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RESUMEN 

Este trabajo está orientado al estudio de Puentes Atirantados, empleando los diferentes 

Métodos de Análisis como el Matricial, de Elementos Finitos y uria Introducción al Análisis 

Plástico, se usó como herramientas el Programa SAP2000, el Lenguaje de Programación Math 

Cad y la hoja de calculo Excel para el caso de líneas. 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 

investigación. 

Como aplicación al presente estudio se incluye el Análisis del Puente Atumpampa, ubicado en 

la Carretera Fernando Belaunde Ferry, sobre el Río Cumbaza, Distrito de Morales, Provincia y 

Región San Martín, 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 i.ntermedios que son un inconveniente en los ríos de la Selva, en 

segundo lugar el u~o ade<(uado de los materiales tradicionales y no tradicionales, 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 sísmica y fuerza 

de viento; la particularidad en uno de los modelos para el análisis consiste en el reemplazo de 

los tirantes centrales por elementos. No-Lineales y fue considerado además el efecto P-Delta, 

este último es importante para elementos estructurales que están sometidos a excesivas 

compresiones como es en el caso de los elementos de la viga de rigidez, así mismo en la zona 

de los apoyos de la viga de r.igidez. Finalmente se realiza una verificación comparativa para los 

elementos principales críticos del Puente. 

Palabras Clave: Análisis plástico, Preesfuerzo, efecto P-Delta, 

xi 



l. INTRODUCCIÓN 

1.1 GENERALIDADES 

En los últimos años la Ingeniería de Puentes ha experimentado notables cambios con la 

incorporación de nuevas técnicas y concepciones en el análisis y diseño de estructuras. 

Dentro de estos cambios los Puentes Preesforzados y los Puentes Atirantados, estos últimos 

constituyen una clara muestra de los avances logrados en diversas áreas y campos de la ingeniería. 

Los Puentes Atirantados, al igual que los Puentes Colgantes, se encuentran clasificados dentro del 

grupo de Puentes sostenidos por medio de cables. 

o 
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 retención por lo cual, comportamiento y la concepción 

misma de ambo tipos de estructuras son diferentes. 

La implementación de los puentes atirantados, surge recién a partir de la segunda mitad del siglo 

pasado, aplicando en la práctica un antiguo concepto; que es el de construir puentes sostenidos por 

medio de cables de retención inclinados. 

Si bien la idea misma de este tipo de puentes no es nueva, su aplicación practica si lo es, debido a 

que la construcción de estos puentes ha sido posible gracias, al desarrollo de la Ingeniería en 

diversos campos tales como las modernas técniGas de fabricación de cables de retención, la 

implementación de nuevos sistemas de construcción, el desarrollo en la tecnología de materiales 

como el hacer, así como los nuevos enfoques y concepciones en el análisis y diseño 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 presentación de los Puentes Atirantados, 

enfocando principalmente los conceptos básicos para su análisis y diseño. 

1 



La aplicación de la investigación 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 diseñado para una sobre caga vehicular HS25 del Reglamento Americano de 

Puentes (AASHTO - Standard), para dos vías, cargado para dos camiones del tipo indicado 

simultáneamente, esto significa para una sobre carga simultánea de 90 toneladas; sin embargo por 

razones de seguridad (coeficiente de seguridad 2) solo se indicará como capacidad normal 45 

toneladas. 

La Sobrecargá vehicular HS-25 (AASHTO - Standard) está dentro de los estándares de 

sobrecargase vehicular mas actuales conjuntamente con las recomendaciones de la norma 

AASHTO-LRFD. 

Como parte de esta tesis se plantea una alternativa para un análisis mas refinado mediante la 

aplicación del Análisis de Segundo Orden y la evaluación del comportamiento No-lineal de la 

Estructura. En base a los resultados del análisis de efectúa posteriormente la verificación estructural 

de algunos elementos principales (los mas críticos) de la Superestructura. 

Para el análisis del mencionado Puente se cuenta con datos de estudios de suelos, datos de 

estudios hidrográficos y estudios topográficos esenciales. 

2 



U. MARCO TEORICO 

2.1 ANTECEDENTES Y JUSTIFICACION 

2.1.1 ANTECEDENTES, PLANTEAMIENTO, DELIMITACION Y FORMULACION DEL 

PROBLEMA. 

La geografía de nuestro país es tan variada, y los pueblos muchas veces se encuentran 

incomunicados por la falta de vías de comunicación terrestre, las mismas que en muchos casos se 

comienzan a construir en forma de caminos de herradura, luego se van mejorando para cambiar de 

categoría hasta tener una mayor importancia, pero sucede que se encuentran ante barreras 

inicialmente infranqueables como es la presencia de ríos, quebradas profundas, que requieren de la 

construcción de Puentes. 

La construcción de estos puentes resolverán el problema socioeconómico de la zona que busca su 

progreso, pero plantear una solución 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 apoyados, 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 será usado en su construcción, que puede ser 

concreto, acero, madera, mixto o compuestas (concreto y acero), con secciones constantes y 

variables, etc. 

La Región San Martín no es ajena a esta problemática y existen muchas cuencas hidrográficas 

como son la cuenca del Huallaga, del Mayo, del Cainarachi, del Cumbaza, del Shilcayo, etc. 

Precisamente en la cuenca del Cumbaza existe el río Cumbaza que baña las tierras de Tarapoto y 

que dado su crecimiento demográfico tiene la urgente necesidad de ordenar la circulación vial en su 

territorio; esto es, es urgente el trazado y construcción de un anillo vial o vía de evitamiento como 

también se llama, que definitivamente exige la construcción de un puente sobre el río Cumbaza, 

teniendo como principal alternativa la prolongación del Jr. Alfonso Ugarte en el Sector Atumpampa. 

En base a los aspectos considerados en relación con el problema existente, nos planteamos la 

siguiente interrogante: ¿De que manera resuelve el problema de continuidad de tráfico el diseño y 

construcción de un puente atirantado sobre el río Cumbaza en el Sector Atumpampa? 

ANTECEDENTES DE LA INVESTIGACION: 

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

la ciencia, la misma que en forma somera pongo a consideración: 
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2.100 a.c. Se encontró la realización más antigua del concepto de preesfuerzo en los barcos 

egipcios donde se usaba una precompresión longitudinal 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 utilizó tirantes sensores de hierro 

atravesando bloques de mampostería o concreto y fijándolos por medio de tuercas. 

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

concreto. 

1,909 Koenen ensayó una cabilla de acero corriente (esfuerzo admisible = 1 ,200Kg/cm2) cuando el 

fenómeno de la fluencia era desconocido. 

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

1,927 Eduardo Torreja en España, utilizó la idea del pretensado para evitar la fisuración y limitar el 

alargamiento de los tirantes en el tramo central del acueducto de Tempul. 

1 ,928 Eugene Freyssinet, Francia, usó 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 aplicación del preesfuerzo, construyendo el puente Luzancy 

1 ,950 En el Perú el Ingeniero Pedro Lainez-Lozada inició la aplicación del Concreto Preesforzado 

con el puente "Fortaleza", construido en Quincemil- Cusca. 

1,952 Los Ingenieros Torreja y Freyssinet fundaron la Federación Internacional del Hormigón 

Pretensado. 

1 ,Q55 En Lima, para la construcción del puente "El Emisor'', el lng. Eduardo Young Bazo trajo la 

patente Freyssinet. 

1 ,960 El Ingeniero Guillermo Payet construyó 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 Perú 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 

2.1.2 JUSTIFICACION DE LA INVESTIGACION. 

Esta investigación se justifica por las siguientes razones: 

a) Por el aporte teórico a favor de la comunidad universitaria de Ingeniería Civil de la UNSM-T, 

ya que coadyuvará al desarrollo de la ciencia y tecnología de puentes. 
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b) Por que se trata de una innovación de avanzada la propuesta de diseño de un puente 

atirantado como solución del puente sobre el río Cumbaza en el sector Atumpampa. 

e) Porque su construcción contribuirá a la mejora del paisaje de la zona convirtiéndose en un 

lugar de atractivos turísticos de Tarapoto. 

2.1.3 DELIMITACION DE LA INVESTIGACION. 

Para la presente investigación se ha considerado el Análisis de Puentes Atirantados, limitando su 

aplicación al análisis de la Superestructura del Puente Atirantado sobre el río Cumbaza en el sector 

Atumpampa. 

2.2 OBJETIVOS 
t(J 

La investigación persigue los siguientes objetivos: 

2.2.1 OBJETIVO GENERAL 

Presentar los diferentes métodos de análisis estructural para puentes atirantados. 

Efectuar el Análisis Estructural de un puente atirantado sobre el río Cumbaza en el Sector 

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

·2.2.2 OBJETIVOS ESPECIFICO$ 

Aplicar los métodos matriciales y de elementos finitos con el fin de optimizar los 

resultados a usar en el diseño 

Determinar la luz del puente. 

Determinar la geometría de la estructura. 

Efectuar el modelamiento estructural del puente atirantado. 

Efectuar el análisis 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 análisis de segundo orden. 

Efectuar las verificaciones estructuralmente de los cables de retención. 

Efectuar el Análisis Sísmico del puente atirantado. 

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

estudio comparativo más conveniente. 
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2.3 SUSTENTACION BIBLIOGRAFICA. 

En este ítem desarrollaremos los aspectos teóricos que fundamentan el diseño de los puentes 

atirantados, absolviendo en forma precisa y clara los diversos conceptos y su aplicación coherente 

en armonía con los objetivos propuestos. Según esto se tiene: 

2.3.2 DEFINICION Y DESARROLLO MODERNO DEL SISTEMA DE PUENTES 

PREESFORZADOS. 

Definición de preesfuerzo (1): 

Someter el concreto a esfuerzos previos, tal que después de que actúen las fuerzas externas (peso 

propio, peso muerto, montaje, sobre carga, etc), de tal manera que el concreto siempre trabaje a 

compresión o a tracciones mínimas 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 tracción del concreto mediante la introducción de 

tensiones artificiales de compresión antes de la aplicación de las cargas exteriores y luego las 

tensiones totales permanentes, bajo todas las hipótesis de carga consideradas, deben quedar 

comprendidas entre los límites que el material pueda soportar indefinidamente. 

Ventajas del concreto preesforzado: 

1.- Aprovechamiento de la sección de concreto 

Se aprovecha toda la sección haciéndole trabajar íntegramente a compresión 

2.- Longitud de la estructura sobre apoyos 

Se utiliza para salvar grandes luces con el menor número 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 función del menor peralte las estructuras son aligeradas en su peso y se puede colocar menos 

apoyos o columnas mas esbeltas que redundan en menor volumen de obra 

5.- Cuantía de acero 

En el concreto armado el coeficiente de seguridad en el cálculo de acero es de 2 por lo que solo se 

utiliza el 50% de su límite de fluencia. En el concreto preesforzado el acero de pretensar se utiliza 

entre el 60 al70% de su esfuerzo de rotura, lo cual significa menor cuantía de acero. 

6.- Durabilidad de la estructura 

La.s fisuras que se generan permiten el ingreso de oxígeno que se introduce hasta llegar al acero e 

inicia su corrosión, por cuanto al evitar la fisuración del concreto el acero en general se ve 

protegido de la corrosión y agentes externos. 

(1) T.Y. LIN, Concreto preesforzado, pág. 17 
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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 pórtico 

H) Atirantados (stay cable) 

A) Puentes simplemente apoyados 

Es el más simple de construir por las siguientes consideraciones: 

1.- Generalmente los tendones obedecen a una sola curva que casi siempre es una parábola 

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

-- -· ... ,._ ... ::;-=;; G;-e;::!oncar a; costaao oe .su uo1cac1on aennmva v 1ueao ¡zaaas o 1anzaaas a su 

posición. 

4.- Su fuerza postensora es mayor que en el caso de ser continua. 

