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RESUMEN

Este trabajo esta orientado al estudio de Puentes Atirantados, empleando los diferentes
Métodos de Analisis como el Matricial, de Elementos Finitos y una Introduccion al Analisis
Plastico, se us6 como herramientas el Programa SAP2000, el Lenguaje de Programacion Math
Cad y la hoja de calculo Excel para el caso de lineas de influencia y de verificaciones; si bien
el presente estudio no toca en profundidad algunos temas como la no-linealidad de los
elementos estructurales, sin embargo muestra bases para posteriores trabajos de
investigacion. ‘

Como aplicacion al presente estudio se incluye el Analisis del Puente Atumpampa, ubicado en
la Carretera Fernando Belaunde Ferry, sobre el Rio Cumbaza, Distrito de Morales, Provincia y
Regioén San Martin, el Puente Proyectado tiene una longitud de 84.00 metros. Lo novedoso de
-este sistema es presentar nuevas versiones o tipos de puentes para salvar grandes luces, sin
que estos requieran apoyos intermedios que son un inconveniente en los rios de la Selva, en
segundo lugar el uso adecuado de los materiales tradicionales y no tradiciohales', dependiendo
de la envergadura de cada puente. Los resultados que se muestran son: Por carga
permanente, carga viva vehicular, carga de preesfuerzo en los tirantes, fuerza sismica y fuerza
de viento; la particularidad en uno de los modelos para el analisis consiste en el reemplazo de
los tirantes centrales por elementos. No-Lineales y fue considerado ademas el efecto P-Delta,
este Ultimo es importante para elementos estructurales que estan sometidos a excesivas
compresiones como es en el caso de los elementos de la viga de rigidez, asi mismo en la zona
de los apoyos de la viga de rigidez. Finalmente se realiza una verificacion comparativa para los

elementos principales criticos del Puente.

Palabras' Clave: Andlisis plastico, Preesfuerzo, efecto P-Delta, -

xi



L INTRODUCCION

1.1 GENERALIDADES

En los ultimos afios la Ingenieria de Puentes ha experimentado notables cambios con la

incorporacion de nuevas técnicas y concepciones en el andlisis y disefio de estructuras.

Dentro de estos cambios los Puentes Preesforzados y los Puentes Atirantados, estos ultimos
constituyen una clara muestra de los avances logrados en diversas areas y campos de la ingenieria.

Los Puentes Atirantados, al igual que los Puentes Colgantes, se encuentran clasificados dentro del
grupo de Puentes sostenidos por medio de cables.

L]
Sin embargo, a diferencia de los puentes colgantes en que las cargas sobre el tablero son
transmitidas a los cables principales por medio de péndolas, las cargas en los Puentes Atirantados
son tomadas directamente por los cables de retencién por lo cual, comportamiento y la concepcion
misma de ambo tipos de estructuras son diferentes.

La implementacién de los puentes atirantados, surge recién a partir de la segunda mitad del siglo
pasado, aplicando en la practica un antiguo concepto; que es el de construir puentes sostenidos por

medio de cables de retencién inclinados.

Si bien la idea misma de este tipo de puentes no es nueva, su aplicaciéon practica si lo es, debido a
que la construccion de estos puentes ha sido posible gracias, al desarrollo de la Ingenieria en
diversos campos tales como las modernas técnicas de fabricacion de cables de retencién, la
implementaciéon de nuevos sistemas de construccion, el desarrollo en la tecnologia de materiales

como el hacer, asi como los nuevos enfoques y concepciones en el analisis y disefio estructural.

1.2  ASPECTOS GENERALES DEL ESTUDIO
Este trabajo de Tesis se ha efectuado en la Universidad Nacional de San Martin — Tarapoto.

La presente Tesis tiene como objetivo hacer una presentacion de los Puentes Atirantados,
enfocando principalmente los conceptos basicos para su andlisis y disefio.



La aplicacién de la investigacion consistira en el Analisis del Puente Atumpampa sobre el rio
Cumbaza, ubicado en el Sector Atumpampa, Via de evitamiento (Carretera Fernado Belaunde
Ferry), distrito de Morales

El Proyecto esta disefiado para una sobre caga vehicular HS25 del Reglamento Americano de
Puentes (AASHTO - Standard), para dos vias, cargado para dos camiones del tipo indicado
simultaneamente, esto significa para una sobre carga simultanea de 90 toneladas; sin embargo por
razones de seguridad (coeficiente de seguridad 2) solo se indicard como capacidad normal 45
toneladas.

La Sobrecarga vehicular HS-25 (AASHTO — Standard) estd dentro de los estandares de
sobrecargas. vehicular mas actuales conjuntamente con las recomendaciones de la norma
AASHTO-LRFD.

Como parte de esta tesis se plantea una alternativa para un analisis mas refinado mediante la
aplicacion del Analisis de Segundo Orden y la evaluaciéon del comportamiento No-lineal de la
Estructura. En base a los resultados del andlisis de efectia posteriormente la verificacion estructural
de algunos elementos principales (los mas criticos) de la Superestructura.

Para el analisis del mencionado Puente se cuenta con datos de estudios de suelos, datos de
estudios hidrograficos y estudios topograficos esenciales.



il. MARCO TEORICO

21 ANTECEDENTES Y JUSTIFICACION

211 ANTECEDENTES, PLANTEAMIENTO, DELIMITACION Y FORMULACION DEL
PROBLEMA.

La geografia de nuestro pais es tan variada, y los pueblos muchas veces se encuentran
incomunicados por la falta de vias de comunicacion terrestre, las mismas que en muchos casos se
comienzan a construir en forma de caminos de herradura, luego se van mejorando para cambiar de
categoria hasta tener una mayor importancia, pero sucede que se encuentran ante barreras
inicialmente infranqueables como es la presencia de rios, quebradas profundas, que requieren de la
construccion de Puentes.

La construccion de estos puentes resolveran el problema socioeconémico de la zona que busca su
progreso, pero plantear una solucién o determinar el tipo de puente es un problema que toca
resolver. Existen muchas soluciones para determinar el tipo de puente en cada caso, como son los
puentes simplemente apoyadds, los puentes continuos, los puentes colgantes, los puentes
atirantados que son también una variante de los puentes colgantes y los puentes preesforzados, |
entre otros, definiendo el tipo de material que sera usado en su construccion, que puede ser
concreto, acero, madera, mixto o compuestas (concreto y acero), con secciones constantes y
variables, etc.

La Region San Martin no es ajena a esta problematica y existen muchas cuencas hidrograficas
como son la cuenca del Huallaga, del Mayo, del Cainarachi, del Cumbaza, del Shilcayo, etc.
Precisamente en la cuenca del Cumbaza existe el rio Cumbaza que bafia las tierras de Tarapoto y
gue dado su crecimiento demografico tiene la urgente necesidad de ordenar la circulacién vial en su
territorio; esto es, es urgente el trazado y construccién de un anillo vial o via de evitamiento como
también se llama, que definitivamente exige la construccion de un puente sobre el rio Cumbaza,

teniendo como principal alternativa la prolongacién del Jr. Alfonso Ugarte en el Sector Atumpampa.
En base a los aspectos considerados en relaciéon con el problema existente, nos planteamos la
siguiente interrogante: ;De que manera resuelve el problema de continuidad de trafico el disefio y
construccién de un puente atirantado sobre el rio Cumbaza en el Sector Atumpampa?

ANTECEDENTES DE LA INVESTIGACION:

. Con relacién al tema en investigacién, a través del tiempo se ha venido desarrollando esta parte de

la ciencia, la misma que-en forma somera pongo a consideracion:



2.100 a.c. Se encontrd la realizacién mas antigua del concepto de preesfuerio en los barcos
egipcios donde se usaba una precompresion Iongitudinal'y transversal para que no se abran las
juntas de los listones de madera durante las tempestades.

1,872 El Ingeniero P.A. Jackson de San Francisco USA utiliz6 tirantes sensores de hierro
atravesando bloques de mamposteria o concreto y fijandolos por medio de tuercas.

1,888 Doehring expuso por primera vez el concepto de precompresion para eliminar las fisuras del
concreto.

1,909 Koenen ensayé una cabilla de acero corriente (esfuerzo admisible = 1,200Kg/cm2) cuando el
fenémeno de la fluencia era desconocido. v

1,922 W.H. Hervett, Minessota, precomprimié con éxito tanques de concreto.

1,927 Eduardo Torroja en Espafia, utilizé la idea del pretensado para evitar la fisuracion y limitar el
alargamiento de los tirantes en el tramo central del acueducto de Tempul.

1,928 Eugene Freyssinet, Francia, us6 acero de alta resistencia profundizando sus investigaciones
sobre las deformaciones diferidas del concreto dando a conocer la necesidad de utilizar materiales
de alta calidad en la aplicacion del preesfuerzo, construyendo el puente Luzancy

1,950 En el Pert el Ingeniero Pedro Lainez-Lozada inici6 {a aplicacién del Concreto Preesforzado
con el puente “Fortaleza”, construido en Quincemil - Cusco.

1,952 Los Ingenieros Torroja y Freyssinet fundaron la Federacién Internacional del Hormigén
Pretensado.

1,955 En Lima, para la construccion del puente “El Emisor”, el Ing. Eduardo Young Bazo trajo la
patehte Freyssinet. A

1,960 El Ingeniero Guillermo Payet construy6 una planta de pretensado en el cono norte con la
patente BBRV (M. Birkenmaier, A. Brandestini, M.R. Ros y K. Vogt) de Suiza.

1,962 El Ingeniero Domingo Castagnini trajo al Per( la patente inglesa CCL System (Cable Cobre
Limited)..

A la fecha aplican el sistema de postensado las siguientes empresas nacionales:
STUP DEL PERU S.A,, con las patentes FREYSSINET y LEONHARDT
UNICON S.A,, con la patente STRONGHOLD

SAMAYCA INGENIEROS S.A., con la patente DYWIDAG SYSTEMS

SEC PERU, con la patente PROTENDE

21.2 JUSTIFICACION DE LA INVESTIGACION.
Esta investigacion se justifica por las siguientes razones:

a) Por el aporte tedrico a favor de la comunidad universitaria de Ingenieria Civil della UNSM-T,

ya que coadyuvara al desarrollo de la ciencia y tecnologia de puentes.



b) Por que se trata de una innovacion de avanzada la propuesta de disefio de un puente

atirantado como solucion del puente sobre el rio Cumbaza en el sector Atumpampa.

c) Porque su construccion contribuira a la mejora del paisaje de la zona convirtiéndose en un

lugar de atractivos turisticos de Tarapoto.

2.1.3 DELIMITACION DE LA INVESTIGACION.

Para la presente investigacion se ha considerado el Analisis de Puentes Atirantados, limitando su

aplicacién al analisis de la Superestructura del Puente Atirantado sobre el rio Cumbaza en el sector

Atumpampa.

22 OBJETIVOS .

La investigacion persigue los siguientes objetivos:

w

221 OBJETIVO GENERAL

Presentar los diferentes métodos de analisis estructural para puentes atirantados.

Efectuar el Analisis Estructural de un puente atirantado sobre el rio Cumbaza en el Sector

Atumpampa, que permita resolver el problema de continuidad de trafico.

2.2.2 OBJETIVOS ESPECIFICOS

Aplicar los métodos matriciales y de elementos finitos con el fin de optimizar los
resultados a usar en el disefio

Determinar la luz del puente.

Determinar la geometria de la estructura.

Efectuar el modelamiento estructural del puente atirantado.

Efectuar el andlisis lineal con los métodos matriciales y de elementos finitos del
puente atirantado a fin de verificar las deformaciones de los elementos estructurales
(barras, vigas y columnas).

Efectuar las verificaciones aplicando el andlisis de segundo orden.

Efectuar las verificaciones estructuralmente de los cables de retencién. -

Efectuar el Analisis Sismico del puente atirantado.

Determinar las secciones de las diferentes partes del puente en estudio, a partir del

estudio comparativo mas conveniente.



2.3 SUSTENTACION BIBLIOGRAFICA.

En este item desarrollaremos los aspectos teéricos que fundamentan el disefioc de los puentes
atirantados, absolviendo en forma precisa y clara los diversos conceptos y su aplicacion coherente
en armonia con los objetivos propuestos. Segun esto se tiene:

23.2 DEFINICION Y DESARROLLO MODERNO DEL SISTEMA DE PUENTES
PREESFORZADOS.

Definicion de preesfuerzo (1):

- Someter el concreto a esfuerzos previos, tal que después de que actden las fuerzas externas (peso
propio, peso muerto, montaje, sobre carga, etc), de tal manera que el concreto siempre trabaje a
compresién o a tracciones minimas o menores a las permisibles, requiere por lo tanto el uso de
aceros de alta resistencia debido a las pérdidas.

Consiste entonces en eliminar los esfuerzos de traccién del concreto mediante la introduccion de
tensiones artificiales de compresion antes de la aplicacién de las cargas exteriores y luego las
tensiones totales permanentes, bajo todas las hipétesis de carga consideradas, deben quedar

comprendidas entre los limites que el material pueda soportar indefinidamente.

Ventajas del concreto preesforzado:

1.- Aprovechamiento de la seccién de concreto '

Se aprovecha toda la seccion haciéndole trabajar integramente a compresion

2.- Longitud de la estructura sobre apoyos

Se utiliza para salvar grandes luces.con el menor nimero de apoyos intermedios _

3.- El peralte de las vigas se acepta en 1/30 de la luz y 1/45 para losas, dependiendo del tipo de
estructura y sobrecarga

4 - Peso total del conjunto de estructuras

En funcidén del menor peralte las estructuras son aligeradas en su peso y se puede colocar menos
apoyos 0 columhas mas esbeltas que redundan en menor volumen de obra

5.- Cuantia de acero

En el concreto armado el coeficiente de seguridad en el calculo de acero es de 2 por lo que solo se
utiliza el 50% de su limite de fluencia. En el concreto preesforzado el acero de pretensar se utiliza
entre el 60 al 70% de su esfuerzo de rotura, lo cual significa menor cuantia de acero.

6.- Durabilidad de la estructura |

Las fisuras que se generan permiten el ingreso de oxigeno que se introduce hasta llegar al acero e
inicia su corrosion, por cuanto al evitar la fisuracion del concreto el acero en general se ve

* protegido de la corrosion y agentes externos.

(1) T.Y. LiN, Concreto preesforzado, pag. 17



TIPOS DE PUENTES PREESFORZADOS (2)

A) Simplemente apoyados
B) Continuos
C) Con dovelas sucesivas prefabricadas in situ.

D) Con dovelas sucesivas prefabricadas en planta.
F) En arco

G) Tipo pértico

H) Atirantados (stay cable)

A) Puentes simplemente apoyados

Es el mas simple de construir por las siguientes consideraciones:
1.- Generalmente los tendones obedecen a una sola curva que casi siempre es una parabola

2.- El tensionamiento puede efectuarse por ambos extremos de las vigas

bl

DOSAr 31 COSIGG0 de su upicacion aetinitiva v iueao izadaas o ianzadas a su
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posicion.

4 .- Su fuerza postensora es mayor que en el caso de ser continua.
Ejemplo: Puente SONDOR

Otro ejemplo es el puente Sumbay en Arequipa

Fig. 1.- Puente Sumbay

B) Puentes continuos

El puente continuo es una estructura que tiene varios apoyos (2 6 mas) y podemos observar lo

siguiente:

1.- La fuerza de preesfuerzo en el centro de los tramos es menor que en el caso anterior, por o

tanto la seccién puede ser de menor altura

2.- En los apovos el momento nedativo es tomado por ios mismos tendones pasando por ia fibra

superior.

(2) T.Y. LIN, Concreto preesforzado, pag. 32



3.- En este tipo de puentes los tendones van a obedecer curvas y contracurvas que se debe de

tener en cuenta al calcular las pérdidas por friccion.
4.- Nos da ocasion a trabajar la estructura considerando variacion en el peralte de las vigas

5.- No se puede prefabricar las vigas, por lo tanto debe considerarse una cimbra a todo lo largo del

puente mientras se construyen los tramos.

Ejemplo de puente continuo: Puente Nacara: Piura

Zona de maxima
comnresiin del concreto

Grietas debido a la

franciin en el conorefn B rvvveela e

f T 1 b
Simplemente reforzada — grietas y excesivas deflexiones

Preesforzada — sin grietas y Gnicamente peguefias

Fia. 2.- Comparacion del refuerzo entre el concreto armado v el concreto preesforzado

L W 1 o
| s A - o

C) Puentes con dovelas sucesivas prefabricadas in situ.

El principio de este tipo de puentes de construccion por tramos sucesivos, es hacer soportar a la

parte va construida el peso propio del tramo siquiente + peso de encofrados v accesorios. Cada

“tramo” toma el nombre de dovela vy se une al anterior cuando adquiere resistencia v se convierte en

autoportante sirviendo a su vez como base de arranque para un nuevo avance.
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La estabilidad de cada ménsula se asegura en cada etapa de la construccion por cables de
preesfuerzo cuya longitud va creciendo en cada dovela. Los grandes problemas de célculo en este
tipo de puentes radica en el mayor nimero de secciones que hay que comprobar y que en el
analisis se debe integrar el factor tiempo, es decir que durante la construccién empiezan a aparecer
las propiedades no elasticas de los materiales puestos en obra, tales como la fluencia del concreto
y la relajacion del acero, ademas de la redistribucién de los esfuerzos en una estructura que se
hace continua al final. En la etapa constructiva se debe prestar la maxima atencién a lo siguiente
para obtener buenos resultados:

1.- La continuidad de los ductos para los cables de preesfuerzo.

2.- La sumatoria de los cambios angulares en los ductos para evaluar las pérdidas por rozamiento.
3.- La calidad de la inyeccidn de los ductos

La losa transversal lleva cartelas importantes en la unién con las almas mejorando su
empotramiento haciendo ondular su linea media, lo que permite la utilizacidn de cables
transversales con trazado ligeramente sinusoidal, cada voladizo se compone de dovelas de
concreto vaciadas y postensadas en edades diferentes. Es necesario conocer con suficiente
exactitud las deformaciones de las ménsulas en las diferentes etapas en que se realiza la obra a fin
de tenerlas en cuenta para la determinacion de las contraflechas que hay que dar a los equipos

moviles de encofrado.

En la fase isostatica de la construccion-de voladizos las deformaciones se deben a:
1.- Peso propio de las dovelas.
2.- Peso del equipo moévil de encofrado para el vaciado del concreto de cada dovela.

3.- El preesfuerzo aplicado en los cables que aseguran la unién de las dovelas.

Cuando se unen todas las dovelas el tablero pasa a ser hiperestatico, pero continua sufriendo
deformaciones que estan relacionadas a las siguientes operaciones:

1.- Tensado de los cables de continuidad

2.- Retiro de los equipos moviles

3.- Supresién de apoyos provisionales

4 - Colocacién de cargas muertas.

5.- Deformaciones diferidas debidas a la fluencia del concreto

Por lo tanto deben de ser compensados por contraflechas de ejecucion dadas a cada encofrado de

las dovelas.

Las deformaciones se han reducido introduciendo la continuidad en las obras, solidarizando las

meénsulas, se considera durante la construccion aumentar la altura de cierre en la clave del tablero y



conservar en ias fibras inferiores de las secciones cercanas a la clave compresiones residuales del

orden del 10% del postensado longitudinal.

Después de su construccion por voladizo, los voladizos deben unirse entre si con el fin de realizar la
obra definitiva. Varias soluciones se ofrecen al proyecto:

1.- Ménsulas articuladas.

2.- Ménsulas con tramo suspendido.

3.- Sistema continuo.

Bajo el efecto de las sobrecargas, una estructura continua es mas rigida que la articulada, ademas
la intensidad del pretensado es menor que en el caso de ménsulas articuladas |
Ventajas de este tipo de puentes:

1.- Se suprime la cimbra o falso puente, lo cual hace que se esté libre de las consecuencias de las
crecidas de los rios 0 en el caso de pasos a desnivel permite la circulacion de las vias
acomodandose también al caso de pilares de gran altura.

2.- Este tipo de puentes permite la fabricacion de dovelas en taller con un acabado y calidad
superior o en vaciado parciales en la misma obra con un encofrado deslizante.

3.- Este sistema permite obtener mayor rapidez de ejecucién y porgue aun en el caso de dovelas
vaciadas in situ éstas se realizan normalmente vaciando 2 dovelas por semana y por voladizo.

4.- Su costo mas econdémico le permite entrar en competencia con los puentes metalicos para

grandes luces.

Ejemplo: Puente Tahuamanu: Madre de Dios

kig. 4.- Puente Tahuamanu —
Madre de Dios

Fig.5.- Puente Tahuamana -
Seccibn transversal
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D) Puentes con dovelas sucesivas prefabricadas en planta.

Eiemplo: Puente de Seohue, en Korea

Fig.6.- Puente de Seohue -~
dovelas prefabricadas

D) Puentes en arco

El arco mismo de estos puentes es un elemento cuya fibra inferior trabaia a compresién por lo tanto
el arco puede ser de concreto armado o de acero. El tablero puede ser sobre el arco. intermedio o
debaio del arco formando un tirante entre las bases del arco.

br
Eiemplo: Puente Villena Rey en Miraflores. |

=s un puente con tablero superior que |-
descansa sobre el arco. En la vista las
bases del arco reposan en macizos de

cimentaciébn para tomar las fuerzas

horizontales. - .
Fig. 7.- Puente Villena Rey - Miraflores - Lima

. g ]
Eiemplo de puente en arco con tablero |

|
|
|

inferior es el puente Bolognesi, (Piura) de

159m, las bases del arco estan unidas por
un tirante metélico de seccién cajon, el
tablero se soporta del arco mediante
péndolas DYWIDAG. El ancho de calzada
es de 18.30m y las péndolas centrales (4

barras g 36mm grado 150K) miden aprox.

%3,

Fig. 8.- Puente Bolognesi - Piura

30m en la clave.

11



F) Puentes tipo poértico

Este tipo de puentes tiene intearados el tablero con los estribos, en alagunos casos el estribo puede
ser también postensionado.

Eiemplos de este tipo: es el Puente Levva v el puente Casinchihua que se muestran a continuacion
Puente Leyva ubicado en Rodriquez de Mendoza, es un pértico postensado con apovos articulados
vy el Puente Casinchihua ubicado en tramo carretero entre Abancay v Cusco, este corresponde a un

puente tipo integral.

5
TERRENG \

Fig. 9.- Configuracion Geométrica: Puente Casinchihua {Puente integral) — Abancay -

Cuzer

Fig. 10.- Puente
Casinchihua (Puente
Integral) — Abancay -
Cuzco.

G) Puentes atirantados (stay cable)

Continuando con puentes por voladizos sucesivos al lleqar a luces de 200m los inconvenientes se
multiplican debido al incremento de los momentos por peso propio. ademas aumentan las tensiones
de compresion en la losa inferior v el nimero de cables postensados es mayor. Para superar estos

inconvenientes se utiliza aridos ligeros y mayor armadura de refuerzo, pero la forma mas eficaz es

12



aumentando el brazo de palanca de! pretensado, es decir separandolas artificialmente del tablero

con cables exteriores gue se comportan como tirantes apoyados en un pilar.

Los puentes atirantados pueden considerarse como puentes en voladizos de pretensazo exterior.
Las dovelas pueden ser vaciadas in situ, o prefabricadas, manteniendo el carro de avance colgado
temporalmente de los tirantes mientras fragua el segmento que completa el tramo vy las cargas se
trasladan a estos mediante los anclajes de los tirantes de la superestructura.

Para la construccion de un segmento tipico que contiene un obenque se deben realizar los

siguientes pasos:

1.- Lanzar el éarro de encofrado (CDE) en posicion de vaciado de concreto.

2.- Colocar el elemento premoldeado dentro del encofrado y asegurar su posicion fijandolo con
barras de tensado a Ja estructura inferior del CDE

3.- Instalar los obenques y armadura, fijar las vigas inferiores del CDE a la superestructura.

4 .- Efectuar el vaciado del segmento y se retensa el obenque.

5.- Se tensan los tendones transversales al 100% |

6.- Se relevan topograficamente los puntos de referencia antes del tensado final

7.- Tensado final del obenque.

8.- Lanzar los rieles del lanzamiento, transfiriendo la fuerza del anclaje temporal al anclaje definitivo,
se controla las deformaciones de la superestructura.

9.- Se releva el punto de referencia y se compara con la ubicacion teérica para definir las medidas
correctivas antes de pasar al siguiente segmento.

10.- Lanzar el CDE a la siguiente posiciéon del segmento

Las consideraciones mas importantes en este tipo de puentes son:

1.- La variacién de tension bajo cargas de servicio es mayor por lo que se hace indispensable
proteger los tirantes contra los fendmenos de fatiga.

2.- La tension maxima de utilizacion debe ser éproximadamente 0.4 de la resistencia a la rotura.

3.- La variacién de tension admisible bajo carga alternada de dos millones de ciclos no debe
sobrepasar los 20kg/mma2.

4 .- Por ser cables expuestos a la intemperie deben ser protegidos contra la corrosién

2.5.2.2 LIMITACIONES DEL SISTEMA PRESFORZADO INTERNO EN PUENTES (3).

Por experiencia de disefiadores expertos se sabe que el sistema de preesforzado interno tiene
limitaciones cuando las luces de los puentes son muy grandes, donde el peso permanente se
hace muy alto que se hace imposible manejarlo solo colocando cables de preesfuerzo dentro

(3) T.Y. LiN, Concreto preeéiorzado, pay. oo ) 13



del elemento viga o losa, aun con la utilizacién de aridos de poco peso y aceros de alta
resistencia, confirmandose que a partir de los 200 m. de longitud de vano se debe estar
pensando cambiar a otro sistema, como por ejemplo el de atirantados, tal como se indica
lineas arriba.

Fig. 11.-
Saturacion de
los cables de
Preesforzado en
la seccion del
puente

2.5.2.3 RESURGIMIENTO DE LOS PUENTES CON CABLES DE PREESFORZDO EXTERNO
4

El resurgimiento de los puentes atirantados data de mediados del siglo XVII, cuando un Ingeniero
veneciano de nombre Verantius idedé un puente sostenido con varias cadenas en diagonal. El mas
antiguo intento de construir un puente atirantado sin embargo, se remonta recién al afio 1784
cuando un Ingeniero Aleman C. T. Loescher, disefio una estructura de este tipo hecha
completamente en madera.

Los primeros puentes atirantados que se construyeron fueron en realidad una combinacién de los
conceptos de puentes de suspension con el de puentes atirantados. Estos primeros puentes se
construyeron en los Estados Unidos e Inglaterra a finales del siglo XVIIi.

En 1830, el reconocido Ingeniero Francés C.I. Navier describe en su "Report and memorandum on

suspension bridges” algunas estructuras atirantadas que se construyeron en su tiempo. Navier hace

referencia al colapso del Puente Dryburgh Abbey, construido por el Ingeniero J. W. Smith. Este

puente con una luz de 79.20m y un ancho de 1.22m fue disefiado como una estructura suspendida

mediante cadenas inclinada. Aun cuando los motivos exactos del colapso del puente se

desconocen, parece que la causa fue la fractura de las cadenas que sostenian el puente. Los
(4) M.S.TROITSKY, Cable — Stayed Bridges, pag. 8
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negativos comentarios de Navier (respetado cientifico de aquella época), ocasionaron que el

concepto de los puentes atirantados se sumiera en una etapa de relativo oscurantismo.

Otros accidentes como el ocurrido en Niemburg - Alemania que ocasioné el colapso del puente
sobre el rio Saale en 1825 nos dan evidencia de los problemas que los ingenieros tuvieron que
afrontar en esas épocas. En el caso del Puente sobre el rio Saale, se atribuye como causa del
colapso a la tendencia de esta estructura a mostrar grandes deformaciones, lo cual generaba
grandes momentos de segundo orden en el tablero, para los cuales las estructura no estaba
disefada.

Pese a todo ello el principio de usar cables inclinados para soportar la superestructura de un puente
no se desvanecio del todo de la mente de los ingenieros.

En 1855, en los Estados Unidos, Jonh Roebling us6 un sistema basado en cables de acero para
reemplazar a las cadenas de suspension al construir un puente de 280m de luz aguas abajo de las
Cataratas del Niagara (Niagara Falls Bridge). Los dos tableros uno debajo del otro estaban
soportados por cables parabdlicos y por cables inclinados usados en su construccién. Por el tablero
superior corria una linea férrea, mientras que el tablero inferior servia como puente peatonal.

Unos afios después, en 1883, Roebling empleé los principios usados en el Niagara Falls Bridge
_para construir el Brooklyn Bridge en Nueva York, una de las mas impresionantes obras de
ingenieria de nuestra era.

Este Puente con una tuz central de 486.50 m y una longitud total de 1059.00m es también la
primera gran estructura en reemplazar al hierro por el acero, lograndose con este ultimo
material hasta el doble de la resistencia obtenida con el hierro.

~or su oane en inglaterra, en
1872, Ordish and Le Flevue
construyeron el Puente Albert
Bridge sobre el rio Tamesis, con
una luz de 122 m.

Fig. 12.- Detalle de Ia
disposicion de los Cables en
el Puente Brooklyn
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El tablero de este puente es lo suficientemente rigido como para permitir que los cables puedan
unirse al tablero en puntos razonablemente separados. Los cables de este puente fueron hechos

mediante barras roliadas.

wa virtual proscripcion de los
puentes atirantados durante los
siglos XVIIIl 'y XIX puede
atribuirse principalmente a la

carencia de los conocimientos
técnicos necesarios y de los
métodos de andlisis necesarios
para determinar los esfuerzos en

los elementos que constituyen la

estructura.

Fia. 13.- Albert Bridae - Londres

La falta de una cabal comprensién del comportamiento de este tipo de sistemas, el desconocimiento
de métodos para controlar el equilibrio v compatibilidad de sistemas altamente indeterminados
parecen haberse constituido como los motivos por los cuales estas estructuras no hayan logrado un
rapido desarrolio.

Por otra parte los materiales disponibles en aquel entonces no eran los mas adecuados para el
desarrollo de puentes atirantados. Materiales como la madera, varillas metalicas o cadenas, no son
los mas deseables para soportar los esfuerzos y deformaciones a los que los elementos de un

puente atirantado estan sujetos.

Estos materiales presentan bajas deformaciones y no pueden ser pretensionados para evitar su
"aflojamiento" al presentarse condiciones de carga asimétricas. Para que los cables se encuentren
en tensién bajo diferentes condiciones de carga, era necesario que la estructura experimentase
sustanciales deformaciones, que empleando estos materiales, ponian en peligro a la estrucwure

misma.

Los ‘modernos puentes atirantados consisten de una superestructura de acero 6 concreto armado
que es soportada en uno 6 mas puntos por medio de cables que se extienden desde una 6 mas
torres.

El primer puente atirantado moderno, el Strémsund Bridge se concluy6 en 1955 en Suecia. El
puente fue construido por la firma alemana DEMAG, en colaboracién con el Profesor F. Dischinger.
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En un relativamente corto periodo de tiempo, desde 1955 a 1974, aproximadamente 60 puentes

atirantados fueron disefiados y construidos.

Estos primeros puentes atirantados tenian tan solo de 2 a 6 cables de sostenimiento en los tramos
principales. El espaciamiento entre los puntos de retencién era de 30 a 60 m, lo cual requeria
grandes rigideces flexionantes, con vigas de peraites de 3 a4 m.

Las fuerzas de retencién eran tan grandes que los cables se tenian que construir mediante sistemas
de trenzado y union de muchos otros cables. Los anclajes de estos cables eran bastante complejos,

y se requeria una considerable cantidad de estructuras auxiliares para construir los puentes.

Pronto se encontré que gran parte de estas dificultades desaparecian si se usaba un nimero mayor
de cables con espaciamiento entre sus puntos de anclaje de tan solo 8 a 15 m, de tal manera que
se posibilite la construcciéon mediante volados sucesivos, sin necesidad de una obra falsa.

El desarrollo del sistema de puentes atirantados con muiltiples cables determindé un cambio en el
comportamiento del tablero y de las vigas principales.

Estos elementos que inicialmente tenia basicamente el comportamiento de una viga apoyada entre
los puntos de retencion de los cables, se comporta bajo esta nueva configuracion estructural como
elementos en voladizo suspendidos de cables inclinados que los unen a las torres. En-consecuencia
no se necesita una gran rigidez flexionante para estos elementos, por lo que sus peraltes son casi
independientes de la luz principal, y mas bien deben ser escogidos pequefios para evitar

innecesarios momentos flexionantes a lo largo del tablero.

FIEdp s g

oz
T

2
1
=

. = ,::15'—_"‘”'__-“;"_'.—.1 > ‘

Puente Atirantado con multiples cables
(Camportamiento a fuerzas axiales — compresign) .

Fia. 14.- Comportamiento del Puente por la disposicién de los cables.
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La rigidez flexionante de los elementos estructurales del tablero estara gobernado por el pandeo
ante las fuerzas de compresion creadas por los cables o por la necesidad de limitar deformaciones

locales bajo cargas vivas concentradas.

2.5.2.4EL SISTEMA DE PUENTES ATIRANTADOS COMO UNA SOLUCION A LAS
LIMITACIONES DEL SISTEMA PREESFORZADO INTERNO (5).

El sistema de puentes atirantados resurge a raiz de las limitaciones de salvar grandes luces con el
sistema preesforzado interno, es cuando en el afio de 1938, y se debe al Ingeniero Aleman F.
Dischinger. Mientras construia un puente de suspensién para cruzar el Rio Elba, cerca a
Hamburgo, Dischinger determiné que la deflexion del puente bajo la carga del ferrocarril podia ser
reducida considerablemente incorporando cables de retencion inclinados exteriores en el sistema.

Después de la Segunda Guerra Mundial, Alemania Occidental determiné que aproximadamente
15,000 puentes habian sido destruidos durante el conflicto. En consecuencia, el periodo de post-

guerra permitié a los Ingenieros y constructores aplicar nuevos conceptos de disefio y construccion.

Durante este periodo se disponia de muy poco acero por lo que se puso un gran énfasis al disefio
con peso minimo. Como resultado se lograron construir puentes que en algunos casos fueron hasta
un 40% mas livianos que sus predecesores (menor seccion). El eficiente uso de los materiales y la
rapidez de su construccion hicieron de los puentes atirantados el tipo de estructura mas adecuada
para emprender el proceso de reconstruccion.

Este sistema rompid las limitaciones para puentes de grandes luces hasta ia actualidad y hasta que
se encontré por lo mismo las limitaciones de los puentes atirantados, en donde estos solo son

eficientes hasta un vano de 800 m.

