.3

Figura 73.  Seccidn reducida por axil de compresion en centro luz de arco (cotas en mm)
Siendo sus caracteristicas eficaces con respecto a los ejes mencionados anteriormente:
Agr = 0.1113.52 m?
I =0.031005 m*
I30r = 0.0364 m*
I;3¢0f = 5.562 * 103m*
7.1.3.3.2. Comprobacion resistente a axil y flexion

Antes de realizar el calculo, debemos comprobar si es necesaria una reduccién de la fy por el efecto del cortante.
Para ello, segun el articulo 34.7.3 de la EAE, debemos comprobar que el cortante de disefio de la pieza no exceda
la mitad del cortante maximo que resiste. A efectos de proyecto bdsico, realizaremos la simplificacion de que los
paneles 1,2 y 5 resisten el cortante horizontal en la direccién 3 y los paneles 3 y 4 resisten el cortante vertical en la
direccion 2.
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En primer lugar se procede a la comprobacién de los paneles 3 y 4. El cortante maximo que resiste el menor de
ellos sera de:

()

Ymo

VoLra = = 6993.02 kN

El cortante real resistido seria el doble del anterior, ya que hay dos almas, pero en lugar de esto reduciremos el
esfuerzo de disefio a la mitad para tener en cuenta también el incremento que provoca el torsor. Segun el articulo
34.6 de la EAE, el torsor provoca una reduccién del cortante maximo que resiste la pieza igual a:

Tt,ED

Vorrra = |1 — — N
1,25 (—y)
V3

s Ymo -

Vyira = 6874.1kN

148.65
1.2

=——% %1073 =4.15MP
1433+ 0.025 @

T
__S
TtED = A

v
El valor de 7, gp se obtiene a partir del esfuerzo torsor maximo de la pieza, ya que esta seria la reduccion mas
desfavorable.

El esfuerzo Vgp al que estd sometido el panel serd igual a la mitad del esfuerzo obtenido a partir del calculo de la
estructura, ya que tenemos dos almas. Ademas, se incrementa este esfuerzo cortante por la accién del torsor. Se
suman en valor absoluto suponiendo que el torsor incrementa el cortante, siendo esta la situacion mas
desfavorable.

Vomax | T 286.35 148.65

Voop = - = 28635 kN < 0.5 * 6874.1 = 3437.05 kN
260 = 5 T 7 TT12 o -

— no es necesaria la reduccion

Por otro lado, comprobamos de forma similar los paneles 1, 2 y 5, que por el cortante no sea necesario reducir la
resistencia de la pieza a flexion. Analizamos el panel 5 ya que es el de menor 4rea de cortante:

Vpl,Rd = 37264 kN

Viour.ra = 3607.44 kN

T 148.65
S 1

=5 - 1073 = 7.79 MP
TED = Y T 07636 % 0.025 .

Vamax =T 44173 148.65
Vsgp = Vagp = =5+ — = ——+——— = 170.74 kN < 0,5+ 360744 = 1803.72 kN ~

— no es necesaria la reduccion
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Por tanto, como vemos, no es necesario reducir la resistencia a flexion de la pieza por el efecto del cortante y del
torsor.

En cuanto a las comprobaciones a realizar para tener en cuenta la interaccién axil y flexion, realizaremos esta vez
la comprobacién de axil de compresion, ya que como es légico no se producen axiles de traccién en el arco. La
comprobacion deberemos realizarla en ejes no principales de inercia, debiendo comprobar cada uno de los 4
vértices que forman la seccién. Para la comprobacion de axil se utilizara el area eficaz y para los flectores, en
cualquier caso utilizaremos el modulo resistente eficaz obtenido anteriormente.

Comprobaciones a realizar:

N Z*M3*123,ef+M2 *13,ef_Y*M2*123,ef+M3 *Iper

_ <
X*Aeff fyd

Omax =

13,ef * 12,ef - 1223,ef I3,ef * IZ,ef - 1223,ef

Donde se ha considerado como Z la coordenada del punto en el eje 3 y como Y la coordenada en el eje 2. En la
Figura 74 pueden verse los puntos estudiados, correspondiente con los 4 vertices y en la Tabla 30 se resumen las
tensiones maximas obtenidas para cada uno de los casos de esfuerzos maximos y concomitantes considerados, asi
como el aprovechamiento obtenido, en cada uno de dichos puntos. Destacar que la tensién se expresa en
negativo por ser de compresion, al contrario de las comprobaciones anteriores donde se obtenia su valor en valor
absoluto.

Figura 74.  Puntos a comprobar en la seccion centro luz del arco y ejes empleados.

N M2 M3 Combinacion
(kN) (kNm) (kNm)
Nmax ‘ -20854.036 -3.7637 1.3703 Combinaciéon 1

M2 Max/M3 Max ‘ -18172.569 -120.4254 -742.4789 Combinacion 2

Tabla 29. Combinaciones consideradas en centro luz para esfuerzos mds desfavorables en flexion
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Vértice Coordenada Coordenada Y Tension Aprovechamiento Tension Aprovechamiento
Z( eje 3) (eje 2) (MPa) P (Mpa) P
1 1.089 m 0.402 m -187.27 55.39%  -105.94 31.33%
2 0.125m -0.747 m -187.08 55.33% | -262.50 77.64%
3 -0.675m -0.747 m -187.17 55.36% | -265.15 78.42%
4 -0.675m 0.753 m -187.54 55.47% @ -64.92 19.20%
Combinacion 1 Combinacion 2
Tabla 30.  Resultados obtenidos para los 4 puntos estudiados.
7.1.3.3.3. Comprobacion resistente a esfuerzo cortante

Los paneles son susceptibles a abollar, por lo tanto debemos comprobar el estado limite por si fuera necesario
disponer un mayor nimero de rigidizadores transversales y/o longitudinales.

En primer lugar, calcularemos la resistencia a cortante del alma 3 y 4, en la que el cortante a comprobar serd el del
eje 2 (vertical).

Segun el articulo 35.5 de la EAE, en paneles sometidos a cortante se debe comprobar la resistencia a la abolladura
cuando su esbeltez sea tal que:

. h 72
Para paneles de almas no rigidazadas — t—"" > e
w

. Ry _ 31
Para paneles de almas rigidazadas — > . ek

w

Donde para determinar el factor k; se tienen en cuenta los rigidizadores transversales que se son chapas de 25
mm en el caso del arco y estan colocados a una distancia de 2500mm.

Porlotanto: a/h,, = 2500/1433 = 1.75 > 1
2

hw
ke = 5,34 + 4,00 (7) + Ky = 6.65

El término k.g; = 0 ya que no tenemos rigidizadores longitudinales.

En nuestro caso, tenemos n=1,2 (recomendado por la EAE), y siendo h,,/t,, = 57.3 para los paneles 3 vy 4,
tenemos:

31

h 31
Para paneles de almas rigidazadas — t_w > Eé\/k—t = EO.SlV 6.65 = 53.97
W .