Ejemplo: Puente SONDOR 

Otro ejemplo es el puente Sumbay en Arequipa 

Fi~. 1.- Puente Sumbav 

B) Puentes continuos 

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

siguiente: 

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

tanto la sección puede ser de menor altura 

2.- l::n los apoyos el momento negativo es tomaao oor ~os mismos tenaones oasanao oo.r ia tiora 

superior. 

(2) T.Y. LIN, Concreto preesforzado, pág. 32 
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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 fricción. 

4.- Nos da ocasión a trabajar la estructura considerando variación 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 Nácara: Piura 

t------ -~ ·==-LI 
Fía. 2.- Comoaración del refuerzo entre el concreto armado v el concreto oreesforzado 

Fía. 3.- Puente Ñacara- Chulucanas- Piura 

C) Puentes con dovelas sucesivas orefabricadas in situ. 

El orincioio de este tioo de cuentes de construcción oor tramos sucesivos. es hacer sooortar a la 

parte ya construida el peso propio del tramo siauiente + peso de encofrados v accesorios. Cada 

"tramo" toma el nombre de dovela y se une al anterior cuando adquiere resistencia y se convierte en 

autoportante sirviendo a su vez como base de arranque oara un nuevo avance. 
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La estabilidad de cada ménsula se asegura en cada etapa de la construcción por cables de 

preesfuerzo cuya longitud va creciendo en cada dovela. Los grandes problemas de cálculo en este 

tipo de puentes radica en el mayor número de secciones que hay que comprobar y que en el 

análisis se debe integrar el factor tiempo, es decir que durante la construcción empiezan a aparecer 

las propiedades no elásticas de los materiales puestos en obra, tales como la fluencia del concreto 

y la relajación del acero, además de la redistribución de los esfuerzos en una estructura que se 

hace continua al final. En la etapa constructiva se debe prestar la máxima atención a lo siguiente 

para obtener buenos 'resultados: 

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

2.- La sumatoria de los cambios angulares en los duetos para evaluar las pérdidas por rozamiento. 

3.- La calidad de la inyección de los duetos 

La losa transversal lleva cartelas ·importantes en la unión con las almas mejorando su 

empotramiento haciendo ondular su línea media, lo que permite la utilización 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 determinación de las contraflechas que hay que dar a los equipos 

móviles de encofrado. 

En la fase isostática de la construcción de voladizos las deformaciones se deben a: 

1.- Peso propio de las dovelas. 

2.- Peso del equipo móvil de encofrado para el vaciado del concreto de cada dovela. 

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

Cuando se unen todas las dovelas el tablero pasa _a ser hiperestático, pero continua sufriendo 

deformaciones que están relacionadas a las siguientes operaciones: 

1.- Tensado de los cables de continuidad 

2.- Retiro de los equipos móviles 

3.- Supresión de apoyos provisionales 

4.- Colocación de cargas muertas. 

5.- Deformaciones diferidas debidas a la fluencia del concreto 

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

las dovelas: 

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

ménsulas, se considera durante la construcción aumentar la altura de cierre en la clave del tablero y 
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conservar en las fibras inferiores de las secciones cercanas a la clave compresiones residuales del 

orden del 1 0% del postensado longitudinal. 

Después de su construcción por voladizo, los voladizos deben unirse entre sí 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 más rígida que la articulada, además 

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 ríos o en el caso de pasos a desnivel permite la circulación de las vías 

acomodándose también al caso de pilares de gran altura. 

2.- Este tipo de puentes permite la fabricación 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 ejecución y porque aún en el caso de dovelas 

vaciadas in situ éstas se realizan normalmente vaciando 2 dovelas por semana y por voladizo. 

4.- Su costo más económico le permite entrar en competencia con los puentes metálicos para 

grandes luces. 

Ejemplo: Puente Tahuamanu: Madre de Dios 

Fig.5.- Puente Tahuamanú -
Sección transversal 

t-1g. 4.- Puente Tahuamanú -
Madre de Dios 
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0) Puentes con dovelas sucesivas orefabricadas en olanta. 

Ejemolo: Puente de Seohue. en Korea 

,• 

0) Puentes en arco 

Fig. 6.- Puente de Seohue 
dovelas prefabricadas 

El arco mismo de estos puentes es un elemento cuva fibra inferior trabaja a compresión oor lo tanto 

el arco puede ser de concreto armado o de acero. El tablero puede ser sobre el arco. intermedio o 

debajo del arco formando un tirante entre las bases del arco. 

Ejemplo: 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 

cimentación para tomar las fuerzas 

horizontales. 

· Ejemplo de puente en arco con tablero 

inferior es el puente Bolognesi, (Piura) de 

159m, las bases del arco están unidas por 

un tirante metálico de sección cajón, el 

tablero se soporta del arco mediante 

péndolas DYWIDAG. El ancho de calzada 

es de 18.30m y las péndolas centrales (4 

barras 121 36mm grado 150K) miden aprox. 

30m en la clave. 

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

Fig. 8.- Púente Bolognesi - Piura 
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F) Puentes tioo oórtico 

Este tipo de puentes tiene inteorados el tablero con los estribos. en alounos casos el estribo puede 

ser también postensionado. 

Ejemplos de este tipo: es el Puente Levva v el puente Casinchihua aue se muestran a continuación 

Puente Levva ubicado en Rodríouez de Mendoza. es un pórtico postensado con apoyos articulados 

v el Puente Casinchihua ubicado en tramo carretero entre Abancav v Cusco. este corresponde a un 

puente tipo integral. 

--------------

Fig. 9.- Configuración Geométrica: Puente Casinchihua {Puente Integral) - Aban~y -
CU7N" 

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

G) Puentes atirantados (stav cable) 

Continuando con puentes por voladizos sucesivos al lleoar a luces de 200m los inconvenientes se 

multiPlican debido al incremento de los momentos por peso propio. además aumentan las tensiones 

de compresión en la losa inferior y el número de cables postensados es mayor. Para superar estos 

inconvenientes se utiliza áridos ligeros y mayor armadura de refuerzo, pero la forma más eficaz es 
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aumentando el brazo de oalanca del oretensado, es decir separándolas artificialmente del tablero 

con cables exteriores que 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 y las cargas se 

trasladan a estos mediante los anclajes de los tirantes de la superestructura. 

Para la construcción de un segmento típico que contiene un obenque se deben realizar los 

siguientes pasos: 

1.- Lanzar el carro de encofrado (CDE) en posición de vaciado de concreto. 

2.- Colocar el elemento premoldeado dentro del encofrado y asegurar su posición fijándolo con 

barr:;1~ Pª-tensado a la 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 1 00% 

6.- Se relevan topográficamente 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 ubicación teórica para definir las medidas 

correctivas antes de pasar al siguiente segmento. 

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

Las consideraciones más importantes en este tipo de puentes son: 

1.- La variación de tensión bajo cargas de servicio es mayor por lo que se hace indispensable 

proteger los tirantes contra los fenómenos de fatiga. 

2.- La tensión máxima de utilización debe ser aproximadamente 0.4 de la resistencia a la rotura. 

3.- La variación de tensión admisible bajo carga alternada de dos millones de ciclos no debe 

sobrepasar los 20kg/mm2. 

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

2:5.2.2 LIMITACIONES DEL SISTEMA PRESFORZADO INTERNO EN PUENTES (3). 

Por experiencia de diseñadores 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. UN, Concreto preestorzaáo, páy. ov 13 



del elemento viga o losa, aun con la utilización de áridos de poco peso y aceros de alta 

resistencia, confirmándose 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 

líneas arriba. 

Fig. 11.-
Saturación de 
los cables de 
Preesforzado en 
la sección del 
puente 

2.5.2.3 RESURGIMIENTO DE LOS PUENTES CON CABLES DE PREESFORZDO EXTERNO 
(4) 

El resuroimiento de los puentes atirantados data de mediados del siolo XVII, cuando un Ingeniero 

veneciano de nombre Verantius ideó un puente sostenido con varias cadenas en diagonal. El más 

antiguo intento de construir un puente atirantado sin embargo, se remonta recién al año 1784 

cuando un Ingeniero Alemán C. T. Loescher, diseñó una estructura de este tipo hecha 

completamente en madera. 

Los primeros puentes atirantados que se construyeron fueron en realidad una combinación de los 

conceptos de puentes de suspensión 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.l. 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 diseñado 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 sostenían el puente. Los 

(4) M.S.TROITSKY, Cable- Stayed Bridges, pág. 8 
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negativos comentarios de Navier (respetado científico 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 ocasionó el colapso del puente 

sobre el río 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 río 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 

diseñada. 

Pese a todo ello el principio de usar cables inclinados para soportar la superestructura de un puente 

no se desvaneció del todo de la mente de los ingenieros. 

En 1855, en los Estados Unidos, Jonh Roebling usó un sistema basado en cables de acero para 

reemplazar a las cadenas de suspensión al construir un puente de 280m de luz aguas abajo de las 

Cataratas del Niágara (Niágara Falls Bridge). Los dos tableros uno debajo del otro estaban 

soportados por cables parabólicos y por cables inclinados usados en su construcción. Por el tablero 

superior corría una línea férrea, mientras que el tablero inferior servía como puente peatonal. 

Unos años después, en 1883, Roebling empleó los principios usados en el Niágara Falls Bridge 

para construir el Brooklyn Bridge en Nueva York, una de las más impresionantes obras de 

ingeniería de nuestra era. 

Este Puente con una luz 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, lográndose con este último 

material hasta el doble de la resistencia obtenida con el hierro . 

..... .-:;;- ;;~ ~.;it.; i:;ii Inglaterra, en 

1872, Ordish and Le Flevue 

construyeron el Puente Albert 

Bridge sobre el río Támesis, con 

una luz de 122 m. 

Fig. 12.- Detalle de la 
disposición de los Cables en 
el Puente Brooklyn 
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El tablero de este puente es Jo suficientemente rígido como para permitir que Jos cables puedan 

unirse al tablero en puntos razonablemente separados. Los cables de este puente fueron hechos 

mediante barras rolladas. 

~..a virtual proscripción de los 

puentes atirantados durante los 

siglos XVIII y XIX puede 

atribuirse principalmente a la , 

carencia de los conocimientos 

técnicos necesarios y de los 

métodos de análisis necesarios 

para determinar los esfuerzos en 

los elementos que constituyen la 

estructura. 

¡~---

Fía. 13.- Albert Bridae - Londres 

La falta de una cabal comprensión 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 

rápido desarrollo. 

Por otra parte los materiales disponibles en aquel entonces no eran los más adecuados para el 

desarrollo de puentes atirantados. Materiales como la madera, varillas metálicas o cadenas, no son 

los más deseables para soportar los esfuerzos y deformaciones a los que los elementos de un 

puente atirantado están 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 tensión bajo diferentes condiciones de carga, era necesario que la estructura experimentase 

sustanciales deformaciones, que empleando estos materiales, ponían en peligro a la estructurG 

misma. 

Los modernos puentes atirantados consisten de una superestructura de acero ó concreto armado 

que es soportada en uno ó más puntos por medio de cables que se extienden desde una ó más 

torres. 

El primer puente atirantado moderno, el Stromsund Bridge se concluyó en 1955 en Suecia. El 

puente fue construido por la firma alemana DEMAG, en colaboración con el Profesor F. Dischinger. 
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En un relativamente corto período de tiempo, desde 1955 a 1974, aproximadamente 60 puentes 

atirantados fueron diseñados y construidos. 

Estos primeros puentes atirantados tenían tan solo de 2 a 6 cables de sostenimiento en los tramos 

principales. El espaciamiento entre los puntos de retención era de 30 a 60 m, lo cual requería 

grandes rigideces flexionantes, con vigas de peraltes de 3 a 4 m. 

Las fuerzas de retención eran tan grandes que los cables se tenían que construir mediante sistemas 

de trenzado y unión de muchos otros cables. Los anclajes de estos cables eran bastante complejos, 

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

Pronto se encontró que gran parte de estas dificultades desaparecían si se usaba un número mayor 

de cables con espaciamiento entre sus puntos de anclaje de tan solo 8 a 15 m, de tal manera que 

se posibilite 1~ construcción mediante volados sucesivos, sin necesidad de una obra falsa. 