2.5.2.5 CONFIGURACION GEOMETRICA DE LOS PUENTES DE PREESFORZADO EXTERNO O
ATIRANTADOS

2.5.2.5.1 Descripcion general de los puentes atirantados (6).

Un Puente Atirantado es basicamente una estructura soportada por medio de cables de retencion
inclinados, que conectan el tablero directamente con la torre 6 pilon. En este esquema los cables
principales toman directamente las cargas que actian en el tablero, y las transmiten por medio de
las torres ala subestructura.

En todo Puente Atirantado pueden distinguirse tres elementos caracteristicos, que son:

- Los Cables de Retencion

(6) M.S.TROITSKY, Cable — Stayed Bridges, pags 23 —27
(6) M.S.TROITSKY, Cable — Stayed Bridges, paq. 4 18



- Las Torres o Pilones
- El Tablero

Los Cables de Retencién son los elementos que conectan el tablero con las torres, y soportan las

cargas actuantes sobre el tabiero.

Los avances en la Tecnologia de Fabricacion de los cables ha sido de fundamental importancia en
el desarrollo de los Puentes Atirantados. Conforme ha evolucionado la concepcién de los ingenieros
respecto a los Puentes Atirantados, han ido cambiando no solo los patrones de distribucién de los
cables a lo largo del tablero y del pilon, sino también los parametros de su comportamiento
estructural y su influencia en el comportamiento final y en la distribucién de esfuerzos en toda la

estructura.

Las Torres llamadas también Pilones, son elementos que se elevan verticalmente, y que transmiten
las cargas en el tablero hacia la sub-estructura y la cimentacién del puente. Aun cuando la forma y
configuraciéon de los pilones puede variar, su comportamiento y funcién estructural dentro del

conjunto del puente es, en términos generales, el mismo.

La geometria y ubicacion de las torres esta estrechamente ligada a la distribucion y disposicién de
los cables de retencion.

Ef Tablero es el elemento sobre el cual se disponen las superficies para el transito de vehiculos y
personas. Su configuracion geométrica asi como {os materiales con los que se construye el tablero
dependen de muchos factores como son entre otros la luz libre y el ancho del tablero, la distribucion
y numero de los cables de retencién, la magnitud de las cargas de disefio del puente y la técnica de

construccién a emplearse.

El disefio de estos elementos responde a consideraciones de tipo estructural, a parametros
econdémicos y de facilidad constructiva, y a criterios estéticos y arquitecténicos. Un Puente
Atirantado debe reflejar armonia y compatibilidad de estos parametros que se traduzcan en
estructuras seguras, econémicas y estéticamente agradables.

En los capitulos siguientes se describe en mayor detalle las caracteristicas principales y algunos
criterios para el disefio de los cables, las torres y el tablero de los Puentes Atirantados.

2.5.2.5.2 Disposicion de los cables en los puentes atirantados (7).

La disposicion de los cables en los puentes atirantados es uno de ios aspectos fundamentales en el
disefio de puentes atirantados. Su influencia se ve reflejada no solo en aspectos relacionados a la

(7) M.S.TROITSKY, Cable — Stayed Bridges, pay. <o 19



performance estructural del sistema, sino también en cuestiones tales como los métodos

constructivos a emplearse 6 a consideraciones econémicas.

En la direccién transversal la mayoria de las estructuras existentes consisten de un plano central de

cables; 6 dos planos de cables, generalmente a ambos lados de la estructura.

En principio es posible adoptar soluciones usando tres 6 mas planos de cables, con el animo de
reducir los esfuerzos actuantes en la en la seccién transversal del puente cuando el tablero es muy
ancho. A la fecha tan solo en raras ocasiones se ha considerado esta alternativa de- solucién.
(Danish Great Belt Bridge por ejemplo)

En el sentido longitudinal existen varias formas de disponer los cables:
a. Disposicién en Forma de Abanico

Todos los cables se unen en la parte superior del pilén. Muchos ingenieros prefieren esta
disposicién de los cables debido a que los cables se encuentran inclinados al mayor angulo
posible con las vigas principales. Los cables se encuentran asi en una posicién 6ptima para
soportar las cargas muertas y permanentes, y las cargas vivas, produciendo la minima

componente de fuerza axial sobre los elementos de la superestructura.

b. Disposicion en Forma de Arpa

Todos los cables son paralelos, sus anclajes en el pilén se encuentran distribuidos a lo largo del
pilon. La disposicién en forma de arpa permite un disefio del pilon mas efectivo en comparacion
con la disposicién en abanico, por cuanto en este Gltimo las cargas concentradas en el tope del
pilén generan grandes fuerzas cortantes y momentos flectores en toda Ia altura del pilén, lo cual se
traduce en un incremento en los costos debido al refuerzo adicional o al empleo de mayores
dimensiones.

c. Disposicion en Forma de Semi-Arpa

Los cables se encuentran anclados a lo largo del pilén, pero no son paralelos entre si.
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SEMI-ARPA

Fig. 15.- Disoosicion lonaitudinal de cables en puentes atirantadios

d. Disposicion en Forma de Estrella

En este tipo de disposicién los cables no se encuentran distribuidos a lo largo del puente, sino que
mas bien convergen en un mismo punto. La disposiciéon a modo de estrella ha sido usada hasta
ahora, inicamente en el caso del North Elbe Bridge en Hamburgo - Alemania.

rig. 16.- Puente
de Strosund
{Suecia) en 1956,
Longitud del vano
182 m.

Distribucién de
los cables en
forma de Abanico

Fig. 17.- Puente
de Oresund
entre

Dinamarca v
Suecia Longitud
del vano 490 m.

Distribuciéon de
los cables en
forma de Arpa




Fig. 18.- Puente sobre el estrecho de Fehmarn entre Dinamarca y Alemania.
Jistribucion de los cables en forma de Semi-arpa

1 jte2r]  met | 565° 1 21 | 263" |
d I I

] ] [ ]

Fia. 19.- Puente North de Elbe — Alemania: distribucién de los cables en forma de estrella

La principal razén para su empleo han sido consideraciones estéticas. La altura adicional de la
torre sobre el punto mas alto de conexion de los cables tiene mavores fines arquitectonicos que

estructurales

Asi por ejemplo los cables del North Elbe Bridge que convergen en un mismo punto del tablero
funcionan a modo de un unico cable. Esta disposicion requiere ademas de un menor nimero de
dispositivos de conexion cable-tablero al tenerse menos puntos de retencién, y dan a la estructura
un aspecto mas agradable que si se dispusiese un unico cable.

La seleccién de la forma de disposicion de los cables y del ntimero de cables es dependiente de

muchas variables como son por ejemplo: la luz del tramo, el tipo de cargas, el nimero de vias, la
altura de las torres, factores econdmicos y consideraciones estéticas.
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El factor costo tiene una gran influencia en esta seleccion. El usar pocos cables conlleva a grandes
fuerzas en los cables, lo cual requiere complicados sistemas de anclaje para conectar la torre con
la superestructura. Estas conexiones generan en muchas ocasiones fuertes concentraciones de
cargas axiales, lo cual requiere un refuerzo adicional del alma, de las alas y de los rigidizadores
para transferir las cargas a las vigas del puente y distribuirlas uniformemente a través del sistema

estructural.

Dos planos de cables Um salo plano cenfral

Fig. 20.- Distribucion espacial de cables en Puentes Atirantados

Usando los cuatro tipos basicos de disposicion de los cables se puede generar una gran variedad
de disposiciones posibles. Ejemplo de ello son el George Street Bridge, sobre el Rio Usk, en
Newport-Inglaterra, el cual es un sistema mixto que combina los sistemas en arpa y en abanico; o
el Great Belt Bridge en Dinamarca, el cual es una combinacién de la disposicion en semi-arpa y la

disposicion en estrella.

Cuando se emplean pocos cables para soportar la estructura, se requieren vigas de peraltes
relativamente grandes para poder salvar las distancias entre los puntos de anciaje de los cables.
Un mayor nimero de cables simplifica el anciaje de los cables a las vigas del puente y distribuye
las fuerzas de una manera mas uniforme a lo largo del puente sin necesidad de colocar un mayor
refuerzo a las vigas en las zonas de anclaje de los cables. Ademas al aumentar el nimero de
cables se provee a la estructura de un soporte continuo permitiendo reducir las dimensiones de las
vigas principales o cual ayuda a mantener la estabilidad del puente ante cargas dinamicas de

viento.
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Fig. 21.- Puente Severnis (Alemania) 1960
Nistribucion transversal de Cables en Puente Atirantado con Pilén en forma de A

Fig. 22.- Sunshine Skyway Bridge (Florida — USA)
Distribucién de los cables en Puente Atirantado en un Gnico plano central

'S
.

Fig.23.- Puente Rande — Espafia (1978), Longitud del vano 401 m.
Distribucion de los cables de retencién en dos planos laterales
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Fig. 24.- Puente
Atirantado con
pilones en forma de
diamante y varios
planos de cables.
Baytoyn Bridge

2.5.2.5.3 Tipno de torres o pilones en puentes atirantados (8).

Los elementos a las cuales se anclan los cables que soportan el tablero del puente se denominan

torres o pilones. Estos elementos pueden tener diferentes formas de acuerdo a las exigencias que

se deseen satisfacer, tales como una particular disposicion de los cables, condiciones Impuestas

por ef sitio en el cual se emplazara el puente, requerimientos de disefio, factores estéticos y

economicos

En su forma mas
simple los pilones
pueden ser elementos
en voladizo que
permiten soportar un
sistema de un solo
plano de cables; o
pueden ser dos
elementos en voladizo
para sistemas de dos
planos de cables.

Fig. 25.- Formas de Pil6n para sistemas de un solo plano de cables

(8) M.S.TROITSKY, Cable — Stayed Bridges, pags. 57 - 61



Z1 pil6n puede ser disefiado ya sea
restringido 6 articulado en la base,
dependiendo de la magnitud de las
cargas verticales y de la distribucion
de las tensiones en los cables a lo

largo de la altura del pilén.

Otros configuraciones empleadas en

puentes atirantados son la forma

o ) Fig. 26.- Puente sobre el Rio Lérez con piléon de seccion
A, ya sean restringidos o articulados maciza y con un solo plano central de cables

en la base

aporticada y, los pilones en forma de

La decision de usar una conexién de tipo empotramiento o una articulaciéon en a unién entre el
pilén y la subestructura (pilares o estribos) se debe basar en un conocimiento de la magnitud y la
forma en que actuian las cargas horizontales y verticales sobre la torre.

Un empotramiento en la base del pilon genera grandes momento de en esta parte, lo cual no
ocurre cuando se disefia el pildon considerando ia base del mismo articulada. Sin embargo el
aumento de la rigidez de la estructura completa debido a la introducciéon de un empotramiento en

la base puede compensar ia desventaja de tener momentos flectores grandes en las torres.

Oftra consideracion a tomar en cuenta es que una base empotrada puede ser construida de una
manera mas practica y puede ser menos costosa de consiruir si se le compara con una base
articulada, debido a que en este Ultimo caso se requieren una serie de arriostres y soportes que
permitan que el pilon puede mantenerse en una determinada posicién hasta que se conecten los
cables.
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Fia. 27.- Tipos de Pilén para Sistemas de dos planos de cables
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La altura de las torres es determinada en base a diferentes parametros como las relaciones
proporcionales entre la IUz libre del puente y la altura del pilén, la forma de la disposicién de los
cables. Para lograr una solucion éptima se debe tratar en la etapa inicial del proyecto de buscar un
equilibrio entre las consideraciones propias del disefio estructural y las de tipo econémico.

Para seleccionar la forma del pilon, el disefiador debe considerar varios factores. Por ejemplo los
pilones en forma de A tienen desventajas cuando la distancia vertical entre los pilares y la

superestructura es grande, debido a que se

Requeririan mayores dimensiones en planta para poder acomodar las “patas” del pilén. En
casos como el antes descrito, se suele unir las patas de las torres debajo del tablero del puente.
Esta variante en la forma de los pilones tipo A, es el llamado “pil6n en forma de diamante”, en el
cual el tablero se ubica en la parte central de este “diamante”.

El pilén en forma de diamante fue seleccionado para el Séuthern Bay Crossing en San Francisco,
y también ha sido usada en el puente Kéhibrandbiicke en Hamburgo, Alemania.

En cuanto a la estructura misma de las torres, se debe sefialar que estas son normalmente
construidas de secciones celulares y son fabricadas ya sea en acero estructural 6 en concreto, sea
este vaciado en sitio 0 ensamblando secciones prefabricadas.

Fig. 28.- Puente Ting Kau con Pilén Atirantado transversalmente y para dos
planos lonaitudinales de cabtes
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Fig. 29.- Puente Rokko —
Alemania con Pilén para
Sistemas de dos Planos
de cables

Sig. 30.- Puente Normandia con dos

planos de cables con dos planos de
cables

e,

5 s Winr e A 5

Fig. 31.- Puente Rion Antirion dos planos de cables de retencién y pilon tipo piramidal
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2.5.2.5.4 El tablero de los puentes atirantados (9).

Como ya se menciond anteriormente en los primeros capitulos, los primeros Puentes Atirantados
modernos tenian un nimero reducido de cables v las distancias entre los puntos de retencién eran
generaimente largas. En consecuencia era necesario tener tableros relativamente rigidos, los

cuales por lo comun se construian en acero.

En estos casos, el peso propio se reducia aun minimo y la relacion esbeltez del tablero en el tramo

de mayor luz (h/L) variaba entre 1/50 y 1/70.

Con la aparicién de puentes atirantados con miiltiples cables se favorecié el desarrollo de tableros
de concreto para este tipo de puentes, puesto que ya no se tiene la necesidad de proveer una
seccion transversal con un aito grado de rigidez. Por el contrario, se ha encontrado que los
momentos longitudinales se incrementan a medida que el tablero es mas rigido. En consecuencia
los disefiadores actuales procuran disefiar tableros que sean mucho mas flexibles. El nivel de
desarrollo actual ha permitido alcanzar relaciones de esbeltez de hasta 1/500.

La rigidez 6ptima, sin embargo, no solamente depende del espacia miento entre los puntos de

soporte del tablero, son igualmente importantes ia disposicion de los cables y el ancho del tablero.

En el caso de puentes con un unico plano central de cables, es esencial una alta rigidez torsional,
qgue por lo general significa una alta rigidez flexionante. (En términos generales para estos casos

se opta por soluciones que contemplan secciones transversales del tipo cajon.)

Para puentes cuyo tablero se encuentra retenido en los extremos, o para sistemas con mas de dos
planos de cables la seccidn transversal del tablero puede ser muy simple. En estos casos no se
requiere una alta rigidez torsional debido a que los cables proporcionan rigidez a lo largo del borde
del tablero, limitando las deflexiones a valores pequefios, y restringiendo en gran medida los giros

torsionales del tablero ante las condiciones de carga asimétricas.

Es por esto para un ancho de tablero de hasta unos 15 m es suficiente el empleoc de una losa
masiva 6 a modo de seccién cajon con espacios vacios para disminuir el peso (hollow-secction) y
con vigas en los extremos del tablero. Las vigas extremas cumplen en este caso una doble funcién
al facilitar el anclaje de los cables en los puntos de retencién del tablero, asi como brindar una

seguridad adicional contra el pandeo.

Las dimensiones minimas del tablero son gobernadas por los momentos transversales y por las

considerables cargas concentradas en los puntos en los puntos retencion. Estos dos efectos son

(9) M.S.TROITSKY, Cable - Stayed Bridges, pag. 6o 29



aun mas importantes a medida que el ancho del tablero crece, debido a que la distribucion de las
grandes tensiones existentes en los cables puede mostrar una menor uniformidad a través de la

seccién fransversal del tablero.

|
|

c) Seccitn celosia simple d) Seccidn celosia doble

Fia. 32.- Tipos de seccion abierta de tableros se Puentes Atirantados

Esta dificultad hace que la denominada "suspension axial" o uso de varios planos de cables
parezca la mas apropiada. E! empleo de una solucion en base a tres planos de cables pareceria
ser la mas légica para puentes con tableros muy anchos, debido a que se tendria un meior
balance entre las fuerzas en los sentidos longitudinal y transversal, lo cual a su vez generaria un

ahorro considerable en los materiales a emplearse en la construccién del tabléro.

Consideraciones de tipo estético hacen que el empleo de soluciones con tres 0 mas planos de
cables sean Pocas veces consideradas, salvo algunos casos en los cuales se buscan mejores
formas de distribuir transversalmente los cables para mejorar la estética del puente, como por

ejemplo en el Riddes Bridge en Suiza.

a) Riime: Bridge at Rees t) Alex Fraser Bridge (Vancouver)

Fig. 33.- Seccion abierta de tableros se Puentes Atirantados para dos planos de cables
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a) Seccidn cajém central y rigidizadores [aterafes b) Seccién um cajon central
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¢) Seccidn triple cajén d) Secciom vigas cajom laterales y rigidizador cenfraf
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Fia. 34.- Tipos de seccién cerrada o caion de tableros se Puentes Atirantados
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Fig. 36.- Maracaibo Bridge (Venezuela)

Fig. 38.- Esquema de la seccion transversal del Proyecto Puente Atiraritado
Alcomachay sobre Rio Huarpa (Carretera Lima — La Orova — Avacucho)
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Figs. 39.- Higashi Kobe Bridge

(Japan)
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Fig. 40.- Oresund Bridge

Tableros de Acero.- Un tablero metalico provee la respuesta 6ptima a la demanda de economia
en el uso de los materiales. Es en efecto posible limitar su peso propio a una quinta parte de los
que pesaria un tablero equivalente de concreto, sin embargo su costo es de hasta dos a cuatro
veces superior. (“Cable Staved Bridaes” - Podoiny) El menor peso propio del tablero debe resultar
en un consecuente ahorro en otros elementos tales como los estribos v los pilares los cuales
soportan dicha carga, para que la alternativa de solucién sea competitiva.

Tableros de Concreto.- La idea de construir puentes atirantados con multiples cables se

desarrollé inicialmente para estructuras de acero. sin embargo rapidamente se optd por la
construccion de tableros de concreto va sea vaciado in-situ 6 prefabricado.
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La técnica de construccién empleada en estos casos es la denominada "por volados sucesivos",
esta técnica consiste en construir tramos cortos del tablero. los cuales son directamente
soportados por cables permanentes.

Las fuerzas en la secci6n transversal permanecen moderadas durante la construccién v el equipo
necesario para la ereccion se reduce considerablemente. El elevado peso propio de los tableros
de concreto no es un factor del todo limitante, puesto que este tipo de solucién ha resultado ser
econdmica para puentes de luces cortas y medianas, asi como para obras de mavor magnitud.

El primer puente atirantado construido integramente en concreto fue el Puente sobre el Lago
Maracaibo, (Venezuela -1962). Este puente consta de un tablero muy rigido, con una seccién
transversal conformada por vigas prefabricadas, v con solamente dos puntos de suspensién por
tramo, lo cual determiné el empleo extensivo de equipos auxiliares de apoyo para la construccién.

El Hoeschst Bridge en Frankfurt fue la primera aplicacién del sistema de puente atirantado con

multiples cables y con tablero de concreto.

Importantes obras en. las que se emplea este sistema son por ejemplo el Brotonne Bridge
(Francia), Coatzacalcos Bridge (México), Pasco-Kennewick Bridge (Estados Unidos) y el Puente
Barrios de Luna (Espafia).

¥
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Fig. 41.- Ganter Bridge (Simplon Pass — Suiza) en construccién 1980, longitud del vano central
174 m
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Las potenciales ventajas de este sistema pueden ser aun mas explotadas. con el disefio de
tableros mas flexibles. Debido a que los momentos flectores longitudinales se reducen a medida
aue decrece la rigidez del tablero, este podria construirse a modo de una losa de concreto muy

liviana, requiriéndose pocos elementos auxiliares para la construccion.

Fig. 42.- Ganter Bridge (Simplon Pass — Suiza), disefiado por el Ing. Suizo Chr. Menn, con pilones
vy tablero de concreto, los cables estdan embebidos dentro de muros de concreto.
permitiendo dar forma en planta a los tirantes conjuntamente con el tablero.

Fig. 43.- Puente GRIJALVA (carretera Villahermosa — Chetumal — México). Longitud total del
puente 391 m., Lonaitud del claro central 116 m.
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2526 TECNOLOGIA DE LOS CABLES PARA ESTRUCTURAS DE PUENTES
ATIRANTADOS(10).

El elemento bésico de los cables que se encuentran en los puentes colgantes y atirantados
modernos es el alambre de acero de alta resistencia, que tiene una resistencia considerablemente
mayor que el acero estructural ordinario.

Conforme se puede apreciar en la tabla adjunta, los alambres tienen una composicién quimica y
propiedades fisicas y mecanicas diferentes a las del acero estructural. El acero que se emplea en
los cables tiene un alto contenido de carbono (cuatro a cinco veces mayor), y una resistencia de
casi cinco veces la del acero estructural convencional, y el doble de la del acero estructural de alta
resistencia. El alto contenido de carbono en los cables, hace que no sea adecuado para soldadura.

TABLA 1.-Propiedades y resistencia de los cables

| | Cable de Acero | Acero Estructural |
Convencional | De Alta Resistencia
‘ Esfuerzo de fluencia (MN/m?) 1200 240 690
Resistencia a la Tensién (MN/m?) 1600 370 790
Elongaciéon (%) 4 24 18
Modulo de elasticidad (MN/m?) 205x10° 210x10° 210x10°
Composicién quimica tipica: '
C 0.80 % 0.20 % 0.15%
Si 0.20 0.30 0.25
Mn 0.60 _ 0.80
Cu 0.05 0.20 0.30
Ni 0.05 0.80
Cr 0.05 0.30 0.50
P 0.03 0.04 0.03
S 0.02 0.04 0.03

En la mavoria de los casos los alambres de acero son de forma cilindrica con diametros de entre 3
a7 mm

De acuerdo a la forma como se disponen los alambres se pueden obtener varios tipos de cables:

2.5.2.6.1 Cables de barras paralelas.

Las barras de acero han sido extensivamente usadas en la construccién de estructuras de
concreto pretensado. Los cables de barras paralelas estan formados por varillas de acero

(10) M.S.TROITSKY, Cable — Stayed Bridges, pag. 180
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dispuestas de forma paralela unas a otras, colocadas dentro de ductos metalicos, y mantenidas en
posicion por medio de espaciadores de polietileno.

Las barras se pueden deslizar en direccién longitudinal, lo que simplifica el proceso de tensarlas
individualmente.

Debido a que su transporte en carretes es solamente posible para los diametros de barra mas
pequefios, se les divide en barras de 15 a 20 m. La continuidad tiene que ser proveida por medio
del uso de dispositivos de acoplamiento. Sin embargo se ha encontrado que el uso de estos
dispositivos reduce considerablemente la resistencia a la fatiga del cable.

2.5.2.6.2. Cables de alambres paralelos

En el siglo XIX, J. Roeblings desarrolié una técnica para construir cables parabdlicos para puentes
colgantes, técnica que con algunas modificaciones sigue usandose hasta nuestros dias.

Este método consiste en jalar entre las torres grupos de cables de acero, empleando para ello
dispositivos de acarreo que corren sobre los cables previamente tendidos.

Hoy en dia, se pueden encontrar cables de alambres paralelos en otros campos de accién como, en
puentes atirantados 6 en estructuras de concreto pretensado.

Los alambres son colocados en ductos metdlicos o de polietileno, siendo estos posteriormente
llenados mediante inyecciones de mortero una vez concluida su ereccién.

2.5.2.6.3 Cables de strands paralelos

Luego de haber sido empleados ampliamente en obras de concreto pretensado, los "strands"
vienen siendo empleando actualmente en la fabricacién de cables para puentes colgantes y

atirantados.

Cada strand consiste de 7 alambres trenzados, dispuestos en forma hexagonal.
Los strands empleados para la fabricacion de cables tienen por lo general un diametro exterior de
entre 13y 17 mm.

En los primeros cables atirantados mordemos, los strands helicoidales eran colocados

individualmente, como es el caso del Stromsund Bridge en Alemania ( El primer puente atirantado
moderno).
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Tabla N° 02.- Cables para Puentes Atirantados — “Cable Stayed Bridges” - R, Walter.

Tipa oteable

Gounlad bars
7TB38

Uneouplad bars
waie

128 87

_Looked-coll cables

Structuna bars Bars $trands Viras with ditlerant
B05.0.6, 0.7 of 7 twisted
8385, 33, 38 mm 8 18 mm BE 7mm wies profilez B2.8. 7mm
J0.2 % protstrass,
oy (N mmi’) 838 - 1,080 1,380 1,470 1870 . 1870
Ukimats tansite srangth,
BN b ) 1,080 - 1230 1,600 1,670 1,770 - 1870 1,000 - 1,300
Fatigua®
Ac{Nimm®) 80 360 300 . 320 120 - 18D
% s | G, 0.80 0.46 0.60 - D46 0.46
|Moduluz of elastoity,
E(Ntmm") 210,000 210,000 208,000 180,000 - 200,000 160,000 - 188,000
Fallure lagd _
RV ) 7,320 7,624 7,487 7,604 7.310

I" Cable strangth witheut tking into seeount the affed of tha ancharages,

37




- Barras
Mortero de relleno

—— Funda de acero

Barra postesa corrugada, @ 26.5 mm, 32 mm., 38 mm. ,

l"lﬂ,ﬁh‘n’n‘hnu’nhu.mn-mnauuuuu."
bt bt et S AL L L]

Roscado de la barra lisa, @ 18 mm. A A

i " 0 W

Acoplamlento de |é barrarpostesa corrugada, @ 26.5 mm, 32 mm., 36 mm,

Fig. 44.- Cables de barras paralelas para Puentes Atirantados
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“osteriormente se ha preferido unir los strands helicoidales de los cables mas largos en secciones
compactas. mediante el empleo de ductos metalicos. aue envuelven a los strands dispuestos
mediante espaciadores de polietileno, v sellados por medio de morteros de cemento.

Debido al trenzado de los cables, el strand helicoidal es por si mismo compacto. por lo que es
innecesario el empleo de bandas alrededor del strand para mantener a los alambre juntos. Por otro
lado debido a que cada alambre forma una espiral alrededor del eje central. el strand puede
faciimente enrollarse, doblarse o tomar formas curvas sin que se produzcan elongaciones o

contracciones individuales de los alambres

Esta facilidad para tomar formas curvas es especialmente Util cuando los cables tienen que pasar
por dispositivos como las sillas de cambio.

Sin embargo cuando los cables son tensados, los esfuerzos laterales tienen un efecto negativo al
disminuir la resistencia a la fatiga del cable. Su sensibilidad a la corrosién se incrementa debido a
que para una determinada seccion transversal el perimetro de la seccién hecha mediante varios
alambres es mayor que la un Unico miembro circular equivalente. Los avances hechos en las
técnicas de proteccién contra la corrosién han hecho posible hacer frente a este problema de

manera satisfactoria.

2.5.2.6.4 Cables de strands de alambres paralelos

La reduccién en la resistencia y la rigidez asociada con el trenzado de los alambres de los Strands
helicoidales ha influenciado el desarrollo de los strands de alambres paralelos, en los cuales todos

los alambres del strand son rectos de un extremo al otro.

Las ventajas de poder usar strands con cables paralelos ha sido reconocida por largo tiempo, pero
hasta hace poco los problemas relacionados con. el doblado o enrollado de los cables habian
limitado su uso.

El problema conocido, como "reeling” esta asociado al hecho de que al enroltar un strand de
alambres paralelos con una seccion transversal no distorsionada, los alambres exteriores sufren
una elongacién, mientras que los alambres al interior de la curva se contraen. Para el enroliado de
los cables en bobinas (forma usual de transporte de los cables desde la planta hasta el lugar de la
obra), las deformaciones originadas en los alambres generarian niveles de esfuerzo inaceptables
para este tipo de elementos.
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Fig. 45.- Cables torcidos de barras para Puentes Atirantados
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A partir de la década de 1960, se realizaron en los Estados Unidos pruebas v ensayos a través de
los cuales se demostré que por medio de una distorsién local de los alambres al interior del grupo,
se podian enrollar los cables sin originarse deformaciones excesivas.

En la practica actual, los alambres de 5mm son generalmente empleados en strands de alambres
paralelos para los cables principales de los puentes de suspensién, mientras que los alambres de
7mm se emplean en strands para cables de puentes atirantados.

Los strands de alambres paralelos son fabricados con los alambres dispuestos en forma hexagonal
regular, en forma hexagonal deformada 6 en un patrén quasi-hexagonal.

En el Japdn se adoptd tempranamente la idea de hacer fabricar los cables principales de los
puentes de suspensién mediante strands de alambres paralelos, observandose que conforme se
introduce cada vez mas el empleo de este sistema se logran cada dia cables de mayor numero de
alambres, de mayor diametro y de mayor longitud.

Ejemplos del empleo de este sistema son los puentes colgantes de Kanmon, Iroshima y Ohnaruto.
En el puente Kanmon se emplearon 91 alambres de 5.04mm para formar el cables principal de
puente, posteriormente en los puentes Innoshima y Ohnaruto se ha empleado 127 alambres de 5.17
mm en el primer caso y de 5.37 mm en el segundo.

En puentes atirantados, se pueden encontrar inclusive strands de alambres paralelos de mayores
dimensiones, como el Puente Parana en Argentina (337 alambres de 7 mm)

2.5.2.6.5 Cables de Strands del tipo "Locked coil”.

La experiencia adquirida con el uso de este tipo de cables en puentes colgantes, en los que se les
emplea a manera de péndolas, motivo su empleo en el campo de los puentes atirantados.

En este tipo de cables, alambres de diferentes formas son usados para formar un strand con una
superficie mucho mas lisa. Por lo general los cables Locked-coil tienen un nicleo formado por un
strand convencional formado de alambres redondos. Alrededor de este nucleo se encuentra una o
varias capas de alambres en forma de cufia, mientras que en las capas exteriores se encuentran

alambres en forma de Z.

Debido al empleo de alambres en forma de cufia y en forma de Z, el conjunto de alambres encaja
firmemente, por lo que la densidad real del cable es aproximadamente el 90% de su densidad
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nominai. mientras que para cables hechos de alambres redondos trenzados, la densidad real del
conjunto es del orden del 70% de su densidad nominal.

Los strands "locked-coil" son a menudo hechos con una proteccién a la corrosién variable a través
de sus diferentes capas. Asi, es comin que los alambres exteriores en forma de Z, sean
galvanizados, mientras que los alambres interiores son no-galvanizados. Para eliminar o reducir las
cavidades entre los alambres redondos, un lienado con "red-lead" es hecho a menudo durante el
proceso de fabricacién de los strands.

En algunos otros casos todos los alambres son no galvanizados, y la proteccion exterior contra a
corrosion es hecha por medio de capas de pintura.

Este fue el caso de los strands usados en el Kohlbrand Bridge, en el que tan solo después de 4
afios de servicio, los dafios en los cables generados por la corrosién, producto de las fuertes
concentraciones de azufre y fésforo provenientes de las fabricas cercanas, determinaron su
reemplazo a través de un costoso programa de reparacion, que incluyé el reemplazo de todos los
strands que se habian empleado.

Para el reemplazo se emplearon strands con alambres galvanizados ya en su totalidad o en las dos
capas exteriores, asi como tubos de polietileno. E! costo del proceso de reparacién fue del orden del
28% del costo inicial de todo el puente.

2.5.2.7 SISTEMAS DE PROTECCION DE CABLES (11).

a. Sistemas de prbteccién para cables "locked-coil” (1960s)

En la mayoria de fos puentes atirantados construidos en la década de 1960, se emplearon strands
del tipo "locked-coil" para formar los cables de retencidn, en especial en Alemania. En los puentes
alemanes de esos dias, los strands "locked coil” eran construidos con alambres no galvanizados.
Los espacios vacios entre los alambres eran llenados mediante "red lead" durante el cierre del
cable. Luego de aplicar todas las cargas permanentes, la superficie del cable era totalmente
limpiada y se le aplicaron varias capas exteriores de "red-lead".

En el Japén, los cables de strands "locked-coil' eran construidos empleando alambres
galvanizados, aplicando una minima cantidad de aceite lubricante durante el cierre del cable. La
superficie exterior de los cables era usualmente pintada luego de la aplicacién de las cargas
permanentes. En el puente Onomichi, cuyos cables estan hechos de strands "locked-coil", el
repintado de los cables se hace al menos cada 5 afios, observandose un buen estado de
conservacion en los cables.

(11) M.S.TROITSKY, Cable — Stayed Bridges, pag. 455
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La reciente practica alemana de proteccion de este tipo de cables ha cambiado, empleandose
actualmente alambres galvanizados, llenandose los espacios vacios entre los alambres con una
mezcla de poliuretano y polvo de zinc, cubriéndose exteriormente por medio de ductos de
poliuretano.

b. Sistemas de proteccion a la corrosion para cables de strands de alambres paralelos
(1910s).

El empleo de strands de alambres paralelos para fabricar cables de puentes se inicié en el Japdn,
con su empleo en el proyecto del puente colgante Honshu Shikoku a mediados de la década de
1970.

Posteriormente el sistema se implement6 también en los puentes atirantados con la construccién de
los puentes Toyosato, Kamome, Rokke, Sueiro y Yamatoga, todos ellos construidos en los afios 70.

El sistema de proteccion era efectuado por medio de una cubierta plastica, que era colocada en la
obra por medio de un método conocido como "hand-lay-up"”, que consiste en cubrir el cable con una
cubierta de fibras plasticas reforzadas.

A fines de la década, se implementaron métodos alternativos que consistian en la colocacion de la
cubierta plastica en el taller, dejando juntas de expansién a determinados intervalos que luego eran
conectadas mediante bandas de expansion en el lugar de la obra. Estas juntas permiten absorber
las diferencias de contraccion y dilatacion entre el cable y la cubierta. _

La desventaja de este sistema esta en el intenso empleo de castillos y armazones temporales ya se
para la colocacién de la cubierta plastica o de las bandas de expansién.

Actualmente luego de casi 20 afios de operaciéon de este sistema de proteccién se han observado
algunos dafios como fracturas en la cubierta, y deterioro en las juntas de expansion en algunos de
estos puentes japoneses, por lo que se esta actualmente estudiando la realizacién de los trabajos
de reparacion.

c. Sistemas de proteccion para cables de alambres paralelos mediante inyeccion de mortero
(1980s)

En este sistema se emplean una serie de alambres no galvanizados incorporados dentro de ductos

de polietileno que son rellenados con mezclas de mortero ya sea de cemento o de resinas como el
polibutadin a modo de proteccién contra la corrosion.
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En la década de 1980, el empleo de cables de alambres paralelos, se extendi6 de los puentes
colgantes a los puentes atirantados, empleando para ello alambres de 7 mm de didametro y anclajes
de alta resistencia a la fatiga. '

La colocacion de los alambres en los ductos de polietileno se efectia en el taller, mientras que el
llenado del mortero se efectua en la obra, por lo que no se requiere el empleo de obra falsa para la
colocacion de los cables.