Como vemos, en este caso es necesario comprobar la seccion frente a abolladura, por lo que el cortante resistido
se vera reducido. Asi:
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fyw
n- ﬁ ' hwtw
Vb,ra = Vow,ra + Vprra < ————— = 2318,97kN
Ym1
Donde Vi ra ¥ Vi s,ra SON, respectivamente, la contribucion de las almas y de las alas frente al esfuerzo cortante.
La contribucién de las alas no la tendremos en cuenta quedando asi del lado de la seguridad, y la contribucion del
alma viene dada por la siguiente expresién:

fyw
Aw” ' hwtw
Voo V3
bw,Rd —
Ym1
Doénde el factor reductor por abolladura y,, viene dado por:
Tabla 35.5.2.1
Coeficiente y,. para la contribucion del alma frente a abolladura
por cortante
Pamel extremo rigido Panel exiremo no rigide
- 0,83
A -::'_
w 1 R ]
(12 I 083 0,83
—— = A, < 108 = =
m Ay Ay
T =108 137 0,83
Ao = 10 07 +4, A,
13
[1.2 Y
2 11,1
10 \”\
08
N
0,7
=
X 0 \'\-\_H.lf
“-H“H"-u_\_\_\__
0,5 — —
0,4 H?’“ o M e
0,3 7] =
02
0,1
0,0
a0 02 04 08 08 10 12 14 15 18 2D 22 24 28 28 4D
ii
1 Pansl sxtrema rigida
2 Pansl extremao no rigido
3 Hangodsgn

Figura 75.  Tabla 35.5.2.1 de la EAE
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Utilizaremos la curva 2 debido a que hay puntos intermedios que no tienen extremo rigido, quedandonos del lado
de la seguridad. Asi, obtenemos el pardmetro A,,:

V3
Ay = M =0,73
Ter
Donde 1. = k0!
__TF (tw)z = 57.76 MP
ET 10— \h,) 7" 4

Entrando en la tabla con el valor de 4,, = 0,61 se obtiene un y,, = 1. Por lo tanto:

fyw

Xw* \/§ ’ hwtw
Vowra = ———————— = 6993.02 kN
Ym1

El esfuerzo Vgp al que estd sometido el panel serd igual a la mitad del esfuerzo obtenido a partir del calculo de la
estructura, ya que tenemos dos almas. Ademas, se incrementa este esfuerzo cortante por la accion del torsor. Se
suman en valor absoluto suponiendo que el torsor incrementa el cortante, siendo esta la situacion mas
desfavorable.

Vomax T 28635 148.65
V. = +—= +
2ED 2 s 2 1.2

= 286.35 kN < 6993.02 kN — cumple

Siendo s el brazo entre centros de gravedad de las chapas del alma.

Para los paneles 1, 2 y 5 realizaremos la misma comprobacién que en el caso anterior, reduciendo del lado de la
seguridad la resistencia para los paneles mayores y comprobando para los menores.

.. hy _ 31
Para paneles de almas rigidazadas — t—‘” > TE k¢

w

Donde para determinar el factor k; se tienen en cuenta los rigidizadores transversales que son chapas de 25 mm
en el caso del arco y estan colocados a una distancia de 2500mm.

Por lo tanto: a/h,, = 2500/763.6 = 3.274 > 1
2

hy
k, = 5,34 + 4,00 (7) tkyq = 5.71

El término k.g; = 0 ya que no tenemos rigidizadores longitudinales.

En nuestro caso, tenemos n=1,2 (recomendado por la EAE), y siendo para el mayor panel (panel 1) h,,/t,, =
38.04 para los paneles 1,2 y 5, tenemos:

31

h 31
Para paneles de almas rigidazadas — t_w > Ee,/kt = EO.SlV 6.65 = 50.02
W .
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Como vemos, en este caso no es necesario comprobar la seccion frente a abolladura, por lo que el cortante
resistido no se vera reducido. Asi, para el panel 5, el de menor area de cortante:

fow

Ryt
\/§ w*w
Vpra = ~o— = 3726.4

Ym1
El esfuerzo Vip al que esta sometido el panel sera:

Vamax T 44173  148.65
Vigp = — +; =— + = 170.74 kN < 3726.4 kN — cumple

Siendo s el brazo entre centros de gravedad de las chapas del alma.

7.1.4. Vigas transversales (Vigas de piso)

Para la comprobacién de resistencia de las vigas de piso obtenemos los esfuerzos maximos en la seccion central,
seccion con las vigas longitudinales mas separadas y por tanto donde presentan una longitud mayor. Analizando
los resultados obtenidos del programa SAP2000 podemos ver que los esfuerzos en esta seccién son
significativamente mas desfavorables que en el resto de vigas de piso. Al igual que en los epigrafes anteriores,
comprobaremos la resistencia de estas vigas en las secciones criticas de las mismas, es decir, empotramientos con
vigas longitudinales y centro luz. Por ello, las secciones a comprobar serdn: empotramiento de la viga transversal
en voladizo con la viga longitudinal de pasarela, empotramientos de la viga del hueco, empotramiento de la viga
transversal con la viga longitudinal de calzada y, por ultimo, centro luz de la viga trasnversal

7.1.4.1.  Seccion empotramiento vigas transversales en voladizo

De nuevo, en primer lugar obtenemos del modelo empleado para el calculo, los esfuerzos mas desfavorables en la
seccién de estudio. En este caso, el momento de eje débil, el torsor y el cortante en la direccién horizontal son
despreciables, y a su vez, el momento de eje fuerte maximo se produce para la misma combinacién que el axil de
compresién. Por tanto, solo tenemos dos combinaciones de estudio, las cuales pueden verse en la Tabla 31.

N(kN) V2 (kN) V3 (kN) T(kNm) M2 (kNm) M3 (kNm) COMBINACION

NmGXM3MaX\-1213.1 41732 -0.124 0.0012  0.0554 209.78 ELU48
V2max | 10965 -123261 0.6 00012 02194  1.8147 ELUSO0

Tabla 31. Esfuerzos maximos y concomitantes en vigas transversales de voladizo
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7.1.4.1.1. Definicion y clasificacion de la seccion:
T 143
| |
#20
700 660
#15 —_
- #20
| » |
U 300 1

Figura 76.  Seccidn vigas de piso en empotramiento de voladizos (cotas en mm).

En cuanto a la clasificacidon de la seccion, segun el articulo 20.3 de la EAE cuyos limites han sido expuestos en los
epigrafes anteriores, es la siguiente:

e Almas:
» c 660
compresion — T T 44 > 42¢ - Clase 4
o c_6
flexion eje 3 - =15 - 44 < 72¢ - Clase 1
o Alas:

c 1425

compresion — =30 - 7.125 < 9¢ - Clase 1

No estudiamos la flexién en las alas, debido a que como hemos visto la compresién es el caso de clasificacién de
secciones mas desfavorable, para el que ya obtenemos clase 1. Por tanto, en el caso de flexion de eje 3, la seccion
es clasificada como clase 1, mientras que para compresion, la seccion es clase 4 y debemos reducir el alma.
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La reduccién del drea del alma se realiza de nuevo segun el articulo 20.7 de la EAE:

m2Et? 2 % 210000 * 152

= 98.04 MPa

Of

k, =4

T12(1—vD)b? 12 (1 — 0.32) 6602

Oer = ky0p = 392.16 MPa

’ £, 355
A= 2= = 0.9515
P~ oo, 4|392.16

p

Ap

_ Ap—022

b, =px*b =0.8433 x 660 = 535 mm

535
le = bT‘Z = T = 267.5 mm

700

267.5

267.5

Figura 77.  Seccidn reducida en vigas transversales de voladizo.

Asi, para el esfuerzo de compresion tenemos un area eficaz:

Agpr =557 * 15 4 2 % 300 * 20 = 20025 mm?
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7.1.4.1.2. Inestabilidad por pandeo
o Pandeo por compresion

En este tramo de la viga de piso, debido a la coaccién de la losa, no es posible que se produzca pandeo en el eje
débil, ya que esta se une mediante conectadores al ala superior y evita la posible salida de su plano. En cuanto al
pandeo respecto al eje fuerte, ademas de que la viga en si tiene un elevado valor de la inercia, deberiamos contar
también que la losa la coacciona.

Por todo esto se puede afirmar que no sera necesario analizar el posible pandeo por axil.
o Pandeo lateral por flexidn

De la misma forma que se ha expresado anteriormente, la losa coacciona el movimiento de la pieza evitdndose asi
el posible caso de pandeo lateral.