El desarrollo del sistema de puentes atirantados con múltiples cables determinó un cambio en el 

comportamiento del tablero y de las vigas principales. 

Estos elementos que inicialmente tenía básicamente el comportamiento de una viga apoyada entre 

los puntos de retención de los cables, se comporta bajo esta nueva configuración 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 más bien deben ser escogidos pequeños para evitar 

innecesarios momentos flexionantes a lo largo del tablero. 

P~u:ern~e Am~ CC~n~ pooos catili:es 
(~iJWIIIÍa® -~ aJfiiDilítm)l 

Puretrtte calbfes 
{C4illlll¡¡rolll:ailllliel,¡flw éil filrer.zas ai:afes \OOUIII¡¡¡tlesOOTh'll~ 

Fia. 14.- Comoortamiento del Puente oor la disoosición de los cables. 
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La ríoidez flexionante de los elementos estructurales del tablero estará oobernado por el pandeo 

ante las fuerzas de compresión 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 raíz de las limitaciones de salvar grandes luces con el 

sistema preesforzado interno, es cuando en el año de 1938, y se debe al Ingeniero Alemán F. 

Dischinger. Mientras construía un puente de suspensión para cruzar el Río Elba, cerca a 

Hamburgo, Dischinger determinó que la deflexión del puente bajo la carga del ferrocarril podía ser 

reducida considerablemente incorporando cables de retención inclinados exteriores en el sistema. 

Después de la Segunda Guerra Mundial, Alemania Occidental determinó que aproximadamente 

15,000 puentes habían sido destruidos durante el conflicto. En consecuencia, el período de post­

guerra permitió a los Ingenieros y constructores aplicar nuevos conceptos de diseño y construcción. 

Durante este período se disponía de muy poco acero por lo que se puso un gran énfasis al diseño 

con peso mínimo. Como resultado se lograron construir puentes que en algunos casos fueron hasta 

un 40% más livianos que sus predecesores (menor sección). El eficiente uso de los materiales y la 

rapidez de su construcción hicieron de los puentes atirantados el tipo de estructura más adecuada 

para emprender el proceso de reconstrucción. 

Este sistema rompió las limitaciones para puentes de grandes luces hasta la actualidad y hasta que 

se encontró 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 CONFIGURACIÓN GEOMÉTRICA DE LOS PUENTES DE PREESFORZADO EXTERNO O 

ATIRANTADOS 

2.5.2.5.1 Descripción general de los puentes atirantados (6). 

Un Puente Atirantado es básicamente una estructura soportada por medio de cables de retención 

inclinados, que conectan el tablero directamente con la torre ó pilón. En este esquema los cables 

principales toman directamente las cargas que actúan en el tablero, y las transmiten por medio de 

las torres ala subestructura. 

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

Los Cables·de Retención 

(5) M.S.TROITSKY, Cable- Stayed Bridges, págs 23- 27 
(6) M.S.TROITSKY, Cable- Staved BridQes, páQ. 4 18 



las Torres o Pilones 

El Tablero 

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

cargas actuantes sobre el tablero. 

Los avances en la Tecnología de Fabricación de los cables ha sido de fundamental importancia en 

el desarrollo de los Puentes Atirantados. Conforme ha evolucionado la concepción de los ingenieros 

respecto a los Puentes Atirantados, han ido cambiando no solo los patrones de distribución de los 

cables a lo largo del tablero y del pilón, sino también los parámetros de su comportamiento 

estructural y su influencia en el comportamiento final y en la distribución 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 cimentación del puente. Aun cuando la forma y 

configuración de los pilones puede variar, su comportamiento y función estructural dentro del 

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

La geometría y ubicación de las torres esta estrechamente ligada a la distribución y disposición de 

los cables de retención. 

El Tablero es el elemento sobre el cual se disponen las superficies para el tránsito de vehículos y 

personas. Su configuración geométrica así como los 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 distribución 

y número de los cables de retención, la magnitud de las cargas de diseño del puente y la técnica de 

construcción a emplearse. 

El diseño de estos elementos responde a consideraciones de tipo estructural, a parámetros 

económicos y de facilidad constructiva, y a criterios estéticos y arquitectónicos. Un Puente 

Atirantado debe reflejar armonía y compatibilidad de estos parámetros que se traduzcan en 

estructuras seguras, económicas y estéticamente agradables. 

En los capítulos siguientes se describe en mayor detalle las características principales y algunos 

criterios para el diseño de los cables, las torres y el tablero de los Puentes Atirantados. 

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

La disposición de los cables en los puentes atirantados es uno de los aspectos fundamentales en el 

diseño de puentes atirantados. Su influencia se ve reflejada no solo en aspectos relacionados a la 

(7) M.S.TROITSKY, Cable- Stayed Bridges, páy . .&..:> 19 



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

constructivos a emplearse ó a consideraciones económicas. 

En la dirección transversal la mayoría de las estructuras existentes consisten de un plano central de 

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

En principio es posible adoptar soluciones usando tres ó más planos de cables, con el ánimo de 

reducir los esfuerzos actuantes en la en la sección transversal del puente cuando el tablero es muy 

ancho. A la fecha tan solo en raras ocasiones se ha considerado esta alternativa de solución. 

(Danish Great Belt Bridge por ejemplo) 

En el sentido longitudinal existen varias formas de disponer los cables: 

a. Disposición en Forma de Abanico 

Todos los cables se unen en la parte superior del pilón. Muchos ingenieros prefieren esta 

disposición de los cables debido a que los cables se encuentran inclinados al mayor ángulo 

posible con las vigas principales. Los cables se encuentran así en una posición óptima para 

soportar las cargas muertas y permanentes, y las cargas vivas, produciendo la mínima 

componente de fuerza axial sobre los elementos de la superestructura. 

b. Disposición en Forma de Arpa 

Todos los cables son paralelos, sus anclajes en el pilón se encuentran distribuidos a lo largo del 

pilón. La disposición en forma de arpa permite un diseño del pilón más efectivo en comparación 

con la disposición en abanico, por cuanto en este último las cargas concentradas en el tope del 

pilón generan grandes fuerzas cortantes y momentos flectores en toda la altura del pilón, lo cual se 

traduce en un incremento en los costos debido al refuerzo adicional o al empleo de mayores 

dimensiones. 

c. Disposición en Forma de Semi-Arpa 

Los cables se encuentran anclados a lo largo del pilón, pero no son paralelos entre sí. 
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Fig. 15.- Disoosición lonaitudinal de cables en cuentes atirantados 

d. Disposición en Forma de Estrella 

En este tipo de disposición los cables no se encuentran distribuidos a lo largo del puente. sino que 

más bien convergen en un mismo punto. La disposición a modo de estrella ha sido usada hasta 

ahora, únicamente en el caso del North Elbe Bridge en Hamburgo -Alemania. 

;.ig. 16.- Puente 
de Strosund 
(Suecia) en 1956, 
Longitud del vano 
182m. 
Distribución de 
los cables en 
forma de Abanico 

rig. 17.- Puente 
de Oresund 
entre 
Dinamarca v 
Suecia Longitud 
del vano 490 m. 

Distribución de 
los cables en 
forma de Arpa 
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Fig. 18.- Puente sobre el estrecho de Fehmarn entre Dinamarca y Alemania. 
:>istribución de los cables en forma de Semi-aroa 
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Fia. 19.- Puente North de Elbe- Alemania: distribución de los cables en forma de estrella 

La principal razón para su empleo han sido consideraciones estéticas. La altura adicional de la 

torre sobre el punto más alto de conexión de los cables tiene mavores fines arauitectónicos aue 

estructural e~ 

Así por ejemplo los cables del North Elbe Bridge que convergen en un mismo punto del tablero 

funcionan a modo de un único cable. Esta disposición requiere además de un menor número de 

dispositivos de conexión cable-tablero al tenerse menos puntos de retención, y dan a la estructura 

un aspecto más agradable que si se dispusiese un único cable. 

La selección de la forma de disposición de los cables y del número de cables es dependiente de 

muchas variables como son por ejemplo: la luz del tramo, el tipo de cargas, el número de vías, la 

altura de las torres, factores económicos y consideraciones estéticas. 
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El factor costo tiene una gran influencia en esta selección. 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 ~ las vigas del puente y distribuirlas uniformemente a través del sistema 

estructural. 

Fia. 20.- Distribución esoacial de cables en Puentes Atirantados 

Usando los cuatro tipos básicos de disposición de los cables se puede generar una gran variedad 

de disposiciones posibles. Ejemplo de ello son el George Street Bridge, sobre el Río Usk, en 

Newport-lnglaterra, 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 combinación de la disposición en semi-arpa y la 

disposición 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 anclaje de los cables. 

Un mayor número de cables simplifica el anclaje de los cables a las vigas del puente y distribuye 

las fuerzas de una manera más uniforme a lo largo del puente sin necesidad de colocar un mayor 

refuerzo a las vigas en las zonas de anclaje de los cables. Además al aumentar el número de 

cables se provee a la estructura de un soporte continuo permitiendo reducir las dimensiones de las 

vigas principales lo cual ayuda a mantener la estabilidad del puente ante cargas dinámicas de 

viento. 
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Fig. 21.- Puente Severnis (Alemania) 1960 
nil=:tribución transversal de Cables en Puente Atirantado con Pilón en forma de A 

Fig. 22.- Sunshine Skyway Bridge (Florida- USA) 
Distribución de los cables en Puente Atirantado en un único olano central 

.• 1 

1 1 1 ._. 

~­'t. 

e' 

fl 1 
,1 

JI 
1 

J 

\ 

1 \ 

~- ··. 

L 

t 
1 

' \ '\ 

,: ,:\'' ¡~ ,., 
' \\ro. '. 

;.;.________. i.aL- l. 

Fig.23.- Puente Rande- España (1978), Longitud del vano 401 m. 
Distribución de los cables de retención en dos olanos 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 Tipo 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 exiQencias Que 

se deseen satisfacer. tales como una particular disposición de los cables. condiciones Impuestas 

por el sitio en el cual se emplazará el puente, requerimientos de diseño, factores estéticos y 

econor:ru.cos 

En su forma más 

simple los pilones 

pueden ser elementos 

en voladizo que 

permiten soportar un 

sistema de un solo 

plano de cables; o 1 

pueden ser dos 

elementos en voladizo 

para sistemas de dos 

planos de cables. 

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

(8) M.S.TROITSKY, Cable- Stayed Bridges, págs. 57- 6í 
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=¡ oilón puede ser diseñado ya sea 

restringido ó articulado en la base, 

dependiendo de la magnitud de las 

cargas verticales y de la distribución 

de las tensiones en los cables a lo 

largo de la altura del pilón. 

Otros configuraciones empleadas en 

puentes atirantados son la forma 

aporticada y, los pilones en forma de 

A, ya sean restringidos o articulados 

en la b~!::P. 

Fig. 26.- Puente sobre el Río Lérez con pilón de sección 
maciza y con un solo plano central de cables 

La decisión de usar una conexión de tipo empotramiento o una articulación en la unión entre el 

pilón y la subestructura (pilares o estribos) se debe basar en un conocimiento de la magnitud y la 

forma en que actúan las cargas horizontales y verticales sobre la torre. 