En cuanto al material del ducto, se emplea polietileno de alta densidad, resistente a las variaciones
de clima, a las fuertes presiones de llenado del mortero, y al calor intenso. Adicionalmente se le

afade de un 2 a 3% de carboén para proteger el tubo de los rayos ultravioleta.

La desventaja de este método de proteccion estad en la dificultad para lievar acabo un adecuado
control de calidad para el llenado con mortero, por io que la calidad del cable esta directamente
relacionada con la calidad del trabajo efectuado en obra.

d. Sistema de proteccion para cables sin inyeccion de mortero (1990s)

Desde finales de los afios 80 se han venido empleando alambres galvanizados cubiertos con . una
capa de polietileno, para aislar completamente al cable del exterior.

El proceso de proteccion del cable se realiza enteramente en el taller con un adecuado control de
calidad, de tal manera que se evita tener que efectuar el trabajo de proteccion en el lugar de la
obra, que ocasiona un fuerte empleo de castillos y obras falsas. Esta facilidad en su colocacion en
obra ha permitido que la construcciéon de puentes atirantados de multiples cables sea mucho mas

sengcilla.

Aun cuando la cubierta de polietileno se dafie, la durabilidad de los cables puede mantenerse por
algiin tiempo, puesto que los alambres son galvanizados. Por otra parte el reemplazo de la
envoltura de polietileno puede hacerse faciimente, e inclusive la inspeccién de estos cables se
facilita por el hecho que se pueda observar en estado de los cables con tan solo remover la capa
de polietileno.

+2.5.28. ESPECIFICACIONES Y RECOMENDACIONES DE LA AASHTO PARA EL EMPLEO
DE CABLES DE RETENCION PARA PUENTES ATIRANTADOS.
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2.5.2.8.1 GENERALIDADES:

La AASHTO clasifica los cables empleados generalmente en la construccion de puentes atirantaaos
como: (12) '

Cables de Barras Paralelas

Cables de Strands Paralelos de siete alambres

Cables de Alambre paralelos o semi-paralelos

Cables de Strands tipo "L.ocked coil"

Ok 0 Dd =

Cables de Strands Helicoidales Galvanizados

Los dos primeros tipos son extensivamente usados en estructuras de concreto pretensado, y al ser
empleados como cables de retenciéon en puentes atirantados, se utilizan tecnologias de instalacion
muy similares. Los cables son instalados en tubos de polietileno o de acero, que luego son llenados
con mortero. El mortero incrementa el peso del cable en aproximadamente un 30% del peso del
cable, por lo que la flecha del cabie aumenta y su rigidez, disminuye.

Los tres dultimos tipos de cables se han usado ampliamente en estructuras soportadas
principalmente por elementos a tension, y su empleo ha estado siempre relacionado con aspectos

como facilidad de inspeccién y de mantenimiento.

2.5.2.8.2 RESISTENCIA MECANICA DE LOS CABLES (13).

Bajo cargas de disefio en servicio ( carga permanente + carga viva e impacto) los esfuerzos en el
cable no deben de exceder el 45% de la Resistencia Ultima a la Tensién Garantizada del cable.
(GUTS)

El rango de esfuerzos de disefio a la fatiga del cable es determinado por medio de ensayos. Se
asume que la resistencia a la fatiga del cable es el rango de esfuerzos al cual el 5% de los alambres
del cable han fallado cuando el cable es sometido a un esfuerzo a la tension promedio del 45 %
GUTS. El nimero de ciclos usado en los ensayos es normalmente 2 x 10° para puentes carreteros,
y 1 x 10’ en puentes para vias férreas. '

El rango de esfuerzos de disefio ala fatiga se define como:

Ao
AUF@)I = AYF Donde: Aok = Omax = Omin
For Vear = Factor de seguridad (1.25 - 1.50)

(12)WAASHTO EXECUTIVE COMMITTEE 1992-1993, AASHTO LRFD BRIDGE DESIGN SPECIFICATIONS, pags 7 -
49., (13) VSL INTERNACIONAL, Post -Tensioning Systems, pag. 5
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Normalmente para calculos de resistencia a la fatiga se emplean graficos obtenidos por medio de
ensayos, como son las curvas de Wohler (obtenidas de ensavos de resistencia a la fatiga en los
laboratorios de la Universidad de Copehagen) 6 los llamados diagramas de Smith. A modo de

ilustracion se muestran eiemplos de ambas graficas.

Es adecuado especificar tanto ensayos estaticos v pruebas de resistencia a la fatiga en los cables a
emplearse en puentes atirantados. En este sentido, es mas sencillo ensayar alambres individuales v
barras, v de los resultados obtenidos caicular Ia resistencia del cable, tomando en consideracién el
efecto del "grupo de cables” (la resistencia de un conjunto de alambres que forman un cable es

menor a la suma de la resistencia de los cables individuales que o conforman).

Para cables hechos de varios strands, la correccién por el "efecto de grupo” se aplica tanto a los

alambres que forman un strand, como a los strands que conforman el cable.

En ensavos a la fatiga, la resistencia media del cable debe ser al menos 45% GUTS, debiendo
producirse la rotura del cable fuera de los sockets de anclaje.

2.5.2.8.3 PROPIEDADES MECANICAS SEGUN EL TIPO DE CABLE (14).
a: Cables de Barras Paralelas

Las barras paralelas son cubiertas por la especificacion ASTM A722. Han sido ampliamente usados
en estructuras de concreto pretensado. Al emplearseles para formar cables se requiere el

acoplamiento de varias barras, siendo su resistencia a la fatiga relativamente baja.

Su resistencia ultima es normaimente del orden de los 150 ksi (1,030 N(mm‘), ‘pero puede
obtenerse elementos de hasta 213 ksi (1,470 NImm®) de resistencia.

El médulo de elasticidad de los cables de barras paralelas es de aprox. 29,000 ksi

(E = 200,000 N/mm?2).

b. Strands de Alambres Paralelos
Los strands de siete alambres son cubiertos por las normas ASTM A416 y ASTM A779. Al igual que

las barras, los strands también han sido ampliamente usados en obras de concreto pretensado.
Los usados en puentes atirantados normalmente tienen un didmetro de 15mm. (0.59")

(14) VSL INTERNATIONAL, Stay Cable System, pag.31
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Su resistencia GUTS puede ser de hasta 270 k si (1,870 N/mm®), sin embargo a través de ensayos
se ha observado que si los alambres en el strand estan galvanizados la resistencia del cable
experimenta una disminucion.

Su moédulo de elasticidad es E = 26,000 - 28,000 ksi (1.8- 1.9 x 105 N/mm?)

c. Cables de Alambres Paralelos

Los cables de alambres paralelos son cubiertos por la norma ASTM A421, y tenien un GUTS de 242
k si (1,670 N/mm?), E = 29,000 k si (200,000 N/mm?).

Los cables de alambres galvanizados tienen en cambio GUTS = 228 ksi (1,570 N/mm?) y un médulo
de elasticidad E = 27,500 ksi (190,000 N/mm*®) basado en el area bruta del cable (ver tabla N° 3).

d. Cables de Strands Locked-Coil

Los strands del tipo "locked-coil" estan formados por varias capas de alambres en forma de S y de
Z, pudiendo aplicarse e! galvanizado ya sea a la capa exterior, 0 a cada uno de los alambres.

A 10S cables hechos de strands Locked-coil se les debe aplicar el proceso de "prestreching” al 55%
GUTS.

Las normas de la AASHTO para puentes atirantados especifican:

GUTS =228 k si (1,570 N/mm2)

E = 25,000 k si (170, 000 N/mm2)

e. Strands Helicoidales Galvanizados

Para estos cables la AASHTO establece GUTS = 670 N/mm2, y un médulo de elasticidad del orden
de los 1.6- 1.65 x 105 N/mm2 (dependiendo del didmetro del strand).

Su resistencia a la fatiga es baja y solo puede ser usado en puentes atirantados donde la carga viva

es pequena en comparacion con {a carga permanente.
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TABLA 3.- PROPIEDADES DE LOS CABLES EMPLEADOS COMO CABLES DE PRETENCION EN PUENTES ATIRANTADOS
“Guidenlines for the Design of Cable-Stayed Bridges” — AASHTO 1994

o Tipo deée Cable Normas Modulo de GUTS Lugar de Sistemas de proteccion Sistemas de Anclaje
ASTM Elasticidad (N'mm?) Fabricacién a la corrosion Empleados
(N/mm?) del Cable '
o Barras de embebidas en
Barras paralelas A722 200 1,030 1470 En Planta |tubos de acero o polietileno | Pernos y planchas de apoyo
llenados con mortero 6 con
material épéxico
o Barras embebidas en tubos
Sirands de 7 A416 1.8-1.9x10° 1,870 En Planta de acero o polietileno|Similares a los usados en
alambres A779 llenados con mortero 6 con | concreto pretensado
material epdxico
Alambres paralelos A421 200,000 1,670 Planta / Obra |Tubos de polietileno lienados | Similares a los usados en
(Galvanizado (Galvanizado) con mortero (no galvanizado) | concreto pretensado
1,670 1,570 6 capas de polietileno
galvanizar) (sin galvanizar) (galvanizado)
o - Galvanizacién de las capas | Sockets de acero flenados con
“Locked Coil” 1,570 1,670 Planta exteriores 6 galvanizacion de {zinc o material epoxico vy
Strands fodos sus alambres acero
- - Sockets de acero llenados con
Sirands helicoidales 670 N/mm? 670 N/mm? Planta / Obra | Galvanizacién zinc o material epdxico y

Galvanizados

acero
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2.5.2.8.4 SISTEMAS DE PROTECCION CONTRA LA CORROSION (15).

Diferentes tipos de proteccion se pueden usar de acuerdo al tipo de cable. de acuerdo a los
lineamientos de la AASHTO se tiene;

- Para cables de Barras Paralelas:
Las barras son insertadas en tubos de polietileno o acero, y luego son llenados con mortero de
cemento o alguna otra sustancia resistente a la corrosién. Las barras pueden tener también una

cubierta epddica.

- Para cables de strands de siete alambres:
Se emplean los mismos sistemas de proteccién que en las barras paralelas.

- Cables de alambre paralelos:

Los alambres son normalmente colocados en tubos de polietiieno, que luego son llenados con
mortero si los alambres no estan galvanizados, o por medio de una cubierta de polietileno si los
alambres son galvanizados.

- Cables de‘Strands tipo "Locked-coil”:

Estos cables por lo general no tienen mayor proteccion que la galvanizacion ya sea de los alambres

de la capa exterior, o de todos los alambres que lo conforman.

- Cables de Strands Helicoidales Galvanizados: No requieren proteccién adicional ala galvanizacion

de sus elementos.
2.5.2.8.5 SISTEMAS DE ANCLAJE PARA LOS CABLES (16).

El requisito general en el disefio de los cables es que la falla se presente en el cable mismo, antes

que en el anclaje, ya sea la carga estatica o dinamica.

En el caso de cables de barras paralelas, el sistema de anclaje es sencillo, y esta conformado por

pernos y planchas de apoyo.

Para cables de strands paralelos de siete alambres, se requieren sistemas de anclajes especiales,
similares aquellos empleados en el concreto pretensado.

En cables de alambres paralelos se tienen dos sistemas de anclaje:

(15) VSL INTERNATIONAL, Stay Cable System, Pag. 19
(16) VSL INTERNATIONAL, Stay Cable System, Pag. 12 : 51



- Cabezales (Sockets) de acero lienados con zinc.

Este tipo de anélajes ha sido usado por un largo tiempo en puentes colgantes. Si estan
inadecuadamente disefiados, el cable tiende a romperse en la "boca" del anclaje. Mediante pruebas
y ensayos se ha observado que el empleo de dispositivos de amortiguamiento de neoprene, de tal
manera que se soporte rigidamente el cable a una pequefia distancia del anclaje, permite mejorar la
resistencia del cable a la fatiga. Una de las ventajas de este sistema ha sido su relativamente bajo
costo.

. Cabezales (Sockets) de acero llenados con material epoxico y con esferas metalicas embebidas.

Las conexiones en las torres y en la superestructura requieren un disefio muy cuidadoso. Se debe
asumir que el agua no se puede mantener completamente fuera de los cables y las conexiones, por
-1 S€ Jaepen preveer mecanismos ae escape ge esla aguas para que saigan tuera ae ia

conexion.

La transicién entre el cable y el anclaje debe ser hasta cierto punto flexible, para evitar fuertes
concentraciones de esfuerzos por flexién ya sean por carga viva, sismo o viento.

Las normas de la AASHTO recomiendan periddicas inspecciones a los anclajes de los cables, por
cuanto se asume que los efectos y dafios producto de fa corrosién no pueden ser totalmente

previstos.
Ademas, la AASHTO indica que los puentes atirantados deben ser disefiados para que aun cuando

se produzca la falla de uno de los cables de retencion o de los dispositivos de anclaje, el puente

permita aun el paso de una carga viva reducida.
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2.5.29 PROCESOS DE CONSTRUCCION DE PUENTES ATIRANTADOS

Existen diferentes técnicas y métodos para construir puentes atirantados. Debido a que los costos
que implican los procesos de construccion son elevados e influyen significativamente en el costo
total del proyecto la selecciéon de un procedimiento adecuado es de suma importancia.

En el proceso del disefio del puente es indispensable tener un adecuado conocimiento de los
procesos constructivos que permitan el emplazamiento de la estructura, puesto que ambos

procesos, disefio y construccién, se encuentran muy intimamente ligados.

El empleo de métodos alternativos de construccion debe estar sujeto al visto bueno del disefiador,
debido a que los esfuerzos generados pueden tener efecto en la estructura no solamente durante
su etapa de construcciéon sino en el comportamiento de la estructura en el estado de servicio
(esfuerzos finales en la estructura completa).

Es en este sentido en que el ingeniero disefiador del puente debe asegurarse que la distribucién
final de esfuerzos, asi como la geometria de la estructura completa este acorde a su concepto y a
sus calculos.

En el caso del Puente Atumpampa, es indispensable un adecuado conocimiento de su
procedimiento de montaje y construccion. De hecho la distribucién de fuerzas y esfuerzos en la
estructura estan tan estrechamente ligados con el comportamiento estructural bajo la accion de las
cargas permanentes, que mediante algunas modificacioneb- en el esquema original de
construccién, (tal como se podra ver posteriormente) se buscara adecuar la estructura a las nuevas

solicitaciones de carga viva sobre el puente.

La evolucion de las técnicas de construccion has estado estrechamente ligada a los cambios en la

concepcién y disefio de los puentes atirantados.

El concepto moderno de los puentes atirantados consistente en estructuras esbeltas y con varios
cables de retencién ha tenido gran aceptacién en la medida a que su aplicacién por medio del
empleo de técnicas de construcciéon por medio de "volados sucesivos" han demostrado importantes
ventajas desde puntos de vista técnico, econémico y de facilidad de construccion.

En las paginas siguientes se hara una breve referencia a los principales tipos de procesos

constructivos que se emplean en la construccion de puentes atirantados.
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2.6.2.9.1 "STAGING METHOD" (17).

Este método se emplea en casos en los que se tienen luces relativamente pequefias, y en donde el
empleo de una obra falsa no interfiera con el trafico normal por debajo del puente. Tiene la ventaja
de poder mantener un adecuado control sobre la geometria del puente durante su construccion,

ademas de resultar una alternativa de bajo costo para luces pequefias.

Un ejemplo del empleo de este método de construccion es el Puente sobre el Rio Rhine en Maxau,
Alemania. El montaje de la superestructura comenz6 en uno de los estribos del puente y desde alli
se avanz6 por medio de tramos cortos en voladizo que descansaban sobre castillos temporales
hechos en el rio, y sobre el pilar.

Las unidades eran de aproximadamente 20m y tenian un peso de unas 28 tn. Su colocacién se hizo
por medio de una grua derrick montada sobre rieles que se colocaron sobre el tablero del puente.
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Fia. 54.- Construccién mediante apovos provisionales, s6lo permisible en aguas poco profundas.

(17) M.S.TROITSKY, Cable — Stayed Bridges, Pag. 218
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Fig. 55.- Proceso constructivo del Puente Rokko

El método de construccion consistid simplemente en construir la estructura suspendida sobre
apovos temporales (castillos) sobre el lecho del rio, ubicados a cada 113 de la longitud de sus

tramos.

Después de concluida la construccion del tablero, se inicio la construccion de la torre, a la cual se le
fijaron los cables de suspension. Mediante gatos se ajustaron los cables hasta alcanzar las cargas
de tension deseadas y el perfil de la estructura buscado. Finalizado esto se procedi6é a retirar los
apoyos temporales.

Otro ejemplo es el puente Toyosato-Ohhashi, en Japén. Este puente consta de una viga cajon
ortotropica con un solo plano de cables y torres en forma de poértico en A. La construccién del

tablero se hizo por el Método de "Staging", independientemente de la ereccién de las torres.

En este caso, las vigas principales del puente se colocaron sobre apoyos intermedio temporales en
los cuales se dispuso un sistema de gatos hidraulicos por medio de los cuales se unieron los cables
de retencion a la superestructura del puente.

Estos gatos generaron en las vigas principales un perfil deformado determinado, que facilito la
instalacion de los cables.

Luego de haberse colocado los cables los gatos se soltaron, y se permitié que el puente adopte una
geometria y un estado de esfuerzos previamente determinado.
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STAGE 1

STAGE 3

STAGE 4

Fig. 56.- Etapas de construccion por voladizos sucesivos

Fia. 57.- Construccién por voladizos sucesivos Puente Alex Fraser
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2.5.2.9.2 METODO DE CONTRUCCION "PUSH-OUT" (18).

La tecnica de construccion denominada "Push-Out® ha sido exitosamente usada en varias
ocasiones en Europa, pero su uso en otros paises como los Estados Unidos es aun relativamente
nueva. Su uso es adecuado para aquellos casos en los que se debe tener especial cuidado en no
interferir con el trafico por debajo del puente, y en que la instruccién por volados sucesivos es poco
practica.

En este método, grandes secciones del puente son "deslizadas" sobre los pilares al estar apoyadas
sobre de una serie de rodillos o apoyos deslizantes. En muchos casos el lanzamiento del puente se
hace desde ambos estribos, hacia el centro del puente, aunque también se han construido puentes

lanzandolos solamente desde un estribo y recorriendo todo el camino hasta el otro estribo.

Ensamblando fos componentes del puente a los lados del puente, y progresivamente ir jalandolos

conforme se van terminando, puede simplificar la construccion, y reducir los costos

Como ejemplo de este método de construccién, se tiene el Jilicher Strasse Bridge, en Alemania.
Este puente sirve de paso a una autopista sobre un cruce con varias vias de ferrocarril, en el area
urbana de la ciudad de Disseldorf.

La estructura es un puente de 3 tramos, con una luz en el centro de 324 pies, y tramos iguales a
ambos lados de 104 pies.

El problema para la construccion de este puente era la operacion de las vias férreas, que consistian
de 6 vias electrificadas bajo uno de los tramos de los costados (lado este), y estaciones de servicio

bajo el tramo central, cuya operacién no podia ser interrumpida.

El Método Push-Out fue seleccionado como el mas adecuado, dadas las condiciones del lugar. Si
bien el concepto mismo del método no era nuevo, esa era la primera vez que se le empleaba en la

construccion de un puente atirantado.

El area detras del estribo oeste, de aproximadamente 200 por 300 pies, fue utilizado como taller de
ensamblaje. Fue posible ensamblar toda la seccion transversal del puente, hasta en longitudes de
165 pies en esta area.

Si bien es cierto que en su posicién final las reacciones que transmite la torre son pasadas a los
pilares en VIl y XI, durante el proceso de construccion esta reaccion debe ser resistida por medio
de diafragmas y vigas transversales, que transmiten la carga a las vigas cajon longitudinales.

(18) M.S.TROITSKY, Cable — Stayed Bridges, Pag. 219
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Para reducir la magnitud de estas fuerzas. los cables son solamente parciaimente tensionados. Un
mecanismo de anclaje en la silla es usado para compensar la deflexion del extremo conforme se

avance.,

Ademas los dispositivos de apoyo temporal que se constituyen, contaban con una serie de gatos
para elevar o disminuir la elevacién de las vigas y asi poder jugar con las reacciones que se
producian en los dispositivos de apoyo, y asi limitar las cargas sobre estos dispositivos a valores

seguros.

El perfil definitivo del puente es obtenido ajustando los dispositivos de apoyo en las posiciones IX y
X, y los “gatos” en la silla, hasta que se alcanzan las cotas finales y se desarrollan las fuerzas de
tension requeridas en los cables.

En este caso no se necesita de refuerzo adicional en la viga cajén, mas que el necesario para la
presion que trasmitan los dispositivos deslizantes en las celdas exteriores.

2.5.2.9.3 CONSTRUCCIONES POR MEDIO VOLADOS SUCESIVOS (19).

La construccién por medio de volados sucesivos es frecuentemente empleada en la construccién de
puentes atirantados. Este sistema consiste en hacer un emplazamiento progresivo de varias
unidades o segmentos del tablero, los cuales van siendo anclados a los pilones a medida que se

avanza la construccion.

El concepto de este método ya se habia empleado con anterioridad en la construccion de puentes
de concreto armado y concreto postensado, en los que se empleaban torres y cables de retencion
para brindar estabilidad y seguridad al conjunto.

Estas torres se desplazaban a lo largo del puente a medida que progresaba la construccion, y luego

eran retiradas cuando esta finalizaba.
Las ventajas de este sistema son entre otras.
1. Disminuye radicalmente 6 incluso elimina el empleo de una obra falsa, debido a que la ereccion

del puente puede hacerse a partir de las partes concluidas del puente. Este aspecto es
particularmente importante en zonas donde se deba mantener un trafico intenso bajo el puente.

(19) M.S.TROITSKY, Cable — Stayed Bridges, Pag. 217
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2. La geometria de la estructura puede acomodarse a cualquier curvatura ya sea horizontal 6
vertical.

3. Puede controlarse de una manera mas efectiva la contraccion y dilatacion de los elementos de
concreto, debido a que los elementos se curan hasta que alcancen una resistencia adecuada antes
de proseguir con la construccion.

Para poder llevar acabo la construccion de una manera exitosa se requiere un alto grado de
precision y de control geométrico durante el proceso de construccion.

2.5.2.10 ANALISIS DE LOS PUENTES ATIRANTADOS.

El disefio y construccién de puentes atirantados se ha incrementado en los Gltimos afios como una
alternativa adecuada para salvar luces medianas y grandes. Estos puentes poseen ventajas tales
como su economia, rigidez, agradable estética y facilidad de construccién sin necesidad de obra
falsa. En consecuencia este tipo de puentes se han convertido en una alternativa competitiva por lo
que un gran nuimero de ellos, tanto en acero como en concreto, han sido construidos en muchos

paises desde mediados de la década de los 50.

Fig. 59.- Ejemplo de Construcciéon de un Puente Atirantado por la Técnica de la construcciéon por
Voladizos Sucesivos “Innovation in Cable — Staved Bridaes”.
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2.5.2.10.1 Comportamiento de los Puentes Atirantados (20).

Los principales componentes de un puente atirantado al nivel de superestructura son;
Tablero y Vigas de Rigidez

Tormres o Pilones

Cables

Los esfuerzos resultantes en dichos componentes varian. En las vigas de rigidez dominan
principalmente

Los momentos flectores y las fuerzas axiales.

En las torres las fuerzas axiales son significativas, aunque el esfuerzo debido a la flexiéon contribuye
También a su deformacion.

Los cables por su parte experimentan fundamentaimente fuerzas axiales.

Un aspecto importante en el comportamiento del sistema de un puente atirantado en comparicién
con sistemas convencionales es el efecto de las deformaciones en los tres principales componentes
de la superestructura.

En el tablero y las vigas de rigidez es necesario tomar en cuenta el efecto viga-columna lo cual
requiere la interaccion de las deformaciones con los esfuerzos resultantes.

En los cables aun cuando tan solo se encuentran presentes fuerzas axiales, su magnitud esta
influenciada por las deformaciones en los extremos del cable y por su peso propio (catenaria).

2.5.2.10.1.1 No-linealidades en Puentes Atirantados (21).

Los puentes atirantados poseen las ventajas los puentes de suspension y las de los puentes de losa
con vigas y muestran también algunos tipos de comportamiento propios de estos tipos de puentes.
En los puentes de suspension las no-linealidades se deben principaimente a la presencia de cables.

Los cables poseen dos tipos de no-linealidades geométricas:
No-linealidad debido a grandes deformaciones
No linealidad debido al efecto de la catenaria

(20, 21) M.S.TROITSKY, Cable — Stayed Bridges, Pags. 223 - 225



Aun cuando estos efectos se encuentran interrelacionados, mediante algunas suposiciones en el
comportamiento de los cables pueden separarse y estudiarse independientemente.

En los puentes de losa con vigas las no-linealidades estan por lo general practicamente ausentes,
pero en casos excepcionales donde se emplea el pre-esforzado, los efectos de no-linealidades del
tipo viga- columna pueden constituir un factor dominante.

El comportamiento de los cables atirantados esta dado por una combinacién de ambos tipos de no-
linealidades, debido a la presencia de los cables y de cargas axiales considerables.

Debido a las fuerzas axiales, introducidas por los cables, las no-linealidades por el efecto viga-
columna son factores importantes tanto en el tablero como en los pilones.

Al emplear un modelo plano para el andlisis los efectos de las no-linealidades pueden ser
rapidamente incorporados obteniéndose resultados lo suficientemente precisos para fines practicos.
Andlisis mas rigurosos considerando modelos tridimensionales para el andlisis no-lineal requieren
unos mayores esfuerzos en términos de calculos y tiempo.

2.5.2.10.1.2 inclusion de las No-linealidades en los Modelos de Anélisis (22).

Al considerar un modelo
plano para el analisis, los
miembros de la
estructura  tienen 3
grados de libertad en

cada extremo del

Fig. 62.- FUERZAS Y DESPLAZAMIENTOS NODALES

“elemento: »
Deformacién Axial
Deformacion Lateral
Giro o0 Rotacién

Estas deformaciones dan lugar a tres fuerzas resultantes: Fuerza Axial, Fuerza Cortante y Momento
Flector.

Antes de ensamblar las rigideces de los miembros en los nudos para obtener la rigidez de la
estructura, las no linealidades deben ser incluidas en las relaciones fuerza-deformacion.

(22) M.S.TROITSKY, Cable - Stayed Bridges, Pag. 231

67



Las no-linealidades a ser incluidas son:

No-linealidad geométrica debido a grandes deformaciones
No-linealidad geométrica debido a la catenaria en los cables
Efecto Viga-columna

No todos los tipos de no-linealidades antes mencionadas se encuentran presentes en los miembros
de la estructura. Asi por ejemplo los cables no presentan el efecto viga-columna debido a que son
incapaces de tomar momentos flectores. Por su parte el efecto de la catenaria se encuentra ausente
en el tablero y en los pilones.

‘En consecuencia dependiendo del tipo de miembro (en funcién a su momento de inercia) se debe
hacer la inclusién de los tipos de no-linealidades a considerar.
2.5.2.10.1.3 No-linealidad debido a largas deformaciones (23).

En la figura siguiente se muestra a gran escala la geometria de un miembro antes y después de que
el miembro haya experimentado las deformaciones.

Puede apreciarse que estas deformaciones introducen cambios en la longitud del miembro,
reducen una rotacién de cuerpo rigido del elemento y generan una curvatura del elemento.

e
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Fig. 63.- Geometria deformada de un elemento

Debido a que el efecto de la curvatura del elemento no es muy significativa en la mayoria de
estructuras, se ha despreciado su efecto en el posterior analisis.

El cambio en longitud y la rotacion de cuerpo rigido del elemento pueden facilmente introducirse en
la matriz de rigidez en funcién de los desplazamientos en los extremos del elemento.

El procedimiento para llevar acabo el analisis es basicamente el siguiente:

(23) William McGuire, Matrix Structural Analysis, Pag. 446



En una primera etapa del analisis se determina un vector de desplazamientos basado en la
geometria inicial del sistema y las cargas exteriores aplicadas.

En un segundo paso, se obtiene un vector de desplazamientos adicional ocasionado por un vector
de fuerzas adicionales que se obtiene hallando la diferencia entre las cargas nodales aplicadas y la
resultante de las fuerzas axiales, fuerzas cortantes y momentos flectores en los extremos de los
elementos que concurren en el nudo considerado en el estado deformado.

En la segunda etapa la matriz de rigidez del elemento se ensambla en base a la geometria
deformada del sistema, segun:

Loet = \/(L o €086 + (uj - Ui))2 + (L 0 ;S'ené * (v/ ~ Vi ))2

(yj +vj)—(y,. +v,)

6y =arc tan (xj+uj)—(x,.+u,.)

El proceso continua de manera iterativa hasta que las diferencia entre los vectores de fuerzas
obtenidos segtn el paso [2] sean lo suficientemente pequefias.

2.5.2.10.1.4 No-linealidad debido a la catenaria de los cables (24).

El peso propio de los cables introduce no-linealidades en el comportamiento de los cables debido a
gue las tensiones y deflexiones se encuentran interrelacionadas.

La no linealidad debido a largas deformaciones ya la que se produce por el efecto de la catenaria
son dependientes una de otra, este ultimo puede estimarse usando una formula aproximada
sugerida por el ingeniero aleman Fritz Leonhardt .

El efecto de la catenaria puede asi ser calculado independientemente introduciéndose
adecuadamente en los coeficientes de la matriz de rigidez del cable.

La formula en consideracién estima el valor del Modulo de Young en cualquier estado de

deformacion:
—_— Eo
Esag - 2 L2 E
1 + y 0
1207
Donde:

(24) M.S.TROITSKY, Cable — Stayed Bridges, Pag. 187
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Eq = Modulo de Young del cable sin efecto de la catenaria
Y = Peso especifico del cable

o = Esfuerzo de tension en el cable

Lx = Longitud de la proyeccién horizontal del cable.

Introduciendo esta correccion en la matriz de rigidez del cable se tiene:

[E_ A E_A i

sag 0 0 sag 0 O‘

L L .

0 0 0 0 0 0
K =|\E__A E A

sag sag 0 0 sag 0 0
L L

0 0 0 0 0 0

0 0 0 0 0 0f

2.5.210.1.5 Efecto Viga-Columna (25).

En un elemento viga-columna, las deformaciones laterales y las fuerzas axiales se encuentran
interrelacionadas y en consecuencia en cualquier estado de deformacion las fuerzas en los
extremos del elemento son estimadas por medio de funciones de estabilidad.

Estas funciones de estabilidad denotadas como S, S;, 83, S4 son dependientes de las fuerzas

axiales.

De acuerdo al tipo de Fuerza Axial presente en el elemento, ya sea de traccion 6 de compresion, se
emplearan las funciones apropiadas, para introducirlas en la matriz de rigidez del miembro.

Al tomar en cuenta en el analisis de marcos planos las interacciones axial-flexién, es necesario
hacer algunas modificaciones al método de rigideces que involucran cambios en la matriz del
elemento y en la secuencia de los calculos.

Debido a que las fuerzas en los elementos estan relacionados con los desplazamientos de nudo, el
andlisis debe llevarse en forma ciclica.

En el primer ciclo del analisis se aplica de {a manera convencional, obteniéndose las fuerzas
axiales en los elementos.

{25) Manuel Miranda Z., Andlisis No-Lineal de Estructuras, Pag. 22



En el segundo ciclo, las fuerzas axiales obtenidas en el analisis previo se emplean para modificar la
matriz de rigidez del elemento para ello las funciones de estabilidad. Al analizar {a estructura con la
matriz de rigidez modificada se obtienen valores para las fuerzas axiales.

Este proceso, que es convergente, se repite hasta que los resultados de dos analisis sucesivos
produzcan resultados que difieren en una magnitud ¢ tolerancia determinada, que se considere
aceptable.

El método ciclico antes descrito se puede usar para determinar la carga de pandeo para una
estructura plana. Las cargas en la esftructura se pueden aumentar gradualmente hasta que fa
matriz de rigidez se haga singular. Esta singularidad es el criterio para obtener la magnitud de la
carga que produce fa inestabilidad elastica en el modo fundamental de pandeo.

B4, o _E4 0
L L
12E1 6E] 12E1 6EI
R D P
6LE]1 4FE] 6E]1 2E1
L TS TS
K=" g4 EA
- 0 0 —— 0 0
L ‘ L
12E1 6E] 12E1 6E]
O s T 7S T
6E] 2FE1 6EI 4E]
- -

Matriz de Rigidez de un elemento considerando interaccion axial-flexion.
2.5.2.10.2 TEORIA DEL ANALISIS MATRICIAL DE ESTRUCTURAS SOMETIDAS A GRANDES
DESPLAZAMIENTOS (26).

Cuando se producen grandes deformaciones en una estructura, las ecuaciones de equilibrio de
fuerzas deben plantearse para la configuracién deformada de la estructura.

Esto significa que [a relacion lineal P = K U, entre las fuerzas aplicadas P, y los desplazamientos U,
no puede seguir usandose.

(26) William McGuire, Matrix Structural Analysis, Pag. 216
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Tabla 4- FUNCIONES DE RIGIDEZ PARA UNA VIGA SUJETA A FUERZA AXIAL

Funcién Condicion de fuerza Axial

C
Comprension Cero Traccién
S | (kL)®senklL 1 (kL) ® senh kL
12¢, | | 124,
S (kLY (1-cos kL) 1 | (L) (cosh kL-1)
64, | | 64,
S kI senkL—kLcoskL) ! KL coh kL—KL senh L)
4, 44,
S4 KL(kL—sen kL) 1 kLsenh (kL— kL)
24, 24,

g, =2-2coskL—kL senkL @, =2—2cosh kL + kL senh kL

k= |+
ET

Para tomar en cuenta los efectos de los cambios en la geometria, a medida que fa carga aplicada
se incrementa, se pueden obtener expresiones para los desplazamientos U tratando el problema de
naturaleza "no-lineal" como una secuencia de pasos de analisis de tipo lineal en los que se aplican
pequeiios incrementos de carga hasta alcanzar la carga total.

Sin embargo debido a la presencia de grandes deformaciones, las ecuaciones de deformacion
desplazamiento contienen términos no-lineales que deben incluirse al calcular la matriz de rigidez K.