7.1.4.1.3. Comprobacion resistente a axil y flexion

En el siguiente cuadro se resumen las caracteristicas mecanicas empleadas en la comprobacién:

A 0.0219m?
Agt 0.020025 m?
Wez 4.99%103m?*

Wez 6.01%10%m*

Tabla 32.  Resumen caracteristicas mecdnicas empleadas en la comprobacion vigas transversales del voladizo

En primer lugar es necesario comprobar si el cortante maximo de disefio es superior a la mitad del cortante Ultimo
de la pieza, para si fuera ese el caso, reducir el limite elastico de la seccidon como se expone en el articulo 34.7.3 de
la EAE.

Realizando el mismo procedimiento expuesto en epigrafes anteriores y teniendo en cuenta que, en este caso, a
diferencia de las vigas longitudinales, la torsion es despreciable, por lo que no se reduce la resistencia maxima a
cortante de la pieza:

fy
4 ()
VoLra = y_\/g = 1932.5kN
MO

Vamax = 123.261 kN < 0.5V, rq — no es necesaria la reduccion

Por ultimo, el esfuerzo predominante referido a solicitaciones normales de estas vigas es el de compresion,
produciéndose los maximos flectores concomitantes con el maximo valor de compresiéon para la misma
combinacién. Por ello, la comprobacion a realizar es la siguiente:

N M M <f
0. = s d
max Aeff W3,el WZ,el Y
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Con la cual para el caso de carga mas desfavorable se obtiene un aprovechamiento de:

N M2 M3 Tension Aprovechamiento
Vi I
(kN)  (kNm) (kNm) (MPa) ‘T
-1213.073 -0.193 209.78  69.68 20.61%

Tabla 33.  Aprovechamiento obtenido para los casos mds desfavorables en vigas transversales de voladizo.

7.1.4.1.4. Comprobacion resistente a esfuerzo cortante

Por tratarse el alma de un panel de clase 4 es posible que se produzca el fendmeno de abolladura del alma por
cortante, por ello, debemos comprobar si es necesario reducir su resistencia segun lo expuesto en el articulo 35.5
de la EAE:

hy,
Para paneles de almas no rigidazadas - — = 44 < —¢& = 48.6
tw n
Siendo n,= 1.2 segln se recomienda en el mismo articulo. Como vemos, no es necesaria la reduccion de
resistencia por abolladura. Por lo tanto, |a resistencia méaxima a cortante sera:

(%)

” = 1932.5kN >V, gx = 123.261 kN — cumple
Mo

VoLra =

7.1.4.2.  Seccion empotramiento vigas transversales de hueco

De nuevo, en primer lugar obtenemos del modelo empleado para el célculo, los esfuerzos mas desfavorables en la
seccion de estudio. En este caso, como en el epigrafe anterior, el momento de eje débil, el torsor y el cortante en
la direccién horizontal son despreciables. Por tanto, tenemos tres combinaciones de estudio, las cuales pueden
verse en la Tabla 34.

N(kN) V2 (kN) V3(kN) T(kNm) M2 (kNm) M3 (kNm) COMBINACION

Nmax | 112924 213.128 -3.876 -0.0117 57955  -1262.8049 ELU44
M3 Max \ 45635 225.189 0261 -0.0054 -0.4672 -1327.1702 ELU13
V2max | 45935 225259 0.094 -0.0055 -0.2177 -1326.8956 ELU20

Tabla 34. Esfuerzos madximos y concomitantes en vigas transversales de hueco.

7.1.4.2.1. Definicion y clasificacion de la seccion

La seccion de la viga de hueco es de seccion constante, con la misma geometria que la seccién de empotramiento
de las vigas transversles de voladizo. Por ello, la clasificacion y reduccion de la seccion es la misma del Epigrafe
7.1.4.1. y las geometria de la seccion puede verse en la 79.

La seccion es de clase 4 para esfuerzos de compresion, mientras que es clasificada como clase 1 para esfuerzos de
flexién. Asi, para esfuerzos de compresion:

Agpy = 557 % 15 + 2 * 300 * 20 = 20025 mm?
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7.1.4.2.2. Inestabilidad por pandeo

o Pandeo por compresion

En el caso de las vigas de hueco, no aparece el efecto estabilizador que proporciona la losa de hormigdn, por lo
tanto es necesario tener en cuenta la posible inestabilidad de pandeo por compresién.

Para ello, procediendo segun el articulo 35.1 de la EAE, operando sobre el eje de menor inercia, eje 3. La longitud
de pandeo se estima entre f=0.5, que seria el caso de una barra biempotrada, y f=1, caso de barra biarticulada.
Para quedar del lado de la seguridad, el coeficiente B lo aproximamos mas al caso mas desfavorable, que seria el
de biarticulada, con un valor de 0.8. Asi:

Lp=08%3=24m

w2+ E x 1,
P, = —z - 32456.6 kN
P
A *
A= %fyk = 0.47 - curvac - y = 0.8613
Ccr

o Pandeo lateral por flexidn

Del mismo modo que con el pandeo por axil, en este caso puede producirse inestabilidad por flexion de eje fuerte,
y se comprobara segun el articulo 35.2 de la EAE. Asi, obtenemos el momento critico de la pieza:

M., = \/Mm,z + Myry® = 11303.89 kN *m

Donde:
m
MLT,V:L_ [E*Gx*] I, =24429 kN *m
P
T\2
Mypy = (L_) % E % [T, * Iy = 11036.77 kN * m
P
Con:

hZ
Ly =1, % 7 = 1.043 * 1013 m°®

El mayor momento en el eje 3 en valor absoluto tiene un valor de:

Por lo que segun la EAE, por ser inferior a 0.16 M, puede omitirse la comprobacién frente a pandeo lateral.
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7.1.4.2.3. Comprobacion resistente a axil y flexion

En el siguiente cuadro se resumen las caracteristicas mecdnicas empleadas en la comprobacion:

A 0.0219 m?
At 0.020025 m?
Weiz 4.99%103m*

We2 6.01%10% m*

Tabla 35. Resumen caracteristicas mecdnicas empleadas en la comprobacion vigas transversales de hueco

En primer lugar es necesario comprobar si el cortante maximo de disefio es superior a la mitad del cortante Ultimo
de la pieza, para si fuera ese el caso, reducir el limite elastico de la seccidén como se expone en el articulo 34.7.3 de
la EAE. Al igual que en el caso de los voladizos, el cortante en el eje 3 es despreciable frente al drea de las alas, por
eso se omite la comprobacion. Ademas, de la misma forma que en el vano comprobado anteriormente, se

desprecia el posible efecto de la torsion.

Al ser la misma seccién que en el epigrafe anterior, la resistencia maxima a cortante de la pieza es:

v

Ymo

Voira = = 1932.5kN

Y el cortante de disefio maximo de la pieza en el eje 2 es de:

Vamax = 225.259 kN < 0.5Vy,; rq — no es necesaria la reduccion

Con todo ello, la comprobacién a realizar es la siguiente:

N My M,

0, = + + < f d
M Y kA Wae Woe ~ 77

N M2 M3 Tension Aprovechamiento
(kN) (kNm) (kNm)  (MPa)
Nmax ‘-112.924 5.7955 -1262.8 269.2 79.62%
M3max‘ -45.635 -0.4672 -1327.17 269.33 79.66%

Tabla 36.  Aprovechamiento obtenido para los casos mds desfavorables en vigas transversales de hueco.

7.1.4.2.4. Comprobacion resistente a esfuerzo cortante

Por tratarse de la misma pieza que la viga del voladizo, segln la comprobacién del epigrafe 7.1.4.1.4, la pieza no se
produce abolladura por cortante, ya que la esbeltez de la pieza esta dentro del limite, por tanto:

VZMAX = 225259 kN < Vpl,Rd = 19325 kN d Cumple
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7.1.4.3.  Seccion empotramiento vigas transversales de calzada

En primer lugar obtenemos del modelo empleado para el calculo, los esfuerzos mas desfavorables en la seccién de
estudio. En este caso, como en el epigrafe anterior, el momento de eje débil, el torsor y el cortante en la direccién
horizontal son despreciables. Por tanto, tenemos tres combinaciones de estudio, las cuales pueden verse en la

Tabla 37.