Un empotramiento en la base del pilón genera grandes momento de en esta parte, lo cual no 

ocurre cuando se diseña el pilón considerando la base del mismo articulada. Sin embargo el 

aumento de la rigidez de la estructura completa debido a la introducción de un empotramiento en 

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

Otra consideración a tomar en cuenta es que una base empotrada puede ser construida de una 

manera más práctica y puede ser menos costosa de construir si se le compara con una base 

articulada, debido a que en este último caso se requieren una serie de arriostres y soportes que 

permitan que el pilón puede mantenerse en una determinada posición hasta que se conecten los 

cables. 
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Fía. 27.- Tioos de Pilón oara Sistemas de dos olanos de cables 



La altura de las torres ,es determinada en base a diferentes parámetros como las relaciones 

proporcionales entre la luz libre del puente y la altura del pilón, la forma de la disposición de los 

cables. Para lograr una solución óptima se debe tratar en la etapa inicial del proyecto de buscar un 

equilibrio entre las consideraciones propias del diseño estructural y las de tipo económico. 

Para seleccionar la forma del pilón, el diseñador 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 

Requerirían mayores dimensiones en planta para poder acomodar las "patas" del pilón. 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 "pilón en forma de diamante", en el 

cual el tablero se ubica en la parte central de este "diamante". 

El pilón en forma de diamante fue seleccionado para el Southern Bay Crossing en San Francisco, 

y también ha sido usada en el puente Kohibrandbücke en Hamburgo, Alemania. 

En cuanto a la estructura misma de las torres, se debe señalar que estas son normalmente 

construidas de secciones celulares y son fabricadas ya sea en acero estructural ó en concreto, sea 

este vaciado en sitio o ensamblando secciones prefabricadas. 

Fig. 28.- Puente Ting Kau con Pilón Atirantado transversalmente y para dos 
olanos lonoitudinales de cables 
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Fig. 29.- Puente Rokko -
Alemania con Pilón para 
Sistemas de dos Planos 
de cables 

~ig. 30.- Puente Normandía con dos 
planos de cables con dos planos de 
cables 

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

Como ya se mencionó anteriormente en los primeros capítulos, los primeros Puentes Atirantados 

modernos tenían un número reducido de cables y las distancias entre los puntos de retención eran 

generalmente largas. En consecuencia era necesario tener tableros relativamente rígidos, los 

cuales por lo común se construían en acero. 

En estos casos, el peso propio se reducía aun mínimo y la relación esbeltez del tablero en el tramo 

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

Con la aparición de puentes atirantados con múltiples cables se favoreció el desarrollo de tableros 

de concreto para este tipo de puentes, puesto que ya no se tiene la necesidad de proveer una 

sección transversal con un alto grado de rigidez. Por el contrario, se ha encontrado que los 

momentos longitudinales se incrementan a medida que el tablero es más rígido. En consecuencia 

los diseñadores actuales procuran diseñar tableros que sean mucho más flexibles. El nivel de 

desarrollo actual ha permitido alc$inzar relaciones de esbeltez de hasta 1/500. 

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

soporte del tablero, son igualmente importantes la disposición de los cables y el ancho del tablero. 

En el caso de puentes con un único plano central de cables, es esencial una alta rigidez torsional, 

que por lo general significa una alta rigidez flexionante. (En términos qenerales para estos casos 

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

Para puentes cuyo tablero se encuentra retenido en los extremos, o para sistemas con más de dos 

planos de cables la sección 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 pequeños, 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 empleo de una losa 

masiva ó a modo de sección cajón con espacios vacíos para disminuir el peso (hollow-secction) y 

con vigas en los extremos del tablero. Las vigas extremas cumplen en este caso una doble función 

al facilitar el anclaje de los cables en los puntos de retención del tablero, así como brindar una 

seguridad adicional contra el pandeo. 

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

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

(9) M.S.TROITSKY, Cable- Stayed Bridges, pay. o0 29 



aun más importantes a medida que el ancho del tablero crece, debido a que la distribución de las 

grandes tensiones existentes en los cables puede mostrar una menor uniformidad a través de la 

sección transversal del tablero. 
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Fia. 32.- Tipos de sección abierta de tableros se Puentes Atirantados 

Esta dificultad hace aue la denominada "suspensión axial" o uso de varios planos de cables 

parezca la más apropiada. El empleo de una solución en base a tres planos de cables parecería 

ser la más lógica para puentes con tableros muy anchos. debido a que se tendría un mejor 

balance entre las fuerzas en los sentidos longitudinal y transversal, lo cual a su vez generaría un 

ahorro considerable en los materiales a emplearse en la construcción del tablero. 

Consideraciones de tipo estético hacen que el empleo de soluciones con tres o más 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) Rfrtfm:e Btrfdg:e a1t Rees 

Fifl. 33.- Sección abierta de tableros se Puentes Atirantados para dos .olanos de cables 
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Fia. 34.- Tioos de sección cerrada o caión de tableros se Puentes Atirantados 

Fia. 37.- Oberkasseler Bridae (Büsseledorfl 
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Fig. 38.- Esquema de la sección transversal del Proyecto Puente Atirantado 
Alcomachav sobre Río Huaroa (Carretera Lima- La Orova- Avacucho) 
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Figs. 39.- Higashi Kobe Bridge 
(Japan) 
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F¡g_ 40_- Oresund Bllidge 
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Tableros de Acero.- Un tablero metálico orovee la resouesta óptima a la demanda de economía 

en el uso de los materiales. Es en efecto oosible limitar su peso orooio a una auinta oarte de los 

aue oesaría un tablero eauivalente de concreto. sin embarao su costo es de hasta dos a cuatro 

veces suoerior. ("Cable Staved Bridaes" - Podolnv) El menor peso prooio del tablero debe resultar 

en un consecuente ahorro en otros elementos tales como los estribos v los pilares los cuales 

soportan dicha caraa. para aue la alternativa de solución sea competitiva. 

Tableros de Concreto.- La idea de construir ouentes atirantados con múltioles cables se 

desarrolló inicialmente oara estructuras de acero. sin embar_ao rápidamente se ootó oor la 

construcción de tableros de concreto va sea vaciado in-situ ó prefabricado. 



La técnica de construcción 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 sección transversal permanecen moderadas durante la construcción v el eauipo 

necesario Para la erección se reduce considerablemente. El elevado peso propio de los tableros 

de concreto no es un factor del todo limitante. puesto aue este tipo de solución ha resultado ser 

económica para puentes de luces cortas v medianas. así como para obras de mavor maQnitud. 

El primer puente atirantado construido ínteqramente en concreto fue el Puente sobre el LaQo 

Maracaibo. Nenezuela -1962). Este puente consta de un tablero muv ríQido, con una sección 

transversal conformada por viQas prefabricadas. v con solamente dos puntos de suspensión por 

tramo. lo cual determinó el empleo extensivo de eauipos auxiliares de apoyo para la construcción. 

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

múltiples cables y con tablero de concreto. 

Importantes obras en las aue 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 (España). 

Fig. 41.- Ganter Bridge (Simplon Pass - Suiza) en construcción 1980, longitud del vano central 
174m 



Las potenciales ventajas de este sistema pueden ser aun más explotadas. con el disef\o de 

tableros más flexibles. Debido a aue los momentos flectores lonoitudinales se reducen a medida 

aue decrece la riqidez del tablero. este podría construirse a modo de una losa de concreto muv 

liviana. reauiriéndose pocos elementos auxiliares para la construcción. 

Fig. 42.- Ganter Bridge (Simplon Pass- Suiza), diseñado por el lng. Suizo Chr. Menn, con pilones 
v tablero de concreto. los cables están 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 .. Lonoitud del claro central 116m. 



2-~-2-'t TECNOLOGIA D& LOS CABLES PARA ESTRUCTURAS DE PUENTES 

ATIRANTADOS(1 0). 

El elemento básico 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 composición química y 

propiedades físicas y mecánicas 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 

1 Cable de Acero Acero Estructural 

Convencional De Alta Resistencia 

Esfuerzo de fluencia (MN/m") 1200 240 690 

Resistencia a la Tensión (MN/m2
) 1600 370 790 

Elongación (%) 4 24 18 

Módulo de elasticidad (MN/m2
) 205x103 210x103 210x103 

Composición química típica: 

e 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 mavoría de los casos los alambres de acero son de forma cil!ndrica con diámetros de entre 3 

a 7 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 ·construcción de estructuras de 

concreto pretensado. Los cables de barras paralelas están formados por varillas de acero 

(10) M.S.TROITSKY, Cable- Stayed Bridges, pág. 180 
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dispuestas de forma paralela unas a otras, colocadas dentro de duetos metálicos, y mantenidas en 

posición por medio de espaciadores de polietileno. 

Las barras se pueden deslizar en dirección longitudinal, lo que simplifica el proceso de tensarlas 

individualmente. 

Debido a que su transporte en carretes es solamente posible para los diámetros de barra más 

pequeños, se les divide en barras de 15 a 20 m. La continuidad tiene que ser proveída 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 desarrolló una técnica para construir cables parabólicos para puentes 

colgantes, técnica que con algunas modificaciones sigue usándose hasta nuestros días. 

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 día, se pueden encontrar cables de alambres paralelos en otros campos de acción como, en 

puentes atirantados ó en estructuras de concreto pretensado. 

Los alambres son colocados en duetos metálicos o de polietileno, siendo estos posteriormente 

llenados mediante inyecciones de mortero una vez concluida su erección. 

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 fabricación de cables para puentes colgantes y 

atirantados. 

Cada strand consiste de 7 alambres trenzados, dispuestos en forma hexagonal. 

Los strands empleados para la fabricación de cables tienen por lo general un diámetro exterior de 

entre 13 y 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 W 02.- Cables para Puentes Atirantados- "Cable Stayed Bridges"- R, Walter. 

iwe~ of o!ble 

r===:::J 
Couolad bars Uncoupled bars Pañ!llal wlres 

ji' 138 2e s1e 12e e 1 

Stetl 83~11 030 Lookéd· coll cables 

StrtJCI:Yi'@ 1 Elars li'lars 1 \M res StñinéS 1 \Mf@l:éi w lth cll1t!rant 
e O ti, o.e, 0.7 In of?twl:nad 

1 
il 28S. 32, 38 nm e 1e I'M'I 1 ee.7mm wns 1 Dro111es S 2.9 • 7 mm 

.• o .2 '% prof strass, 

tsu(Nimm1 ) 
1 83~ ¡, 1,080 1 .3~0 1 1.470 1.570 • 1.87 o 

Ulllmm tenslte mngth, 
8(Nimm"') 

1 
1,030 • 1~30 1.~00 1 1.870 1.770 • 1.870 1 1 .000 • 1.300 

Fmtgua~ 

Acr(Nimm;) 

1 
e o . 

1 

350 300 • 320 

1 

120 • 1~0 

~-~'P. o.eo . o.~ 0.~0 • OM ·0.46 

Moclulus of elamlolty, 

B(Nimm1
) 

1 
210,000 210,000 1 20~,000 190,000 • 200,000 1 160,000 • 18~.000 

F;llura load 

(kN') 
1 7,339 7,824 1 7,487 7,834 1 7,310 

R Cablutranglh wlthout tlklng lnm acoount thaeflect of 1ha and'lomgaa:. 
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...__ __ Barras 

...._ ____ Mortero de relleno 

"--~= Funda de acero 

-~ .- ~ 

~~·------ . -- __ ..... 

Barra lisa, rtJ 1 e mm. 

Barra posteea corrugada, 0 28.5 mm, 32 mm., 3G mm .. 

Roscado de la barra llea, 0 1a mm. 
--~----: ..... ~.· .. -==-;·.· .~. ~¡-t&ili 
Acoplamiento de la barra postesa corrugada, 0 29.5 mm, 32 mm., 3G mm. 

'--------------------------------==--~--~=======--=~~=======~----~=====-~~==~~=----------------------------------===~--~ 
Fig. 44.- Cables de barras paralelas para Puentes Atirantados 
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;)osteriormente se ha oreferido unir los strands helicoidales de los cables más laraos en secciones 

comoactas. mediante el emoleo de duetos metálicos. aue envuelven a los strands disouestos 

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 aue es 

innecesario el empleo de bandas alrededor del strand para mantener a los alambre juntos. Por otro 

lado debido a aue cada alambre forma una espiral alrededor del eje central. el strand puede 

fácilmente enrollarse. doblarse o tomar formas curvas sin aue se produzcan elonaaciones o 

contracciones individuales de los alambrP.!=: 

Esta facilidad para tomar formas curvas es especialmente útil 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 corrosión se incrementa debido a 

que para una determinada sección transversal el perímetro de la sección hecha mediante varios 

alambres es mayor que la un único miembro circular equivalente. Los avances hechos en las 

técnicas de protección contra la corrosión han hecho posible hacer frente a este problema de 

manera satisfactoria. 