72



Los términos no-lineales en las ecuaciones de deformacion-desplazamiento modifican los
elementos de la matriz de rigidez de tal modo que:

K=Ke +Kg

*

Donde: Kg es la matriz de rigidez elastica, calculada para la geometria del elemento, y Kg es la
denominada matriz de rigidez geométrica, la cual depende tanto de la geometria de los elementos,
como de las fuerzas presentes en ellos. Ambas matrices se calculan para cada elemento, y luego
se ensamblan para formar la matriz de rigidez de la estructura:

K=Ke +Ks

Los desplazamientos, y las fuerzas en los elementos son calculados de acuerdo al siguiente
esquema:

Tabla 5.- DESPLAZAMIENTOS Y FUERZAS CALCULADOS.

Paso ‘ Rigidez Desplazamientos Fuerzas en los
‘ elementos
1 K =Ke (0) + Kg (0) AU, Sy
2 K = Ke (Us)+ Kg(Us) AU, | S,
3 K=Ke (U)+Ke(U;) | AU; S
n | K=Kg (Un-1)+ Kg(Un) AU, Sh

Desplazamientos totales: "
| U, =Y AU,
i=1
En el primer paso del analisis se puede notar que Kg(0) = 0 debido a que la matriz de rigidez
geométrica es proporcional a las fuerzas intemas, que al inicio son iguales a cero.

Como en cualquier otro problema de naturaleza no-lineal, que se quiera resolver por medio de
sucesivas iteraciones lineales, l1a precision de los resuitados (desplazamientos y fuerzas intemas,
mas en los elementos) dependera de un mayor nimero de pasos lineales.

Debe mencionarse sin embargo, que en muchos casos, inclusive el empleo de pocos pasos
lineales, nos permite obtener una buena aproximacién del comportamiento no-lineal de la
estructura.

En el primer paso del analisis tenemos:
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U1=[Ke(O) ' P

Si expresamos las fuerzas aplicada como P = AP*, donde h es una constante, y P* representa la
magnitud relativa de las fuerzas aplicadas, tenemos:

U1=[Ke(0) ' AP

Puesto que las matrices de rigidez geométrica al inicio de cada paso, son proporcionales a las
fuerzas en los elementos, podemos expresar la matriz de rigidez geométrica como:

Ks = A Kg*

Para valores unitarios de las cargas aplicadas, la matriz KG* es igual a la matriz de rigidez
geométrica (A=1).

Por otro lado la matriz de rigidez elastica puede considerarse constante para un amplio rango
magnitud de desplazamientos U. Es por ello que se puede llegar a ia relacion:

( Ke +AKg* )U = AP*
Los desplazamientos, pueden por tanto ser determinados segun:
U=[Ke+AKs* ' AP*

De la definicion formal de una matriz inversa como la matriz adjunta (matriz de cofactores) dividida
entre el determinante de la matriz, tenemos que los desplazamientos tienden a cero, cuando:

I Ke +A Kg*1=0

El menor de los valores de A, nos da la denominada carga de pandeo de la estructura
denominamos a este valor como A 0, Ya la carga de pandeo como:

Peritic = A critic P*
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2.5.2.10.2.1. MATRIZ DE RIGIDEZ GEOMETRICA PARA ELEMENTOS DE BARRA (27).

Si consideramos el elemento de barra mostrado a continuacion, tenemos que bajo la accion de
cargas el elemento se desplaza de su posicion original AB, a la posicion A'B’.

Los desplazamientos en las direccion x e y en los extremos Ay B en el elemento son U,, U, y Us,
U4 respectivamente. El area de la seccion transversal es A, su longitud es L, y el Médulo de Young
del material de la barra es E.

La deformacion unitaria exx en la direccién del eje de la barra se debe determinar de la ecuacién

de deformaciones para grandes desplazamientos:

Su, 1(ou, ’
€ =—2+—
ox 2\ ox

Ecuacion en la que el segundo término es de tipo no-lineal. Por otro lado, los desplazamientos U, y

U,, varian linealmente a lo largo del elemento, y se obtienen de la relacion:

[, |
1-& 0 ¢ 0f\ly
[u, u, = N
0 1-¢& 0 ¢ |y
| Uy
En 1a ecuacion anterior, £ = x/L, por lo tanto:
ou 1
—L =—(-u,+u
ox L( 2 4)
y
ou, 1
—L = —(—u +u,)
ox L
Yy
2{ : B
Al ,
U, U,

Fig 64.- Desplazamientos en el elemento barra

(27) William McGuire, Matrix Structural Analysis, Pag. 243
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La energia de Deformacién U; almacenada en la barra con una relacion lineal de esfuerzo
deformacion (Ley de Hoock de la elasticidad), es determinada de:’

L L 2 2 4
PRYPEPRS TPy (AL N1
2 2 : Ox\ ou 4\ 6x

Reemplazando adecuadamente los términos de la anterior ecuacién, con {a expresion de los
desplazamientos en los extremos de la baita, y despreciando el término de orden superior '(6u,l§x)4

resuita:
AE | AE",
U = ?LTO(uZ ~ Quu, +u32)dx+5L—36[(u3 —ul)(uf —2u,u, +uf)dx
AE AE
U, :E( P 2uu, +u32)dx+—2—Lz—(u3 —ul)(uz2 —2u,u, +uf)dx

Puede notarse que aun para desplazamientos relativamente grandes, el término AE = (usz — uy)/L,
puede ser tratado como una constante igual a la fuerza axial en el elemento, por ello se puede
introducir la expresion:

De donde {a expresion de la Energia de Deformacion se reduce a:

AE F
U, :--2—Z-(ul2 —2uu, +u§)dx+§2(u3 -—ul)(uf - 2u,u, +uf)dx

Aplicando el Primer Teorema de Castigliano, obtenemos ias siguientes relaciones entre fuerzas y

desplazamientos:
é‘U AE oU, AE
Sl 51,[1 I (ul —u3) S3 —_—‘g‘z;:——‘:——l:— —U; +u3)
_ou, F oU, F
S, = 5u2 (u2 “”4) S, = 5u41 = f("‘”z +u4)

Dando a las ecuaciones anteriores una forma matricial, tenemos:
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[S, ] (1 0 -1 0][w] [0 O O O07[#n]
S,|_4E| 0 0 0 0 u2+£O 1 0 -1||u,
S| L|-1 0 1 0||u| LIO 0 0 0]z
S, | (0 0 0 O]|®m] [0 -10 1]|u]

Expresién que también puede escribirse simbdlicamente como:
S=(kE+kG)U=kU
Puede verse por tanto que la rigidez total de un elemento de barra consiste de dos pértes, la rigidez

elastica K:. y la rigidez geométrica K. La rigidez elastica es la misma que se usa en los andlisis
lineales, mientras que la rigidez geométrica esta dada por:

0 0 0 0
0 1 0 -1
K, =E
LI0 0 0 0
0 -1 0 1]

2.5.2.10.2.2. MATRIZ DE RIGIDEZ GEOMETRICA PARA ELMENTOS DE VIGA (28).

La distribucién de desplazamientos en un elemento de viga estd dada por la siguiente relacion
matricial.

F'ul'

U,
m_ 1-¢ 6(¢-&)n  (F1+4£-38) I & 6(~£+&%)n (26-3¢7)In
w10 (1-32+28) (£-28438)L 0 3228 (-£+&)L

U |

Donde: u, , u, ... ug, sonlos desplazamientos nodales mostrados:

(28) William McGuire, Matrix Structural Analysis, Pag. 245
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Uz Us
i LU :
[ =N ¥ - e
Up =g e e e e e Uy
u Fi Us*
3 E:
) 1

Fig. 65.- Grados de libertad de un elemento viga

Al calcular la energia de deformacion U; , se negaran las contribuciones de las deformaciones por

corte. Por ello solo fas deformaciones normales €y, serén incluidas en el célculo.

Estas deformaciones para vigas en flexién y bajo grandes deflexiones estan determinadas por:

2
é'uo 52uy 1] §uy ‘

T ——

€ = y+—| —2
== 5% ox° 2\ ox |

En esta ecuacion y esta medido a partir del eje neutro del elemento de viga, denota el
desplazamiento u, paray = 0.

La Energia de Deformacién esta dada por:

du, Y|
E 16
U== [eav= b e
: 2,!5”2“ 2\ 5x

5u0 2 62uy : , 1 é'uy ¥ 5u0 52uy 5u0 52uy §uy > 5u0 5uy 2
— | || Y+ -2 Vt—=—— y+
Sx ox 4{ S5x Sx 6x Sx O6x*\ &x Sx\ Ox

Puede despreciarse la contribucion def término de mayor orden (8u,,18,()4 de la ecuacion anterior.

Ademas al efectuar la integracion sobre la secci6n transversal A, y debido a que y es medida a

partir del eje neutro, se tiene que las integrales de la forma j ydA se anulan, por lo que 1a Energia

de Deformacion queda expresada por:

U, =
En ila

denota el momento de inercia de la seccién transversal del elemento.

L/ o \2 . L
24_~%)dx+§_l_i

5u, Y L 6u, (6u,Y
_ | uzy dx+EAJ‘5u0 e dx
2 o\ Ox 2 o Ox 2 5 0x\ Ox 3 _

ecuaciéon anterior 1,
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Puede ademas apreciarse que las dos primeras integrales representan la energia de deformacion,
mientras que la tercera integral es la contribucion de la componente no-lineal de las deformaciones.

De la distribucion de desplazamientos en el elemento, podemos obtener.

ou, _
Sxx L

(—ul +u,)

i
= gL06+ ) (146038 o w(6 - a1 (-26436" ]

55:; =%[6(—-1+2§)uz +2(=2+3&) Luy + 6(1- 28 ) us +2(~1+3¢) Luy, |

Reemplazando estas ecuaciones, tenemos que la Energia de Deformacion del elemento de viga es:

U, = f—f(uf ~2uu’ + u,,) 2fl (3u2 + P02+ 3u2 + P +3Luyu, — 6w, ~3Luyu, + Puu, +3Lu5u6)
3,1 1 6 1
(u4u1)( + L2U 2+ 3% ) §L2 5 Luyu, — Slahs+ IaLuzu6 - EL%u5

1 1
—3—01,2143u6 ~ —1—6Lusu6

Al igual que para el elemento de barra, se puede considerar F= EA/L (us— us = constante; Aplicado
el Teorema de Castigliado a la expresion de la Energia de Deformacion, y expresando el resultado
de manera matricial, se tiene:

) i ] 00 0 0 0 0
’SI' AL 0 0 _AL 0O 0 _”1_ 0 _6_ L 6 L rul_
1 1 510 5 10
S, 0 12 6L 0 -12 6L |% o L 2, L _I|"
S| o 6L 42 o -6 20|%| FI" 10 10 10 30|
= 0
- T - - lu
Sl o 126 0 12 -6 “ s 10 s 10"
el 1o 6L 22 0 6L arr e g L L, L 2,05
) - " 10 30 10 15

Esta expresién matricial puede también escribirse simbdlicamente como:

S=(Ke+Ks)u
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0 0 0 0 0 0
o & L 4 & L
5 10 5 10
2
0 L —2—L2 0 _L _L_
x - F 10 10 10 30
6 =—
Lo 0 0 0 0 0
0o -& L o, & _L
5 10 5 10
2
0 i ..L_ __L -—2—-L2
. 10 30 10 15 |

Si en lugar la expresion empleada para la derivada 5u,/5x asume que:

ou, 1
CRAM

Entonces el calculo del término no-lineal en la expresion de la energia de deformacion puede ser
considerablemente simplificada dicha suposicion implica el uso de una pendiente constante en toda
la longitud del elemento. Esto se justifica solo si la longitud del elemento es pequefia en relacion
con la longitud de la estructura de viga.

Cuando esta suposicion es usada, la matriz de rigidez geométrica simplificada es:

[o0 00 0 0
lo 1 0 0 -1 0]
%« _Fl0 00000
GSMPLIE- 710 0 0 0 0 0]
fo -1t 00 1 1}
[0 000 0 0

Debido a su forma, esta matriz de rigidez simplificada se conoce también como "Rigidez de
Resorte”
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Ejemplo de aplicacién: p 1

[} .
ANALISIS DE ESTABILIDAD DE UNA COLUMNA. fé\:\:\ i 3 4]\“'2 T
(29). AR
Una de las aplicaciones del analisis de estructuras ""a,' I
mediante el estudio de su matriz de rigidez
geométrica, es el Analisis de Estabilidad, 6 Analisis ' 5
de Pandeo de la Estructura. _ | i,";,f" o1, 6 '?‘?-

; ,"; 4
Como ejemplo, se tiene el analisis de Estabilidad de i _ 1,
una columna,- con uno de sus extremos empotrado y i ’
el otro con un apoyo movil. (“Theory of Matrix
Structural Analisis” — Przemienieki). L1 I8
La longitud del elemento es 2L, y su area de secci6n - 7L

es A. Para el proposito de analisis la columna se Fig. 66.- Estabilidad en una columna

idealizara con dos elementos.

De esta manera las correspondientes matrices elasticas de los elementos Kz ambas iguales a:

o 2 _
| AL o o AL 4
7 1
0 12 6L 0 -12 6L
. 2 2
W | 0 6L 4 0 -6 2
2 2
AR A
1 1
0 -12 -6 0 12 -6L.
| o 6L 21 0 —6L 41|

Y las comrespondientes matrices de rigidez geométricas son:

0 0 0 0 0 0
o & L o, & L
5 10 5 10
5 |
10 _L_ E_LZ 0 _L _L_
1O @ _ F 10 10 10 30
G —%e T
L1060 O 0 0 0 0
o -8 L o & _L
‘ 5 10 5 10
2
0 i _£_ 0 __é_ i[}
L 10 30 10 15 |

(29) William McGuire, Matrix Structural Analysis, Pag. 349




Con estas matrices se puede ensamblar las matrices Kg y Kg con ellas la matriz de rigidez e la
estructura K = K¢ + Kg.

Eliminando las filas y columnas correspondientes a los grados de libertad 2, 7, 8 y 9 (grados de
libertad restringidos), se obtiene luego de efectuar un ordenamiento:

M @ 6 6 ©

—

[¢ + 0 0 0]
-9 26 0 0 0
K,==|0 0 4 -6L 2I"
|0 0 6L 24 0
0 0 2 0 8

p——
=

— — p— p—
LB

Siendo: ¢ = AL, (ng) = G.L.(ng)

O @ 6 6 ¢

0 0 o 0 0 1

0 0 0 0 0 (1

] 2 ., ‘L L2 (4)

-2 Y T e | (9)
L L 12 |

AR T S R C)

[o o “§L22)‘ 0 liSLz‘ (6)

Llamando Kg* a la matriz K para P = 1, se puede expresar la matriz de rigidez como:

K= Ke+AKg"=0

Donde A expresa fa magnitud de la carga. De esta forma podemos determinar la estabilidad de

la estructura, considerando el caso para el cual el determinante de la matriz de rigidez es igual
acero, |KI=1Kg+AKg*I=0

Bajo esta consideracion, planteamos el término 1 Keg + AKg* | :
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6 —¢ 0 0 0
—4 24 0 0 0
4 3 4
0 o0 ap_2AL 1AL L AL
1K, + 4K, | = det 15 EI 10 EI 30 EI
3 2
0 0 el g AE
10 EI 5 EI
4 4
0 0 2+ tE p_ AL
: 30 EI 15 EI |
Haciendo: p = ALZ/E], se tiene:
(¢ —¢ 0 0 0 ]
—4 24 0 0 0
0 0 2(2_%) —6+% 2+;‘—0
K+ AK;|=det
0 0 -6+2 12(2—ﬁJ
' 10 15
0 0 2+%& 0 4( —-‘i)
] 30 15) |

Expandiendo la expresion del determinante, se obtiene una ecuacion cubicaen

3u® — 20p2% + 3.840u - 14400 = 0

La menor de las soluciones de estas ecuaciones u = 5.1772, con lo que la carga que produce
la inestabilidad de la estructura es 5.1772 El/L? resultado, que si se compara con el valor
exacto de la barga de pandeo de la columna P, = 5.0475 El/L? nos permite observar que
inclusive con relativamente pocos elementos, podemos analizar la estabilidad de una estructura

o obtener valores de uso practico para la carga de pandeo.

Para el calculo de la carga de pandeo de estructuras mas complejas y con diferentes sistemas

de carga, se puede efectuar un andlisis similar, en base a las matrices Kg y Kg.

Asi, si definimos a Kg ** como la matriz de rigidez geométrica de la estructura,-en la cual los
valores de las cargas axiales en los elementos provienen de un previo andlisis de Primer
Orden, (Ks(Sti0)) Podemos plantear la relacion:

LK1=1Kg + AKg*™1
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Donde A indica el nimero de veces en que habria que incrementarse la carga aplicada a la
estructura para producirse la inestabilidad.

2.5.2.10.3 FUNDAMENTOS DE LA TEORIA DE ELASTICIDAD DE SEGUNDO ORDEN (30).

La Teoria de Elasticidad de Segundo Orden ¢ llamada también simplemente Teoria de
Segundo orden consiste en aplicar las condiciones de equilibrio en el sistema deformado de un
elemento aplicando algunas suposiciones y linealizaciones de la Teoria de Primer Orden.

En términos generales, la Teoria de Segundo Orden, incorpora una serie de Momentos
Flectores Adicionales en los elementos por efecto de los desplazamientos de la estructura
acompaiiados por la presencia de fuerzas axiales en los elementos.

Estos momentos adicionales tienen por tanto {a forma:

AM = N.w

Siendo N la fuerza axial presente en el elemento, y w los desplazamientos en el mismo.

Para que el Efecto de Segundo Orden sea considerable, pueden presentarse dos casos
importantes de estudio, de acuerdo al comportamiento del sistema:

- Sistemas sin desplazamientos nodales o con desplazamientos nodales pequerios.
En estos sistemas, las Fuerzas Axiales son Grandes, y ello determina que el producto

AM = N.w sea considerable.

- Sistemas con desplazamientos nodales considerables.

En estos sistemas, aun cuando se tengan Fuerzas Axiales Pequerias, el producto AM = N.w es
lo suficientemente grande como para que el efecto de segundo orden sea de importancia.

2.5.2.10.3.1Relacion diferencial entre desplazamiento y carga segin la Teoria de
Segundo Orden

Consideremos el elemento mostrado en la figura adjunta

Si planteamos las ecuaciones de equilibrio en el elemento deformado

(30) Manuel Miranda Z., Analisis No-Lineal de Estructuras, Pag. 73
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Npaso =0
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Y
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DIAGRAMA DE FLUJO DEL ANALISIS DE SEGUNDO ORDEN CONSIDERANDO EL

EFECTO DE GRANDES DESPLZAMIENTOS
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Y Fx=0: dS+ndx=0 , S'=-n
2 Fy=0: dR+qdx=0 , R'=—g
>M=0: dM+Sdw-Rdx=0 , M'+Sw'=R

Si consideremos que los desplazamientos son pequefios:

Senw ~ w’ cosw =~ 1

L as fuerzas de seccion en los elementos son:

N=Scosw +Rsinw ~ S+Rw’

Q=Rcosw+Ssinw ~ R-Sw’

Luego:

Q+dQ

. Fig. 67.- Representacion de los efectos para el andlisis de segundo orden.

Si derivamos esta ultima expresion respecto a x, tenemos:

M~ +Sw” +SW =R’

Si ademas, introducimos las expresiones del equilibrio del elemento en el sistema deformado,
tenemos:

M7 +Sw” +nw’ =-q
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Puesto que se ha asumidc que los desplazamientos y deformaciones son pequefios, podemos
aplicar sin mucho error, la relacién constitutiva para los momentos flectores de la Teoria de
Primer Orden:

M(x) = -El w™”

O derivando respecto de x:
M"“(x) = - Elw"""

Reemplazando esta dltima relaciéon en la Ecuacidon Diferencial Anterior, obtendremos la
denominada Ecuacién diferencial ara la Teoria Geométricamente No-lineal.

EIw) - Sw’ +nw =q

Para la mayoria d e los casos practicos del andlisis estructural se pueden hacer algunas
simplificaciones a esta ecuacion diferencial como son considerar una rigidez a la flexion El, asi
como una fuerza axial S constantes a lo largo del elemento, y un valorden =0.

Con estas consideraciones la ecuacion diferencial se reduce a:

" S s q
wh'—— W=
EI EI

La solucién de esta ecuacion diferencial tienen dos partes, una solucién homogénea Wy, y una
solucién articular Wp, que depende del tipo de carga transversal q presente.

Explorando los términos de la ecuacion de forma adimensional y haciendo un cambio de

variable por una variable adimensional a lo largo del elemento (= x/L), tenemos:

pwSE g9l
EI EI
Denominando a los términos S* y g*:

La ecuacion diferencial adopta su forma definitiva:

L3W " - SHLW = q*

De acuerdo al tipo de carga axial presente en el elemento se tiene que cuando:
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S>0 :8*>0 (Traccion)
S<0 : 8*<0 (compresion)

La solucién de al ecuacion diferencial depende del signo de S*.

Para el caso en que S > 0 (traccion):

L3 W“" + ' S* I LW"’ = q*

Para el caso en que S < 0 (compresion):

LW -1S*l LW = q*

Introduciendo un término caracteristico para el elemento sometido a fuerzas axiales:

2 .
=8l e= /& =[5 = /%

La ecuacién diferencial resulta:

LW + ¢2LW = g* (S>0)

LW -e2lw=qg*  (8<0)

Las ecuaciones homogéneas correspondientes son:
LW + A W=0 (S>0)
LW -eAW=0 (5<0)

La solucién homogénea con:
Wy-L e’

Tiene las siguientes ecuaciones caracteristicas:

Para S>0 E A2 =0
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Aas = tie

Para S<0 . X1,2 =0

A3a =€

Luego la solucién de la ecuacion diferencial homogénea es:

H
T:cl+02§+c3sme§+c4mse§ ($<0)

H

ZVL—=cl+c2§+c3sinhe§+c4coshe§ ($>0)

Las constantes ¢, ¢, C3, y C4 se obtienen de considerar las condiciones de borde del

elemento, asi como las condiciones de continuidad.

La solucion particular depende del tipo de funcién q. Para el caso de q = constante se tiene

que la solucion particular:

wr  1q*
T (509
WP 1qg*
Toast (<0

La solucion total de la Ecuacién Diferencial para la Teoria Geométricamente No-Lineal,
resulta de considerar tanto la solucion homogénea, como la solucion particular:

W=W"+WF

Para el caso en que S = 0 la solucién de la ecuacién diferencial nos da los resultados de la

Teoria de Primer Qrden, asi:

WH 2 3
—L- =q+eé+eé +c,é

Y para el caso de una carga q = constante:

_Vﬁzi *54

L 24
Ejemplos de Aplicacion:
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1. Elementos bajo carga axial de compresién y carga transversal constante.

q(x)=q (const.)
S /illllllllllllllill&\ S
X é El=Const. %
—=X
y el L -
x=0 w=0 x=L w=0
w=0 w=0

Fig. 68.- Representacion del efecto de compresion.

Para el elemento demostrado en la figura, la solucién de la ecuacion diferencias es:
w ) 1g*
—=c, +C,E+c;singf +c, cosed +—q—2§2
L 2¢

Derivando la expresién anterior, tenemos:

‘ S
W'=c,+cecosel —ce51nef +g—2f

q*

. "_ 2 . 2
LW"=—c,&”singé —c,& cosgg+;2—

Las constes ¢, ¢, c;3y ¢4 se obtiene tomando en cuenta las condiciones de borde:
X=0: &£=0 w=0 w=0
X=L ¢=1 w=0 w=0
Asi:
%(§=O)=O=cl+c4 ¢ =-c

W(E=0)=0=c,+ce 2=-¢ €

w ‘ ) q*

*

W(£=1)=0=c, +gecose —c,gC08E +5-q—2—
£

1g*1+cose
Q=—C=—F"—F—F
2 ggsing

S0



*
Cy =—CE= ———q—;
2¢

Aplicando la Ley de Elasticidad:

M=Elw"
m*=ML/El=-Lw"”

Para calcular los momentos flectores en el momento reemplazamos el valor de W”:

*
. q
m*=cse’sine & +cue°cose & - ey

Reemplazando los valores de c; y ¢, tenemos:

%
m* = q—z(fsine §+£ 1+cosgcose 5—1)
e\2 2

smmeg

Y los momentos en los extremos del elemento son:

e2\2 sing

m*(§=0)=m*(§=1)=£(f_ 1+cosg_1)

Un andlisis similar para la Teoria de Primer Orden, nos lleva a que el valor de los momentos
flectores en el elemento esta dado por la expresién:

. _q* 1 .
Mri0.= 8—2(—’6"*'5—52)

Siendo los momentos en los extremos del elemento:

m*(e=0)=m*(=1)=-%

Debe notarse que para valores pequefios de ¢, los valores de m* de la Teoria de Segundo
Orden, tiene a los valores correspondientes de la Teoria de Primer Orden.

2. Elemento bajo carga axial de traccion y carga transversal constante.
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De manera analoga que para un elemento a compresion, se tiene que a solucion de la

ecuacion diferencial del elemento es:

q(x)=q (const)
Sélillllllllllllillllgs
x Z El=const. S
f—»x L
y — —
N

x=0 w=0 x=L w=0
w=0 w=0

Fig. 69.- Representacion del efecto de traccion.

w . 1g*
7= ¢, +¢¢ +cysing & +c,coshe §+§g—2§
Derivando la expresién anterior, tenemos:
) q*
W'=c,+cecoshe £+, smhgé‘——;-{

*
LW"=c,esinhe & +c,6” co‘shsf—'g-z—
i £

Igualmente, las constantes c,, ¢,, ¢3 ¥ C; se obtienen tomando en cuenta las condiciones de

borde:
X=0: £=0 w=0 w=0
X=L: £=1 w=0 w'=0
Asi:
%(5:0):0:cl+c4 ¢, =—c,
W(£=0)=0=c,+ce G, =-¢ €

%

w . 1
—L—(§ =1)=0=¢c, +¢,sinhe—c, coshe -—Z—Z—z

*
W(E=1)=0=c,+c, ecoshe—c, £ coshs—%q—2
£
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o =—c =_Lg*1tcoshe
! 4 2 gsinhe

lq*

C,=—CE=— 5
£

Aplicando la Ley de Elasticidad:
M=Elw"”

m*=ML/El=-Lw"~

Para calcular los momentos flectores en el momento reemplazamos el valor de W":

%
m* = ¢, 2 sinhe + £2 coshsE - q—z
£

Reemplazando los valores de c; y ¢, tenemos:

. q( g 1+coshe
m- = -

+-— he £-1
£ neg sinh¢g coshe ¢ )

Y los momentos en los extremos del elemento son:

m*(cf=0) = m*((f 1)=_q_2(g 1+_co_s_h_‘f"_ 1)

2 sinh

2.5.210.3.2 Relacion entre momentos flectores y giros nodales en los extremos de los
elementos.

El estado de un elemento puede estudiarse por superposicion de un estado de carga y 3
estados de giro unitarios en el sistema. En los 4 estados resultantes, se considera la acciéon de
una misma fuerza axial en el elemento.
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G —_——————— e —— - —— - —©

¥ e L -

| Fzr_'
F q(x)

— . >l Rii

Fig. 70.- Representacion de los momentos y giros nodales en un elemento viga.

Mi(p) Mg, M;(9,) -
R 3 é;v ''''''''' % ﬁ%’
lRi((o,.) IR, (2, Ritg,)

1Ri‘ W)

Fig. 71.- Estados de giros Unitarios y Estados de Carga

Para los estados de giro unitario, la solucién de las ecuaciones diferenciales son las soluciones

homogéneas de correspondientes:

(1) Estado de giro unitario ¢; = 1:
=0 wi=0 wWi= g
E=1 w=0 w;=0

siendo la solucién de la ecuacién diferencial homogénea:

ET
M; ((pi) = 'z_x¢i

{(2) Estado de giro unitario ¢;= 1:

94



E=0 w=0 w’;‘=O
f =1 w; = 0 W'j = @
Solucién de la ecuacion diferencial homogénea:
EI
M; (0) = — 9
(3) Estado de rotacion unitaria del elemento y = 1:

W(g=1)-w(¢=0)=y L
W(E=0= w=(£=1)=0

Solucién de la ecuacién diferencial homogénea:
El
M; (w) = -z-x(l +y)yw

E£n las ecuaciones anteriores, los términos:

X = Factor de Rigidez y Y = Factor de Transporte

Adoptan valores diferentes, ya sea que la fuerza axial presente en el elemento sea de traccion

0 compresion.
X = Factor de Rigidez.

i e(sine)—-—ecosg §<0
2(1-cose)-esine

€(-sine)+ecoshe

X = .
2(1-coshe)—esinh e
‘_x=4 S=O
Y = Factor de Transporte
SItE—€CoS €
¥ .—e+smhe $0
~sinh e + ecosh €

$<0
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(4) Estado de Carga
Solucion de la ecuacion diferencial:
LW -8*LW" =q*
Tomando en cuenta las condiciones de borde: (£=0: w=0 w'=0; £=1. w=0 w=0)

Para el caso en el que g= cte, se ha visto anteriormente que:
Para S>0

¥ (£=0)=m* (£=1)=— [E L+coshe
(£ =0)=mt, (¢ =) =-S5 S Leoshe

Para S<0
" * g*(el+cose
m*, (E=0)=m* (¢ =)= L[ ST228
Paraelcaso S =0 (Teoria de Primer Orden)
q #
m* (£ =0)=m*, (§=1)=-L
Por superposicion de los cuatro estados de carga, se tiene que:

L

M, =Ei=[¢,+y¢j—(l+y)y/]+m*,j

Ecuacién que tiene forma similar a las ecuaciones de Pendiente Deformacién, que se obtienen
en el Analisis Estructural de Primer Orden. En base a esto se puede hacer una formulacién

matricial a la que se emplea en Analisis Estructural de Primer Orden.

~ Componiendo las ecuaciones correspondientes, se puede obtener la Matriz de Rigidez de Ia
teoria de segundo Orden del Elemento, empleada en el Analisis No-lineal del Comportamiento
viga-volumen para elementos sometidos a flexo comprension.

Es frecuente expresar la Matriz de rigidez de la teoria de Segundo Orden, en funcién de la
Matriz Rigidez Lineal Elastica de Teoria de Primer Orden, afectando a los coeficientes de
matriz por una serie de funciones que miden el grado de influencia de las fuerzas axiales
presentes ene | comportamiento no-lineal del elemento.
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Asi por ejemplo Rajarman-Loganatha y Raman, proponen en su publicacion “Non-Linear
Analisis of Cable Stayed Bridges” — (ABSE P-37/80), la siguiente formulacién matricial para la
matriz de rigidez de un elemento sometido a flexo-compresion:

[E4 o E4 0
1 L L
12E1 6L] 12E7 6F]
o e O eSS
0 65] s, 42:1 s, 0 _6;1 s, 4f1 s,
Ko=1 Ea4 EA
| —— 0 0 _ 0 0
L L
12E1 6E] 12E1 6FE]
O S oS 0 S S
6FE] 2E]1 6LE] 4E]
O % s 0 s T

En esta matriz S;, S,, Sz y S4, son las denominadas Funciones de Rigidez, y sus valores
dependen de su la fuerza axial en el elemento es de Traccion, o de compresion.

Para aquellos casos en que las fuerzas axiales en el elemento son pequenas, las funciones de
rigidez, tienden a tomar un valor unitario, con lo cual la Matriz de Rigidez toma la forma de la
matriz correspondiente a la Teoria de Primer Orden.
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Datos de Geometria y
de g{argas Q
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Si

&

A 4

Matriz de Rigidez del
elemento
{ke}={Ke}mo*

* (Matriz de Rigidez segtin Teoria
. de Primer Orden T.1.O.}

y

M- Neer=0
A

Funciones de Rigidez y
Factores de correccion
del estado de cargas para
elementos a Compresion.
FRe.FCe=f(sinh.cosh)

Funciones de Rigidez y
Factores de correccion
del estado de cargas para
elementos a Traccién.
FRe.FCo=f(sinh.cosh)

]

2

Matriz de Rigidez del

elemento

{ke } = { Keaf}
v

o

lter

iter + 1

A

Ensamble de la Matriz de
Rigidez de la Estructura

{ Ke }paso
v

Ensamble de la Matriz de
Fuerzas
{ F }er
v
Célculo de
Desplazamientos Nodales
{U}KGF {K}ﬂer {F}ﬂel'
y

Calculo de las Fuerzas Internas
en los Elementos
Niter, Vﬂer, Mher

Uiter = Uiter-1
Niter = Niter-1
Niter = Niter-1
Viter = Viter-1
Miter = Miter-1

DIAGRAMA DE FLUJO DEL ANALISIS DE SEGUNDO ORDEN CONSIDERANDO EL EFECTO DE
ITERACION DE FUERZAS AXIALES Y MOMENTOS FLECTORES
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25.211 COMPORTMIENTO ESTRUCTURAL DE LOS CABLES DE RETENCION
2.5.2.11.1 GEOMETRIA DE CABLES SUSPENDIDOS (31).
a. La Ecuacién Diferencial del Equilibrio en Cables.

Considérese de seccién transversal uniforme, colgando entre dos puntos de apoyo como se
muestra en la figura. La unica carga actuante es su eso propio.

- L -

|
A(O,O)XN If /B(0,0)
Y Fig 72- Representaciéﬁ del cable.

Si se toma un elemento diferencial del cable, se puede plantear el equilibrio vertical del elemento

planteando {a ecuacion:

~_ I
dx .
Tag dy
Y o, d dx
" \\“’TE ds(T gs)ds
w(as
' dy ,d dy
lﬂrds"ds(rds)ds

' Fig. 73.- Representacion de los efectos sobre el cable.

'Donde': T es la fuerza axial en el cable, w es el peso propio el cable por unidad de longitud, y dy/ds
es numéricamente igual al sefio del angulo de inclinacién del elemento diferencial con la horizontal.

De igual manera. Si se plantea el equilibrio horizontal del elemento, se obtiene la relacién:

Téx—=H
ds

(31) M.S.TROITSKY, Cable — Stayed Bridges, 241, 242



Siendo: dx/ds el coseno el angulo de inclinacion, y H la componente horizontal de la fuerza de
tension en el cable. Debido a que no existen cargas longitudinales actuando en el cable, H es
constante. '

Las ecuaciones anteriores pueden unirse para formar la ecuacién diferencial.

2
Y %
dx dx

Cuando la relacion flecha-luz (“sag-span”) es menor que aproximadamente 1:8, el cable tiene un
perfil relativamente recto, por lo que aproximadamente se cumple que:

ds =dx
Luego, Reemplazando en la ecuacion diferencial, antes planteada, se tiene:

d2y
Hoz="

b. Geometria en un Cable Inextensible.