N (kN) V2 (kN) V3 (kN) T(kNm) M2 (kNm) M3 (kNm) COMBINACION

Nmax | 2426127 -185.807 -1.006 0.0109 -1.5133  -286.4609 ELU44
M3 Max | 1742549 -522.419 0.805  -0.01 1.1553  -652.3737 ELU39
V2max | 1446903 -578.184 -0.776 0.0084 -1.1167  -551.085 ELU20

Tabla 37. Esfuerzos mdximos y concomitantes en vigas transversales de calzada en seccion de empotramiento.

7.1.4.3.1. Definicion y clasificacion de la seccion:

La seccion en empotramiento de la viga transversal bajo calzada es la misma que la de hueco y por tanto la misma
gue la de empotramiento de la viga transversal de voladizo. Por ello, de nuevo, la clasificacion y reduccién de la
seccién es la misma del 7.1.4.1. y la geometria de la seccién puede verse en la Figura 76.

La seccion es de clase 4 para esfuerzos de compresion, mientras que es clasificada como clase 1 para esfuerzos de

flexién. Asi, para esfuerzos de compresion:

Agps =557 % 15 +2 % 300 * 20 = 20025 mm?

7.1.4.3.2. Inestabilidad por pandeo

o Pandeo por compresion

Por el mismo motivo explicado en el epigrafe 7.1.4.1.2, se desprecia el pandeo por axil de la viga por el efecto

colaborador de la losa.
o Pandeo lateral por flexidn

De igual manera, se desprecia la posible inestabilidad de pandeo lateral de la viga.

7.1.4.3.3. Comprobacion resistente a axil y flexion

En el siguiente cuadro se resumen las caracteristicas mecdnicas empleadas en la comprobacién:

A 00219 m?
At 0.020025 m?
Wes 4.99%103 m?

We2 6.01%10%m?

Tabla 38. Resumen caracteristicas mecdnicas empleadas en la comprobacion vigas transversales de hueco
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Siguiendo el mismo procedimiento que en los epigrafes anteriores, comparamos el cortante maximo de disefio
con el cortante que resiste la pieza por si fuera necesaria una reduccién de la resistencia a flexion de la misma:

Vomax = 578.184 kN < 0.5V, rq — no es necesaria la reduccion
Despreciamos la torsidon y el cortante en el eje 3 por su reducido valor.

Por lo anterior, comprobacion a realizar es la siguiente:

O = b2 M2
= = Jya
max Aeff W3,el Wz,el Y

Con la cual para el caso de carga mas desfavorable se obtiene un aprovechamiento de:

N M2 M3 Tension Aprovechamiento

(kN) (kNm)  (kNm) (MPa)
Nmin -2426.13 -1.513 -286.46 179.1 53.55%
M3 min | -1742.55 1.155 -652.37 218.24 64.97%

Tabla 39.  Aprovechamiento obtenido para los casos mds desfavorables en vigas transversales bajo calzada en seccion
de empotramiento.

7.1.4.3.4. Comprobacion resistente a esfuerzo cortante

El cortante de disefio de la pieza, como se ha visto en el punto anterior, no supera el 50% de la resistencia de la
misma, sabiendo ya que no es necesario reducir la misma por la posible abolladura como se ha comprobado
anteriormente. Por tanto, se puede afirmar que la pieza cumple a esfuerzo cortante.

7.1.4.4.  Seccion centro luz vigas transversales de calzada

En primer lugar obtenemos del modelo empleado para el calculo, los esfuerzos mas desfavorables en la seccién de
estudio. En este caso, como en el epigrafe anterior, el momento de eje débil, el torsor y el cortante en la direccién
horizontal son despreciables. Por tanto, tenemos tres combinaciones de estudio, las cuales pueden verse en la
Tabla 40.

N(kN)  V2(kN) V3(kN) T(kNm) M2 (kNm) M3 (kNm) COMBINACION

N max \ -1979.397 -75.361 0.011 -0.000311  0.0854  271.4809 ELU44
M3 Max \ 522162 -216.813 0.035  -0.000841  -0.0971  1021.2059 ELU31
V2 max \ -522.162 -216.813 0.035 -0.0008408 -0.0971  1021.2059 ELU44

Tabla 40. Esfuerzos maximos y concomitantes en vigas transversales de calzada en seccion centro luz.
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7.1.4.4.1. Definicion y clasificacion de la seccion
T*MB E
[ ]
#20
1000 960
#15 —
~
—#20
[ ]
J’ 300 7

Figura 78.  Seccidn vigas de piso de calzada en centro luz (cotas en mm).

En cuanto a la clasificacién de la seccidon, segun el articulo 20.3 de la EAE cuyos limites han sido expuestos en los
epigrafes anteriores, es la siguiente:

e Almas:
» c 960
compresion — T T 64 > 42¢ - Clase 4
L c 960
flexion eje 3 — TS5 = 64 < 83¢ — Clase 2
e Alos:

c 1425

compresiéon — =50 - 7.125 < 9¢ - Clase 1

No estudiamos la flexion en las alas, debido a que como hemos visto la compresidn es el caso de clasificacidn de
secciones mas desfavorable, para el que ya obtenemos clase 1. Por tanto, en el caso de flexién de eje 3, la seccién
es clasificada como clase 2, mientras que para compresion, la seccion es clase 4 y debemos reducir el alma.
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A continuacién se reduce el drea del alma a un drea eficaz por tratarse de una seccién de clase 4. Siguiendo el
mismo proceso que en secciones anteriores de clase 4, expuesto en el articulo 20.7 de la EAE, se obtiene:

_ mPEt*  m?%210000 * 15?
T 12(1—v?)b? 12 % (1 - 0.32) * 9602

op = 46.34 MPa

ks =4 - Tabla 20.7a

0. = ky0p = 185.35 MPa

_ ,fy_ 355
A, = == oo as = 1384

A, —0.22
p=-"L—""=10608
/117

b, = p *b = 0.608 * 960 = 584 mm

byy = by = 284 = 292 mm
I 292
1000
29;2
LSDOJ

Figura 79.  Seccidn reducida en vigas transversales de voladizo.

Asi, para el esfuerzo de compresion tenemos un area eficaz:

Agry = 584 % 15 + 2 * 300 * 20 = 20760 mm?
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7.1.4.4.2. Inestabilidad por pandeo

o Pandeo por compresion

Por el mismo motivo explicado en el epigrafe 7.1.4.1.2, se desprecia el pandeo por axil de la viga por el efecto
colaborador de la losa.

o Pandeo lateral por flexidn
De igual manera, se desprecia la posible inestabilidad de pandeo lateral de la viga.

7.1.4.4.3. Comprobacion resistente a axil y flexion

En el siguiente cuadro se resumen las caracteristicas mecanicas empleadas en la comprobacion:

A 0.0264 m?
At 0.02076 m?
Wez 7.98%103m?*

We2 6,01%10% m*

Tabla 41. Resumen caracteristicas mecdnicas empleadas en la comprobacion vigas transversales en centro luz de la

calzada

Siguiendo el mismo procedimiento que en los epigrafes anteriores, comparamos el cortante maximo de disefio
con el cortante que resiste la pieza por si fuera necesaria una reduccién de la resistencia a flexion de la misma:

w (%)
Vpira = ————— = 2810.87kN
Ymo

Vomax = 216.813 kN < 0.5V, g — no es necesaria la reduccion
Despreciamos la torsién y el cortante en el eje 3 por su reducido valor.