2.5.2.6.4 Cables de strands de alambres _paralelos 

La reducción 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 habían 

limitado su uso. 

El problema conocido, como "reeling" esta asociado al hecho de que al enrollar un strand de 

alambres paralelos con una sección transversal no distorsionada, los alambres exteriores sufren 

una elongación, mientras que los alambres al interior de la curva se contraen. Para el enrollado 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 generarían 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 ensavos a través de 

los cuales se demostró aue por medio de una distorsión local de los alambres al interior del orupo, 

se podían enrollar los cables sin originarse deformaciones excesivas. 

En la práctica actual, los alambres de 5mm son generalmente empleados en strands de alambres 

paralelos para los cables principales de los puentes de suspensión, mientras que los alambres de 

?mm 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 ó en un patrón quasi-hexagonal. 

En el Japón se adoptó tempranamente la idea de hacer fabricar los cables principales de los 

puentes de suspensión mediante strands de alambres paralelos, observándose que conforme se 

introduce cada vez mas el empleo de este sistema se logran cada día cables de mayor numero de 

alambres, de mayor diámetro y de mayor longitud. 

Ejemplos del empleo de este sistema son los puentes colgantes de Kanmon, lroshima y Ohnaruto. 

En el puente Kanmon se emplearon 91 alambres de 5.04mm para formar el cables principal de 

puente, posteriormente en los puentes lnnoshima 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 Paraná 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 más lisa. Por lo general los cables Locked-coil tienen un núcleo formado por un 

strand convencional formado de alambres redondos. Alrededor de este núcleo se encuentra una o 

varias capas de alambres en forma de cuña, mientras que en las capas exteriores se encuentran 

alambres en forma de Z. 

Debido al empleo de alambres en forma de cuña 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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nomínal. 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 protección a la corrosión variable a través 

de sus diferentes capas. Así, es común 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 llenado con "red-lead" es hecho a menudo durante el 

proceso de fabricación de los strands. 

En algunos otros casos todos los alambres son no galvanizados, y la protección exterior contra la 

corrosión 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 

años de servicio, los daños en los cables generados por la corrosión, producto de las fuertes 

concentraciones de azufre y fósforo provenientes de las fábricas cercanas, determinaron su 

reemplazo a través de un costoso programa de reparación, que incluyó el reemplazo de todos los 

strands que se habían empleado. 

Para el reemplazo se emplearon strands con alambres galvanizados ya en su totalidad o en las dos 

capas exteriores, así como tubos de polietileno. El costo del proceso de reparación 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 protección para cables "locked-coil" (1960s) 

En la mayoría de los puentes atirantados construidos en la década de 1960, se emplearon strands 

del tipo "locked-coil" para formar los cables de retención, en especial en Alemania. En los puentes 

alemanes de esos días, los strands "locked coil" eran construidos con alambres no galvanizados. 

Los espacios vacíos 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 Japón, los cables de strands "locked-coil" eran construidos empleando alambres 

galvanizados, aplicando una mínima cantidad de aceite lubricante durante el cierre del cable. La 

superficie exterior de los cables era usualmente pintada luego de la aplicación de las cargas 

permanentes. En el puente Onomichi, cuyos cables están hechos de strands "locked-coil", el 

repintado de los cables se hace al menos cada 5 años, observándose un buen estado de 

conservación en los cables. 

(11) M.S.TROITSKY, Cable- Stayed Bridges, pág. 455 
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La reciente práctica alemana de protección de este tipo de cables ha cambiado, empleándose 

actualmente alambres galvanizados, llenándose los espacios vacíos entre los alambres con una 

mezcla de poliuretano y polvo de zinc, cubriéndose exteriormente por medio de duetos de 

poliuretano. 

b. Sistemas de protección a la corrosión para cables de strands de alambres paralelos 

(1910s). 

El empleo de strands de alambres paralelos para fabricar cables de puentes se inició en el Japón, 

con su empleo en el proyecto del puente colgante Honshu Shikoku a mediados de la década de 

1970. 

Posteriormente el sistema se implementó también en los puentes atirantados con la construcción de 

los puentes Toyosato, Kamome, Rokke, Sueiro y Yamatoga, todos ellos construidos en los años 70. 

El sistema de protección era efectuado por medio de una cubierta plástica, 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 plásticas reforzadas. 

A fines de la década, se implementaron métodos alternativos que consistían en la colocación de la 

cubierta plástica en el taller, dejando juntas de expansión a determinados intervalos que luego eran 

conectadas mediante bandas de expansión en el lugar de la obra. Estas juntas permiten absorber 

las diferencias de contracción y dilatación 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 colocación de la cubierta plástica o de las bandas de expansión. 

Actualmente luego de casi 20 años de operación de este sistema de protección se han observado 

algunos daños como fracturas en la cubierta, y deterioro en las juntas de expansión en algunos de 

estos puentes japoneses, por lo que se esta actualmente estudiando la realización de los trabajos 

de reparación. 

c. Sistemas de protección para cables de alambres paralelos mediante inyección de mortero 

(1980s) 

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

de polietileno que son rellenados con mezclas de mortero ya sea de cemento o de resinas como el 

polibutadin a modo de protección contra la corrosión. 
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En la década de 1980, el empleo de cables de alambres paralelos, se extendió de los puentes 

colgantes a los puentes atirantados, empleando para ello alambres de 7 mm de diámetro y anclajes 

de alta resistencia a la fatiga. 

La colocación de los alambres en los duetos de polietileno se efectúa en el taller, mientras que el 

llenado del mortero se efectúa en la obra, por lo que no se requiere el empleo de obra falsa para la 

colocación de los cables. 

En cuanto al material del dueto, 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 

añade de un 2 a 3% de carbón para proteger el tubo de los rayos ultravioleta. 

La desventaja de este método de protección está en la dificultad para llevar acabo un adecuado 

control de calidad para el llenado con mortero, por lo que la calidad del cable esta directamente 

relacionada con la calidad del trabajo efectuado en obra. 

d. Sistema de protección para cables sin inyección de mortero (1990s) 

Desde finales de los años 80 se han venido empleando alambres galvanizados cubiertos con una 

capa de polietileno, para aislar completamente al cable del exterior. 

El .proceso de protección 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 protección en el lugar de la 

obra, que ocasiona un fuerte empleo de castillos y obras falsas. Esta facilidad en su colocación en 

obra ha permitido que la construcción de puentes atirantados de múltiples cables sea mucho más 

sencilla. 

Aun cuando la cubierta de polietileno se dañe, la durabilidad de los cables puede mantenerse por 

algún tiempo, puesto que los alambres son galvanizados. Por otra parte el reemplazo de la 

envoltura de polietileno puede hacerse fácilmente, e inclusive la inspección 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. 

2.5.2.8. 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 construcción de puentes atirantaaos 

como: (12) 

1. Cables de Barras Paralelas 

2. Cables de Strands Paralelos de siete alambres 

3. Cables de Alambre paralelos o semi-paralelos 

4. Cables de Strands tipo "Locked coil" 

5. Cables de Strands Helicoidales Galvanizados 

Los dos primeros tipos son extensivamente usados en estructuras de concreto pretensado, y al ser 

empleados como cables de retención en puentes atirantados, se utilizan tecnologías de instalación 

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 cable aumenta y su rigidez, disminuye. 

Los tres últimos tipos de cables se han usado ampliamente en estructuras soportadas 

principalmente por elementos a tensión, y su empleo ha estado siempre relacionado con aspectos 

como facilidad de inspección y de mantenimiento. 

2.5.2.8.2 RESISTENCIA MECANICA DE LOS CABLES (13). 

Bajo cargas de diseño 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 Tensión Garantizada del cable. 

( GUTS) 

El rango de esfuerzos de diseño 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 tensión promedio del 45 % 

GUTS. El número de ciclos usado en los ensayos es normalmente 2 x 10" para puentes carreteros, 

y 1 x 1 O' en puentes para vías férreas. 

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

Donde: !!. crF = crmax - <Jmin 

Y Fat = FactOí de seguridad (1.25- 1.50) 

(12) MSHTO EXECUTIVE COMMITTEE 1992-1993, MSHTO LRFD BRIDGE DESIGN SPECIFICATIONS, págs 7-
49., (13) VSL INTERNACIONAL, Post -Tensioning Systems, pág. 5 
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Normalmente oara cálculos de resistencia a la fatioa se emplean oráficos obtenidos por medio de 

ensavos. como son las curvas de Wohler (obtenidas de ensavos de resistencia a la fatioa en los 

laboratorios de la Universidad de Copehaoen) ó los llamados diaoramas de Smith. A modo de 

ilustración se muestran ejemplos de ambas oráficas. 

Es adecuado especificar tanto ensavos estáticos v pruebas de resistencia a la fatiga en los cables a 

emplearse en puentes atirantados. En este sentido. es más sencillo ensayar alambres individuales v 

barras. y de los resultados obtenidos calcular la resistencia del cable. tomando en consideración 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 lo conforman). 

Para cables hechos de varios strands. la corrección por el "efecto de grupo" se aplica tanto a los 

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

En ensayos 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, CabJes c:f'l! Barras Paralelas 

Las barras paralelas son cubiertas por la especificación ASTM A 722. Han sido ampliamente usados 

en estructuras de concreto pretensado. Al empleárseles para formar cables se requiere el 

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

Su resistencia ultima es normalmente del orden de los 150 ksi (1 ,030 N/mm"'), pero puede 

obtenerse elementos de hasta 213 ksi (1,470 Nlmm"') de resistencia. 

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

(E = 200,000 N/mm2). 

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 diámetro de 15mm. (0.59") 

(14) VSL INTERNATIONAL, Stay Cable System, pág.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 están galvanizados la resistencia del cable 

experimenta una disminución. 

Su módulo 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 módulo 

de elasticidad E= 27,500 ksi (190,000 N/mm¿) basado en el área bruta del cable (ver tabla No 3). 

d. Cables de Strands Locked-Coil 

Los strands del tipo "locked-coil" están formados por varias capas de alambres en forma de S y de 

Z, pudiendo aplicarse e! galvanizado ya sea a la capa exterior, o a cada uno de los alambres. 

A loS cables hechos de strands Locked-coil se les debe aplicar el proceso de "prestreching" al 55% 

GUTS. 

Las normas de la MSHTO 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 MSHTO establece GUTS = 670 N/mm2, y un módulo de elasticidad del orden 

de los 1.6-1.65 x 105 N/mm2 (dependiendo del diámetro del strand). 

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

es pequeña en comparación con la carga permanente. 
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TABLA 3.- PROPIEDADES DE LOS CABLES EMPLEADOS COMO CABLES DE PRETENCIÓN EN PUENTES ATIRANTADOS 
"Guidenlines for the Design of Cable-Stayed Bridges" - AASHTO 1994 

Tipo de Cable Normas Módulo de GUTS Lugar de Sistemas de protección Sistemas de Anclaje 

ASTM Elasticidad (N/mm2
) Fabricación a la corrosión Empleados 

(N/mm2
) del Cable 

Barras de embebidas en 

mas paralelas A722 200 1,030 1470 En Planta tubos de acero o polietileno Pernos y planchas de apoyo 

llenados con mortero ó con 

material epóxico 

Barras embebidas en tubos 

rands de 7 A416 1.8 - 1.9 X 1 05 1,870 En Planta de acero o polietileno Similares a los usados en 

3mb res A779 llenados con mortero ó con concreto pretensado 

material epóxico 

ambres paralelos A421 200,000 1,670 Planta 1 Obra Tubos de polietileno llenados Similares a los usados en 

(Galvanizado (Galvanizado) con mortero (no galvanizado) concreto pretensado 

1,570 1,570 ó capas de polietileno 

galvanizar) (sin galvanizar) (galvanizado) 

- Galvanización de las capas Sockets de acero llenados con 

ocked Coil" 1,570 1,570 Planta exteriores ó galvanización de zinc o material epóxico y 

rands todos sus alambres acero 

- Sockets de acero llenados con 

rands helicoidales 670 N/mm2 670 N/mm2 Planta 1 Obra Galvanización zinc o material epóxico y 

:ilvanizados acero 
----
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2.6.2.8.4 SISTEMAS DE PROTECCION CONTRA LA CORROSION (15). 