- Perfil de Catenaria

De acuerdo a la geometria e del elemento diferencial, se pueden plantear las siguientes

(@ +(;—J

o _
dx

ecuaciones:

Substituyendo estas relaciones geométricas en la relacion diferencial del equilibrio, se tiene:

H-qz—f = WJH(‘-’J’—)Z
dx \ds

Las condiciones de borde para esta ecuacion diferencial son:

X=0, y=0; x=L, y=0
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Y {a solucidn resultante es:

N En WD)

La ecuacion anterior es la ecuacion clasica de la catenaria, que representa el perfil geométrico de
un cable inextensible soportado en sus extremos y sometido a su propio peso. La longitud del cable
S entre el punto (0,0) en el apoyo, y el punto (x,y), esta dado por la ecuacién:

x 2
$=| 1+ 9 g
N

s=H sinh(1£)—sinh(1£—x]
w H?2 H?2

L.a longitud total del cable entre los dos puntos de apoyo es:

La fuerza axial T en un punto (x,y) en el cable esta dada por:

el (o3

- Perfil Parabdlico

Cuando la relacién flecha-luz es menor de 1:8, el equilibrio del elemento diferencial de cable nos
flevaba ala expresion. |

d’y

dx2

Empleando ecuacion parabdlica es mas sencilla de manejar que la ecuacion de la catenaria.

y= %(x2 - x/)

El valor de la flecha en el punto medio entre los puntos de apoyo (f) es:
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T =8
La pendiente del cable en el punto (x,y) es:
dy _Af(2x_ 1)
d« L\ L

La longitud total del cable entre 1os puntos de apoyo es:

Reemplazando el valor de dy/dx, e integrando:

e o550

Si despreciamos los témminos de cuarto y mayor grado, se obtiene la siguiente expresion

simplificada para la catenaria:

3(S,
=38

c. La Geometria de una Catenaria Elastica

La solucion de una curva catenaria elastica simétrica suspendida entre dos puntos, fue desarrollada
por Routh, y se le encuentra detalladamente en "Cable Structures” de Max Irvine.

El problema consiste en considerar un cable como el mostrado a continuacién, suspendido entre los
puntos Ay B, con coordenada cartesianas ( 0,0) y ( L,h ) respectivamente.

La distancia horizontal entre los puntos de apoyo es por tanto L, y la distancia vertical h.

La longitud del cable no deformado es Lo, donde se tiene que Lo no necesariamente tiene que ser

mayor que (L2+h?) "2,
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Para simplificar el andlisis se emplea un sistema coordenada que se mide a lo largo de la longitud
del cable, desde el punto de origen, hasta el punto de interés en el cable. (Sistema Coordenado de

Lagrange)

Fig. 74.- Catenaria del cable.

Consideremos un punto con coordenada s en el perfil no deformada del cable. Bajo la accién del
peso propio W = mgl, este punto se mueve para ocupar una nueva posicion en el perfil deformado,
con coordenada lagrangiana) .

De las consideraciones de equilibrio en direccién horizontal y vertical se obtiene:

dx

T =H
dp
ey owi
dp L,

Siendo T la fuerza tangencia' en el cable, H la componente horizontal (constante) de la tension del

cable, y V la reaccién vertical en el punto de apoyo.

2 2
dx dz
4 E| =1
dp dp

Asumiendo que el cable tiene un comportamiento elastico, las relaciones constitutivas del material

La relacion geométrica es.

quedan expresadas por.

dp—ds
ds

o=F
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Donde E es el Mdodulo de Young, y AO es el 4rea de la seccion transversal uniforme en el estado

deformado.
Las condiciones de borde del cable en los puntos de apoyo son:

x=0, z=0, p=0 ens=0
x=L, z=h, p=Lss ens=Ly

Con estas relaciones se pueden derivarse expresiones para el perfil deformado del cable.

2 _ iz
T(s)—\/;+(V WLO]

x()=22 smh-l(zj_smh-lw@g
E4, W H H ‘

ws(V s\ HI, VY V-Ws/LyY
- 2 ) - (] |
A\w 2L, W H H

Reemplazando los valores de x(s) y z(s) en el apoyo B (x =L ; z= h):

L= Bl Gopo (K) _sinn =)
E4, W H H

e e |

Para obtener el perfil deformado del cable, se resuelven las ecuaciones anteriores de manera

Que segun Irvine derivan en:

simultanea por medio de métodos numéricos. (imive recomienda el empleo del Método de Newton
de dos dimensiones). Obtenidos fos valoresde H y V se les reemplaza en las ecuaciones
respectivas x(s) y z(s).
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2.5.2.11.2 MODELOS PARA EL ANALISIS DE UN ELEMENTO TIPO CABLE (32).
a. Perfil de Catenaria no Deformada

Considerando un elemento simétricamente suspendido, con un drea de seccion transversal AO1 y
Mobdulo de Elasticidad E, si se asume que el perfil de la catenaria no deformada, es el mismo que el

‘de la catenaria deformada, se puede lograr una significativa simplificacion de las ecuaciones
anteriormente derivadas, sin mayor pérdida de precision.

Fig. 75.- Representacion de la carga en el cable.

Si llamamos L a la longitud de la cuerda, y H1 a la reaccién horizontal en los apoyos A y B, se tiene
que la longitud del cable es:

L — o8 onl YL
2 N 2m,

La deformacién elastica £(x) en el punto (x,y) del cable esta dado por:

_T(x)
e(x)_a

e'(x):l?—A‘o 1{%)'

{32) M.S.TROITSKY, Cable — Stayed Bridges, 242
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La elongacién total con respecto a la condicién total no deformada es:

AL = je (x)%ds

we gl

Reemplazando el valor de dy/dx, e integrando, se tiene:

AL = Hy sinh| 22 | ¥L
2wE4, m )" H,

Si al extremo B, del cable se le da un pequefio desplazamiento 3, entonces la nueva longitud

del cable es:
L= PRLLREN Wl +5)
w 2H,

Puesto que 3 es pequefio, comparado con L, se tiene que:

coshd =1
sinhd =0

Con lo que:

L,= 2ﬁlsinh wL + & cosh| wL
2H 2H

w 2 2

La elongacién total:

2
AL = Hy | ol YL\ 2L
2wE4, H,) H,|
La compatibilidad requiere que:

L2 - L1 = ALZ —AL1
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Reemplazando los valores correspondientes :

2. ! :y(62—01)+—1— -ajsinhi—afsinh—)—}]i#iE- o7 sin 2é—ofsinhg |
L 2Ecosh(yL/20,), L o, o) L o, o,

Donde: o1=H{/As o2= Ho/Aq Yy Y¥= w/Ap

Esta ecuacion representa 1a relacion entre el desplazamiento en el extremo §, y el cambio en la
fuerza en direccion de la cuerda de H; a H,, y puede entenderse como la “rigidez secante” del cable

basado en la catenaria no deformada.

b. Perfil Parabdlico no Deformado

Considerando un elemento de cable simétricamente suspendido en los puntos A y B como el
mostrado en la figura, siendo la cuerda que une los puntos Ay B horizontal, y siendo el area de la

seccion del cable AG, el modulo de Elasticidad £ y 1a longitud del cable en su estado no deformado
Lo.
Inicialmente el cable tiene una longitud de cuerda igual a L y esta sujeto a su peso propio, que se

representa como una carga uniformemente distribuida w por unidad de longitud. 1.as reacciones

horizontales en el cable en los apoyos A y B son ambas iguales a H,.

L
W(x)

Hy wRREPRPUPRPIEIREINIIERE

1)

L

Wix)
Ho WP II P I v i iiiill He

Fig. 76.- Carga y desplazamiento en el cable.
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La longitud del cable en este estado es:

812
L =L+
L 3L

La elongacion elastica del cable con respecto a su longitud original L, es:

L 2 2
M:ij].;_(ﬂ) 1 =.1v_{‘_ L+4_f;
LA, 4] dx ) | 2EA\ 4/, 3L |
Si se le da al extremo B del cable un pequefio desplazamiento § en la direccion de la cuerda

que uno los puntos de apoyo, entonces la nueva longitud del cable y la elongacién elastica
estan dados por:

8
L =(L+8)+= L42—

Donde f, esta fado por:

_w(L+5)2

1= 8H,
ALzzw(n(s) (L+5), 4f, |
2F4, | 4f, 3(L+5)

La compatibilidad geométrica requiere:

Lz - L1 =AL2 —AL1

Asumiendo que L + 3 = L, y substituyendo en las ecuaciones anteriores:

273 273
5=£~(H2—Hl)+WL L_L*—WL 1 1
EA ‘

REA\H, H,) 24 \H® H;

Reemplazando: y = wiA;, o4 = Hy/Ag, o2 = Ho/Ag tenemos:

_loso) yI [_1_ L)

s
L

E 24 \6? o2

El empleo de la ecuacion parabdlica mucho mas simple que el de la ecuaciéon parabdlica.
Varios investigadores inclusive han determinado que las funciones de rigidez de los cables
determinada a partir de la ecuacion parabdlica se muestran satisfactorias para cables del
puentes atirantados con flechas relativamente bajas.
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c. Perfil de Catenaria Deformado

Considérese el cable mostrado en la figura adjunta. £l extremo inferior esta fijo mientras que
el extremo superior sufre un desplazamiento dL y dh, lo cual induce cambios en las reacciones
verticales en magnitudes dH y dV.

TV+dV
H+dH

GEOMETRIA ESTATICA

Fig. 77.- Perfil de la catenaria del cable.

En base a las ecuaciones de la geometria de la catenaria elastica, se puede escribir
expresiones para L y h de la forma:

L=f(HV)
h=g(H, V)

Ademas {as derivadas de L y h, pueden expresarse como:

dL = g—dH +—aldV
dH av

dn="28 %8 4y
an T ay

o)1)

=F

dh av
A

: F._._l dH dV_\lif;l ﬁz]

d_g _c_ig__‘f;l f22
{dH dVv

En notaciéon matricial:
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4
donde [F], la matriz Jacobiana (2x2), es ia Matriz de Flexibilidad.

La Matriz de Rigidez {k] es la inversa de {F]
TaH] [dL
=K
av dh

K:F_l:;l?-fzz "‘flz] 1
[~fa +fuldetF

det F=f11 f12 - f12 f21

Debido a la no-linealidad geométrica, la Matriz de Flexibilidad {F], y la matriz de Rigidez {K] no
son isométricas.

1 os coeficientes de influencia de flexibilidad son:

fu_LO Ll:mh_lg—snh (V WJ} Lo{: VIH (V w)/H }

EA w J1+(VIHY \/l+((V w)/H)2

f’éﬁ{ T }
e e

- T L|  (my (v -w) HY
L/l /ey -+ - /H)z] { N+ (iHYy \/1+(V w)/H)Z}

= I, LO{ VIH (V w) H }

EA w| fi+(viHY \/1+((V w)/ HY

2.5.2.11.3 MODELO PARA EL ANALISIS DEL CABLE (33).

La rigidez axial de un cable de soporte depende de dos factores: la flecha del cable, y la
deformacion axial en el cable.

La flecha tiene el efecto de reducir la rigidez del cable, lo cual resulta en una relacién no lineal entre
fuerza axial y desplazamiento.

El cable tiene una baja rigidez para valores relativamente altos de {a flecha, sin embargo, a medida
que esta disminuye el comportamiento del cable se aproxima al de una barra en tension.

(33) M.S.TROITSKY, Cable — Stayed Bridges, 304



Para el calculo practico puede asumirse que el cable tiene un perfil parabdlico, lo cual es valido para
relaciones flecha-luz del orden de 1:8.

Scordellis y Sajid-Abbas,  sugieren en el reporte "Non Linear Analisis 6 Segmentally Erected
Reinforced and Presstressed Concrete Cable Stayed Bridges" que el efecto de la flecha, y los
efectos elasticos en el cable pueden tomarse en cuenta simultdneamente por medio de un modelo
de elemento de cable compuesto por dos elementos diferentes conectados en serie.

Asi, este elemento de cable puede visualizarse como un cable con longitud de cuerda L, e infinito
Méddulo de Elasticidad, conectado en serie con un elemento de barra de longitud L y Mddulo de
Elasticidad y Area de seccion transversal iguales a las del cable real.

Se presentan a continuacion consideraciones para cada uno de estos elementos:

a. Cable Inextensible

Considérese el cable mostrado a continuacion:

w

Fig. 78.- Estado sin deformar y deformado del cable.

La longitud del cable en el estado no-deformado es 1, la longitud de cuerda es L , y el area de la
seccion transversal Ao. El cable es inextensible en el sentido de que tiene un Médulo de Elasticidad
E = . Se asume que el cable tiene un perfil parabdlico, por lo que 1a longitud del cable esta dada
por:

111

SR



817
=L+ L
Lo 3L
Siendo: f, =wL¥ (8 H;).

Si se hace con uno de los extremos del cable se desplaza 8, y tomando en cuenta que la longitud
del cable no cambia por ser inestable, entonces su longitud puede expresarse como:

- 8 f
LO—(L+5)+2(L+5)

Siendo f; = w(L + 8)%/(8H,).

Ilgualando ambas expresiones de LO, y substituyendo los valores de f1 y f2, y re-ordenando,
tenemos:

T 24|H?  H!

5_W2|:L3 (L+5)3]

Puesto que L. << §, se puede asumir que L + § =L, con lo que la ecuacion anterior se reduce a:
s WLP[1 1
24 | H ,2 H 22
Substituyendo o1 = HifAg, 62 = HofAg y Yy =W/Ag
w11
6= =~
24 (o] o0,

Para un cable cuya cuerda esta inclinada con un angulo de inclinacion ¢ con la horizontal, la carga

" transversal que genera la flecha tiene una intensidad w cos ¢.

Las caracteristicas de deformacion del cable inclinado seran por tanto las mismas que para un
cable de la misma longitud de cuerda L, pero sujeto a una carga transversal w cos¢.
Por esto para un cable inclinado, se tiene:

2 2

oy O3

5_(Ycos¢)?L3 1 1
24
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£ N\ A B
YP\ | 1 W.cos® {

L.cos@

Fig. 79.- Deformada del cable deformado.

b. Elemento Elastico de Barra.

Para el.elemento de barra mostrado, con longitud L., area de seccién transversal AQ, y Médulo de
Elasticidad E que son iguales a la longitud de la cuerda. Area de seccion transversal y Modulo de
Elasticidad del cable respectivamente.

Si la fuerza inicial en el cable es H1, y asumiendo que al extremo del elemento se le da un
desplazamiento axial 5, entonces la relacién fuerza-deformacion esta dada por:

5=(H2_.H1)L
Ed,

S = (JZ—GI)L
E
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c. Elemento Combinado

Se muestra a continuaciéon el elemento combinado, que resulta de conectar en serie un
elemento de cable inestable, y un elemento elastico de barra. Puesto que la carga axial en el

elemento varia de H, a H,, el desplazamiento § esta dado por:

Donde 6c y &b son las elongaciones en el cable y en la barra respectivamente, cando se les

somete a un cambio de esfuerzos de 61 a ¢2.

5 (0:-0) (yoossf L’ { 11 ]

E 24 ol o)
L .
!
H
A
8=0c+34,

Fig. 81.- Combinacion de Elemento cable-barra. '

d. Relacién Linealizada fuerza-Desplazamiento

: '_EI médulo Secante del elemento combinado esta expresado Por:

E =L(0-2'_0-1)

Reemplazando el valor correspondiente de /L:

11 (ycos¢)2L3(o-l+o~2J

==t 2 2
E, FE 24 o, +o,

eC
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El Médulo Secante se define como la pendiente de la recta que une los puntos (1) y (2) en la
curva o vs 8/L, como puede observarse. Por esta razén es que viene el nombre de “Secante”.
Para definir este médulo, se deben conocer las condiciones de esfuerzos 1 (1) y 2 (0,); en la

mayoria de los casos o, no se conoce, y debe ser estimado, io cual determina que la solucion
deba ser iterativa.

Substituyendo o, = 6,4, se obtiene el Mddulo Tangente:

11 (yeosgfr

E, E 1207

sec

1 E
- 3
E,, lJrE(ycos¢3)2L
120

Para el célculo del efecto no-lineal del cable en la estructura, puede emplearse para el Médulo
Tangente para hacer un estimado inicial de Ia rigidez del cable.

] i

S/L 6/L

Fig. 82.- Modulo tangente del cable.

e. Formulaciéon Matricial

El elemento combinado desarrollado anteriormente se muestra a continuacién. El cable
inextensible, que permite considerar el EFECTO de ia flecha se muestra como un elemento tipo
“resorte” (longitud cero, relacién no-lineal deformacién - desplazamiento).

El eje local x se define por medio de los nudos extremos (i) y (j), y coincide con ia cuerda del cable.
El eje local y, es perpendicular al eje x.

El elemento tiene dos grados de libertad en cada nudo, que son los desplazamientos de traslacion
enx y eny.
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La matriz de rigidez del elemento en coordenada locales se puede expresar como:

Tkl = ko] + {kql

\El'emenfo de barra

Fig. 83.- Representacién del cable con un resorte.

Donde k, es la matriz de rigidez elastica y esta dada por:

0 -1 0
AE.10 0 0 0
k, ="
L {(-1 0 1 O
0 0 0 O
La matriz k, es la matriz de rigidez geométrica:
0 0 0 O
H{0O 1 0 -1
ky,=—
L0 0 0 O
0 -1 0 1

Debe notarse que E ., es el médulo de elasticidad tangente.

Las fuerzas en los elementos [S] estan relacionadas con los desplazamientos nodales [u] por
medio de la siguiente expresion:
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S, 1 0 -10 0 0 0 07\x
S| _| ApFomn 0 0 o'+£o 1 0 -1|fu
S, L |-10 1 0f L|0O 0 0 0|fu
S, 0 0 0 0] [0 -10 1])u

Es importante resaltar que la matriz de rigidez [k] expresa la rigidez “tangente” de la estructura.
La matriz de rigidez tangente en el sistema global, puede obtenerse faciimente por medio dela
transformacion de las coordenadas del sistema local al global.

K] = [A]" {Ike] + [ko]} [A]

Siendo la matriz de transformacién {A}]:

cosg -—sing O 0

[A] _ sing cosg 0 0
0 0 cos¢ —sing
0 0 sing cosg

Donde ¢ es el angulo de inclinacion de 1a cuerda del cable con el eje global X.

Luego de cada iteracion 6 paso de carga, se determinan los esfuerzos, deformaciones, y asi como
un valor del Médulo Tangente, tanto para el elemento de cable como para el de barra.

Si la carga axial en el elemento, al inicio de un paso es 61 Ay, y si la llamamos. 3 al incremento en el
desplazamiento axial en elemento, se tiene que el correspondiente incremento de esfuerzo en el
elemento es: '

o
L E 24 |6} of

=(oz—a*;)+(y)21?[i_i]

Esta es una ecuacion implicita en 62 y puede resolverse empleando varios métodos numeéricos. Si
empleamos el Método de Newton-Raphson ‘se debe transformare la relacién anterior a una

ecuacion de la forma f (o) = 0.

Aplicando la técnica de Newton-Raphson, tenemos:

f (‘72)

* —— N &S
0, =0,

df(o'z)/do'z
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Donde: o,, es una estimacion inicial del esfuerzo total en el elemento, y o, * es un estimado
mejorado del mismo.

l.as expresiones para f(c,) para su derivada respecto a o»; df(c,)/d(s.) son:

L 24

: s o VI 6E \ V' I’E
o,)=0, +0 |~
f( 2) 2 2 (240_22 I 1]

213
df(02)=3o-22+20'2 yLz__5£_O_l
do, 240, L

Las iteraciones se detienen cuando el criterio establecido por la siguiente ecuacion es
satisfecho.

Siendo ¢ el valor de la tolerancia seleccionada.

25.212 GRADO DE ANCLAJE DE LOS PUENTES ATIRANTADOS Y SU MODELAMIENTO
ESTRUCTURAL (34).

Desde el punto de vista del grado de anclaje los puentes atirantados se clasifican en tres
categorias:

- Puentes Totalmente Anclados ("Fully Anchored)
- Puentes Auto-Anclados ("Self-Anchored”), y
- Puentes Parcialmente Anclados ("Partially Anchored”)

En la lamina adjunta se muestra esquemas de puentes similares, pero con diferentes sistemas
de anclaje.

En el Sistema de Puentes Atirantados Totalmente Anclados, y tomando como ejemplo el caso
mostrédo en el grafico, el tablero esta conformado por un conjunto de tres framos simples.
Puesto que las vigas principales soportan cargas axiaies de traccién, se necesitan enormes
sistemas de anclaje en las subestructuras ubicadas en los extremos del puente.

Como se observa en el diagrama de fuerzas axiales correspondiente, es en los extremos donde
se presentan las fuerzas axiales de traccion mayores.

(34) M.S.TROITSKY, Cable — Stayed Bridges, 211
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En el Sistema de Puentes Atirantados "Auto-Anclados”, el tablero es continuo, y los cables se
anclan directamente a la viga principal, por lo que las vigas principailes se encuentran
sometidas a fuerzas axiales de compresidn, que son mayores a medida que nos aproximamos

a las torres.

e Selahored ¢

- ma Panially smbored |
Huh‘d
P ] H‘
e o ¥
. — e [
—
[ T
{a) Axial Force

x :Q'kgfcm g
; i
t

i

(b) Bending Moment

et (before prestressing)
xE%gfon
e
a1 i
I (] 2 A > _V/\‘
- '_lt i . f
{5 Anchotage Trpe ! w7 {c) Bending Moment i
{after prestressing)

Fig. 1 Three Types of Anchorage System
Fig. 2 Axial Forces
and Bending Moments of Main Girders

Fig. 84.- Sistemas de Anclaje para Puentes Atirantados

En el Sistema de Puentes Atirantados "Parcialmente Anclados" , se colocan en los tramos
extremos; juntas de expansion que no transmiten fuerzas axiales, puesto que los cables se
disponen a lo largo del tablero, {as vigas principales estan sometidas tanto a fuerzas axiales de
traccion ( en los extremos del puente) y de compresién (cerca de las torres). La magnitud de estas
fuerzas axiales, es sin embargo considerablemente menor alas fuerzas axiales presentes en los
sistemas "Totalmente Anclado” y "Auto-anclado”.

En lamina anterior, se presentan también la distribucion de fuerzas axiales y momentos flectores en
casos tipicos de aplicacion de estos sistemas de anclaje, con sus correspondientes idealizaciones
para el analisis estructural.
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Se aprecia que en el caso mostrado, la aplicacion de los sistemas "Auto-anclado” y "Parciaimente
anclado” resultan en momentos flectores en las vigas principales; bajo carga permanente; de un
mismeo orden de magnitud.

El sistema "Totalmente-Anclado" muestra una mejor distribucion de los momentos flectores, ya
diferencia de los otros dos sistemas en los que los momentos flectores son grandes en la
proximidad de las torres, los momentos presentes empleando este sistema son bastante pequeiios.

A medida que los Puentes Atirantados crecen en longitud, se presenta el problema de tener fuerzas
axiales muy grandes en los elementos del tablero como son las vigas principales.

El empleo del sistema "parcialmente - anclado” permite reducir considerablemente la magnitud de
estas fuerzas; pero requiere el empleo de juntas o "rétulas" que permitan la disipacién 6 disminucién
de las fuerzas axiales.

a) Conexién con solo cable central

b) Conexion con dos cables laterales

Fig. 85.- Modelamiento de las conexiones mediante vigas transversales

Ademas puesto que se presentan a lo largo del puente tanto fuerzas de traccion como de
compresion, se ha visto adecuado el empleo del concreto en la proximidad a las torres, donde se
tienen fundamentalmente fuerzas de compresion, y el uso de acero estructural tanto en la parte
central como a ambos lados del puente, donde se tienen fuerzas axiales predominantemente de
traccion.
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Ejemplo del empleo combinado de acero y concreto se tiene en puentes como el "Puente de
Normandia" en Francia ( 865m de Luz - Actualmente el Puente Atirantado mas largo del mundo); y
los puentes del conjunto "Honshu-Shikoku" en el Japon.

Fig. 86.- Conexiones mediante vigas transversales (PUENTE DE MARACAIBO)

Precisamente para el disefio del TARATA Bridge (890m ), que forma parte del conjunto "Honshu-
Shikoku", se vienen desarrollando una serie de estudios para determinar el sistema de anclaje mas
adecuado y el empleo de rétulas que liberen no solamente las fuerzas axiales, sino también los
momentos flectores, efectuando comparaciones y evaluaciones de los sistemas desde puntos de
vista técnicos y econémicos.

121



] Freatiaxsed Concrate Gikder Side

l'
)
.
I
L

21500

Horizontal Support Beam

| oo ‘ "
SR i B
i ! ) —t Lo o /

——r—
Od PHELAUrS Pumo

B0,

. A- A
Vertical Support Beam

Structura] Detail of 8 Hinge (1o ram}

Pemvtressed concrata brwdge

Connectim Dotall of Hing< in Sugahara-Shirvkita Bridge

Fig. 87.- Detalle de la Rotula para el Sistema de Anclaje Parcial, empleado en el Puente
Sugahara — Shirokita
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2.5.2.13 CONSIDERACIONES PARA EL ANALISIS y DISENO SISMICO DE PUENTES
ATIRANTADOS (35).

2.5.2.13.1 Generalidades.

Para el disefio sismico de puente atirantados es importante tener en cuenta algunos hechos
importantes referidos a este tipo de puentes:

1. Los puentes atirantados consisten de varios componentes con diferentes propiedades
estructurales.

2. El periodo fundamental es generalmente alto, y el amortiguamiento estructural bajo, si se le
compara con puentes de tipo vigas con losa, reticulados o puentes en arco de la misma luz.

3. A medida que se incrementa la luz de los tramos, los efectos de la no-linealidad, asi como el
movimiento tri-dimensional de la estructura deben ser considerados.

2.5.2.13.2 Caracteristicas dinamicas de los puentes atirantados
a. Movimiento y Modelo de la Estructura

En un puente atirantado se deben tener en consideracion cuatro tipos de vibracion libre :
1. Movimiento vertical del tablero.
2. Movimiento torsional del tablero alrededor de su eje longitudinal.
3. Movimiento horizontal en direccion transversal al eje del puente.
4. Movimiento horizontal en la direccién del eje del puente (en caso que el puente no
tenga apoyos que restrinjan este movimiento ) '

Para obtener las frecuencias naturales y para llevar acabo una analisis de la respuesta sismica,
es recomendable llevar acabo un andlisis tridimensional de toda ila estructura, incluyendo la
subestructura. Un ndamero suficiente de masas adecuadamente posicionadas debe ser usado
para modelar un puente atirantado de gran luz, a manera de un sistema de sistema de masas
concentradas.

b. Frecuencias Naturales

Para obtener las frecuencias naturales y las correspondientes formas de modo, un anélisis
lineal en el que se tenga en consideracion el comportamiento no-lineal de la estructura ya sea
por el efecto de la interaccion de fuerzas axiales y momentos flectores, o por efecto del peso
propio de los cables (catenaria) es recomendable.

(35) AASHTO EXECUTIVE COMMITTEE 1992 — 1993, AASHTO
LRFD BRIDGE DESIGN SPECIFICATIONS, Pag. 3-37 123




Una peculiar propiedad dinamica de los puentes atirantados es la existencia de modos con
frecuencias naturales muy cercanas.

Variaciones en las condiciones de apoyo del tablero del puente pueden generar drasticos
cambios en la frecuencia natural del sistema.

c. Amortiguamiento Estructural

El amortiguamiento estructural puede tan solo ser estimado sobre la base de informacién
empirica en estructura similares existentes, o en base aun juicio subjetivo.

En consecuencia, es recomendable la obtencién de datos a partir de la estructura en su escala
real. En la tabla adjunta en la pagina siguiente se muestran los valores del decremento
logaritmico medidos en algunos puentes atirantados con vigas de acero.

De la observacién de la tabla antes mencionada se pueden hacer los siguientes comentarios:

1. Los valores del amortiguamiento decrecen a medida que crece la luz del puente. Para luces
muy grandes, la longitud del tramo parece no influenciar mucho en los valores del
amortiguamiento.

2. No hubieron evidencias del amortiguamiento del sistema en puentes atirantados con
multiples cables de retencion al efectuar las mediciones a escala real.

3. El amortiguamiento del modo fundamental en torsion es generalmente mas pequefio que en
flexion.

4. En vibraciones flexionantes, el amortiguamiento de los modos mas altos es menor que el de
los modos inferiores. '

5. La friccién en las conexiones de los diferentes componentes y en las juntas de expansion
parecen tener una gran influencia.
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TABLA 5.- AMORTIGUAMIENTO ESTRUCTURAL DE MEDICIONES A ESCALA REAL

Nombre dei | Luz(m) | Tipo de Modo | Flexion Torsion
Puente Seccién |
Freg. |Decrem.| Freg. | Demcrem.
(Hz) Log. (Hertz) Log
1 0.337 0.022 0.844 0.011
2 0.416 0.030 1.670 0.013
Yamatogawa 135 Viga Cajon de 3 0.633 —
| Acero 4 | 0861 | 0.029
1 0.472 0.031 1.446 0.016
2 0.712 0.018 | 2.888 0.056
Suehiro 240 |Viga Cajon de 3 1.069 0.018 1.635 0.058
Acero 4 | 1204 | 0015 | 2978 | 0.057
5 1.616 0.012 4.453 0.106
1 0.454 0.069 5.630
2 0.852 0.037 | 6.750 | 0.060
) 3 1.256 0.040 0.090
Suigoh 179 | ¥iga Cajon de 4 | 202 | 0064
‘ 5 2.558 0.078 |
6 3.382 0.063
7 4.589 0.083 |
Alex Fraser - 465 Secciona 1 0.325 0.028 0.475 0.019
Compuesta
1 0.450 0.027 1.310 0.084
Katsushita 220 Viga Cajén de 2 0.820 0.022
Acero (En 3 1.180 |- 0.042
curva) 4 1.670 | 0.070
1 0.440 0.073 1.050 0.041
Hitsuishi Island | 420 “Reticulado 2 0.730 0.087 1.910 0.071
3 1.030 0.063 |
1 0.340 0.062 0.880 0.042
Yokohama 460 Reticulado 2 0.560 0.181
3 0.800 0.055
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Para el caso de puentes atirantados de acero, el ASCE recomienda un factor de amortiguamiento

de 2% para la superestructura o para el sistema completo, 5 % para los pilares, y 10% para la

cimentacion. En el caso de superestructuras de concreto pretensado puede asumirse factores de

amortiguamiento de entre 3 y 5%.

2.5.2.13.3 Procedimiento para el Disefio Sismico.

Los conceptos basicos para el disefio y construccion de puentes atirantados que resistan los

efectos de movimientos sismicos son similares a los usados en otros tipos de puentes De acuerdo a

la “AASHTO Guide Specmcation for Seismic Design of Highway Bridges" se presenta un diagrama

de flujo que muestra el procedimiento de disefio a seguir basado en los lineamientos usados por la
AASHTO

Algunos Métodos cominmente empleados en el Andlisis y Disefio Sismicos son:

Andlisis por medio de Coeficientes Sismicos

Andlisis del Espectro de Respuesta
Andlisis de la Respuesta Tiempo Historia

(c)

° T °
(a) Apoyo fijo en un exiremo de lo viga
-‘M"a -2
(b) Apoyo ElGslico en un extremo de ia viga
- ? ? -

Apoyo fijo en los pilares de las torres

ry

(d)

Tl Tond 2

Apoyo el8stico en los pilares de las torres

|

[2)

(e)

z z

Fijo en el pilar de una torre

|

° g ? -
(f) Apoyoe M6vil en todos los apoyos de lg viga
- f f r-Y
(g) Apoyos flotantes

4

Lo -

&
(h) Apoayo flatante, pero elGsticamente restringido
en los pilares de los torres
D‘J‘M ? = Y ii‘w"'
[0) Apoyo elbstico en todos los apoyos de la viga

% %
6] Fijos en el ferreno fuera de la viga

Fig. 88.- Ejemplos de diferentes condiciones de apoyo de un puente atirantado
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2.5.2.13.3.1 Andlisis por Coeficientes Sismicos

La carga de disefio es el peso de la estructura multiplicada por el coeficiente de disefio sismico, que
es el coeficiente de aceleracion derivado del espectro de respuesta elastica. Este coeficiente es
funcion del periodo de 1a estructura. Se deben elaborar curvas para estos coeficientes de acuerdo a
la localizacion del puente, el tipo de la estructura y las condiciones del suelo en el lugar del
emplazamiento. En general, solo son consideradas las fuerzas horizontales, pero una fuerza vertical
que puede ser de hasta 2/3 de la fuerza horizontal debe considerarse en el disefio de las
conexiones entre la superestructura y la subestructura.

Las fuerzas de sismo estaticas resultantes son aplicadas a la superestructura y a los elementos de
la torre como se muestra en la figura adjunta.

Debido a que se deben considerar varios modos de vibracién en el disefio de puentes atirantados,
la magnitud y la direccién del coeficiente sismico puede ser diferente en diferentes porciones del
puente, aun bajo la misma componente del movimiento sismico.

Los esfuerzos y las deformaciones son entonces determinados utilizando el analisis estructural
estatico. | '

F. Vertical

AANNVAN

F. Lateral

SN IIY,

F. Longitudinal

LLELL T

Fig. 89.- Fuerzas Sismicas en Puentes Atirantados




2.5.2.13.3.2 Analisis del Espectro de Respuesta

Al combinar los espectros de respuesta y los métodos de analisis modal ( procedimientos de
superposicidbn modal), se puede estimar la respuesta de un sistema de varios grados de
libertad. En este método la maxima respuesta puede ser obtenida directamente del espectro de
respuesta para cada mado individual de la estructura. En otras palabras el maximo vector de
fuerza elastica en el modo i esta dado por:

Frmexi = [M] & Bi Sa(h;, T))

donde {m] e la matriz de masa de la estructura, (¢,) es el vector que define la i-ésima forma de
modo, Sa(hi, Ti) es la aceleracion espectral para el i-ésimo modo, hi y Ti son los factores de
amortiguamiento y el periodo natural respectivamente, para el i-ésimo modo de vibracion.

Ademas (f4) es el factor de participacion en el que M, es la masa generalizada para el i-ésimo
modo.

2MJ‘¢J‘I'
- J=
Y,

1

La respuesta total maxima es obviamente menor que la suma de las maximas modales porque
dichas méximas por lo general no ocurren al mismo tiempo. La practica mas extendida consiste en
el uso de la raiz cuadrada de Ila suma de los cuadrados de las respuestas maximas modales
(SRSS).