Por lo anterior, comprobacion a realizar es la siguiente:

NoM o M <f
0, = = Jyd
max Aeff W3,el Wz,el Y

Con la cual para el caso de carga mas desfavorable se obtiene un aprovechamiento de:

N M2 M3 Tension Aprovechamiento

(kN) (kNm)  (kNm)  (MPa)
Nmin ‘ -1979.4 0.085 27148 296.12 87.59%
M3 min ’ -522.16 -0.097 1021.21 197.31 58.36%

Tabla 42.  Aprovechamiento obtenido para los casos mds desfavorables en vigas transversales bajo calzada en seccion

centro luz.
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7.1.4.4.4. Comprobacion resistente a esfuerzo cortante

Por tratarse el alma de un panel de clase 4 es posible que se produzca el fendmeno de abolladura del alma por
cortante, por ello, debemos comprobar si es necesario reducir su resistencia segun lo expuesto en el articulo 35.5
de la EAE:

h
Para paneles de almas no rigidazadas — — = 64 < ?e = 48.6
w

Siendo n = 1.2 segun se recomienda en el mismo articulo.

Como vemos, es necesaria la reduccion del alma debido a la posible abolladura por cortante. Segun el articulo
35.5.2 de la EAE:

Vb,Rd = VbW,Rd + be,Rd < = 3373044‘kN

Donde Vi ra Y Vb s,ra SON, respectivamente, la contribucion de las almas y de las alas frente al esfuerzo cortante.
La contribucién de las alas no se tendrd en cuenta quedando asi del lado de la seguridad. La contribuciéon del
alma, coincidente por tanto con la resistencia a esfuerzo cortante de la seccién, viene dada por la siguiente
expresion:

i
Xw '%'hwtw

Vowra =
’ Ym1

Donde realizando el procedimiento descrito en el epigrafe 7.1.3.4., obtenemos el coeficiente reductor de la
resistencia a esfuerzo cortante:

hw

=
W 86.4xt, x¢

= 0.9145

0.83
Y = — = 0.901
Aw

Por lo tanto la resistencia a cortante del alma sera de:

f;
Xw % hwtw

Ym1

Viw,ra = = 2532.59kN

Vomax = 216.813 kN < Vj, pq = 2532.59 kN — cumple
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7.1.5. Péndolas

En el presente apartado, comprobamos la resistencia de los dos tipos de péndolas presentes en el sistema
primario del puente. Ambos tipos de péndolas, flexibles y rigidas, son elementos sometidos principalmente a
traccién y que, por tanto, no seran susceptibles de sufrir el fendmeno de inestabilidad por axil. Ademas, pese a
apreciarse flectores de valor significativo en las péndolas rigidas, por tratarse de una seccién en cajén se omite
también la comprobacién frente a inestabilidad por flexién de eje fuerte o pandeo lateral.

7.1.5.1.  Péndolas flexibles

Las péndolas flexibles son elementos que trabajan a axil de traccién, por tanto, siendo los demads esfuerzos
despreciables, tendremos una combinacién de estudio, que puede verse en la Tabla 43.

N(kN) V2 (kN) V3(kN) T(kNm) M2 (kNm) M3 (kNm) COMBINACION

N max ‘ 167.71 -0.047 0 -0.0028 0 0 ELU26

Tabla 43.  Esfuerzos maximos y concomitantes en péndolas flexibles.
7.1.5.1.1. Definicion y clasificacion de la seccion

Las péndolas flexibles se tratan de barras Macalloy M30 o similar de seccion circular con 28 mm de didmetro. Por
tratarse de elementos sometidos a traccién la seccion queda definida como de CLASE 1

7.1.5.1.2. Comprobacion resistente a axil y flexion
La comprobacion a realizar sera simplemente a axil por los motivos expuestos anteriormente. Asi,

Ngp = 167.71

A =6.158*10"* m?
N
Omax = 7 < fya = 450 MPa

Lo que proporciona un aprovechamiento de:

N Tension Aprovechamiento
(kN)  (MPa)
Nmax | 167.71 272.34 63.55%

Tabla 44.  Aprovechamiento obtenido para las péndolas flexibles. .
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7.1.5.2.  Péndolas rigidas
Los esfuerzos méaximos a los que se encuentran sometidas las péndolas rigidas pueden verse en la Tabla 45.

N(kN)  V2(kN) V3(kN) T(kNm) M2(kNm) M3 (kNm) COMBINACION

Nmax | 2159171 -16.243  42.191 -13.5211 -101.8933  25.9683 ELU2
VZmax | 1222.014 -878.993 -494.134 50.2886 -300.3023 -778.5148 ELU40
V3max | 1170.591 470.948 848742 -42.7937 751.1418  284.9435 ELU23

TMax | 524937  -3541  67.092 59.7965 290.2893  9.5569 ELU26
M2 Max | 1587.821 393.541 813.289 -40.3139 793.3212 310.4829 ELU39
M3 Max | 1222.014 -878.993 -494.134 50.2886 -300.3023 -778.5148 ELU40

Tabla 45. Esfuerzos maximos y concomitantes en péndolas rigidas

7.1.5.2.1. Definicion y clasificacion de la seccion

Figura 80.  Seccion mayor de las péndolas rigidas, péndola centro luz (cotas en mm).

Las secciones de las péndolas rigidas son variables en todas ellas, comenzando con una misma seccién en su
encuentro con la viga longitudinal de la calzada, para finalizar en su seccién maxima en el punto de encuentro con
el arco. Por tanto, debido a que esta variacion siempre es lineal y del mismo valor, la seccién mas grande de todas
ellas serd la seccion de encuentro con el arco en la péndola de mayor longitud, la de centro luz del puente. Por
ello, teniendo en cuenta que este seria el caso mas desfavorable, se clasifica esta seccién, ya que el resto de
secciones tendran seguro una clase igual o inferior a esta.
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Por lo expuesto anteriormente, clasificamos la chapa para el caso extremo de compresion pura, caso que no se
producirad a que trabajan Unicamente a axiles de traccién, pero como hemos dicho en epigrafes anteriores, se trata
del caso mds desfavorable de clasificacion y reduccion de la seccién:

c 487
compresién pura — =50 = 24.35 > 33¢ - Clase 1

Por tanto todas las secciones de las péndolas quedan definidas de clase 1.

7.1.5.2.2. Comprobacion resistente a axil y flexion

Para esta comprobacion se analizan los esfuerzos en todas las péndolas, obteniéndose los valores maximos de los
mismos siempre en los puntos de unién con la viga longitudinal, donde la seccién tiene menor tamafio. Se estudia
por tanto la resistencia en esta seccion.

Las caracteristicas resistentes de esta seccidn son las siguientes:

A 0.0301 m?
Wpis  4,015%10° m*

W2 4,015%10% m*
Tabla 46.  Resumen caracteristicas mecdnicas empleadas en la comprobacion de las péndolas.

En primer lugar, se analiza si fuera necesaria una reduccion de la resistencia a flexion por el efecto del cortante,
segun el articulo 34.7 de la EAE.

Para analizar el efecto de incremento de cortante por el torsor mas facilmente, los cortantes de célculo se
descomponen en ejes paralelos a las alas y almas de la pieza. Por tanto, el area resistente a cortante de cada una
de las chapas reducida por el efecto del torsor viene dada por la expresion (articulo 34.6 de la EAE):

f/—\/_’)_’ * pLRd = 12587 kN
Yy

Tt ED
VpL,T,Rd = r - ‘
Ymo

Con la tension tangencial provocada por el torsor maximo de:

Tt,ED = 1872 MPa

4 ( e ) 5 55/
v3 356.6 * 20 * 355/+/3
V = = = 1392.16 kN
pLRd Ymo 1.05

Una vez realizado el cambio de ejes para los cortantes, el cortante maximo de disefio obtenido para una de las
chapas es de:

Vmax = 619 kN < 0.5V, 1 rqa — no es necesaria lareduccion
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Por tanto, la comprobacion a realizar es la siguiente:

N N M, N M,
0. =
max Aeff W3,el WZ,el

< fya

Con la cual para el caso de carga mas desfavorable se obtiene un aprovechamiento de:

N M2 M3 Tension Aprovechamiento

(kN) (kNm)  (kNm) (MPa)
Nmax 2133.42 2495 -123.65 163.82 48.45%
M2 Max | 1587.82 793.32 310.48 327.67 96.92%
M3 Max ‘ 1222.01 300.30 -778.51 309.29 91.48%

Tabla 47.  Aprovechamiento obtenido para los casos mds desfavorables en vigas transversales de voladizo.