Diferentes tipos de protección se pueden usar de acuerdo al tioo 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 corrosión. Las barras pueden tener también una 

cubierta epódica. 

- Para cables de strands de siete alambres: 

Se emplean los mismos sistemas de protección que en las barras paralelas. 

- Cables de alambre paralelos: 

Los alambres son normalmente colocados en tubos de polietileno, que luego son llenados con 

mortero si los alambres no están 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 protección que la galvanización ya sea de los alambres 

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

- Cables de Strands Helicoidales Galvanizados: No requieren protección adicional ala galvanización 

de sus elementos. 

2.5.2.8.5 SISTEMAS DE ANCLAJE PARA LOS CABLES (16). 

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

que en el anclaje, ya sea la carga estática o dinámica. 

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, Pág. 19 
(16) VSL INTERNATIONAL, Stay Cable System, Pág. 12 51 



Cabezales (Sockets) de acero llenados con zinc. 

Este tipo de anclajes ha sido usado por un largo tiempo en puentes colgantes. Si están 

inadecuadamente diseñados, 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 rígidamente el cable a una pequeña 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 epóxico y con esferas metálicas embebidas. 

Las conexiones en las torres y en la superestructura requieren un diseño muy cuidadoso. Se debe 

asumir que el agua no se puede mantener completamente fuera de los cables y las conexiones, por 

· · -~~-= se aeoen oreveer mecamsmos ae escaoe ae esta aguas para que salgan rllera ae la 

conexión. 

La transición entre el cable y el anclaje debe ser hasta cierto punto flexible, para evitar fuertes 

concentraciones de esfuerzos por flexión ya sean por carga viva, sismo o viento. 

Las normas de la AASHTO recomiendan periódicas inspecciones a los anclajes de los cables, por 

cuanto se asume que los efectos y daños producto de la corrosión no pueden ser totalmente 

previstos. 

Además, la AASHTO indica que los puentes atirantados deben ser diseñados para que aun cuando 

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

permita aun el paso de una carga viva reducida. 
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Fia. 51.- Familia de torres con anclaie extremo suoerior de torre-tablero. 
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Fig. 53.- Esquema del anclaje inferior de los cables de suspensión. 



2.5.2.9 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 construcción son elevados e influyen significativamente en el costo 

total del proyecto la selección de un procedimiento adecuado es de suma importancia. 

En el proceso del diseño del puente es indispensable tener un adecuado conocimiento de los 

procesos constructivos que permitan el emplazamiento de la estructura, puesto que ambos 

procesos, diseño y construcción, se encuentran muy íntimamente ligados. 

El empleo de métodos alternativos de construcción debe estar sujeto al visto bueno del diseñador, 

debido a que los esfuerzos generados pueden tener efecto en la estructura no solamente durante 

su etapa de construcción 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 diseñador del puente debe asegurarse que la distribución 

final de esfuerzos, así como la geometría de la estructura completa este acorde a su concepto y a 

sus cálculos. 

En el caso del Puente Atumpampa, es indispensable un adecuado conocimiento de su 

procedimiento de montaje y construcción. De hecho la distribución de fuerzas y esfuerzos en la 

estructura están tan estrechamente ligados con el comportamiento estructural bajo la acción de las 

cargas permanentes, que mediante algunas modificacioneS- en el esquema original de 

construcción, (tal como se podrá ver posteriormente) se buscará adecuar la estructura a las nuevas 

solicitaciones de carga viva sobre el puente. 

La evolución de las técnicas de construcción has estado estrechamente ligada a los cambios en la 

concQpción y diseño de los puentes atirantados. 

El concepto moderno de los puentes atirantados consistente en estructuras esbeltas y con varios 

cables de retención ha tenido gran aceptación en la medida a que su aplicación por medio del 

empleo de técnicas de construcción por medio de "volados sucesivos" han demostrado importantes 

ventajas desde puntos de vista técnico, económico y de facilidad de construcción. 

En las pag1nas siguientes se hará una breve referencia a los principales tipos de procesos 

constructivos que se emplean en la construcción 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 pequeñas, y en donde el 

empleo de una obra falsa no interfiera con el tráfico normal por debajo del puente. Tiene la ventaja 

de poder mantener un adecuado control sobre la geometría del puente durante su construcción, 

además de resultar una alternativa de bajo costo para luces pequeñas. 

Un ejemplo del empleo de este método de construcción es el Puente sobre el Río Rhine en Maxau, 

Alemania. El montaje de la superestructura comenzó en uno de los estribos del puente y desde allí 

se avanzó por medio de tramos cortos en voladizo que descansaban sobre castillos temporales 

hechos en el río, y sobre el pilar. 

Las unidades eran de aproximadamente 20m y tenían un peso de unas 28 tn. Su colocación se hizo 

por medio de una grúa derrick montada sobre rieles que se colocaron sobre el tablero del puente. 

1 • 1 1 
STAGIE ' 1 

~ ~ 
1 
1 

l 1 Jll 11 .1 1 1 1 Jlll 1 A 
STA.GIE 2 i 

~ ' 1 

. -
1 

1 1 .1 1 1 1 1 1 J 1 Jl i 
l 

STAGlE 3 

' i 

Jll i .[ 1 ~IW 1 .l 
1 

STAGE e. 

Fio. 54.- Construcción mediante apovos provisionales. sólo permisible en aouas poco profundas. 

(17) M.S.TROITSKY, Cable- Stayed Bridges, Pág. 218 
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Fio. 55.- Proceso constructivo del Puente Rokko 

El método de construcción consistió simolemente en construir la estructura susoendida sobre 

apoyos temoorales (castillos) sobre el lecho del río, ubicados a cada 113 de la lonoitud de sus 

tramos. 

Después de concluida la construcción del tablero, se inicio la construcción de la torre, a la cual se le 

fijaron los cables de suspensión. Mediante gatos se ajustaron los cables hasta alcanzar las cargas 

de tensión deseadas y el perfil de la estructura buscado. Finalizado esto se procedió a retirar los 

apoyos temporales. 

Otro ejemplo es el puente Toyosato-Ohhashi, en Japón. Este puente consta de una viga cajón 

ortotrópica con un solo plano de cables y torres en forma de pórtico en A. La construcción del 

tablero se hizo por el Método de "Staging", independientemente de la erección 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 hidráulicos por medio de los cuales se unieron los cables 

de retención a la superestructura del puente. 

Estos gatos generaron en las vigas principales un perfil deformado determinado, que facilito la 

instala~ipn <:1e los c(lbles. 

Luego de haberse colocado los cables los gatos se soltaron, y se permitió que el puente adopte una 

geometría y un estado de esfuerzos previamente determinado. 
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Fio. 57.- Construcción oor voladizos sucesivos Puente Alex Fraser 
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2.5.2.9.2 METODO DE CONTRUCCION "PUSH-OUT" (18). 

La técnica de construcción denominada "Push-Out" h~ ~ido exitosamente usada en varias 

ocasiones en Europa, pero su uso en otros países 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 tráfico por debajo del puente, y en que la instrucción por volados sucesivos es poco 

práctica. 

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 

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

Ensamblando los componentes del puente a los lados del puente, y progresivamente ir jalándolos 

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

Como ejemplo de este método de construcción, se tiene el Jülicher Strasse Bridge, en Alemania. 

Este puente sirve de paso a una autopista sobre un cruce con varias vías de ferrocarril, en el área 

urbana de la ciudad de Düsseldorf. 

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

ambos lados de 1 04 pies. 

El problema para la construcción de este puente era la operación de las vías férreas, que consistían 

de 6 vías electrificadas bajo uno de los tramos de los costados (lado este), y estaciones de servicio 

bajo el tramo central, cuya operación no podía ser interrumpida. 

El Método Push-Out fue seleccionado como el más 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 

construcción de un puente atirantado. 

El área detrás del estribo oeste, de aproximadamente 200 por 300 pies, fue utilizado como taller de 

ensamblaje. Fue posible ensamblar toda la sección transversal del puente, hasta en longitudes de 

165 pies en esta área. 

Si bien es cierto que en su posición final las reacciones que transmite la torre son pasadas a los 

pilares en VIII y XI, durante el proceso de construcción esta reacción debe ser resistida por medio 

de diafragmas y vigas transversales, que transmiten la carga a las vigas cajón longitudinales. 

(18) M.S.TROITSKY, Cable- Stayed Bridges, Pág. 219 
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Fia. 58.- Proceso de Construcción del Puente Jülicher Stresse. 



Para reducir la magnitud de estas fuerzas. los cables son solamente parcialmente tensionados. Un 

mecanismo de anclaje en la silla es usado para compensar la deflexión del extremo conforme se 

avance, 

Además los dispositivos de apoyo temporal que se constituyen, contaban con una serie de gatos 

para elevar o disminuir la elevación de las vigas y así poder jugar con las reacciones que se 

producían en los dispositivos de apoyo, y así 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 

tensión requeridas en los cables. 

En este caso no se necesita de refuerzo adicional en la viga cajón, más que el necesario para la 

presión que trasmitan los dispositivos deslizantes en las celdas exteriores. 

2.5.2.9.3 CONSTRUCCIONES POR MEDIO VOLADOS SUCESIVOS (19). 

La construcción por medio de volados sucesivos es frecuentemente empleada en la construcción 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 construcción. 

El concepto de este método ya se había empleado con anterioridad en la construcción de puentes 

de concreto armado y concreto postensado, en los que se empleaban torres y_ cables de retención 

para brindar estabilidad y seguridad al conjunto. 

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

eran retiradas cuando esta finalizaba. 

Las ventajas de este sistema son entre otras. 

1. Disminuye radicalmente ó incluso elimina el empleo de una obra falsa, debido a que la erección 

del puente pu~de hacerse a partir de las partes concluidas del puente. Este aspecto es 

particularmente importante en zonas donde se deba mantener un tráfico intenso bajo el puente. 

(19) M.S.TROITSKY, Cable- Stayed Bridges, Pág. 217 
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2. La geometría de la estructura puede acomodarse a cualquier curvatura ya sea horizontal ó 

vertical. 

3. Puede controlarse de una manera más efectiva la contracción y dilatación de los elementos de 

concreto, debido a que los elementos se curan hasta que alcancen una resistencia adecuada antes 

de proseguir con la construcción. 

Para poder llevar acabo la construcción de una manera exitosa se requiere un alto grado de 

precisión y de control geométrico durante el proceso de construcción. 

2.5.2.10 ANALISIS DE LOS PUENTES ATIRANTADOS. 

El diseño y construcción de puentes atirantados se ha incrementado en los últimos años como una 

alternativa adecuada para salvar luces medianas y grandes. Estos puentes poseen ventajas tales 

como su economía, rigidez, agradable estética y facilidad de construcción sin necesidad de obra 

falsa. En consecuencia este tipo de puentes se han convertido en una alternativa competitiva por lo 

que un gran número de ellos, tanto en acero como en concreto, han sido construidos en muchos 

países desde mediados de la década de los 50. 