Sin embargo el método SRSS en ocasiones brinda como resultados fuerzas sismicas poco realistas
para puentes, con periodos de vibracion muy juntos.

Existen varios métodos que actualmente se usan para estimar la respuesta maxima, y existen
varios estudios para combinar estos modos muy ligeramente separados. En medio de estos nuevos
métodos ; el Método de Combinacién Cuadratica Completa (CQC) ha reemplazado ampliamente al
- SRSS en los Estados Unidos, y ha sido usado en el disefio de algunos puentes atirantados en el
Japén.
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Determinacién del Procedimiento Estructural

Estimacién del Periodo Fundamentat

Coeficientes Sismicos Modificados considerando
- la respuesta estructural

Coeficiente de Disefio Sismico Modificados
segun la region, las condiciones de terreno y las
caracteristicas de la estructura

A

Calculo de Fu

erzas Sismicas

3

Diserio Preliminar de los Elementos Estructurales

y

Andlisis

Dinamico

generalmente

De ser necesario

v

Andlisis de Espectro de Respuesta

Espectro de Respuesta de Aceleraciones.
Maximas

A

Espectro de Respuesta de Aceleraciones
Maximas

Aplicacién a la Estructura Modelada

Célculo de las maximas respuestas
esperadas, mediante un Analisis Modal

Verificacién de los Elementos Estructurales

Revision de las Propiedades y Dimensiones de
los Elementos Estructurales (de ser necesario)

. 4

Andlisis de la Respuesta Tiempo-Historia

'

Seleccion de las Ondas Sismicas de Disefio en
el estado base
(con max. Aceleracién especificada)

A
Andlisis por Reflexién Miiltiple de Ondas

A

Ingreso de las Ondas Sismicas de Disefio a la
Estructura Modelada

~ Calculo de las Maximas Respuestas en los
Elementos Estructurales

y
Verificacion de Esfuerzos y Deformaciones

PROCEDIMIENTO DE DISENO SISMICO DE PUENTES ATIRANTADOS
(Guidelines for the Desing of Cable Stayed Bridges — AASHTOQ)
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2.5.2.13.3.3 Analisis de la Respuesta Tiempo-Historia.

La respuesta tiempo-historia consiste en efectuar una integracién directa de la ecuaciéon de
movimiento de la estructura. Este tipo de andlisis es especialmente importante para estructuras en
las que debe tomarse en cuenta una respuesta no-lineal 0 en donde se encuentran consideradas
varios tipos de respuesta estructural. '

Debido a que usualmente no se dispone de los registros de movimientos del terreno debido a un
sismo severo en el lugar de estudio, se debe obtener una aproximacién de dichos registros,
distorsionando registros actuales para que asi puedan representar estos eventos a diferentes
magnitudes y distancias.

Las fuentes de estos registros son:

a. Uno o dos registros de movimientos del terreno, que contengan grandes aceleraciones y que se
hayan tomado en otras areas. Es preferible que las condiciones del terreno en el sitio en que se
tomaron los registros sean similar a las del lugar en el cual se piensa emplazar el puente.

b. Registro de movimientos del terreno tomados en el lugar del emplazamiento del puente, aun
cuando la intensidad del sismo sea pequefia. La intensidad de este sismo es ajustada por medio
de factores de escala, de tal modo que se tenga una intensidad equivalente para la aceleracion
de diseio.

2.5.213.3.4 Consideraciones Generales para el disefio sismico.

Debido a que la naturaleza de los movimientos sismicos es aleatoria en naturaleza y varia
considerablemente de un evento a otro, se esta volviendo una practica comin en muchos paises
derivar registros sismicos artificiales que representen el sismo de disefio deseado.

Una técnica consiste en simular por medio de un modelo matematico simple una sucesién de
rupturas a lo largo de una linea de falla supuesta y {a propagacién de las ondas vibratorias desde
estas fuentes hasta el punto de observacion.

El analisis sismico convencional no toma en cuenta los efectos de las excitaciones sismicas en
estructuras con mdltiples puntos de apoyo (ondas sismicas de entrada no sincronizadas), ni
tampoco ondas sismicas con diferentes velocidades de propagacién. Estos efectos pueden llegar a
ser significativos si la luz de los puentes es grande.
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b)

c)

d)

MARCO CONCEPTUAL.

Preesforzado

Es someter al concreto a esfuerzos previos, tal que después de que actden las fuerzas
extemnas (peso propio, peso muerto, montaje, sobrecarga, etc.), el concreto siempre trabaje
a compresion o tracciones menores a las permisibles. Para estos casos se usa aceros de
alta resistencia debido a las pérdidas como, deslizamiento del anclaje (Cufas), acortamiento
elastico, creep del concreto, acortamiento por fragua (Shiricage), relajacion del acero,
friccion del cable con el ducto.

Sistema Barrarrosca

El sistema “Barmramosca” se utiiza en obras de construccion en todo el mundo. La
“Barrarrosca” se produce en dos grados, tipo refuerzo (Grado 60) y tipo pretensado (Grado
150), cuyas especificaciones aparecen en los manuales de fabricacién. La “Barrarrosca” tipo
refuerzo se emplea donde se requieren conexiones simples y rapidas. También se utiliza
para pernos de roca, conexiones entre elementos prefabricados y puntales ajustables. La
“Barrarrosca” de alta resistencia se usa para pretensado, anclajes de roca 6 tierra, amarres
de encofrado y otras aplicaciones.

Armadura postesa
Es una barra postesa lisa 0 corrugada para ser empleada como armadura postesa, con

varias calidades de acero y una amplia gama de diametros.

Las barras lisas se suministran a las longitudes solicitadas con los dos extremos roscados

resistentes a las solicitaciones de fatiga.

Las barras roscadas presentan unas corrugas que forman una rosca continua a lo largo de
toda su longitud, gracias a un proceso de laminacion especial. Por ello es posible que esta
armadura postesa pueda ser cortada en cualquier punto y acoplarse a elementos roscados.

Analisis de Segundo orden.

Es el andlisis elastico de Segundo Orden 6 llamado también Teoria de Segundo orden
consiste en aplicar las condiciones de equilibrio en el sistema deformado de un elemento
aplicando algunas suposiciones y linealizaciones de la Teoria de Primer Orden.

En conclusion, la Teoria de Segundo Orden, incorpora una serie de Momentos Flectores
Adicionales en los elementos por efecto de los. desplazamientos de la estructura
acompaiiados por la presencia de fuerzas axiales en los elementos.
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Estos momentos adicionales tienen por tanto la forma:

AM=N.u

Siendo N la fuerza axial presente en el elemento, y u los desplazamientos en el mismo.

Anadlisis P-Delta

El andlisis P-Delta responde al efecto de una carga axial grande en la conducta de la flexién
transversal de elementos de la estructura. La compresion axial reduce la rigidez flexional de
los elementos de la estructura analizada y la traccién axial los rigidiza. Este un tipo de no-
linealidad geométrica conocido como efecto P-Delta. El efecto P-Delta no incluye grandes
deformaciones o grandes rotaciones.

Algunas consideraciones mas importantes para el analisis P-Delta incluyen:

e  Que el efecto P-Delta solo se analiza en los elementos de la estructura . Otros tipos de
elementos pueden estar presentes en el modelo.

e  Se asumen que todas las deflexiones y rotaciones son pequefias.

o El Analisis asume que las fuerzas axiales son constantes a lo largo de la longitud del

elemento.

El andlisis P-Delta bajo las cargas aplicadas es iterativo por naturaleza y puede emplear
considerable tiempo de computo. Incluso en un analisis P-Delta la interpretacion de los
resultados puede ser mas dificil. Es recomendable realizar previamente un andlisis lineal
para verificar que el modelo es correcto antes de usar el analisis P-Delta.

Efecto P-Delta

El efecto P-Delta se refiere especificamente al efecto no lineal geométri(;o de un grande
esfuerzo de traccion o compresion en la deflexion transversal y conducta del elemento. Un
esfuerzo de compresién tiende a hacer a un miembro estructural mas flexible en la
deformacion transversal, por lo mismo un esfuerzo de traccion tiende a rigidizar al miembro
contra la deformacién transversal.

HIPOTESIS

“El analisis estructural de un puente atirantado utilizando los métodos expuestos permite determinar

los parametos optimos que se requieren para el disefio definitivo del mismo”.
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3.1

3.2

ill. MATERIALES Y METODOS
MATERIALES

3.1.1 RECURSOS HUMANOS

- Tesista Investigador

- Profesor Asesor

- Profesores Colaboradores
- Profesionales especialistas
- Personal de Campo

- Digitadota.

3.1.2 RECURSOS MATERIALES
- Textos especializados

- Material de oficina

- Material de computo.

3.1.3 RECURSOS DE EQUIPOS
- Equipos de Oficina

- Equipos topograficos

- Equipo de cédmputo.

3.1.4 RECURSOS INFORMATICOS.

- informacion de Intemnet

METODOLOGIA .

3.2.1 PQOBLACION O UNIVERSO Y MUESTRA.

La -poblacibn en estudio esta’ integrada por todos los métodos de analisis estructural
existentes en la actualidad.

U = Nimero de métodos de “analisis estructural’

La muestra estuvo determinada por los tres métodos de analisis estructural estudiados y
comparados.
n=2
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3.2.2 SISTEMA DE VARIABLE.
Las variables en estudio fueron las siguientes:

a) Modelamiento geométrico:
| Variables:

e Luzdel puente.

o Partes del puente.

e Tamafo de los elementos estructurales: secciones y longitudes

b) Propiedades de los materiales:
Variables:
¢ Méddulo de eslasticidad.
¢ Peso especifico.

o Esfuerzos admisibles.
c)  Capacidad de carga vehicular
Variable:
e HS25 (AASHTO STANDARD).

3.2.3 DISENO DE LA INVESTIGACION (O EXPERIMENTAL)

El disefio de la investigacién planteada tiene el esquema siguiente:

X4 » Y » X,
Donde: . |
X es la situacion inicial o de partida
Y es la aplicacion de la investigacion
X es el resultado de a investigacion.

La variable X, equivale al momento en que se decide la ejecucién de la investigacion,

comenzando con el desarrolio del perfil, investigacion basica y preparacion de materiales.

La variable Y equivale a todas las acciones desarrolladas por el investigador para producir el
nuevo conocimiento, como son la revision profunda de bibliografia, uso de metodologias y
sistematizacion de informacién para su procesamiento, determinando las alternativas de
solucién mas convenientes.
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La variable X, correponde a los logros de la investigacion, esto es la obtencién de los
resultados, su contrastacion y elaboracion del informe final, determinando una alternativamente
Unica de solucién.

3.2.5 DISENO DE INSTRUMENTOS.

Con la finalidad de brindar el soporte cientifico, técnico y tecnolégico a esta investigacion se ha
procedido a efectuar {0 siguiente:

En primer lugar, a récopilar la informacién bibliografica existente en los textos especializados en
relacion con los puentes en generat y de los puentes atirantados en particular.

En segundo lugar, se ha procedido a revisar los principales conceptos sobre la mecanica
estructural, de los sistemas de cargas reglamentarias y de disefio, disefio sismico.

En el campo se ha procedido a recopilar la informacién en zona de la Obra en el sector
Atumpampa para definir las principales variables que han permitido determinar la luz del puente,
predimensionar la estructura asi como el tipo de ia misma, como etapas previas del analisis y
disefio.

Por otro lado, se ha efectuado el andlisis no lineal del puente, las verificaciones de las
deformaciones mediante el uso del método matricial con la teoria de {a elasticidad con el
analisis de segundo orden; se verificd los tirantes de retencion; se efectud el andlisis sismico del
puente.

Para tomar la decision final se efectué el analisis de alternativas, logrando contrarrestar los
resultados definitivos, que a la postre constituyen la solucion definitiva del puente.

3.2.6 PROCESAMIENTO DE INFORMACION

Todos los cdlculos se han efectuado usando los sofwares de SAP2000, MatCad, Excel y
AutoCad, los mismos que han producido resultados que luego se han ido contrastando para
detectar errores que se pudieron haber cometido al momento de la digitacion.

El dibujo de los planos definitivos se ha efectuado con la ayuda del AUTOCAD.
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IV. RESULTADOS

El estudio de los Puentes Atirantados estd culminando con la aplicacion de los métodos para
efectuar el disefio del Puente Atirantado ubicado sobre el rio Cumbaza, sector Atumpampa, que se
denomina “Puente Atirantado Atumpampa’. Este puente es de una Longitud de 84 m, para lo cual
se esta empleando las técnicas de estructuracion y utilizacién de materiales. La siguiente es una
breve descripcion de las caracteristicas del proyecto del Puente Atumpamapa.

41 BREVE DESCRIPCION DE LA SUPER-ESTRUCTURA DEL PUENTE ATUMPAMPA

A nivel de superestructura el puente consta de dos vigas de alma llena con peralte variable, 1.00 m.
en los puntos de apoyo de las torres y 0.84 m. en los apoyos de los estribos y la zona central. El
emparrillado del tablero del puente consiste de una losa de concreto armado de 17.5 cm de
espesor, vigas transversales y largueros de acero en construccion mixta de acero y concreto.

El tablero tiene un ancho de calzada de 7.20 m. de extremo a extremo, las aceras estaran
dispuestas con ancho de 0.90 m. las vigas transversales son vigas de alma llena con peralte entre
0.76m y 0.84 m.

La distancia entre las dos viga de rigidez (principales) es de 9.00 m. y entre vigas transversales es
de 3.90 ma4.00 m,

A la distancia 12.66 m hacia el centro del puente desde la torre (extremo superior) comiensa a
ubicarse los tirantes dobles que funcionaran como elementos de retencion, los mismos que estan
anclados a la viga de rigidez a travez de dispositivos de conexién. Los tirantes tambien corroboran a
estabilizar la torre debido al gran peso desequilibrante a travez de tirantes anteriores (hacia fuera
del puente) estos estan conectados a las camaras, este sistema en su conjunto hace 6ptimo el
trabajo de los materiales de los elementos estructuraies y su disposicion adecuada de ios mismos.
Los tirantes estan distribuidos simétricamente en todo el puente.

En los extremos de las vigas de rigidez se dispondran de apoyos fijos y moéviles.
Los apoyos fijos seran basculantes de linea con posibilidad de torsion en el plano vertical, el
esfuerzo predomiante en estos dispositivos sera la fuerza horizontal longitudinal, que sera

trasmititda a uno de los estribos-camara. Para los apoyos méviles de las vigas, se an disefiado
dispositivos de apoyo tipo “rodillo”.
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Ambas torres o pilones tienen una altura de 27.35 desde la cimentacion (borde superior zapata),
esta disefiado para la inclinacién longitudinal adoptada tiene seccién llena variable tal como se
indica en las laminas, adoptando una particularidad de la seccién en la zona de alclaje de los
tirantes (extremo superior de la torre). Las torres estan empotrabas al suelo de fundacién, partiendo
con una seccion desde la cimentacion hasta la zona de apoyo del tablero y una seccion diferente
desde esta hasta el extremo supeiror de la torre.

Los tirantes son de barras de alta resistencia llamada “Barra Postesa Roscada DYWIDAG”, cada
tirante doble esta conformado por una bara de 32 mm de diametro, el mismo que esta protegido
adecuadamente contra la corrosion y el bandalismo. Los tirandes anteriores estan conformados por
barras de 36 mm de diametro con la protecciéon de las mismas condiciones que de los tirantes
dobles. Ambos extremos extremos de los tirantes dobles cuentan con dispositivos de anclaje
activos, lo que permitira regular desde ambos extremos: los tirantes anteriores cuentan con un
anclaje pasivo en el extremo anclado en la camara y un claje activo en el otro extremo (torre), lo
que significa que la regulacion se realizara sélo desde un extremo.

Para el disefio del Puente Atumpamapa se ahn tomado las cargas de las norteamericanas AASHTO
para una carga moévil HS25.

En el disefio, el calculo y para la determinacion de los esfuerzos admisibles, se han tomado por
base las normas ONONM, las normas DIN, la propuesta de reglamentacion de estrcuturas de acero
(edicién 2002) y las directivas de la propuesta de reglamento de puentes publicado por el M.T.C. en
Agosto del afio 2003.

137



= RIO CUMBAZAT

uoy

N\EALIBATA

RO P TERARER
‘/

P

. Q%@

g ALl
o T o

Blals  __A WMOYQRAMBA

PRNSNSLe _

ACUAS ARRIER T

FA@ULTAB E)E INGENIERM EML

SOBRE Ei IO GUMBAZA CARRETERA F. BELAUNDE TERRY = S‘AN MARTIN
CARGA DE DISERD ME25=AASHTO LONGITUD: 84.00

PUENTE_ATUMBAMPA

5.
A«Mﬂ VEEOSLABA TRUMLAE |
PEANTA

[oEschAcR
}m“f

DISTRIBUCION

138



—
&
D

-@

o
;%
%

i85} 73 1286

E DE Nt QERECHG) 3
-

ELE QI APOYQ) ESTRIEO) — K 760:080)

5T DE APOYO) ESTRIBN) — Kn| 7609084

:
|

I ) !
y || Q
s s e _‘l_ A g *
e T Eﬁ;il.f_ /. AL B
/ / 2.25 (win) 4.5 frgn)
| —T =g i
’ ! 330 o
5 ? Al
B FE. 3807
T T 7\’15 T LI T B-'!‘):”D T T i ?”ra I‘i‘;rl‘fl‘ﬁiéa‘l T T T ) T T 1 “i{ﬁj’ T T T T AJ\)ﬂ T T I‘\'ﬁlﬁ‘lﬁY 1 ﬁ;,'D T T T T '7#).5 T 'ﬁ]ﬁ
% .
UNIVERSIDAD NACIONAL DE.SAN MARTIN
@ FAGULTAD DE INGENIERIA CIVIL
- 346, -5 == = =
= crmer 21 g mel ENTE ATUMPAMBA .
o A AN B e o 1 e AL SOBRE EL RIG CUMBAZA GARRETERA F. BELAUNDE TERRY = &AN MARTIN
ELEVACION PUENTE ATUMPAMPA CARBA D DISERD HSDB=ASHFD LONGITUD: 84.00 m
: . DESTRIPLION: 5. i eineaAd Fid s |
ELEVACION L
g Ga, .| 032003
P T TN T T F&8. A BLANG N3,
DISTRIBUCION . = £=03/10

139



2735

EJE. TIRANTES! DOBLES: CENTRALES

1005

10

| EIE TIRANTES' POSTERIORES'

2

f—4 “«

NST.25£.99
|

568 |

|
. a7 | Zat
| 4!
: i ‘IL i
i
| i
: il

818

i
\
o
! 3
| |
! |
U6 i
i
i
i
.
S7
(
|
; |
i |

vy MEC. 22674

4.84

S20

1004

PUENTE ATUMPAMPA
ELEVACION FRONTALTORRE
AMBAS AMRGENES

140



NST.234.99'

B T 20% 1" b / £
PLANCHA FIA DE APOYO' ' ;
ZUNCHO' &_20, S=18' d /

EJE TIRANTES: 5 AL 10
TIRANTES  DOBLESN \

ACERD CORR, & 3/5" / /

EJE. TIRANTES 1 AL &

Lo,

27.35

SECCION  ET

— E7

NIC.. 22674

{ 50

ELEVACION LATERAL TORRE

0

PUENTE ATUMPAMPA
ELEVACION LATERAL DEL PUENTE
AMBAS AMRGENES

141



R 1800 o) 5

= I =

=~ =
0 N> = =2 7 ~
® NRNLCANG =2 ®

155, \ \ ~ '\!E_E s TS / Wi,
NN NSRS Sy 7
P )\%:\»@“'\ %ﬁg%,@\’@z
m{n: e, \5@\ \ & it

15 7] 7.3
r./fmé@:ti {Taire} B DE APOID (Tairs)
feyeee E‘bf\
5 e
. - B NN [ .
[ ) Py 38, iin, & e ”
7 2 EIR)
A =iz T
el R N, . \ ] Vi
r\h.ﬁm e b g, § iR
THi B BEEEALVIRE T840 B FREEI,E 154865 SEECIEH EBATINTE

ATIEZADORES EN VIGA DE' RIGIDEZ (VR)

PUENTE ATUMPAMPA
TABLERO Y VIGA DE RIGIDEZ DEL
PUENTE

142



O S

19 PERNGS a3/i%d”
PERNGS D ALTA RESISFENGU

DETALLE VIBA TRANSVERSAL (VD)

e L

W
3 8
SE" H &
S8 A 8 3
d)y l "’ 7 116" I
= \ | . 2L 1/5R)
-3 i o —
. _— . , 7 ,
N ER ' & sz T | 4 szl
1 Z\ \ . ;.:_‘r‘—‘
b L a i/3* | -
W m oo,
i
‘ " J R ey preess
/ e i1 peaos,_soy] Sl
A - lb e Zfz wr | LB B A _

N7 | = 2.1 178
== l‘*“

N ‘ ¥ <
g'g 3 uig
dyy 5 R I%I0* y
| o2 % |
i R R R R R B35 .38 ) 3 _ 375" A
I /— §/ // / /— /— §V V /
T 3 ; Z : g '
\ & i
T T I
! ez Lo | — . |
| |

DETALLE VIGA TRANSVERSAL (VD)

B 3/8%3" & .90

PUENTE ATUMPAMPA
VIGA TRANSVERSAL, DETALLES

143



Ri PLNEILIONI* D) FLUNGRA 1 13" (R)

BERNDS. 83/ %30 . P A
D EBL Ve 0818
) i 7D
I S — [S5S NSNS

E

/ |
P 3/8
E A 9%5%12°
‘ g.7 7
L 8722
—=h = -

LLIAT I A0 R0 [0 0 30 b yh g3 g8 00 gL RN b gd Je e g gs e gl gt
.
'\'

NN S SSSSSSSS

|

1 24
SECEION Ri=RI (Vi6h BE RIGIDE? V)

é]j/gﬁy/'f‘o 3_).

8279

Ri

SECEION R=R {\D)
DETALLE L1 (iR}
? 51063 #3/4%8* 8 275

.2 STUD% 83/4N8' 8 278 .

- PARBETA ASFALTIGA
fo= B0

VARIABLE (3307 = 414D)
6308 DETALLE LAGUERD (iR}

SECCION D=D (LARGUERD LR)

— ' — PUENTE ATUMPAMPA |

Lol SV VIGA TRANVERSAL, ATIEZADORES Y
. DETALLES

P ' ~
b6 18" po BEFALLE LAGUERD (1)

SEGEION 6=¢

144



B—1-\
N\ Rudddn dddepsit

-
S SR B 83"

e

VIGA_DE RIGIDEZ VR

LN

Y

4

SECCION i=1 [EN APOYDS)

S

EDasgroszs
lg?'O.IZS
= o
/@a//;-o,y:sj +1751 =@a/a‘o.u
& —— = = ; ~—
~‘ T 'L——:"-_=_‘—T—‘—_=~_“_‘_‘ S s 5 oy e = Deses
N @orronn=l  _ ) essous | .
kaﬁ i4 148 878 V‘ 878 [
1919 LB i72%3M
| |
F1/80, DE. DRENAI L[;,am- TUB0 DE_DRINAJE ‘.I
83%18° ¢/5.00m a3%i8° 6/5.00m
: 3
SECCION DEL PUENTE
i j‘}-' ]
Vs ATEZADGR PL 8'45/8"
/.‘ ‘/
EMA ANGLJE TIRANTES DEL 1 AL 4

PUENTE ATUMPAMPA
SECCION TRANSVERSAL, DETALLES

145



" 7UB0 DE FROIECGION ANTI-BNDALICO
FGALY. 8 47 ¥ 3.30 M
NSP_24D.80 555 I
. } 120 BARMNBANer detelle)
_w , “
e = - i i‘ )
|
120 | Tf_____,_,r_
VEFTOA -
e
. 0%
ViGA DE RIGIGEZ VR o=
I TNGVERSAL VD j
" ﬁ-'@(’ﬁlﬁ) I
’\\ y
S BARRIS_DE ANGLAJE 8 36 \WY@JQ@WN@
BaRRA POSPADA DIWIBAG
450

DOBLE TUERGA 36MM 4 2"

CAMARA DE ANGLAJE o140 kfem?

r PLANGHA A=36 20°i0%2°
51 5

e={
| \LBSADE ABBYD FE=210 kfem?2

=20 €M

&

" a0

ANCLAJE DE TIRANTES EN CAMARA

g o

BARRA DE ANCLAJE @ 36Mi EN CAMARA

& 3%
j - I s | N s N -
4
BARRA POSTES) DVM_A_::_/
B 36MM

,,,,,,,,, TUERGA_BE AWSTE
3 J6MM % 6 36 x 3

DETALLE DE UNION DE BARRA POSTESA & 38 MM

PUENTE ATUMPAMPA

- ANCLAJE DE TIRANTES EN
CAMARA DE ANCLAJE

146



4.2 PROCEDIMIENTO DE MONTAJE DE LA SUPERESTRUCTURA DEL PUENTE
ATUMPAMPA.

En el caso del Puente Atumpampa el montaje serd efectuado sobre andamios con el apoyo de
gruas que se despalazaran desde ambos bandos o margenes por segmentos.

El montaje de la estructura portante metalica del tablero se efectuara partiendo desde los estribos
de ambas margenes simultaneamente, ambas vigas de rigidez que son las que dan la forma
principal al tablero del puente tendran una contraflecha de 1.60 m en servicio, significa que la ¢ontra
flecha de construccién es algo mayor, ver las diferentes etapas de montaje en las laminas adjuntas.

La estructura metélica ser4d montada con una inclinacion adecuada a fin de anclar los tirantes en el
punto y nivel correspondiente; como se puede notar, el proceso de montaje se ha dibidido en 4
etapas en la que se realizara el montaje de 5 segmentos por cada viga de rigidez. Con la finalidad
de anclar los tirantes de retencion mas facilmemente se usaran los andamios especificamente para
la viga de rigidez, ademas de los andamios se usaran gatos hidraulicos en los puntos de retencian.
Los gatos hidraulicos permitiran bajar paulatinamente la estructura metalica hasta alcanzar su
configuracién geométrica.

El montaje de los segmentos desde ambos bandos sera simultaneo desde la etapa 1 hasta la etapa
3, a fin de mantener el equibrio de esfuerzos y desplazamientos en las torres; la etapa 4 que
consiste en montar el 5° segmento sera el final del proceso de montaje.

Descripcion del montaje por etapas:

Etapa 1: Consiste en colocar con la ayuda de una grua el semento de viga (A) desde el
estribo hasta la viga de apoyo en la torre; hasta este entonces todavia no se colocara ningun tirante.

Etapa 2: Consiste en montar el segmento de viga (B) en ambos bandos, en esta estapa se
coloca los tirantes simple (4) y doble. (5) de los dos planos. Para este entonces los dispositivos de
anclaje se iran colocando secuencialmente al montaje, asi como la conexién o0 montaje de las vigas
transversales y largueros respectivamente.

Etapa 3: En esta etapa se realizara el montaje del segmento (C), por lo mismo se anclaran los

tirantes simple (3) y dobles (6), (7) y (8) respectivamente y en ambos planos simultaneamente. En
todo este proceso se contara con la ayuda de griias, andamios y gatos hidraulicos.
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Etapa 4. En esta ultima etapa se realizard el montaje del segmento de viga (D),
secuencialmente se colocaran los dispositivos de anclaje, luego los tirantes simples (1) y (2), los
dobles (9) y (10) respectivamente y en ambos planos simultaneamente, por lo mismo se realizara el
motaje final de las vigas transverales, largueros y demas aditamentos como tirantes de arriostre

inferiores.

Después de haberse concluido con el montaje de la estructura metalica y de los tirantes, todos los
soportes de andamio, excepto los situados bajo los puntos de anclaje y bajo el estribo deberan ser
retirados. Las reacciones que se generan en estos puntos son considerables, puesto que se refiere
a la componente vertical que soporta cada tirante respectivo, asi como en los puntos de apoyo en
los estribos y en la viga de apoyo en las torres.

Después de quitar los soportes intermedios la estructura metalica sera bajada regularmente hasta
alcanzar el apoyo pleno en los cuatros apoyos estaticos en los estribos y en las torres
respectivamente. Para todo este proceso se ird chequeando los niveles de contruccion.

A causa del retiro de los andamios y de la bajada del tablero, se generara fuertes tensiones en los
tirantes, observandose ademas que la reaccién horizontal en el apoyo fijo en el estribo derecho
siendo esta de 3.20 tons. aproximadamente.

Después de producido el descenso de la estructurametalica en la forma antes descrita, se procede
a colocar el encofrado para la losa y con el aumenta la presién de apoyo en los estribos y torre
respectivamente, por cuanto se requiere que esta accién se carga sea simétrica, para esto el
proceso de vaciado de la losa se realizara comenzando desde los estribos pasando por los apoyos
en las torres hasta llegar simultaneamente al centro de luz del puente.

Concluido el vaciado de la losa y las veredas, se tiene por ejemplo que la reaccion maxima
horizontal en el apoyo fijo en el estribo asciende a 12 tons. aproximadamente y la reaccion maxima
vertical en uno de losapoyo méviles (en la viga de apoyo — torre) es de 39 tons. En esta situacion la
estructura metalica descendera hasta que alcance su ubicacion definitiva sobre los estribos y las
vigas de apoyo en las torres.

Antes de dar por concluido el la construccion del tablero se realizara un tensado de los tirantes con
la ayuda gatos, este tensado se ejecutara simultaneanemente en los puntos y /o tirantes
cerrespondiente de acuerdo al cuadro mostrado. Este tensado tiene por objetivo que la losa de
concreto no sufra aplastamiento por conpresiéon al intervenir su propio peso y sobre carga
extraordinaria, puesto que el tablero se encontrara mas suspendido que apoyado sobre los puntos
de apoyo estatico.
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Cuando todo el proceso anterior se haya concluido, inclusive el fraguado de la losa y las veredas se
continuara con la colocacion de 1a carpeta asfaltica en el tablero.

Cuadro A: INCLINACION Y FUERZAS EN LOS TIRANTES.

N TIRANTE | a {m) } b (m) - ‘ ho(m) Fi(KN) ] Fe(KN)
\ “ 4.4523 7.5355 | 10.00 E a7 464
| @ | - 7.5355 10.00 ‘ 105 167
| ' - 7.5355 10.00 105 462
" b — 7.5355 10.00 104 ‘ 467
‘ - 10.0000 | 10.00 | e 505
: (6) - 152704 | 10.00 50 505
‘ - 16.0033 10.00 | 94 560
(&) - 18.0405 | 10.00 102 600
| - 20.5030 10.00 % 95 554
i - 1 22.4604 | 1000 69 547

Fi = FUERZA INICIAL APLICADA A CADA TIRANTE PARA MANTENER EL NIWEL DE ENCOFRADO
Fe = FUERZA MAXIMA ESPERADA EN CADA TIRANTE
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- 4.3 CALCULO ESTATICO DE LA SUPERESTRUCTURA DEL PUENTE ATUMPAMPA.

Para el calculo estatico del Puente Atumpampa se debe tener en cuenta los criterios bajo los cuales
se disefi6 otros puentes atirantados, pero con diferente configuracién geométrica, asi como la
secuencia de construccion (proceso constructivo). '

La superestructura del Puente Atumpampa esta disefiada para ser soportada por pocos tirantes, lo
que hace aumentar el peralte de la viga de rigidez, mas que todo en la zona de apoyo intermedio
(viga de apoyo en las torres); sin embargo este aumento de peralte y por ende el espesor de los
elementos componentes de la viga de rigidez corrobora en la resistencia efectiva de fuerza axial
predominante en esta zona.

Para el andlisis de puentes atirantados, el calculo y distribuciéon de las pretensiones en los tirantes
es un aspecto muy importante. Para el disefio del puente se ajustan las tensiones en los tirantes
para lograr una 6ptima distribucion de esfuerzos en la estructura.

Para el caso del Puente Atumpampa la hipdtesis o distribucion final de esfuerzos que se pretendia
obtener, fue el considerar que bajo la accién de la carga permanente (peso propio + carga muerta),
se forme en el puente un diagrama de momentos en el tablero similar al de una viga continua
simplemente apoyada en las vigas las torres, en los estribos y en los puentos donde se ancla ia
viga de rigidez con los tirantes.

Las pretensiones en los tirantes se generan en la estructura por medio del proceso constructivo
mismo del tablero, colocando apoyos intermedios y gatos bajo los puntos de retencién y
posteriormente liberandolos.

En el calculo de la superestructura del Puente Atumpampa bajo de las cargas de peso propio y
cargas permanentes, deben tenerse en cuenta las tensiones que se generan en los tirantes de
retencion luego de liberar los gatos colocados bajo los puntos de retencién y sobre los estribos y
después de haber quitado los apoyos intermedios usados en el montaje del tablero.

4.3.1 Consideraciones para el Analisis Estructural del Puente Atumpampa bajo Peso

propio, carga muerta y fuerzas de preesforzado en los tirantes.

Para el disefio geométrico de la estructura, asi como para el calculo por carga permanente se llevd
a cabo un proceso de andlisis e idealizacién que podria denominarse un “andlisis inverso”. Esta
forma de andlisis y de concepcion estructural consiste en que; a partir de una hipétesis del
“comportamiento final esperado de la estructura”, se pretenden obtener tanto la geometria de
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construccion de la estructura, asi como las tensiones requeridas en los tirantes para lograr el
comportamiento deseado de la estructura.

R AR AR AR A RO RR AR Y

bbby
P

Ml (E—em) : )

Diograma de momentos para o vige de rigidez

simplernente apoyada bajo corge permanente

L. Geomefria del Puente bajo o acciém del Diagrama de Momentos
de uma vige simplemente apoyada

\ ' ‘ _ |
\g Geometria del Puente sin Tensiones . '

Fig. 90.- Propuesta de modelos de analisis del puente Atumpampa

En la primera etapa de analisis el tablero el tablero se considera que este se encuentra
apoyado finalmente por los tirantes de retencién a modo de una viga continua.

Se procede bosteriormente a calcular 1a deformada que tendria la estructura sin el tablero del
puente, el diagrama de momentos por cargas muertas y permanentes, correspondiera al de
una viga continua de las mismas propiedades, pero simplementé apoyada en los puntos de
retencién, con tramos de de 4 m abroximadamente, excepto en los tramos entre el estribo, la
torre y el tirante doble tipo (5) y sometida tal solo a la accién de las cargas de gravedad.
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En base a consideraciones de equilibrio y a los métodos de analisis estructural, se obtiene las
fuerzas de seccion y la deformada del tablero, asi como las reacciones en los apoyos y las
tensiones en los tirantes, (estas Ultimas se obtienen mediante la compatibilidad de fuerzas y
desplazammientos nodales).