7.1.5.2.3. Comprobacion resistente a esfuerzo cortante

Por tratarse de un panel de CLASE 1 no es susceptible a sufrir abolladura por esfuerzo cortante, por lo tanto su
resistencia serd, como se ha comprobado anteriormente:

Tt,ED
fy/V3

Ymo

VpirRa = |1 — % Vppa = 1258.7 kN

De esta forma se comprueba que:
Vmax = 619 kN <V rpq = cumple
7.1.6. Losa
7.1.6.1.  Simplificaciones y limitaciones del cdlculo

Para realizar las comprobaciones resistentes de la losa, tendremos en cuenta algunas simplificaciones que a nivel
de proyecto basico nos permiten obtener un orden de magnitud de las cuantias de armado necesarias, siendo
conscientes de que en el proyecto de construccién se debe realizar un estudio del elemento placa y de las
regiones D mas preciso.

En primer lugar, se considerara la losa formada por vigas de hormigdn de un metro de ancho tanto en su direccién
longitudinal como transversal, obteniéndoselas cuantias de armado en c¢m?/m de losa. Esta suposicién se
realizard también para la losa de las pasarelas que pese a su forma curva, se supone recta para realizar los calculos
de armado correspondientes.

En segundo lugar, debido a la forma que se realiza el modelo, la losa solo queda unida a la estructura metdlica en
puntos aislados, estando realmente apoyada y unida mediante conectadores a las vigas de piso y longitudinales.
Por tanto y siendo conscientes de esta limitacion del modelo, los esfuerzos extremos producidos en puntos de
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contacto con la viga longitudinal no se emplearan para el calculo de armados, ya que ademas en las zonas de
contacto con las péndolas se produce una regién D que debe estudiarse con detalle. Por esto, los esfuerzos
maximos a partir de los cuales se calculan las cuantias de armado necesarias se obtienen de la zona central de las
placas modelizadas en el programa SAP2000.

Ademds de esta limitacion del modelo nos encontramos con que el mismo no reproduce bien los efectos
producidos por el cortante, ya que las fuerzas puntuales han sido dispuestas en el modelo sobre los nudos de las
vigas y no sobre posicion exacta sobre la losa. Por ello, el efecto del cortante se estudiara con un modelo a parte al
finalizar el calculo por flexion y axil.

Por ultimo, la losa se dividird en dos zonas diferentes tanto para el armado de la calzada como para el de la
pasarela, debido a que los esfuerzos varian segln la zona del puente en la que se calculen. Esta division pretende
optimizar las cuantias de armado a lo largo de la losa en funcién de las necesidades de la misma. En la siguiente
figura se pueden ver la limitacion de cada una de las zonas, explicandose el motivo de esta division a continuacion:

T Ee e
———_]
.

H
M
N

SLZS
Bl

iassasssazss:ossazs=zs
e FiZ 1 i =

Figura 81.

Division en zonas de la losa estructural para su armado.

Esta division resulta de estudiar los diferentes modelos de distribucién de esfuerzos en la losa para todas las
combinaciones de carga. Las zonas de extremo tendrian una longitud de 10 metros, equivalente en el modelo a 4
placas, mientras que la zona central tendria una longitud de 50 metros. La elevada longitud del tramo central se
debe a que en el modelo el carro solo ha sido modelizado en la posicion de centro luz y cerca de los apoyos, por lo
gue realmente se puede desplazar, y por lo tanto las fuerzas y flectores que se generan en centro-luz y en los
apoyos podrian aparecer con el mismo orden de magnitud en cualquier punto de la losa, siempre dentro de la
limitacion de los carriles virtuales. Como se puede ver en la Figura 82 es oportuno realizar una divisién zonal como
la que se propone debido a la variacion en todos los casos de la fuerza en sentido longitudinal (F11).
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Mapa de esfuerzos para axil longitudinal en losa.

Figura 82.

Las fuerzas y flectores en el resto de direcciones son mds bien uniformes, por eso solo se realiza la divisién

mencionada.

Respecto a las secciones sobre las que se trabaja, en el caso de la direccidn transversal del puente, la seccion sera
un rectdngulo de un metro de ancho y altura la misma que tiene realmente la losa sin contar en canto de las
grecas, resultando esta seccién mas desfavorable. Sin embargo en la direccién longitudinal, se debe tener en
cuenta la colaboracion del hormigdn que queda dentro de las grecas. Por ello, la seccidon que se emplea en esta
direcciéon tendrd forma de T, siendo la parte inferior de la misma de una altura igual a la greca y un ancho
equivalente para que el drea de hormigon sea la misma que en la seccién real:

Agrecas 27000

b =
herecas 60

=450 mm

En la siguiente figura se resumen las secciones de calculo:

Direccion longitudinal

1000

,"‘ 4\’;

- 22

NN N

Direccion transversal Simplificacion direccion longitudinal

1000 1000

)

@
[=]

I e j@
[E——

Figura 83. Secciones consideradas en la comprobacion de la losa.
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7.1.6.2.  Estado limite ultimo de agotamiento para solicitaciones normales

Para evaluar la cuantia de armado necesaria para resistir esfuerzos de axil y de flexién en cada eje en primer lugar
se obtienen los esfuerzos maximos de disefio en los puntos requeridos, teniendo en cuenta lo explicado
anteriormente. Estos quedan recogidos en la siguiente tabla:

ZONA C1 SECCION LONGINTUDINAL SECCION TRANSVESAL
‘ F1imax 1780 KN F22max 1009 KN
F11min -361 KN F22min -370 KN
M22max 1 mKN M1lmax -5 mKN
‘ M22min -21 mKN M11min -32 mKN
Tabla 48. Esfuerzos de disefio en zona C1.
ZONA C2 SECCION LONGINTUDINAL SECCION TRANSVESAL
\ F11max 2585 KN F22max 954 KN
‘ F1imin 802 KN F22min -288 KN
‘ M22max 7 mKN M1lmax 24 mKN
‘ M22min -48 mKN M11min -71 mKN
Tabla 49. Esfuerzos de disefio en zona C2.
ZONA P1 SECCION LONGINTUDINAL SECCION TRANSVESAL
‘ F11max 1753 KN F22max 821.35 KN
‘ F1imin -81 KN F22min 109.48 KN
- M22max 6,86 MKN M11max 6,3 MKN
‘ M22min -36 MKN M11min -36,2 MKN
Tabla 50. Esfuerzos de disefio en zona P1.
ZONA P2 SECCION LONGINTUDINAL SECCION TRANSVESAL
‘ F11max 2179 KN F22max 541 KN
| F11min 925 KN F22min 211,7 KN
‘ M22max 9 MKN M1imax 6 MKN
\ M22min -40 MKN M11min -28 MKN

Tabla 51. Esfuerzos de disefio en zona P2.

Operando segun lo expuesto en el epigrafe 6.1.2.1., mediante la aplicacién informatica “Calc_Flex”, desarrollada
por la Unidad Docente de Hormigdn de la Universtat Politécnica de Valéncia, evaluando los esfuerzos maximos
combinados del modo mas desfavorable, se calcula la armadura de célculo necesaria y los minimos de armado de
la misma forma que en el epigrafe 6.1.5.2, pero teniendo en cuenta los minimos impuestos para losas, siendo el
mas restrictivo el minimo por control de fisuracién (calculado segun el articulo 7.3.2. del Eurocdédigo 2).