Fig. 59.- Ejemplo de Construcción de un Puente Atirantado por la Técnica de la construcción por 
Voladizos Sucesivos "lnnovation in Cable- Staved Bridaes". 
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Fig. 60.- Construcción de un Puente Atirantado en fases por voladizos sucesivos. 
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Fia. 61.- Construcción del Puente de Normandia 



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 

Torres ó Pilones 

Cables 

Los esfuerzos resultantes en dichos componentes varían. 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 flexión contribuye 

También a su deformación. 

Los cables por su parte experimentan fundamentalmente fuerzas axiales. 

Un aspecto importante en el comportamiento del sistema de un puente atirantado en comparición 

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 interacción de las deformaciones con los esfuerzos resultantes. 

En los cables aún 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 suspensión 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 suspensión las no-linealidades se deben principalmente 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, Págs. 223-225 

66 



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 están por lo general prácticamente 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 combinación 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 análisis los efectos de las no-linealidades pueden ser 

rápidamente incorporados obteniéndose resultados lo suficientemente precisos para fines prácticos. 

Análisis más rigurosos considerando modelos tridimensionales para el análisis no-lineal requieren 

unos mayores esfuerzos en términos de cálculos y tiempo. 

2.5.2.10.1.2 Inclusión de las No-linealidades en ,los Modelos de Análisis (22) • 

Al considerar un modelo 

plano para el análisis, los 

miembros de la 

estructura tienen 

grados de libertad 

cada extremo 

elemento: 

Deformación Axial 

Deformación Lateral 

Giro o Rotación 

3 

en 

del 

.,¡·, 
\. ~\ 

.>Q;t 
.J.' 

.,¡\ 
\ ~\ 
./\;/ 
t0 

vi 

' ,----. 1 

9¡ j 

Fig. 62.- FUERZAS Y DESPLAZAMIENTOS NODALES 

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-deformación. 

(22) M.S.TROITSKY, Cable- Stayed Bridges, Pág. 231 
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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. Así 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 función a su momento de inercia) se debe 

hacer la inclusión 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 geometría 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 rotación de cuerpo rígido del elemento y generan una curvatura del elemento. 

/ 
/ 

/ (} ~--/· 
/ ·~ ..... i // 

¡j "--(/" 

~· 

· .... /~ ., aiJ 1 

vii'_L~z~~~~-~-~---¡~ ~ 
_j_ ij 1 u 1 

J 
Fig. 63.- Geometría deformada de un elemento 

Debido a que el efecto de la curvatura del elemento no es muy significativa en la mayoría de 

estructuras, se ha despreciado su efecto en el posterior análisis. 

El cambio en longitud y la rotación de cuerpo rígido del elemento pueden fácilmente introducirse en 

la matriz de rigidez en función de los desplazamientos en los extremos del elemento. 

El procedimiento para llevar acabo el análisis es básicamente el siguiente: 

(23) William McGuire, Matrix Structural Analysis, Pág. 446 
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En una primera etapa del análisis se determina un vector de desplazamientos basado en la 

geometría 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 geometría 

deformada del sistema, según: 

(Y1 +v1 )-(Y; +v;) 

(X i +U i)- (X¡ + U¡) 

El proceso continua de manera iterativa hasta que las diferencia entre los vectores de fuerzas 

obtenidos según el paso {2] sean lo suficientemente pequeñas. 

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 

que 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 último puede estimarse usando una formula aproximada 

sugerida por el ingeniero alemán Fritz Leonhardt . 

El efecto de la catenaria puede así ser calculado independientemente introduciéndose 

adecuadamente en los coeficientes de la matriz de rigidez del cable. 

La formula en consideración estima el valor del Módulo de Young en cualquier estado de 

deformación: 

E = Eo 
sag r2 L2 E 

1+ X 0 

12o-3 

Donde: 

(24) M.S.TROITSKY, Cable- Stayed Bridges, Pág. 187 
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Eo = Modulo de Young del cable sin efecto de la catenaria 

Y = Peso específico del cable 

cr = Esfuerzo de tensión en el cable 

Lx = Longitud de la .proyección horizontal del cable. 

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

E sagA o o E sagA o 
L L 
o o o o o 

Ksag = E sagA o o E sagA o 
L L 
o o o o o 
o o o o o 

2.5.2.10.1.5 Efecto Viga-Columna (25). 

o, 

o 

o 

o 
o 

En un elemento viga-columna, las deformaciones laterales y las fuerzas axiales se encuentran 

interrelacionadas y en consecuencia en cualquier · estado de deformación las fuerzas en los 

extremos del elemento son estimadas .por medio de funciones de estabilidad. 

Estas funciones de estabilidad denotadas como S1, S2, $3, S4 son dependientes de las fuerzas 

axiales. 

De acuerdo al tipo de Fuerza Axial presente en el elemento, ya sea de tracción ó de compresión, se 

emplearán las funciones apropiadas, para introducirtas en la matriz de rigidez del miembro. 

Al tomar en cuenta en el análisis de marcos planos las interacciones axial-flexión, es necesario 

hacer algunas modificaciones al método de rigideces que involucran cambios en la matriz del 

elemento y en la secuencia de los cálculos. 

Debido a que las fuerzas en los elementos están relacionados con los desplazamientos de nudo, el 

análisis debe llevarse en forma cíclica. 

En el primer ciclo del análisis se aplica de la manera convencional, obteniéndose las fuerzas 

axiales en los elementos. 

(25) Manuel Miranda Z., Análisis No-Lineal de Estructuras, Pág. 22 
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En el segundo ciclo, las fuerzas axiales obtenidas en el análisis previo se emplean para modificar la 

matriz de rigidez del elemento para ello las funciones de estabilidad. Al analizar la 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 análisis sucesivos 

produzcan resultados que difieren en una magnitud ó tolerancia determinada, que se considere 

aceptable. 

El método cíclico antes descrito se puede usar para determinar la carga de pandeo para una 

estructura plana. Las cargas en la estructura se pueden aumentar gradualmente hasta que la 

matriz de rigidez se haga singular. Esta singularidad es el criterio para obtener la magnitud de la 

carga que produce la inestabilidad elástica en el modo fundamental de pandeo. 

EA o o EA o o --
L L 

o 12EI 6EI o 12EI 6EI 
S¡ -2-s2 - S¡ -2-s2 L3 L L3 L 

o 6EI 4EI o 6EI 2EI 
-2-s2 -·-s ---S --S 

K= 
L L 3 L2 2 L 4 

EA o o EA o o -- -
L L 

o 12EI 6EI o 12EI 6EI 
- S¡ --·-s S¡ ---S 

L3 L2 2 L3 L2 2 

o 6El 2EI o 6EI 4EI 
-2-s2 -2-s3 ---S -2-s4 

L L L2 2 L 

Matriz de Rigidez de un elemento considerando interacción axial-flexión. 

2.5.2.1 0.2 TE ORlA 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 configuración deformada de la estructura. 

Esto significa que la relación lineal P =K U, entre las fuerzas aplicadas P, y los desplazamientos U, 
no puede seguir usándose. 

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

Función Condición de fuerza Axial 

Comprensión Cero Tracción 

s1 (kL) 3 sen kL 1 (kL) 3 senh kL 

12~c 12;1 

s2 (kLf (l-eos kL) 1 (kLt (cosh kL-1) 

6;c 6(J, 

s3 kl{ senkL-kLcoskL) 1 kL( coh kL-kL senh kL) 

Ll(úc ~ 

s4 kL(kL-sen kL) 1 kLsenh ( kL- kL) 
2tPc 2t;, 

;e= 2-2 cos kL-kL sen kL ; 1 = 2-2cosh kL+kL senh kL 

kL=H; El 

Para tomar en cuenta los efectos de los cambios en la geometria, a medida que la 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 análisis de tipo lineal en los que se aplican 

pequeños incrementos de carga hasta alcanzar la carga total. 

Sin embargo debido a la presencia de grandes deformaciones, las ecuaciones de deformación 

desplazamiento contienen términos no-lineales que deben incluirse al calcular la matriz de rigidez K. 
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Los términos no-lineales en las ecuaciones de deformación-desplazamiento modifican los 

elementos de la matriz de rigidez de tal modo que: 

K=Ke+I<G 

Donde: Ke es la matriz de rigidez elástica, calculada para la geometría del elemento, y !<Q es la 

denominada matriz de rigidez geométrica, la cual depende tanto de la geometría 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: 

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 (o) + Kc; (o) dU1 s1 
2 K = KE (U1)+ Kc;(U1) dU2 s2 
3 K = ~ (U2)+ ~(U2) dU3 s3 

........................ ... . .... 

............................ . .. ....... 
n K= KE (Un-1)+ Kc,(Un-1) AUn Sn 

Desplazamientos totales: n 

Un= LAU¡ 
i=l 

En el primer paso del análisis se puede notar que i<Q(O) = O debido a que la matriz de rigidez 

geométrica es proporcional a las tuerzas internas, 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, la precisión de los resultados (desplazamientos y fuerzas internas, 

mas en los elementos) dependerá de un mayor número de pasos lineales. 

Debe mencionarse sin embargo, que en muchos casos, inclusive el empleo de pocos pasos 

lineales, nos permite obtener una buena aproximación del comportamiento no-lineal de la 

estructura. 

En el primer paso del análisis tenemos: 
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U1 = [ Ke(O) r1 P 

Si expresamos las fuerzas aplicada como P = A;P*, donde hes una constante, y P* representa la 

magnitud relativa de las fuerzas aplicadas, tenemos: 

U1 = [ Ke(O) r1 A.P 

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: 

Para valores unitarios de las cargas aplicadas, la matriz KG* es igual a la matriz de rigidez 

geométrica (1..=1 ). 

Por otro lado la matriz de rigidez elástica puede considerarse constante para un amplio rango 

magnitud de desplazamientos U. Es por ello que se puede llegar a la relación: 

( Ke +A.~* )U= A.P* 

Los desplazamientos, pueden por tanto ser determinados según: 

u= [ Ke +A.~* r1 A.P* 

De la definición 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: 

1 Ke+A.~*I=O 

El menor de los valores de A;, nos da la denominada carga de pandeo de la estructura 

denominamos a este valor como A. critico. ya la carga de pandeo como: 

P critic = 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 continuación, tenemos que bajo la acción de 

cargas el elemento se desplaza de su posición original AB, a la posición A'B'. 

Los desplazamientos en las dirección x e y en los extremos A y B en el elemento son U1 , U2 y U3, 

U4 respectivamente. El área de la sección transversal es A, su longitud es L, y el Módulo de Young 

del material de la barra es E. 

La deformación unitaria exx en la dirección del eje de la barra se debe determinar de la ecuación 

de deformaciones para grandes desplazamientos: 

E = 8ux +_!_(8uY J2 

;u 8x 2 8x 

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

Uy, varían linealmente a lo targo del elemento, y se obtienen de la relación: 

ul 

[u, uYJ~[¡~; ¡~; ~ ~] : 

En la ecuación anterior, t = x/L, por lo tanto: 

y 

! 
u21 , 

~ A ¡ ¡ i 
* $:::: 

ouy =..!..(-u +u ) 
ox L 2 4 

ouy =_!_(-u +u ) 
ox L 1 3 

" 
X 

Fig 64.- Desplazamientos en el elemento barra 

(27) William McGuire, Matrix Strudural Analysis, Pág. 243 
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La energía de Deformación U1 almacenada en la barra con una relación lineal de esfuerzo 

deformación (Ley de Hoock de la elasticidad), es determinada de:· 

Reemplazando adecuadamente los términos de la anterior ecuación, con la expresión de los 

desplazamientos en los extremos de la barra, y despreciando el término de orden superior · (ouyfox)4 

resulta: 

Puede notarse que aun para desplazamientos relativamente grandes, el término AE = (u3- u1)/L, 

puede ser tratado como una constante igual a la fuerza axial en el elemento, por ello se puede 

introducir la expresión: 

De donde la expresión de la Energía de Deformación se reduce a: 

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

desplazamientos: 

Dando a las ecuaciones anteriores una forma matricial, tenemos: 
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S¡ 1 o -1 o U¡ o o o o U¡ 

s2 AE o o o o u2 F o 1 o -1 u2 -- +-
s3 L -1 o 1 o u3 L o o o o u3 

s4 o o o o u4 o -1 o 1 u4 

Expresión que también puede esaibirse simbólicamente como: 

S= ( ke + kG) u= k u 

Puede verse por tanto que la rigidez total de un elemento de barra consiste de dos partes, la rigidez 

elástica KE. y la rigidez geométrica KG. La rigidez elástica es la misma que se usa en los análisis 

lineales, mientras que la rigidez geométrica esta dada por: 

o o o o 
F O 

KG=-L O 
1 o -1 

o o o 
o -1 o 1 

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

La distribución de desplazamientos en un elemento de viga está dada por la siguiente relación 

matricial. 