A partir de las fuerzas de seccién calculadas, se procede a calcular lo que se denomina la
“geometria del puente sin tensiones”. Esta geometria del puente se obtiene en un proceso
inverso calculando la longitud inicial de los elementos conociendo su longitud o geometria final
(que en este caso correspondia a la deformada del puente al presentarse en el tablero un
diagrama de momentos correspondiente al de una viga continua de 15 tramos) y conociendo
también las tensiones o fuerzas de seccion que sobre estos elementos se encuentran

actuando.

En ambos casos, tanto para el calculo de la geometria bajo la carga permanente, como para la
geometria sin tensiones, se debe tener presente las condiciones de conectividad de los
elementos para obtener la forma completa de la estructura.

La geometria “sin tensiones” permite calcular la geometria bajo la cual se llevara a cabo la
construccion del puente, ya que es la configuracion geométrica sobre la cual se aplicaran tanto
el peso propio de la superestructura, como las pretensiones en los tirantes.

Para las hipéteisis de comportamiento supuesto de la estrucura sea correcta, se deben generar
fuerzas de tension adecuadas en los tirantes (pre-tensiones). Las tensiones en los tirantes de
retencion deben ser tales que sus componentes verticales deben asemejar las reacciones en
los apoyos intermedios de la viga continua de la hipétesis de comportamiento esperado.

Para esto se pensé en montar la estructura a modo de viga en voladizo, sostenida por medio
de los tirantes de retencién, y regulando la reacciéon en los apoyos moviles ubicado en el
estribo izquierdo y en las vigas de la torres izquierdo y derecho respectivamente, de modo que
se genere en el apoyo sobre el estribo derecho una reaccion igual a la de la viga continua.
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44 MODELO DE ANALISIS DE LA ESTRUCTURA SEGUN EL PROYECTO PRINCIPAL, Y DE
ACUERDO AL ESQUEMA DE CONSTRUCCION PROPUESTO.

Para el analisis del Puente Atumpampa se consideré el Analisis de la Estructura para cada etapa a
fin de tener un control de los desplazamientos. E! modelo estructural consiste en considerar a cada
etapa como una estructura independiente, por lo que cada estructura o estado presentara diferente
comportamiento, no se trata de comparar si no de calcular las acciones en cada etapa.

| : \ Modelo para el Andlisis seglin lo Elapa de

\ .
i Modele para el Anglisis segim lo Efepa de Construccism 4 (fimal)

Fig. 91.- Modelamiento estructural para e! andlisis segun las etapas de montaje.
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L

Cada modelo estructural esta analizado solo como estrctura portante, en donde estaran
presentes solo las vigas de rigidez, vigas tranversales, largueros y sobrecarga de montaje (200
kg/m?), no esta presente la losa, debido a que esta sera vaciada simultaneamente en conjunto
luego de tener lista la estructura metalica portante.

Si bien los esfuerzos seran pequenios respecto a los de la estructura global, el hecho que tenga
diferente configuracién cada estado, hace que los eIerri_entos estructurales en proceso de
montaje se comporten de forma diferente. El analisis aplicado es tridimensional teniendo en
cuenta las condiciones de borde presente durante el montaje.

En el proceso de montaje los andamios generan un apoyo mévil en el extremo libre del tramo
en cada etapa de montaje, pero debido a que estos elementos temporales son suceptibles de
ser remobidos por el flujo de agua, no se toman en cuenta la participacidn como apoyo de

estos.

ANALISIS DE LA PRIMERA ETAPA DE MONTAJE

Jort (D 46

1 2 3
Trams -2 74SE-04  -G.863E-05 -1.0064
Rafrm 0.00323 2.842E-04  -1.260E-G4

Fig. 92.- Desplazamientos en la etapa constructiva 1.

158



e — e —]

ANALISIS DE LA SEGUNDA ETAPA DE MONTAJE

TAdomt Displacements

Joirt 1D 142

3
Q01597

-1_395€-04

Z
-2 065E-04
-0.00183

1
Trans: 2. S46E-04
0.00421

Fofm

Fig. 93.- Desplazamientos en la etapa constructiva 2.

DE LA TERCERA ETAPA DE MONTAJE

ANALISIS

Joit (D 196

-1

P

0.00271

1

000276 -5528E-04

01157

Fig. 94.- Desplazamientos en la etapa constructiva 3.
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ANAL|SIS DE LA CUART:

ﬁﬁ

3
-0.03580
3.075€-06

2
-4,263E-05
-2.034E-04

1

-0.00170

ﬁdoint Dizplacemeants
Joint 1D 223

0.01207

Trans
Abtn

Fig. 95.- Desplazamientos producidos en la etapa constructiva 4.
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4.5 ANALISIS NO-LINEAL DEL PUENTE ATUMPAMPA.

Para el Andlisis del Puente Atumpampa se han adoptado diferentes Modelos de Analisis que
corresponden al estudio de los problemas de no-linealidad geométrica en la estructura.

Las consideraciones y criterios empleados para el andlisis son:

- Andlisis de Interaccion de Fuerzas Axiales y Momentos Flectores (Teoria de Elasticidad
de Segundo Orden — Equilibrio de los elementos en su estado deformado)

- Analisis No-lineal para grandes deformaciones, por medio de la expansién de los
términos de la deformacion unitaria en direccion del eje del elemento: €, (Matriz de
Rigidez Geométrica de los Elementos - Tirantes).

- Andlisis de No-linealidad de los tirantes por efecto de su peso propio (sag).

Para el Analisis del puente se hizo un modelo en base a la geometria final del puente bajo la
accion de las cargas permanentes, el peso propio, y los presfuerzos en los tirantes.

Se ilustran los correspondientes resultados de cada uno de los analisis efectuados de acuerdo
a las consideraciones y criterios antes indicados. Los procesos de analisis son iterativos hasta
alcanzar una convergencia a travez del programa SAP2000.

4.5.1 Analisis de Interaccion de Fuerzas Axiales y Momentos Flectores

Para el analisis de Interacciéon de Fuerzas Axiales y Momentos Flectores el programa SAP2000
nos permite emplear la metodologia descrita en el capitulo de la Teoria de Elasticidad de
Segundo Orden, efectuandose en una primera etapa un Analisis Lineal Elastico de Primer
Orden, por medio del cual se obtiene las fuerzas axiales de primer orden en los elementos.

Con estas fuerzas axiales se obtuvieron los valores correspondientes de las funciones de
rigidez para los elementos de viga sujetos a fuerzas axiales, con las cuales el programa realiza
las correspondientes correcciones a las matrices de rigidez de los elementos, asi como las
funciones de correccidén a los momentos de carga (“momentos de empotramiento”).

Hechas las correcciones el programa efectia el ensamblaje de las matrices de rigidez y de
fuerzas, obteniéndose asi los nuevos valores para las fuerzas axiales en los elementos; este
proceso es iterativo hasta alcanzar la convergencia finalmente se obtendran los valores mas

aceptables para todos los elementos de la estructura del puente.
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4.5.2 Analsis No Lineal para grandes deformaciones

Este criterio considera que el término de la deformacién unitaria a lo largo del eje del elemento

Pl

é - -
** | es lo suficientemente grande como para que los términos de segundo orden que lo

definene, no pueden ser despreciados, siendo:

. ou,
T.1.0rd.: e
= 8x

Su_ 1(du,

THOrd:  Ex =t
r * o ox 2\ ox

Bajo esta consideracion para la deformaciéon unitaria €.+, la matriz de rigidez del elemento

deriva de la tal Matriz de Rigidez Geométrica.

El Analisis que realiza el programa lo ejecuta iterativamente hasta que la diferencia entre los
valores de las fuerzas de seccion obtenidas esten detro del rango de error tolerable que se
haya considerado para el anélisis.

4.5.3 Analsis de No Linealidades en los tirantes de retencion.

El andlisis en las no-linealidades en los tirantes de retencion se efecttia empleando el elemento
mixto presentado en el capitulo “Comportamiento Estructural de los Cables”. Este ejemplo nos
permite estudiar el cambio en las fuerzas de seccién en los extremos del tirante como producto

del efecto del peso propio del tirante y de su configuracion geométrica. (catenaria). ‘

El comportamiento no-lineal de los tirantes disminuye a medida que la tensiéon del mismo
aumenta y su geometria adopta un perfil recto, tendiendo su comportamiento a ser similar al de
un elemento barra, de la misma seccion transversal y de longitud igual al de la cuerda que une
sus puntos extremos.
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ANALISIS NO LINEAL DEL PUENTE ATUMPAMPA

MODELO ESTRUCTURAL

Fig. 96.- Modelo Estructural para el analisis Inelastico con Elementos NL en los tirantes centrales



FNL - [Deformed Shape {[COMB1]j

12 Joint Displacements

Joint [0 223
1 Z

000182 -9.262¢-05
006733 -3.967E-04

| Trams:

Fig. 97.- Andlisis Inelastico con Elementos NL en los tirantes centrales: Deformada debido a

CP+Sobrecarga Vehicular

VLT Axial Force Diagram  [COMBT]] 1

3 " Axial Force Diagram
Frame Element [D 53

Endl *

Fig. 98.- Analisis Inelastico con Elementos NL en los tirantes centrales: Diagrama de
Fuerza Axial debido a CP+Sobrecarga Vehicular

- ear Foice 2-2 Diagiam
Shear Foize 2-2 Dia

Frame Eleraent I[D 53

gram

i

Fig. 99.- Analisis Inelastico con Elementos NL en los tirantes centrales:
Fuerza Cortante debido a CP+Sobrecarga Vehicular

Diagrama de
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Fig. 100.- Ana

lisis Inelastico con Elementos NL
Momento F lecto

r debido a CP+Sobrecarga Vehicul

en los tirantes centrales: Diagrama de
ar.

Fig. 101.- Anaiisis Inelastico con Elementos NL en los tirantes Centrales: Diagrama de Fuerza Axial
maxima en losa-tablero debido a CP+Sobrecarga Vehicular

Fig. 102.- Anali
Cortante maxim

sis Ineldstico con Elemen

tos NL en los tirantes centrales:
0 en losa-tablero debido a

Diagrama de Fuerza
CP+Sobrecarga Vehicular
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2 2l TR 0O ¥ 0 SN0 E—?“
Fig. 103.- Analisis Inelastico con Elementos NL en los tirantes centrales: Diagrama de Momento
Flector maximo en losa-tablero debido a CP+Sobrecarga Vehicular

46 MODELO DE ANALISIS TRIDIMENSIONAL DEL PUENTE ATUMPAMPA

Para efectuar el Anadlisis del Puente Atumpampa se empleé un modelo espacial en el cual se
idealizaron los elementos portantes del tablero y de la torre como elementos de barra
tridimensionales con seis grados de libertad en cada extremo del elemento. (tres grados de libertad
de desplazamiento y tres de rotacién), mientras que los tirantes se idealizaron como elementos de
barra tridimensionales, considerando Unicamente su rigidez axial (dos grados de libertad
traslaciones en cada extremo del elemento).

Tablero:

Para modelar el tablero, se le idealiz6 como un conjunto de elementos FRAME a la viga de
rigidez, vigas transversales y largueros, todos con seis grados de libertad en el extremo de cada
elemento. La losa fue modelada como elementos SHELL con espesor de a cuerdo al detalle
geométrico del puente.

Para el modelamiento de la viga de rigidez se tuvo en cuenta la seccion variable de la misma
tanto en el espesor de los elementos de la seccién y el peralte total a o largo de la viga. Del
mismo modo se tomé en cuenta para la viga transversal, debido a que el mayor peralte io a la
altura del eje del puente. La losa del puente (hasta el larguero préximo a la viga de rigidez) en
ambos extremos transversales y entre toda la longitud del puente como una sola losa, a partir
de los ultimos largueros extremos (hacia fuera) cuyo peso del restante de la losa y la totalidad
de la vereda es trasladado hacia este larguero, convirtiéndose por lo mismo en carga
permanente; el peso en mencion es trasladado como carga distribuida y momento a lo largo del
larguero antes indicado.
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Torre:

La torre que forma un pértico con plano inclinado hacia la zona de arranque del puente esta
modelado como elementos FRAME, cuyos componentes son columnas y vigas todos con 6
grados de libertad en el extremo de cada elemento.

Las dimensiones y propiedades finales de esta parte de la estructura asi como de la anterior
son las optimizadas luego de varios recaiculos hechas a la misma.

Tirantes de retencion:

Los tirantes se modelaron como elementos de barra, conectados por un extremo a la torre, y
por el otro extremo ya sea a los apoyos fijos en los bloques de anclaje o a los dispositivos de
conexion de los tirantes en la viga de rigidez del tablero.

Los tirantes se unen tanto a la torre asi como a la viga de rigidez a través de uniones bi-
articuladas (liberado de los 3 grados de libertad de rotacién en cada extremo de de las barra-
tirantes).

Apoyos:

Apoyo Fijo: , ,

El Unico apoyo fijo del dentro del tablero considerado para el puente es en el margen izquierdo
entre la viga de rigidez y la camara-estribo, este apoyo permite el giro en los ejes coordenados
Yy Z, y restringe tanto los desplazamientos en los tres coordenados, como el giro del tablero en
torno al eje longitudinal del puente (eje coordenado X).

Este apoyo fijo es igual en las dos vigas de rigidez longitudinales, estas a su vez estan
rigidizadas a través de una viga transversal (viga diafragma).

Apoyo Mévil:

Es tipo de apoyo se encuentran presentes en el estribo (margen derecho) y las dos torres;
permiten el desplazamiento en direccion longitudinal del tablero (eje X), asi como los giros en
los ejes Y y Z; y restringe tanto los desplazamientos en los otros dos ejes de coordenadas,

como el giro del tablero en torno al eje longitudinal del puente (eje X).

Conexion de los Tirantes con el Bloque de Anclaje:

La conexién de los tirantes con el bloque de anclaje se hizo restringiendo solo los grados de
libertad traslacionales, remplazandolo el bloque por un apoyo fijo (en ambas margenes).

167
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Torre
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Fig. 104.- Modelamiento Estructural del Puente Atumpampa.
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Los tirantes dobles son representados por uno solo, pero las propiedades y/o dimensiones son
equivalentes al del modelo; por lo mismo los tirantes que se encuentran en parte posterior del
puente.

4.7 ANALISIS DEL MODELO TRIDIMENSIONAL DE LA ESTRUCTURA

El modelo tridimensional del puente se analizé utilizando el Programa de Analisis Estructural Plus
SAP2000. Entre las ventajas de usar este programa estan la facilidad para efectuar el analisis de
segundo orden, por medio del empleo de la matriz de rigidez geométrica de la estructura; asi como
la sencillez para definir y aplicar las cargas de sismo, y las cargas vivas sobre el tablero del puente.

4.7.1 Analisis de Cargas Permanentes + Pretensiones.

El analisis se hizo en base al modelo tridimensional antes idealizado, considerando un analisis no-
lineal en base al uso de la matriz de rigidez geométrica, que en la terminologia empleada en el
SAP2000 se denomina P-DELTA. '

El analisis no-lineal que efectua el programa SAP2000 es de tipo iterativo, corrigiendo en cada
iteracion los valores correspondientes a las fuerzas en los elementos. Se obtienen una buena
convergencia de los resultados después de la quinta iteracién, sin embargo se efectuaron hasta un
total de 10 iteraciones para comprobar si en las demas iteraciones posteriores sufre variaciones;
obteniéndose un resultado mas refinado.

Una vez que se termina el analisis no-lineal, el SAP2000 llega a una matriz de rigidez de la
estructura ensamblada en base a las correspondientes matrices de rigidez geométrica de la
estructura. Esta matriz es empleada en los demas analisis de la estructura, con otros sistemas de

carga, sismo, carga viva o viento.
De esta manera el analisis no-lineal se extiende a otros sistemas de carga de manera indirecta, lo
cual es adecuado, por cuanto las no=linealidades se presentan fundamentaimente ante acciones de

larga duracién y no bajo acciones como las de carga viva o el sismo que tiene periodos
relativamente pequefios en cuanto a su accion.

4.7.2 Analisis por Carga viva.
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Para el Analisis de Carga Viva, el SAP2000 dispone de un médulo de analisis SAP-BRIDGE, el cual
permite definir el nimero y ubicacion de las vias o carriles de circulacion que forman el tablero, asi
cono la ubicacion de las cargas respecto al eje del tablero.

E! andlisis se hizo utilizando tanto las cargas centradas, asi como las cargas excéntricas, y
considerando uno o dos carriles cargados. Se asign6é como sobrecarga vehicular la carga del
camion Hs25 y su carga equivalente segin la Norma AASHTO STANDARD. También se asigné
como sobrecarga vehicular el camién H93, que corresponde al camién HS20 + carga distribuida

equivalente simultaneamente segun la Norma AASHTO LRFD.

La ubicaciéon de las cargas y el niamero de vias cargadas, permite por un lado analizar
adecuadamente la torre y los tirantes, para obtener las maximas tensiones ante la presencia de
cargas excéntricas; por otro lado considerar los momentos torsionantes que las cargas excéntricas

pudieran generar en el tablero.
A. REGLAMETO AMERICANO (ESPECIFICACIONES STANDARD AASHTO)

A.1 Camién (HS)

Fig. 105.- Vehiculo HS25 AASHTO STANDARD
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A.2 Sobrecarga Equivalente (HS)

We
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Fig. 106.- Sobre Carga equivalente Vehiculo HS25 AASHTO STANDARD

B. SOBRE CARGA VEHICULAR LRFD (ESPECIFICACIONES AASHTO LRFD)

B.1. Cami6n de Disefio: Similar al Esquema del Camién (HS)
B.2. Sobrecarga Distribuida.

Tabla 06.- Especitficaciones de Cargas — AASHTO, HS20, HS25 Y LRFD.

ESPECIFICACIONES DE CARGAS - AASHTO HS20, HS25 y LRFD
Peso W P a b We P Pi
TIPO Camion rango P. Corte P. Momento
(t) (1) (m) (m) (Kg/m) (1) (t)
HS-20 32.66 3.63 427 4.27-9.14 952.40 11.80 8.20
HS-25 40.82 4.54 4.27 427-9.15 1,190.50 14.70 - 10.20
LRFD 33.13 3.695 4.30 4.30-9.00 970.00 - -

4.7.3 Analisis Sismico.

El Analisis Simico se hizo por medio de un analisis de Superposicién Modal Espectral, discretizando
la masa de la estructura en los nudos de la misma, y considerando la combinacion de los primeros
10 modos de vibracién por medio de la combinacién CQC (Raiz cuadrada de la suma de los

cuadrados) de cada modo individual.

El Espectro de Analisis empleado, asi como los correspondientes factores de suelo y zona se
obtuvieron tomando en cuenta la Metodologia de Andlisis Sismico propuesta en las

especificaciones AASHTO-1996.
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Es importante resaltar que para el céalculo de los periodos de vibracién y las formas de modo, se
empleé la matriz de rigidez de la estructura que considera la influencia de las correspondientes
matrices de rigidez geométrica de los elementos.

A manera de comparacion se muestra mas adelante los. periodos de vibracién de la estructura tanto
considerando la no-linealidad geométrica de la estructura, asi como su comportamiento lineal
elastico (Teoria de Primer Orden).
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Fig. 107.- Mapa de zonificacién sismica

ALCANCES PARA EL ANALISIS SISMICO

a. Disposiciones de aplicacion:

Las disposiciones de esta seccion son aplicables a puentes con una longitud total de no mayor de
150 m. y cuya superestructura esté compuesta por losas, vigas T o cajon, o tijerales. Para
estructuras con otras caracteristicas y en general para aquellas con longitudes de mas de 150 m

sera necesario especificar y/o aprobar disposiciones apropiadas.

b. Coeficiente de aceleracion:
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El coeficiente de aceleracién “A” para ser usado en la aplicacion de estas disposiciones debera ser
determinado del mapa de iso-aceleraciones con un 10% de nivel de excedencia para 50 afos de
vida (til, equivalente a un periodo de recurrencia de aproximadamente 475 afios. En este caso se
ha considerado el Mapa de Peligro del Per(, elaborado por Castillo y Alva (1,993). Estudios
especiales para determinar los coeficientes de aceleracion en sitios especificos deberan ser
elaborados por profesionales calificados si existe una de las siguientes condiciones:

o El lugar se encuentra Iocalizado cerca de una falla activa.

¢ Sismos de larga duraciéon son esperados en la regién.

e Laimportancia del puente es tal que un largo periodo de exposicion, asi como periodo
de retorno, deberia ser considerado.

c. Categorizacion de las estructuras:

Los puentes se clasifican en tres categorias de importancia:

Tabla 07.-
Funcién Indice de Importancia

Puentes esenciales |

Oftros puentes. 1l

d. Zonas de comportamiento sismico:

Cada puente debera ser asignado a una de las tres zonas sismicas de acuerdo con la siguiente
tabla:

Tabla 08.-
' Zonas Sismicas

Zona Factor Z
0.4
0.3
1 : 0.15

e. Categoria de desempeiio:
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Consisten en asignarle una categoria de respuesta o desempefio sismico (SPC) (3.4): A, B, CoD.

Tabla 09.-

Categoria de desempeiio

Coeficiente de aceleracion Inﬁ;gtr(t)arr?;a
A (de AASHTO) i Il
A <=0.09 A A
0.09<A<=0.19 B B
0.19<A<=0.29 o o
029 <A D c

f. Condiciones Locales:

Para considerar la modificacion de las caracteristicas del sismo como resultado de las distintas

condiciones de suelo, se usaran los parametros de la tabla (e.1) segun el perfil de suelo obtenido de

los estudios geotécnicos:

Tabla 10.-
COEFICIENTE DE SITIO (SUELO)
Determinacion del factor de suelo

Tipo Descripcion Tp (s) S
S1 | Roca o suelo muy rigidos 0.4 1.0
S, | Suelos intermedios 0.6 1.2
S3 1.4

Suelos flexibles o con estratos de gran potencia 0.9 (AASHTO = 1.5)

S, | Condiciones excepcionales * *

g. Coeficiente de respuesta sismica elastica.

Para el “n-ésimo” modo(s) de vibracién, debera tomarse como:

C = 1.248

S r 213 -
Tn

2.54
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donde:
Tn = Periodo de vibracion del “n-ésimo” modo(s) del puente
A = Coeficiente de aceleraciéon, Z en el caso peruano.
S = Factor de suelo.

h. Factores de modificacion de respuesta R — Subestructuras (1996)

Tabla 11.-
SUB-ESTRUCTURA Factor R
Pilares tipo Murc o pared 20
Pérticos con pilares de concrefo armado
* Solo pilares verticales 3.0
* Un o mas pilares inclinados 20
Columnas aisladas 3.0
Pilares de acero o acero compuesto con concreto
* Sélo pilares verticales 50
* Uno mas pilares inclinados 3.0
Pérticos con multiples columnas 5.0
Tabla 12.-
CONEXIONES Factor R
Superestructura a estribo 08
Juntas de expansion dentro de la superestructura 0.8
Columnas, pilares o pilofes a las vigas cabezal
o superesfructura 1.0
Columnas o pilares a la cimentacién 1.0
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Fig. 108.- Espectro de Aceleracién Normalizado AASHTO

Tabla 13.- Datos del Espectro de Aceleracién Normalizado.

T Sa

ESPECTRO DE ACELERACION NORMALIZADO

0.0 0.37500000 PUBNTE ATUMPAMPA
0.4 0.37500000

05  |0.34287863
06  |0.30363576
0.7  |0.27398181
0.8  |0.25064580
0.9  |023171745
10 |0.21600000
11 |0.20270228
12 |0.19127854| |
13 1018133913 |
14 |047250772| |

040

030
025

020 AN
015

010 T~

5
P

/
|

Coef. de Aceleracién Sa (m/s2)

15 0.16483885 005 ’ f
1.6 0.15789696 000 T — —

17 0.15164257 | | 00 1.0 20 30 40

18 0.14597285 Periodo (seg.}

1.9 0.14080498
2.0 0.13607147 Fig. 109.- Curva de Espectro de Aceleracion Normalizado AASHTO
2.1 0.13171671
22 0.12769443
2.3 0.12396579

2.4 0.12049793

25 0.11726284 ad = % < 2_5£ — 0.375
26 0.11423649 TR R

27 0.11139813

28 0.10872975 A=Z=0.3 Zona 2

29 0.10621563 R=20 Pérticos con columnas inclinadas
3.0 0.10384197 S =12 (S. intermedios)

4.7.4 Analisis de Fuerzas de Viento sobre la Estructura y sobre ia Carga Viva.
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Para el andlisis de las fuerzas de viento se empleara la carga considerada en otros puentes del
mismo tipo en otros lugares y con similares condiciones (p = 0.242 t/m?), y que fueron determinados
anteriormente mediante estudios por especialistas. En vista de la falta de mayores registros de
velocidades medidas de viento en la zona en que se piensa ubicar el Puente Atumpampa.

Se sefiala que estas cargas estan por encima de las cargas especificadas por la AASHTO
(“Guidelines for the Design of Cable Stayed Bridges”) en los casos en que se carece de mayor
informacién documentada, o de registros de este tipo. Las cargas reaplicaron uniformemente sobre
la estructura sobre toda la estructura, tanto en sentido transversal al eje del puente, como en
direccién iongitudinal. Las cargas aplicadas al ser el resuitado de presiones de viento, son aplicadas
de manera perpendicular a los ejes locales de los elementos.

Para aplicar la carga de viento sobre la carga viva se discretizo la accion en cargas nodales sobre el

tablero compuestas por una fuerza puntual transversai al tablero, y un momento torsor equivale al
producto de la fuerza puntual por un brazo de 2.41 m.

ANALISIS POR CARGA PERMANENTE + PREESFUERZO

i

Jaint 1 223 7 ‘

1 2 e / 7t

Trams 000161 -4.609E-05 -0.02986 . i

Ron  4.526E-04 -T.768E-G8 2 47TSE-06 e
; >
‘L Z <
.. N :
- X K
Z % \ R
X :"‘t;'
|

Fia. 110.- Analisis Inelastico: Deformada debido a PP+CM+Pre-esfuerzo en los tirantes
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Trams: 000167 -6.351E-05 -0.02935 o
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Fig. 111.- Analisis Elastico: Deformada debido a PP+CM+Pre-esfuerso en los
tirantes

Endl ) Endd
distance:

Fig. 112.- Analisis Inelastico: Diagrama de Fuerza Axial debido a PP+CM+Pre-
esfuerzo en los tirantes

Fig. 113.- Andlisis Elastico: Diagrama de Fuerza Axial debido a PP+CM+Pre-
esfuerzo en los tirantes
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Fig. 114.- Analisis Inelastico: Diagrama de Momento Flector debido a

P+CM+Pre-esfuerzo en los tirantes

TE Moment 3-3 Diagram ¢

Fig. 115.- Andlisis Elastico: Diagrama de Momento Flector debido a

PP+CM+Pre-esfuerzo en los tirantes
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T2 Shear Foice 2-2 Diagram

Frame Ellement (D 386

Endi Endd i

|
distace ﬁl . valpe 1873 "

Fig. 116.- Andlisis Inelastico: Diagrama de Fuerza cortante debido a
PP+CM+Pre-esfuerzo en los tirantes

Fig. 117.- Analisis Elastico. Diagrama de Fuerza cortante debido a
PP+CM+Pre-esfuerzo en los tirantes
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ANALISIS POR CARGA VIVA (Sobrecarga Vehicular HS 25 - AASHTO STANDARD)

'} Joint Displacements
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-0.02488
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Anadlisis Inelastico. Deformada debido a la sobrecarga vehicular

Fig. 120.
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Analisis Elastico: Deformada debido a la sobrecarga vehicular

Fig. 121.
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Linea de sobrecarga 1(e=240m.)
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Fig. 122.- Ubicacién de las Lineas de sobrecarga Vehicular HS25

FUERZA AXIAL (Ton)

LINEAS DE INFLUENCIA PARA LA FUERZA AXIAL MAXIMA POR SOBRECARGA VEHICULAR HS25 EN LA

VIGA DE RIGIDEZ AGUAS ABAJO

DISTANCGIA (m)

Fig. 123.- Lineas de influencia para fuerza axial en la viga de rigidez critica
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LINEAS DE INFLUENCIA DE FUERZA CORTANTE MAXIMA EN LA VIGA DE RIGIDEZ AGUAS ABAJO
0.1
E 0 =rt———yg ~¢-1
E -0.1 \ 75 80 85
§ -0.2
/
E o4 \’\/
=0.8
DISTANCIA (m)
'Fig. 124.- Lineas de influencia para fuerza cortante en la viga de rigidez
LINEAS DE INFLUENCIA DE MOMENTO FLECTOR PARA LA VIGA DE RIGIDEZ AGUAS ABAJO
——MOMENTOMAXIMO
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-~ 14
§ 12
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=
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Fig. 125.- Lineas de influencia para momento flector en la viga de rigidez
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Fig. 126.- Diagrama de Linea de Influencia para Momento Flector zona central de la Viga de Rigidez Aguas Abajo debido a la sobrecarga vehicular

Frame Element ID 387

RN Endl EndJ

distance JIE ' value 53,21

A

Fig. 127.- Analisis Inelastico: Diagrama de Momento Flector para la Viga de Rigidez Aguas Abajo debido a la sobrecarga vehicular
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vallue 76.14

fi5

distamce:

Fig. 128.- Andlisis Inelastico. Diagrama de fuerza Axial en la estructura portante

debido a la Sobrecarga Vehicular.

distance

value 7647

5, 54501

Diagrama de Fuerza Axial en la estructura portante

Fig.129.- Andlisis Elastico:

debido a la Sobrecarga Vehicular.
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Fig. 130.- Analisis inelastico: Diagrama de Momento flector maximo en la

estructura portante debido a la Sobrecarga Vehicular.

FrameElmetD HW7

Endll

distance:

Diagrama de Momento flector maximo en la

estructura portante debido a la Sobrecarga Vehicular.

-Anélisis Elastico:

Fig. 131
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ANALISIS POR SISMO

Jont (D 223

1 2 3
Trare 1.08496 -0.05743 -0.02245
Rofm 001430 -0.00266

 {Mode 1 Pernod 0.6041 seconds ]

Fig. 132.- Analisis Inelastico: Deformada del primer modo de vibracién debido al Sismo

Joint Modal Components $
Joirt: ID 223 A 7
1 2 3 ; 1
Trans -0.00476 -0.05820 -0.02256 2
Fatr 0.04423 -0.00264 0.00114 G
| JE Mode 1 Period 0.6034 seconds
o

Fig. 133.- Analisis Elastico: Deformada del primer modo de vibracién debido al Sismo
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i [Mode 2 Period 0.5129 seconds ]|

Jomrt D 223

Trans
Rotry

Analisis Inelastico: Deformada del sequndo modo de vibracién debido al Sismo

Fig. 134.
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| Teans
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Analisis Elastico. Deformada del segundo modo de vibracién debido al Sismo

Fig. 135.
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Analisis Inelastico: Deformada del tercer modo de vibracién debido al Sismo

Fig. 137.
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P
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35 Mode

Analisis Elastico: Deformada del tercer modo de vibraciéon debido al Sismo

Fig. 138.
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i Jol Modal Components

- Joint ID 223
1 2 3
| | Trane  -0.01088 5379604  -0.30307
Riotn 000323  -0.00487

| {Mode 4 Period 0.2970 seconds |

[ielJoint Modal Components _ ]
Jait 1D 223 7 >
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Fig. 140.- Analisis Elastico: Deformada del cuarto modo de vibracion debido al Sismo
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{Mode 5 Period 0.2347 seconds |

Fig. 141.- Anélisis Inelastico: Deformada del guinto modo de vibracién debido al Sismo

¥

fi; fJoint Modal Components

Joint ID 223

1 2 3
Trams 0.04219 -0.07031 -0.00532
Hatm 016004 0.02434

e 5 Penod 0.2400 seconds

Fig. 142.- Analisis Elastico: Deformada del quinto modo de vibracién debido al Sismo
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Fig. 143.- Analisis Inelastico: Deformada del sexto modo de vibracién debido al Sismo

‘k:l‘di}_at Modal Components -

Jant [ 223
1 2 3

Trans: -0.01531 -0.05549 0.06977

Ratm 013365 .03176

| IZ Mode 6 Period 0.2266 seconds

Fia. 144 .- Analisis Elastico: Deformada del sexto modo de vibracién debido al Sismo
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Jok 1D 223
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T 2 e
Trans -0.001 0.07343 -0.03153
Rofm -0.01264 0.01267

3 fidode 7 Penod 0.1325 seconds |

Fig. 145.- Analisis Inelastico: Deformada del séptimo modo de vibracién debido al Sismo

1538 Joint Modal Components
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Joint [0 223
1 2 3 4
Trans -0.00451 0.02767 0.55505
Fatm -0.24332 0.00160 000145

7 Petiod 01678 seconds |

Fig. 146.- Analisis Elastico:

Deformada del séptimo modo de vibracion debido al Sismo
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Analisis Inelastico: Deformada del octavo modo de vibracién debido al Sismo

Fig. 147.
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Andlisis Elastico: Deformada del octavo modo de vibracion debido al Sismo

Fig. 148.
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Fia. 149.- Andlisis Inelastico: Deformada del noveno modo de vibracién debido al Sismo
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Fig. 150.- Analisis Elastico: Deformada del noveno modo de vibracién debido al Sismo
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Fig. 151.- Analisis Inelastico: Deformada del décimo modo de vibracion debido al Sismo
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Fia. 152.- Analisis Elastico: Deformada del décimo modo de vibracién debido al Sismo
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J%. Axial Foice Diagram

Andélisis Inelastico: Diagrama de Fuerza Axial SY debido al Sismo

Fig. 153.