En la siguiente tabla se resumen los valores de armado definitivo a disponer en la direccién longitudinal,
descontando en la armadura inferior la aportacién de la chapa grecada (13.63 cm?) y empleando redondos de 20
mm de didmetro:
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Zona | Armadura cdlculo Armadura minima | Redondos a disponer (por metro)
Asup Ainf | Ainfchapa | Asup Ainf Asup A inf
C1 19.74 21.2 13.63 11.5 11.5 7$20 3 $20*
c2 34.96 27.7 13.63 11.5 11.5 12 $20 5320
P1 23.32 18.2 13.63 11.5 11.5 8 20 2 $20*
P2 289 23.4 13.63 11.5 11.5 10 $20 4 $20
Tabla 52. Resumen de armado direccién longitudinal (Areas en cm?).

En la siguiente tabla se resumen los valores de armado definitivo a disponer en la direccién transversal,
descontando de nuevo en la armadura inferior la aportacién de la chapa grecada (10 cm?) empleando redondos de
20 mm de didmetro (Se opta por utilizar redondos del mismo didmetro siempre para facilitar la puesta en obra, ya
gue las variaciones serian limitadas):

Zona | Armadura cdlculo Armadura minima | Redondos a disponer( por metro)
A sup Ainf | Ainfchapa | Asup Ainf A sup Ainf
C1 22.12 1.1 10 4.17 4.17 8 20 2 $20*
c2 30.1 18.8 10 4.17 4.17 10 $20 3 p20*
P1 20.27 11.52 10 4.17 4.17 7 20 4 $20
P2 14.3 8.2 10 4.17 4.17 5¢20 2 $20*
Figura 84. Resumen de armado direccion transversal (Areas en cm?)

Segun el Articulo 9.3.1.1 la separacién maxima entre barras para losas no debe ser mayor a 300 mm, por lo que en
los casos en los que se requiera una armadura menor a 4 $20 (*), esta sera la armadura dispuesta.

7.1.6.3.  Estado limite ultimo de agotamiento para solicitaciones tangenciales

Como se ha mencionado en el epigrafe anterior, el modelo de SAP2000 empleado no reproduce bien el cortante
gue es especialmente importante por efecto de las fuerzas puntuales de los carros. Por ello, se realiza un modelo
mediante el programa SAP2000 de una viga continua de dos vanos de 2.5 metros con la seccién de hormigén en el
longitudinal (simulando la losa intermedia entre vigas transversales), sobre las que se coloca el carro en el punto
central:

1
-
B

150,0
9.00
150,0

prome—{ o — )
|

Figura 85. Modelo empleado para el estudio del ELU para solicitaciones tangenciales.
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Para la consideraciéon de este efecto se considera, como se ve en la figura anterior, el cortante provocado por las
fuerzas puntuales del carro mas pesado, con la fuerza distribuida en el carril virtual mas cargado mas las cargas de
peso propio y cargas muertas. Ademas estas se combinan segun lo expuesto en el epigrafe 2.5.1.

Debido a que la zona del apoyo es una region D como las mencionadas anteriormente, el valor del cortante de
estudio lo tomaremos a una distancia de un canto Util de estas zonas.

Con todo esto, la ley de cortantes obtenida es la siguiente:

Figura 86. Ley de cortantes obtenida para ELU para solicitaciones tangenciales.

Siendo el valor maximo de calculo de 189 kN. En la siguiente figura se puede ver la ley de flectores de la misma:

[——yy” -

Figura 87.

~

Ley de flectores obtenida para ELU para solicitaciones tangenciales.

En la zona de los apoyos se puede observar una zona de negativos, donde la armadura traccionada en los puntos
de mayor cortante serd la de la cara superior, por lo tanto para el célculo de cortante esta sera la cara traccionada.
Ademas, debido al funcionamiento de la estructura, que la pieza estard sometida principalmente a traccion:

Vea = 189 kN > Vryo = (v + ky0yp)byyd = 74 kN

Con:
18
v== k(100p fe)*/® = 0.94 > vy
c
Siendo:
e k=14 [F2=206<2
o p =-2=0028<002
'™ by*d
3 1
o« Uy = 0'375 k2 * fu2 = 0.77 MPa
c
[ ] kl = 015
© 0y ="E=0<020fy
c
e b, =045
e d=0.175
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Para este calculo se desprecia el efecto del axil en la losa, que en todo caso seria desfavorable ya que es
mavyoritariamente de traccion. Por lo que como vemos, serd necesaria la colocacién de armadura de cortante.
Dicha armadura se dimensiona segun los criterios expuestos en el articulo 6.2.3 del Eurocddigo 2. Para ello
primero se calculan los valores limite de Vgg max en funcion del valor de la cotangente, tanto para cotg 6=2.5
como para cotg 6=1:

cotg 6
VRd,max =Xy V1fea bw,nomzm

Con:

o &.,=1 (elemento no pretensado)
e v =06x(1-1%)=0528
® bynom =045m

= z=013m
Vramax(cotgh = 2.5) = 213.02 kN
VRramax(cotgd = 1) = 308.88 kN
Se observa de esta forma que el esfuerzo de disefio se encuentra en el intervalo siguiente:
Veq = 189 kN < Vpgmax(cotgh = 2.5) = 213.02 kN

Y siguiendo el criterio de disefio en el que la armadura transversal debe plastificar antes de la rotura de la biela de
hormigon (Vgg = Vras < Vramax), la cotangente se toma de valor 2.5, y la armadura necesaria para resistir el
cortante de disefio se obtiene mediante la siguiente expresion:

Agw Ved 189000

= = =1.34
s zZxfywa * (cotgh + cotga) x sena 130 * 434.8 x (2.5) mm

Utilizando para el armado de cortante 5 cercos de didmetro 8 mm, la separacion maxima entre una rama
transversal y la siguiente es de:

s =18.76 cm
Asi que los cercos que se disponen finalmente en las zonas donde aparecen carriles virtuales son:
508c/18

Notese que se han dispuesto 5 ramas en seccidn transversal. Esta decision se toma debido a que por cada metro
de losa se tienen cinco grecas. Por ello, para que la posible variacion lateral en la posicion del carro no produzca
ningun problema, se decide disponer una rama de cortante a lo largo de cada una de las grecas.

Por tratarse de una losa el armado transversal se dispone a lo largo de toda su longitud en la direccién longitudinal
del puente, como puede verse en el Plano N210.2 “Tablero. Definicién estructural”.
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7.2. Comprobaciones estructurales de Estado Limite de Servicio
7.2.1. Losa

Para la losa de hormigdn es necesario comprobar los estados limite de servicio de limitaciéon de tensiones y de
control de fisuracion. Para realizar estas comprobaciones es necesario el calculo de los esfuerzos tanto de la
combinacién caracteristica como de la combinacidon cuasi permanente. Los esfuerzos se obtienen en las secciones
de la zona central, ya que segun lo expuesto en el Epigrafe 7.6.6.1, esta zona sera la que presente mayor cuantias
de armado, y por lo tanto la mdas desfavorable para los ELS. Los mayores esfuerzos y sus concomitantes para las
combinaciones requeridas, obtenidos a partir del programa SAP2000 para la losa de la calzada son los siguientes:

Seccion longitudinal Seccion transversal

Ngp 1988,46154 KN Nqgp 733,846154 KN
Maqp -36,9230769 mKN Maqp -54,6153846 mKN
Ncaract 1846,42857 KN Ncaract 681,428571 KN

Mcaract -34,2857143 mKN Mcaract -50,7142857 mKN
Tabla 53. Esfuerzos ELS para losa de calzada.

Y para la losa de las pasarelas:

Seccion longitudinal Seccion transversal

Nqgp 1676,15385 KN Nqgp 416,153846 KN
Maqp -30,7692308 mKN Mgp -21,5384615 mKN
Ncaract 1556,42857 KN Ncaract 386,428571 KN
Mcaract -28,5714286 mKN Mcaract -20 mKN

Tabla 54. Esfuerzos ELS para losa de calzada.
7.2.1.1.  losa calzada
/7.2.1.1.1.

Estado limite de servicio de limitacidon de tensiones

Para la comprobacién de ELS de limitacién de tensiones, operamos segin lo expuesto en epigrafes anteriores
(articulo 5.10.2.2.y 7.2. del EC-2). Asi:

Uc,max(Ncaract' Mcaract) <06 fck = 18 MPa

Js,max(Ncaract' Mcaract) =—-0.8 fyk = —400 MPa

Y siendo el eje X considerado en la direccién longitudinal e Y en la direccién transversal:

I Ngq
Mpis = —* fctm,fl ———) =39.28kNm
(&) A

Iy Ngq
Mfisy = —* (fctm,fl - _) = 58kNm
Uy A

Mgq = 34.3 kNm < Mg;s, = 39.28 — La seccion longitudinal no fisura
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Mgq = 50.7 kNm > Mg, = 5.8 — La seccion transversal fisura 7.2.1.2.  Losa pasarela

Por tanto, deberemos obtener las caracteristicas de la seccidn fisurada (su inercia eficaz y la profundidad de la 7.2.1.2.1. Estado limite de servicio de limitacidn de tensiones

fibra neutra) para la seccion transversal, realizando el mismo procedimiento empleado en el Epigrafe 6.1.2.7. Asi
Como se explica en el epigrafe anterior, las limitaciones de tensiones a cumplir son las siguientes:

tenemos:
x = 0.049 m O'C,max(Ncaract' Mcaract) <06 fck = 18 MPa

Ifis = 0.00012 m4 O-S,max(Ncaract!Mcaract) =—-0.8 fyk = —400 MPa

) o o Asi pues, comprobamos como en el caso anterior si el momento de disefio excede el momento de fisuracion:
Con lo que podemos obtener las tensiones maximas en el hormigén y en el acero:

Iy Ed
O-C.max(Ncaract' Mcaract) = 6.27 MPa < 18MPa - cumple Mfis,x = v_z * (fctm,fl - T) =328 kNm
0s max (Nearact Mcarace) = —247 > —400 MPa — cumple I, N,
Mpisy = U_z * (fctm,fl - T) = 2.06 kNm

7.2.1.1.2. Estado limite de servicio de control de fisuracion
Mgq = 28 kNm < Mg, = 32.8 - La seccion longitudinal no fisura
Operando segun lo expuesto en el epigrafe 6.1.2.8, tenemos:
; Mgq = 20 kNm > Mg, = 2.06 — La seccion transversal fisura
b

Ngq
Mfis,x =% (fctm,fl - T) =37.32 kNm L, L . . ) .
V2 Por tanto, deberemos obtener las caracteristicas de la seccion fisurada (su inercia eficaz y la profundidad de la

Mgq = 3692 kNm > My, = 37.32 - La seccion longitudinal no fisura fibra neutra). Asf tenemos:

Mjisy = 4.6 kNm x=0055m

Mgy = 54.6 kNm > My;; = 4.6 - La seccion transversal fisura Iyis = 0.0002 m*

Wk(qu’qu) < Wiax = 0.30mm Con lo que podemos obtener las tensiones maximas en el hormigdn y en el acero:

Wi = Sy max * (Esm — Ecm) 0cmax(Nearact» Mearace) = 7.48 MPa < 18MPa — cumple

Us,max(Ncaractr Mcaract) = —247 > —400 MPa - cumple

Donde:
1 fete s 7.2.1.2.2. Estado limite de servicio de control de fisuracion
. gsm_‘scm=E_s*(o-s_kt*ﬁ*(1+ae*pp,eff)20-6E_S f
* Silaseparacion entre barras es mayor a 5*(c+@/2): Sy pax = 3.4 *c + 0425« kg * k, * ptpeq Operando segun el epigrafe anterior:
peff
= Silaseparacion entre barras es mayor a 5*(c+@/2): Sy jpax = 1.3 % (h — x) Mgisx = 31.6 kNm
Obteniendo las caracteristicas de la seccion fisurada y la profundidad x de su fibra neutra, como en el apartado Mgq = 54.6 kNm > Mg, = 31.6 — La seccién longitudinal no fisura

anterior y aplicando la formulacion anterior obtenemos los siguientes resultados:
Mfis,y =1.74 kNm

Esm — €m = 0.001165
Mgq = 54.6 kNm > Mg;s,, = 1.74 — La seccion transvesal fisura

Srmax = 0.1589 m
wg(N,,,, M <w = 0.30 mm
Wk(qu,qu) = 0.1852mm < 0.3 mm — cumple k( k qp) e
Wi = Sr,max * (Ssm - gcm)
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Obteniendo las caracteristicas de la seccion fisurada y la profundidad x de su fibra neutra, como en el apartado
anterior y aplicando la formulacion anterior obtenemos los siguientes resultados:

Eem — Ecm = 0.00182

Sy max = 0.166 m

wi(Nyp, Mgp) = 0.197 mm < 0.3 mm - cumple

7.2.2. Estado limite de deformaciones

En este apartado procedemos a comprobar que la flecha maxima producida en el puente no supera los valores
limite impuestos en el articulo 7.1.1 de la IAP11.

Segun la IAP11, la limitacion de flecha vertical méxima correspondiente al valor frecuente de la sobrecarga, cuyo
limite en puentes de carretera es de:

L/1000 en puentes de carretera
Siendo L la luz del vano. Por tanto, en nuestro caso la limitacién la flecha maxima es de 7cm.
Para evaluarlo se analiza la flecha en determinados puntos criticos de la seccion central del puente:

l. Seccién central de las vigas de piso en la calzada (306)

Il. Seccidn central de las vigas longitudinales de calzada (14 y 536)
. Seccidén central de las vigas longitudinales de pasarela (696 y 174)
V. Seccién extrema del voladizo de la pasarela (219 y 741)

V. Seccién central del arco (74 y 596)

Estos puntos y la numeracion de los mismos en el modelo de SAP2000 empleado se pueden ver indicados en rojo
en la siguiente figura:

939

g 340
L 1
SEEOR 39

305 &06 13
A 4

Figura 88.  Puntos de estudio en seccion centro luz para la comprobacion de estado limite de deformaciones.
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En la Tabla 55 se recoge los valores de la flecha producida por las cargas permanentes en estos puntos.

Nudo Tipo punto critico U3 (m)

306 I -0,080

14 Il -0,075
536 Il -0,075
174 i -0,083
696 Il -0,083
219 v -0,096
741 v -0,096

74 \" -0,079
596 \Y -0,079

Tabla 55. Valor caracteristico de flecha producida por las cargas permanentes en los puntos de estudio.

La flecha provocada por las cargas permanentes se compensard mediante una contraflecha de ejecuciéon. Para
ello, se evaluara la flecha que se produce tanto en la viga longitudinal como en las de piso y el arco, siendo estos
valores en sentido positivo los que se efectuaran de contraflecha.

En el caso de la flecha provocada por la sobrecarga de uso, su valor frecuente combinado segln lo expuesto en el
epigrafe 2.5, en los puntos de estudio quedan resumidos en la Tabla 56.

Nudo Tipo punto critico U3 (m)

306 I -0.0282

14 Il -0.0244
536 Il -0.0200
174 i -0.0241
696 i -0.0171
219 v -0.0262
741 \Y; -0.0159

74 Vv -0.0243
596 Vv -0.0178

Tabla 56. Valor frecuente de flecha producida por la sobrecarga de uso en los puntos de estudio.

Por tanto, la flecha mdxima para la combinacién frecuente resulta de 2.82 en la seccion centro luz de la seccidn
central del puente. Este valor es inferior a la restricciéon de 7 cm impuesta por la IAP 11, por lo que concluimos con
gue se verifica el estado limite de deformaciones.
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