Analisis Elastico; Diagrama de Fuerza Axial SY debido al Sismo

Fig. 154.
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Analisis Inelastico: Diagrama de Fuerza Cortante SY debido al Sismo

Fig. 155.-
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Analisis Elastico: Diagrama de Fuerza Cortante SY debido al Sismo

Fia. 156.
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Fig. 157.- Anélisis Inelastico: Diagrama de Momento Flector debido al Sismo direccién SY

J53

Homent 3-3 Diagram

1

Fig. 158.- Analisis Elastico: Diagrama de Momento Flector debido al Sismo direccion SY
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F|g 159.- Analisis Inelastico: Diagrama de Momento Flector en losa-tablero debido al Sismo direccién SY
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Fig. 160.- Analisis Elastico: Diagrama de Momento Flector en losa-tablero debido al Sismo direccién SY

ANALISIS POR FUERZAS DE VIENTO SOBRE LA ESTRUCTURA Y LA SOBRE CARGA

Jof 1D 223
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Fig. 161.- Analisis Inelastico: Deformada debido a fuerza de viento
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Fig. 162.- Analisis Elastico. Deformada debido a fuerza de viento
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Frame Element [

.- Andlisis Inelastico: Diagrama de Fuerza Axial debido a la fuerza de viento

Fig. 163

J& Avial Foice Diagram

Fig. 164.- Analisis Elastico: Diagrama de Fuerza Axial debido a la fuerza de viento
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Frame Element [

'IZ  Shear Foice 2-2 Diagram

Fig. 165.- Andlisis Inelastico: Diagrama de Fuerza Cortante debido a la fuerza de viento
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Analisis Elastico: Diagrama de Fuerza Cortante debido a la fuerza de viento
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Fig. 167.- Analisis Inelastico: Diagrama de Momento Flector debido a la fuerza de viento
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E Moment 3-3 Diagram

Fig. 168.- Analisis Elastico: Diagrama de Momento Flector debido a la fuerza de viento

| { Resultart MMAX Diagiam (V)] :
b il m 1]

f 06241
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| ‘
Pl R} 400 __ SRS 00 oo E3)

Fig. 169.- Andlisis Inelastico: Diagrama de Momento Flector Maximo en la losa-tablero debido a la
fuerza de viento

JE Shell [)ia_g_lam
Skiell Elemert [T 106

—T—— e Coam—

Fig. 170.- Analisis Elastico: Diagrama de Momento Flector Maximo en la losa-tablero debido a la
fuerza de viento
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4.8 COMPARACION DE LOS RESULTADOS OBTENIDOS SEGUN EL TIPO DE
ANALISIS, LINEAL Y NO LINEAL.

La comparaciéon se realiz6 con el modelo tridimensional en la estructura con sus elementos
originales empleando la carga permanente y la sobrecarga HS25 (AASHTO). El analisis ejecutado
es Inelastico y Elastico.

Finalmente se presenta cuadros de comparacion entre los modelos con elementos NL definidos
como tales con los elementos originales condicionados solamente durante el proceso, los dos
primeros resultados son de realizar un anélisis no-lineal y el tercer proceso es lineal.

Jomt (D 223

1 2
Trang -0.00260 6.297E-04
Hatm 8 .940E-04 -0.00203

Fig. 171.- Andlisis Inelastico. Deformada debido a la CP+Sobrecarga Vehicular
HS25

{JE Deformed Shape (COWBY) |
9 6f Oghersietil®s x|

Jomt (D 223

1
Trans -1.00263
Hater 002260

Fig. 172.- Andlisis Elastico: Deformada debido a la CP+Sobrecarga Vehicular
HS25
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Fig. 173.- Anélisis Inelastico. Diagrama de Fuerza Axial debido a la CP+Sobrecarga

Vehicular HS25

*3

Frame Efement D

Fig. 174.- Andlisis Elastico: Diagrama de Fuerza Axial debido a la CP+Sobrecarga

Vehicular HS25
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Fig. Andlisis
CP+Sobrecarga Vehicular HS25
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CP+Sobrecarga Vehicular HS25.
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Fig. 179.- Andlisis Inelastico: Diagrama de Fuerza Axial maximo en losa-tablero debido a la
CP+Sobrecarga Vehicular HS25

eil Diag

3 P
| ShellElemert (D 109

:
i
8
&

— 38 7.8 ] 10.4

" Fig. 180.- Analisis Elastico: Diagrama de Fuerza Axial maximo ‘en losa-tablero debido a la
CP+Sobrecarga Vehicular HS25 .

-

= g = R — (£ Com— i =0 €3
Fig. 181.- Analisis Inelastico: Diagrama de Fuerza Cortante maximo en losa-tablero debido a la
CP+Sobrecarga Vehicular HS25 :
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Fig. 182.- Andlisis Elastico: Diagrama de Fuerza Cortante méximo en losa-tablero debido a la
CP+Sobrecarga Vehicular HS25

| . "'_',l. V " —] .! A = -
‘r—sr o 1 . i . SR S

Fig. 183.- Andlisis Inelastico: Diagrama de Momento Flector méximo en losa-tablero debido a la
CP+Sobrecarga Vehicular HS25 '

900. E-3

300 50, — U 150, —%80. | &0 o A san. =
Fig. 184.- Analisis Elastico: Diagrama de Momento Flector maximo en losa-tablero debido a la
CP+Sobrecarga Vehicular HS25
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CUADRG He. 81 COMPARACION DE TRASLACIONES SEGUN METORO DE
ARALISTS (POR CARGR PERMANEHTE » SOBRECARGA VEHICUL 5%

ANAILISIS NO LUNEAL |ANALISIS NO LINEAL | AMALISIS (| INFEAL
CON Bl EMENTOS NO| CON ELEMENTOS CON ELEMENTOS
LINEALES ORIGINALES ORIGIMALES
- 0082000 000260 -0.0026300
00008262 000063 0.0006222
0. 04701000 -0.06338 -0, 0636000
COMPARACHIN DE TRASL ACKINES DEL HUDNG 227 SEGUNEL
SIETONE DE ANSLISIS
ooo
000 T
TRES..1 TRAS. 2
ome
‘é—“ OANALISIS NO LINEAL CON
£ -omo ELEMENTOS NO LINEALES
] 2 AN ISTS MO LINEAL. COM
% 0gE0 ELEWENTOS ORIGINALES
% 0040 DIAMALISS LINEAL COM
& ELEMENTOS ORIGINGLES
mos0
Q060
007
TIPG DE SCCEHE

Fig. 185.- Comparacioén de los desplazamintos de acuerdo al tipo
de analisis.

CUBDRY He. 02.- CUMPARACION DE ROTACIONES SEGUN METODO DE ANALISIS

{POR CARGA PERMANENTE « SUBRECARGE YEHICULAR)

AMAISIS MO UNEAL || AMALISIS NO LINEAL | ANAUISIS LINEAL
CON ELEMENTOS MO | CON ELEMENTOS CON ELEMENTOS
LNEALES ORIGIMALES ORIGINALES
ROT. 1 006733000 000089400 00226000
ROT. 2 -0.00038870 01.60203000 -0.0020600
ROT.3 0.00001677 0.00001052 0.0000119
CORPARSSTON DE FSFTACHHNES DEL R0 223 SEGUN EL METODHG
DE SNALISIS
0.080
0.07@ CHANALISIS NO LINESL CON
. 0.060 ELEMENTOS MO LINEALES
=
g ﬂl-"m‘] WANALISTS NO LINEAL CON
= 0040 ELEMENTOS ORIGIALES
[~]
$ 003 4 DANALISIS LINEAL OON
£ 0020 ELEMENTOS ORIGINALES
2 o010 J
0.009 e —
0010 L-RoT ROT 2 —— RT3
TIPG DE ACCHHE

Fig. 186.- Comparacion de rotaciones del nudo 223 segun el
método de analisis.
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CUADRO Ho. 03.- COMPARACION BE ACCIONES SEGUR WETGDO DE ARALISIS
{CARGA PERMANENTE « SOBRECARGA VEHICULARD

ACCIONEN |ANALISIS NO LINEAL [ANALISIS NO LINEAL | ANALISIS LINEAL
CON ELEMENTOS | CON ELEWENTOS | COM ELEMENTOS
ELEM. 353 NO LINEALES ORIGINALES ORIGINALES
. AKIAL 196.51 128.00 133.44
F. CORTANTE 21.44 13.89 13.59
M. FLECTOR 86.76 83.78 80.37

CORIPARACICN DE LOS EFECTOS BY EL ELERENTC 357 (VIGA DE
REGIDEZ} SEGUNT B METODO DE ANALISIS

25000
£ 20000
£ O ANALISIS NO LINEAL CON
¥ o ELEVENTOS NO LINEALES
g 3 ANMALISIS NO LINEAL CON
E 10000 4 s
z IANALISTS LINEAL CON
< ELEMENTOS: CRIGRIALES
= 5000 s

nininie 1 Eh—ﬁ _— ]

F. AR F. CORTARTE
TG DE ACCHHY

M. FLECTOR

Fig. 187.- Comparacién de los efectos en el elemento 353 (viga de
rigidez), segun el método de analisis.

CUADRG Ho. 35.- COMPARACION DE ACCION SOBRE LA LOSA TABLERC SEGUN
METGD0 DE ANALISIS POR CARGHA PERMARERTE « SOBRECARGA VEHICULAR]

ACCION EN | ANALISIS NO UNEAL | ANALISIS NO LINEAL | ANALISIS LINEAL
ELEM. | CONELEMENTOS NO | COMELEMENTOS | CON ELEMENTOS
SHELL 108 LINEALES ORIGINALES ORIGINALES
1 98530 11.4000 10,5740
¥ 00036 0.0034 00058
il 0.8443 08473 0.8431

DE AIALESTS

120000
10.0000 4
80000 4
6.0000 4
40000 4

MAGNITUD (N, ¥, M)

20000 {

00000

-2.0000

TP IRE ACTHT

SCCH STERE B FLEMETC 169 DE LA LOSA-TABLERG SESUIE RETTDO

[ ANSLISIS NO LINEAL CON
ELEMENTOS NG LINEALES;

3 ANULISES: NGO LIMEAL QO
ELEMENTOS CRIGIALES

IANALISS LINEAL COM

| ELEMENTOS ORIGINALES

Fig. 188.- Comparacién de los efectos sobre un elemento critico
109 (losa - tablero), segun el método de analisis.
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V. ANALISIS Y DISCUSION DE RESULTADOS

Este aspecto se efectuara mediante un analisis detallado de la aplicacién de los
aspectos teoricos planteados para lograr una solucion mediante un puente real, como
lo es el caso del Puente Atumpampa; en ese sentido tenemos lo siguiente:

51 PROPUESTA DE DISENO DEL PUENTE ATUMPAMPA.- VERIFICACION -
ESTRUCTURAL DEL PUENTE ATUMPAMPA DE ACUERDO AL SISTEMA DE
CONSTRUCCION PROPUESTO.

En base a los resultados del Analisis del Puente Atumpamapa y efectuando las combinaciones
de cargas permanentes y carga viva, se ha determinado que bajo la accion de la carga via
HS25 se generan en algunos puntos momentos flectores mayores que otro tipo de sobrecarga;
esto se debe a la disposicién de los elementos estructurales y tambien a la posicion de las
lineas de sobrecarga vehicular.

La verificacion se centré en los principales componentes estructurales del puente, como son:
las vigas principales, las vigas transversales, los tirantes y la torre. Como resultado se observé
un buen comportamiento de la estructura bajo el esquema de construcciéon propuesto.

El procedimiento de verificacion se detalla en las hojas de calculo adjuntas, y es descrito
brevemente a continuacion:

5.1.1 Vigas principales.

Se efectud la verificacion para el sistema de cargas mas critico, que es la conbinaciéon de
cargas permanentes, pretension en los cables, y cargas viva sobre la estructura. Debido a la
presencia combinada de fuerzas axiales y momentos flectores, se efectud la verificacion de las

vigas principales como elemento tipo “viga-columna”.

El criterio de resistencia Gltima establecido por la AASHTO para este tipo de elementos es:

MM_E_ Nu
Mn 09 Nn

Siendo Mu y Nu los momentos y cargas axiales combinadas de acuerdo a los factores de
conbinaciéon de la AASHTO, y tomando en consideracion los factores de distribucion y de
impacto correspondientes.
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En relacién al factor de impacto ,se debe indicar que se obtuvieron sus valores de acuerdo a
las longitudes cargadas del puente para obtener los maximos efectos en cada seccion.
(Analsis de las lineas de influencia del puente).

Las cargas axiales son las cargas axiales asociadas a los correspondientes momentos flectores
para el mismo estado de cargas: debido que para una determinada secciéon los moemntos
maximos y las fuerzas axiales maximas no se presentan por lo general para una misma
dsitribucién de las cargas vivas.

El momento nominal Mn es igual al momento plastico de la seccion M, =F,Z, y Nn es la fuerza
‘axial niminal resistente de la seccion igual al producto del area de la seccién por el
correspondiente esfuerzo de fluencia del material.

El momento nominal antes descrito correspondiente a lo que de acuerdo a la terminologia de la
AASHTO se conoce como Secciones Compactas, es decir que cumplen una serie de requisitos
que aseguren que se puede desarrollar el Momento Plastico en la Seccién sin que se
presenten problemas de pandeo local en el elemento.

Los requisitos para el disefio de vigas metalicas como secciones compactas son:
- Para el pandeo local en las alas (b’ = Proyeccion de las alas):

b'_2,055

JE,

- Para el pandeo local en el alma de la Viga (D = Altura no arriostrada):

D _19,230
t"w 'F,

P

Cuando b/t y Ly/t, son mayores al 75% de los valores antes especificados se debe ademas

cumplir:
D g 5s(2) <3360
£, t F,

- Para la longitud de entre arriostramientos de las alas en compresién (L,)
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L, [3-6-2.2(M, /M, )]x10°

t: g
F,

5.1.2 Torres.

La torre trabaja basicamente é fuerza axial bajo la accién de las cargas permanentes, sin
embargo la consideracién del comportamiento no-lineal, y la accion de algunos sistemas de
carga como el viento y la carga viva excéntrica, generan momentos flectores, que hacen
adecuado estudiar la torre como una estructura con elementos de viga columna sometido a

flexién biaxial.

El criterio de resistencia para este elemento (con fines de chequeo) es:

N, M M

4

09N M M

Siendo N, My, y M, la carga axial y los momentos flectores factorizados en ambas
direcciones, correspondientes a una misma distribucion de carga (momentos y fuerzas

asociadas).
Se efectud la verificacién para distintas combinaciones de carga, siendo la de mayores efectos

sobre la torre la conbinacion de cargas permanentes , carga viva e impacto, pudiendo utilizar

para el disefio las expresiones convensionales como:

P,=¢[085f a,b]

-
AFd " bt
b v
e+ 35+1.18
. 2 d ]
24 EF

Consideraciones:
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P,>P, - lacolumna trabaja a traccién.

P, <Py, > Ilacolumna trabaja a compresion.
Cuantia minima: p = 0.01.
5.1.3 Tirantes.
La verificacién de las barras de los tirantes se hizo bajo condiciones de servicio, y sigueiendo
las recomendaciones de la AASHTO para Puentes Atirantados (“Guidelines for the Design of
Cable Stayed Bridges”), de limitar las cargas de servicio a menos del 45% de la carga Ultima
certificada del cable (0.45 % GUTS).
Estas recomendaciones dan un marco de seguridad a la fatiga en los tirantes, que ha sido
verificado por medio de estudios y pruebas experimentales (Ver Capitulo de comportamiento
estructural de los cables). -
5.1.4 Vigas transversales.
Las vigas transversales al ser de seccién variables se analizaron en tres secciones diferentes:
- Una primera seccién cercana a su uniéon con una viga principal, en la cual se tiene un

peralte de viga de 0.76 m., y en el que la seccion es unicamente de acero, sin losa

superior de concreto.

- Una seccion intermedia con un peralte de 0.82 m., y con una losa superior de concreto
de 17.5cm.

- Una seccion en el eje del tablero, con un peraite de 0.88 m., y con una losa superior de

concreto de también 17.5 cm de espesor.

La primera seccién se tratd como una viga I, mientras que las otras dos -secciones se

estudiaron como secciones compuestas de acero y concreto.
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CUADRO No. 05.- EVALUACION ESTRUCTURAL PUENTE ATUMPAMPA.

| DIMENSIONES DE LA VIGA PRINCIPAL (cm)
sm'ésmon ALMA #ﬁemon RIGIDIZADOR | Area Yo A1 b4 fy Mn=Mp | Nn=A fy
X bfs [tts| h |w| BA [th| b | t | (mm2) | (mm) (mm2) (cm3) (kg/em2) | (ton-m) (ton)
0-11.72m.- [ 610.00 [29| 840 (13| 610 (29| 200 | 16 |46300.00| 449.00 | 23150.00 16311.747 480.40 783.62 222.425
11.72m 610.00 |29 1020 [13| 610 29| 200 | 16 |48640.00| 539.00 | 24320.00 | 20195.118 491.73 993.05 239.177
11.72m-24m| 610.00 |29 840 |13| 610 |29} 150 | 10 |46300.00| 449.00 | 23150.00 16311.747 161.18 262.91 74.626
24'm 610.00 (29| 840 |[13| 610 {29 150 | 10 |46300.00| 449.00 | 23150.00 16311.747 310.43 506.37 143.729
24m-42m, 610.00 /29| 840 [13] 610 [29]| 150 | 10 |46300.00] 449.00 | 23150.00 16311.747 764.81 1247.54 | 354.107
M = M =7 f Momento nominal para disefio
p Y plastico
griterio de resistencia a Flexo- M, N N, < 1.0
ompresion: M,, -—-====0‘ 5 -N,, .
Mu+ ND NL+F.impact N.ultimo Mu/Mn N.Gitm/Nn Mu/Mn + N.u/Nn
0-11.72m. 130.3 -11.2 -42.67 -107.089 0.1662803 0.534955871 0.7012362 < 1 OK
11.72-36m 102.72 -20.8 -36.21 -105.577 0.1034384 0.331276802 0.4347152 < 1 OK.
36-42m. 111.58 78.93 42.24 194.2698 0.4243994 0.609576526 1.0339759 < 1 OK
Mu- ND NL+F.impact N.altimo Mu/Mn N.Gitm/Nn Mu/Mn + N.u/Nn
0-11.72 m. -79.71 -17.3 -43.38 -116.599 0.1017207 0.58246098 0.6841817 < 1 OK.
11.72-24m -46.61 -8.35 -40.37 -98.4579 0.046936 0.761137962 0.808074 < 1 OK.
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CUADRO No. 06.- DISENO Y CHEQUEO CON EL USO DEL PROGRAMA SAP2000

. 1 T T T T i I B v o wwr e swwa
l A1schasoe STEEJ SECTION GHECK Undlts: ‘_l‘oln-mr ], EAREIRAR 1
Frame 1D: 887 Station Loc: 2.000 | Section !ID: U2R60X8A == |
Element Tyipe: Moment Resi:lstfing Classificlation: Compact
L=2./000 | | En
A=0.0045| 122-9.001 | 183=0.006 | | :
5223,0 N!ll l SSSEI 815 3‘22'—'!8.155 r33=0.373 -
E=20389020.00 £y=25311.0800 HH i
TI’ 7 l T
PFMSS-M[Z} ll)emandzicaganity Ratio isi [0.597 = 0.222 + 0,362 + |8.012
| slrness CHECK 'thcss & _MOMENTS '
P M33 H22 V2 ['H)
conmbo congr 151.208 !99.?80‘ ~0.838 =11.3875 390
AXIAL FORCE & BIAXIAL MOMENT| DESIGN | (H2=1))
fa | | Fa Ft
Stress, Allowable aupwablg
axial 88768.011] 14789 .'183[ 15186.60 '
Fb Fb Fe cn K L b
| __Stress| Allowablel Allowablel Factor Factor Facter| Factor
Maj,or Bending 68}!8.{159 |167;05.v260 36146185.968 ﬁ.ﬂﬁl 1.00. ’1.{00! 1. 047
ll’linlor‘ lBjndin'g 296,577, 18989.258 6328'75.53&6 . 008 | 41608 000
-SHEAR DESIGN .
Fv FU Stress
Stress Allowable Ratio|
Ha jor‘ Shear ’1068 'Ml ﬂ912b ’!lﬂﬂ 0.108
_Minor Shelar | | 111.368] Ae124.h08 | 0.001 | | 1

? .

[
24"

NI

e
SR 24y f1/8
/Ervi/gh
Mok 33 -
E-?/d"f_,\’ i 1/8"
4
, .
/ r 18"

SECCION R1=Ri (VIGA DE RIGIDEZ VR)

* Fig. 189.- SECCION DE LA VIGA DE RIGIDEZ

40"
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VERIFICACION ESTRUCTURAL DE LA TORRE

/’7 L/ /A
S TS |
LSS |

S :
59

Fig. 190.- Disefio del pértico de la torre o pilon.

Cheqgueando con el uso del programa SAP2000, ninguno de los elementos que conforman el
pértico requiere acero estructural, aun sometiéndolo a las combinaciones de carga horizontal

de sismo o de viento. El acero a colocar en cada elmento estructural es por cuantia minima: -

Asmn=0.01bd
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Fig. 191.- Disefio del pértico de la torre o pilon.
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CALCULO DEL ACERO EN COLUMNAS DEL PORTICO

Pd := -224.9%0n
PL:=-73.2&0n .
};4{ |
PI:= 3-PL I‘
4 | §
PI=-1.994x 10 kg |
- G |
Md :=-177.8%on-m ! —
o VARIABLE (223 - 189 l
ML := -77.740on-m SECCION A—A

MI:=.3-ML

' 4
MI =-2.116x 10 kgm
b := 80cm

d:= 18(bm h:=187m

k
fo := 240—2-
2
cm
k
Fy = 4200—2-
sz

Pu:=1.3Pd + 2.17(PL + PI)
Pu = —4.529% 10" kg

Mu = 1.3-Md + 2.17.(ML + MI)

Mu = —4.087x 10’ kgm

Ms :=2.4ton-m Por Sismo

eu :=0.003 ey :=0.002 B1:=0.85

Ch = eu-d

ey + eu

Cb =1.08m
ab :=B1-Cb
Pb := .85fc-ab-b Pbl :=.434b-d-(fc)

6
Pu = -4.529x 10 kg Pol=15x107ke

e:=— e =0.902m
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dl := 10cm ¢:=.85 As = lcm2

AsFydl) | fo-b-d°

Pu:=¢- m T Ecuacion 1
e+ — 3le+—
ARGy
2 g
As m Mu - .323(fc-b-d ) Ecuacién 2
) Fy-d1
As = —0.576m2 NO REQUIERE ACERO POR CALCULO
Asmin := .01-b-d " ACERO MINIMO
. 2
Asmin = 0.014m
Asmin
Nyar = ;
5.06cm
Ny or = 28458 Se colocara 29 varillas de 1" de ¢
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CUARDRO No. 07.- VERIFICACION ESTRUCTURAL DE LOS CABLES

CUADRO DE TIRANTES DEL PUENTE ATUMPAMPA

TIRANTES
1 2 3 4 5 6 7
N° DE BARRAS 4 2 2 2 2

Diametro ¢ (mm) 36 32 32 32 32 32 32
Area nominal (cm?) 10.18 8.04 8.04 8.04 8.04 8.04 8.04
Limite elastico convencional Fy (kg/cm?) 11,000.00 | 11,000.00| 11,000.00| 11,000.00| 11,000.00( 11,000.00| 11,000.00
Resistencia a la traccion fs (kglcm?) 12,500.00 | 12,500.00| 12,500.00| 12,500.00} 12,500.00| 12,500.00| 12,500.00
Variacién tensional por fatiga .2fs. 2,500.00 2,500.00 2,500.00 2,500.00 2,500.00 2,500.00 2,500.00
Esfuerzo admisible Fa (kg/cm?). 9,375.00 9,375.00) 9,375.00] 9,375.00/ 9,375.00/ 9,375.00] 9,375.00
Fuerza admisible en servicio P (kg). 52,490.63 | 41 ,456.2‘5 41,456.25| 41,456.25| 41,456.25| 41,456.25| 41,456.25
Fuerza actuante en servicio Ps (kg). 201,900.00| 53,320.00| 53,870.00| 59,950.00| 64,270.00| 62,450.00| 57,810.00
Fuerza admisible resistente Fr (kg/cmz) 209,962.50| 82,912.50| 8291250 82,912.50| 8291250 82912.50| 82,912.50
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VERIFICACION DE LA VIGA TRANSVERSAL

Viga Transversal: Seccion compuesta viga metalica - losa de concreto

AR vET A

Calidad de los materiales
Acero de de la viga: A36 : Fy := 2530k_g
cm2
) kg ,
Concreto de la losa: (fc) :=240—— w307 — 33
cm
SECCION |
! 'O %er”
Viga metalica sin losa de concreto (Extremos) D :=760mm |
_Jﬁjzﬂasi
Ala superior Alma Ala inferior
bfs := 300mm tw := 12.7mm bfi:= 27.9mm "
. tfs + dw + ffi
tfs := 25.4mm dw := 762mm tfi := 25.4mm b= —
yb = 0.406m
o DS+ tw-dw’ + bfi-tf
. 12
2 2 N2
tfs dw tfi
i1:= bfs-tfs-(yb — tfi — dw - —2-) + tw-dw-(yb - tfi - —2-) + bﬂ-tfi-(yb - —2-)
lo=4.687x 10~ *m* 11=1291x 10" >m* l'=lo+ 1 1=176x 10 “m"
1 _3 3 - 2
Z:= —b Z2=433x10 "m A :=bfs-tfs + tw-dw + bfi-ffi A =0.018m
y

My = Fy.Z My = 1.095x 10° kgm

Ala Superior Alma Ala inferior 4 My
bfs tfs tw dw bfi tfi
300mm 254mm  127mm  762mm 27.9mm  25.4mm 433(x:m3 109.%on-m
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VERIFICACION DE LA VIGA TRANSVERSAL

Viga Transversal: Seccién compuesta viga metalica - losa de concreto

Calidad de los materiales

Acero de de la viga: A36: Fy = 2530=k§=-
cm2
. kg
Concreto de la losa: fc:=210——
cm
SECCION I
Viga metdlica con losa de concreto D = 870mm
Ala superior Alma Ala inferior
bfs := 300mm tw:=12.7mm bfi:=27.9mm
tfs ;= 25.4mm dw := 820mm ffi == 25.4mm
_ tfs + dw + ffi
- 2
yb = 0.435m

_ bfs-tfs’ + tw-dw’ + bfitf’
- 12

lo:

k
Fys == 4200=92

cm

Losa de concreto

tc :=175mm

bc :=2250mm

C :=0.85fc-a-bc
a
X =
.85.fc

Myc :=C.d1

D
Mys :=As-Fys H';j +1c - ’5‘| Mys = 2.9x 104kgm

X =

TN =5

As = 11.43cm2
As-F .
a:=====y§— a=0012m a<tc OK
0.85-fc-bc
C=4.801x 10*kg T:= As-Fy T=2.892x 10' kg
.0lcm D
d1 :=-; +tc~a d1=0.598m

Myc = 2.871x 10* kgm MOMENTO RESISTENTE DEL CONCRETO

a MOMENTO RESIT. DEL ACERO
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tfs ) aw)? tfi )
M= bfs~tfs-(yb —tfi — dw - 7) + tw-dw-(yb - ffi - T) + bfi-tfi‘(yb - ‘2—)

lo=5.84x 10" *m? 1=1.488x 10" > m® li=lo+ 11 1=2.072x 10" 3m?
| _
Z:=— Z2=4759% 10 °m®>  A:=bfs-tfs + tw-dw + bfitfi A = 0.019m2
y
My :=Fy.Z My = 1.204x 10° kgm MOMENTO RESISTIDO POR LA VIGA DE ACERO SOLAMENTE
MY := My + Myc MY = 1.491x 105 kgm MOMENTO TOTAL RESISTTENTE POR LA VIGA TRANSVERSAL ( SECCION Il)
Ala Superior Alma Ala inferior Z My
bfs tfs tw dw , bfi tfi 3
cm ton-m

300mm 254mm  12.77vm 820mm 279mm  25.4mm 4,756 149.10
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VERIFICACION DE LA VIGA TRANSVERSAL

Viga Transversal: Seccién compuesta viga metalica - losa de concreto

Calidad de los materiales

Acero de de la viga: A36 : Fy := 253o=|5—gf.
(:m2
. kg
Concreto de la losa: fc:=210==
cm2
SECCION il
Viga metdlica con losa de concreto D := 88omm
Ala superior Alma Ala inferior
bfs := 300mm tw:=12.7mm bfi:=27.9mm
tfs := 25.4mm dw := 840mm tfi := 25.4mm

bm ffs + dw + tfi
” 2

yb = 0.445m

. Distfs’ + twaw’ + it
B 12

‘ k VAR 30" = 33
Fys := 4200=gz=
cm
R_it'%i®
// )
e
7727 /}’77’)7/;/'-—;":3}-@25
_ adlm
Losa de concreto
tc :=175mm As = 11.43::m2
bc :=2250mm - As-Fys a=0012m a<tc OK
0.85-fc-bc
C:=085fc-abc  C=4.801x 10'kg T:=As-Fy  T=2.892x 10'kg
a
X:= X :=.0lcm D
85-fc dli==+tc-a dl=0608m
Myc :=C-d1 Myc = 2.917x 104 kgm MOMENTO RESISTENTE DEL CONCRETO

D a
=As-Fys || = | +tc -2 MOMENTO RESIT. DEL ACERO
Mys := As-Fys [( 2) e 2} Mys = 2.945x 10*kgm
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tfs )2 w2 i)
11:= bfs-tfs-(yb —tfi—dw - ?) + tw'dw-(yb — tfi - —;) + bfi-tfi-(yb - 3-)

lo=6277x 10~ *m? M= 1.559% 107 m? li=lo+ 11 1=2.187x 10 “m"
I _
Z=— Z=491x 107 > m® A:=bfstfs + tw-dw + bfiti A = 0.019m>
y
My :=Fy.Z My = 1.242x 10° kgm MOMENTO RESISTIDO POR LA VIGA DE ACERO SOLAMENTE
MY := My + Myc MY = 1.534x 10° kgm MOMENTO TOTAL RESISTTENTE POR LA VIGA TRANSVERSAL ( SECCION ill
Ala Superior Alma Ala inferior zZ My
bfs tfs tw dw bfi tfi 3
cm ton-m
300mm 254mm  12.7mm  840mm 27.9mm  25.4mm 4,910 153.4
Verificando: 1.3(MD + 5/3(ML+MI)) Patron de comparacion con el momento ultimo méximo entre todas las vigas transversales
' (ton-m)
SECCION | 50.91 < Mn1 = 109.5 ton-m .... OK.
SECCION 11 : 87.24 < Mn2 = 149.1 ton-m .... OK.
SECCION 1l 145.56 < Mn3 =153.4 ton-m .... OK.
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5.2  SELECCION DE ALTERNATIVAS.

Para el analisis de Puentes Atirantados, por lo mismo la estructura del Puente Atumpampa se ha
demostrado que existen dos alternativas, cada una con sus ventajas y desventajas.

5.2.1 Analisis Lineal

El andlisis lineal permite un andlisis dentro del rango elastico, en donde los materiales no estan
sometidos a su maximo desempefio; por lo mismo los elementos y por ende la estructura en su
conjunto se encuentra segura ante el trabajo realizado por esta.

5.2.2 Analisis No-lineal

El analisis no-lineal permite optimizar el trabajo de los materiales en los elementos estructurales, el
trabajo que realizan en este caso es en el rango plastico. Sin embargo, el hecho de que el material
esté trabajando 6ptimamente, la tolerancia o margen de seguridad es pequefio; por lo mismo la
calidad del material y el proceso constructivo debe ser infalible.

5.3 CONTRASTACION DE LA HIPOTESIS.

La metodologia seguida para el analisis de los purentes atirantados, nos ha permitido determinar
como la aplicacion de los diversos métodos estructurales nos dan resultados confiables para
disefiar con seguridad y economia. Por tanto, debe admitirse la importancia de estos potentes
metodos de analisis. Esto coadyuvara a la diversidad de propuestas estructurales, asi como
mejorara la calidad de disefio y sistemas constructivos.

El uso de los metodos de analisis estructural usados junto al metodo siismico nos permite obtener
todas las variables que se requieren para el disefio de la estructura: Por eso, la propuesta de
Analisis Estructural del Puente Vehicular Atumpampa y su correspondiente disefio servira de base
para el analisis y disefio de otros puentes y/o estructuras de mayor envergadura.

El estudio, nos permite inferir que para el caso del Puente Atumpampa, el costo estimado promedio

es del orden de NUEVE MIL DOLARES AMERICANOS por metro lineal. En tal sentido el
presupuesto es del orden de DOS MILLONES SEIS CIENTOS MIL Y 00/100 NUEVOS SOLES.
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Vi. CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

La investigacion realizada nos permite llegar a lo siguiente:

6.1

a)

b)

d)

€)

CONCLUSIONES

Como resultado del estudio efectuado se han presentado las técnicas para implementar el
estudio de las no-linealidades geométricas en el area de los Puentes Atirantados, teniendo
en cuenta los tres tipos principales efectos de no-linealidades como son:

e |a interaccién de las Fuerzas Axiales y Momentos Flectores segin la Teoria de
Elasticidad de Segundo Orden.

e Las no-linealidades debido a grandes desplazamientos de los elementos de Ia
estructura por medio del estudio de la Matriz de Rigidez Geométrica.

¢ Fl efecto del Peso Propio (0 catenaria, mas en cables que en barras) y su influencia en
el comportamiento no-lineal de la estructura.

En el estudio del Puente Atumpampa se llevaron a cabo varios Analisis de la estructura para
determinar la influencia de los efectos de segundo orden en el comportamiento final del
puente y en la distribucion de los esfuerzos en sus elementos.

El analisis del efecto de las no-linealidades no solo se limitd al caso de cargas estaticas,
sino también al campo de las cargas moviles y cargas dinamicas, mostrandose el cambio en
los periodos y modos de vibracion del puente por efecto de la inclusion de las componentes
no-lineales en las comespondientes matrices de rigidez de los elementos de la estructura.

En lo referente a la evaluacién de la estructura para el paso de la carga viva vehicular
HS25, se ha determinado que el esquema de construccion propuesto es adecuado por
cuanto se cumplen con los objetivos del sistema adoptado.

En la etapa de disefio estructural, se ha podido comparar los esfuerzos generados en la
estructura bajo el esquema final de la misma, con las correspondientes fuerzas y momentos

resistentes de la estmctura.
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6.2

a)

b)

d)

Como resultado de esta comparacion resulta que fa alternativa propuesta es adecuada, por
cuanto se ha comprobado que la superestructura del Puente Atumpampa posee la suficiente
capacidad resistente como para soportar la sobre carga vehicular HS256 (AASHTO
STANDARD).

RECOMENDACIONES

Si se toma en cuenta los resultados del analisis inelastico para el disefio se debera tener en
cuenta un buen proceso constructivo.

En un andlisis inelastico se debera tener en cuenta las maximas cargas permanentes, vivas
y/o moviles; asi como las cargas de sismo y de viento.

Sera importante realizar un andlisis mas minucioso en el rango plastico y utilizando el
método de elementos finitos.

Es preciso indicar ademas que se deben.realizar mas estudios de comparacién entre
cargas vehiculares de AASHTO ESTANDAR y LRFD y para otro tipo de puentes.
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