6(; -;2 )77 
(1-3;2 + 2;3

) 

( -1+ 4;-3;2
) L77 ; 

(; -2;2 +3;3 )L O 

6(-; +;2 )77 (2; -3;2 )L77] 
3;2 _ 2;3 ( _;2 +;3)L 

Donde: u1 , u2 ••• Ut3 , son los desplazamientos nodales mostrados: 

(28) William McGuire, Matrix Strudural Analysis, Pág. 245 

U¡ 

u2 
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U y 

1U2 ~ Us 
)~~ Ux l 

t t 
.aH>~\ ··.· .. ti .. _ . 0-.. 

Ul _....__ ... , --~·-. ~=:-! ...... -. -.. ~ .-.. --.·-·--·--'~ ....... ........_..._.. . U4 \ '0¡ .... .1· •• -~ -·-·· ~. ,_,.,., 

. " lj u6\ l U3L 1
i >1 . ¡ l 

~ x~. l , 
¡. . """L ·~~ ........ ,. -----' 

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

Al calcular la energía de deformación U; , se negarán las contribuciones de las deformaciones por 

corte. Por ello solo las defonnaciones nonnales e xx . serán induidas en el cálculo. 

Estas defonnaciones para vigas en flexión y bajo grandes deflexiones están determinadas por: 

En esta ecuación y esta medido a partir del eje neutro del elemento de viga, denota el 

desplazamiento Ux para y = O. 

La Energía de Deformación esta dada por: 

{ 
2]2 E . E OlJu 0

2
uy 1 ouy · • . 

U¡=- J~ dV =- ---2 y+-(-) dV 
2 V 2 V OX OX 2 OX 

=E J f[(ou0 )
2 

-(0
2
Uy]

2
l +_!_(ouY )

4 

_ 2 ou0 0
2
Uy y+ ou0 _ 0

2
Uy (ouY )

2 

y+ ou0 (ouY )
2 LAA 

2 x=OA ox ox2 4 ox OX o~ OX OX2 OX ox ox r 
Puede despreciarse la contribución del ténnino de mayor orden ~ (oU/Ox)4 de la ecuación anterior. 

Además al efectuar la integración sobre la sección transversal A, y debido a que y es medida a 

partir del eje neutro, se tiene que las integrales de la fonna J ydA se anulan, por lo que ·Ja Energía 

de Deformación queda expresada por: 

En 

U.= EA Lr( ouo)z dx+ El LX· 8zuy)1 dx+ EAÍ.5u,(8uYJ2 dx 
' 2 l\ ox 2 0 8x2 2 0 ox 8x .. 
la ecuaeton anterior 1, 

denota el momento de inercia de la sección transversal del elemento. 
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Puede además apreciarse que las dos primeras integrales representan la energía de deformación, 

mientras que la tercera integral es la contribución de la componente no-lineal de las deformaciones. 

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

8uo = _!_(-u +u ) 
8xx L 1 4 

Reemplazando estas ecuaciones, tenemos que la Energía de Deformación del elemento de viga es: 

Al igual que para el elemento de barra, se puede considerar F= EAIL (u4- u1 =constante; Aplicado 

el Teorema de Castigliado a la expresión de la Energía de Deformación, y expresando el resultado 

de manera matricial, se tiene: 

o o o o o o 
S¡ AL2 

o o AL2 

o o o 6 L o 6 L 
- -- U¡ - U¡ 

Sz 
1 1 5 10 5 10 
o 12 6L o -12 6L Uz L l:_Lz L Lz Uz 

s3 4L2 2L2 u3 F o o u3 o 6L o -6 10 10 10 30 
== AL2 AL2 +- o o o o o o 84 o o o u4 L u4 -- o - 6 L 6 L 

8s 1 1 Us o o Us o -12 -6 o 12 -6L 5 10 5 10 
86 o 6L 2L2 o -6L 4L2 u6 o L Lz 

o L 3_L2 u6 
-

10 30 10 15 

Esta expresión matricial puede también escribirse simbólicamente como: 

S={Kg+I<Q)u 
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o o o o o o 

o 6 L o 6 L 
- -- -

5 10 5 10 

o L }:_Lz o L Lz 
- --

F 10 10 10 30 K=-
G L o o o o o o 

o 6 L o 6 L 

5 10 5 10 

o L Lz 
o L }:_Lz -

10 30 10 15 

Si en lugar la expresión empleada para la derivada ~uyf~x asume que: 

8uY =.!(u -u) 
8x L 5 2 

Entonces el cálculo del término no-lineal en la expresión de la energía de deformación puede ser 

considerablemente simplificada dicha suposición implica el uso de una pendiente constante en toda 

la longitud del elemento. Esto se justifica solo si la longitud del elemento es pequeña en relación 

con la longitud de la estructura de viga. 

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

o o o o o o 
o 1 o o -1 o 

F o o o o o o 
·Ka SIMPUF. = L o o o o o 0: 

o -1 o o 1 1 

o o o o o o 

Debido a su forma, esta matriz de rigidez simplificada se conoce también como "Rigidez de 

Resorte" 
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Ejemplo de aplicación: 

ANÁLISIS DE ESTABILIDAD DE UNA COLUMNA. 

(29). 

Una de las aplicaciones del análisis de estructuras 

mediante el estudio de su matriz de rigidez 

geométrica, es el Análisis de Estabilidad, ó Análisis 

de Pandeo de la Estructura. 

Como ejemplo; se tiene el análisis de Estabilidad de 

una columna, con uno de sus extremos empotrado y 

el otro con un apoyo móvil. ("Theory of Matrix 

Structural Analisis"- Przemienieki). 

La longitud del elemento es 2L, y su área de sección 

es A. Para el propósito de análisis la columna se 

idealizará con dos elementos. 

l 
L 

l __ .J._ 

Fig. 66.- Estabilidad en una columna 

De esta manera las correspondientes matrices elásticas de los elementos KE ambas iguales a: 

AL2 

o o AL2 
o o -- ---

1 1 
o 12 6L o -12 6L 

k(l) - k(2) -
o 6L 4L2 o -6 2L2 

E - E -
AL2 AL2 

--- o o -- o o 
1 1 
o -12 -6 o 12 -6L 

o 6L 2L2 o -6L 4L2 

Y las correspondientes matrices de rigidez geométricas son: 

o o o o o o 

o 6 L o 6 L 

5 10 5 10 

o L }:_L2 o L J3 
-

k(l) - k(2) -f._ 10 10 10 30 
G - G - o o o o o o L 

o 6 L o 6 L 

5 10 5 10 

o L L2 
o L }:_L2 

10 30 10 15 

(29) William McGuire, Matrix Structural Analysis, Pág. 349 
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Con estas matrices se puede ensamblar las matrices Ke y KG con ellas la matriz de rigidez e la 

estructura K = Ke + f<G. 

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: 

(1) (4) (3) (5) (6) 

tP -t/J o o o (1) 

El -t/J 2t/J o o o (4) 
KE=3 o o 4L2 -6L 2L2 (3) 

L (5) o o -6L 24 o 
o o 2L2 o 8L2 (6) 

Siendo: cp = AL 211 , (ng) = G.L.(ng) 

(1) (4) (3) (S) (6) 

o o o o o (1) 
o o o o o (4) 

l:_L2 L L 2 

p o o -- (3) K =- 15 10 30 
G L L 12 (5) o o - o 

10 5 

·o o 
L2 

o .!_L2 (6) 
30 15 

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

K= Ke+A.I<G*=O 
/ 

Donde 'A expresa la 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 

a cero, 1 K 1 = 1 Ke + A.I<G* 1 =O 

Bajo esta consideración, planteamos el término 1 Ke + li<G * 1 : 
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fjJ -f/J o o o 
-f/J 2f/J o o o 

o o 4L2 _I_ A.L4 -6L+-1 A.L
3 

+6L+-1 A.L4 

jKE +A-Ka!= det 15 El 10 El 30 El 
1 .AL3 

24-12 A.L2 o o -6L+--- o 
10 El 5 El 

o o 2L2 +-1 A.L4 o 8L2-~ .AL4 
30 El 15 El 

Haciendo: J..l = A.L 2/EI, se tiene: 

~ -~ o o o 
-~ 2~ o o o 

o o 2(2- ts) J.l 2 + .!:!:_ -6+-

IKE +AKal = det 
10 30 

J.l 12(2-:S) o o -6+- o 
10 

o o 2 + .!:!:_ o 4(2-ts) 30 

Expandiendo la expresión del determinante, se obtiene una ecuación cúbica en J.t 

La menor de las soluciones de estas ecuaciones J..l = 5.1772, con lo que la carga que produce 

la inestabilidad de la estructura es 5.1772 EIIL2
, resultado, que si se compara con el valor 

exacto de la carga de pandeo de la columna Pcrn = 5.0475 EIIL2
, nos permite observar que 

inclusive con relativamente pocos elementos, podemos analizar la estabilidad de una estructura 

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

Para el cálculo de la carga de pandeo de estructuras más complejas y con diferentes sistemas 

de carga, se puede efectuar un análisis similar, en base a las matrices Ke y KG. 

Así, 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 análisis de Primer 

Orden, (~(Sno)) Podemos plantear la relación: 

1 K 1 = t Ke + A.I<G-· 1 
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Donde 'A indica el número de veces en que habría que incrementarse la carga aplicada a la 

estructura para producirse fa inestabilidad. 

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

La Teoría de Elasticidad de Segundo Orden ó llamada también simplemente Teoría de 

Segundo orden consiste en aplicar las condiciones de equilibrio en el sistema deformado de un 

elemento aplicando algunas suposiciones y linealizaciones de la Teoría de Primer Orden. 

En términos generales, la Teoría de Segundo Orden, incorpora una serie de Momentos 

Flectores Adicionales en los elementos por efecto de los desplazamientos de la estructura 

acompañados por la presencia de fuerzas axiales en los elementos. 

Estos momentos adicionales tienen por tanto la forma: 

~M= 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 pequeños. 

En estos sistemas, las Fuerzas Axiales son Grandes, y ello determina que el producto 

~M:::: N.w sea considerable. 

Sistemas con desplazamientos nodales considerables. 

En estos sistemas, aun cuando se tengan Fuerzas Axiales Pequeñas, el producto AM = N.w es 

lo suficientemente grande como para que el efecto de segundo orden sea de importancia. 

2.5.2.10.3.1 Relación diferencial entre desplazamiento y carga según la Teoría de 

Segundo Orden 

Consideremos el elemento mostrado en la figura adjunta 

Si planteamos las ecuaciones de equilibrio en el elemento deformado 

(30) Manúel Miranda Z., Análisis No-Lineal de Estructuras, Pág. 73 
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Inicio 

/

Datos de Geometría y/ 
decargasQ / 

/ 

Número de pasos de / 
análisis (np) / 

Cargas para cada 
paso: 

li.Q = Q/np 

Paso= 1 ... np 

• 
e= 1 ... ne 

Npaso =O ~ Npaso =f. O 
.~----------------e Npaso ~-----------------~. 

Matriz de Rigidez del Matriz de Rigidez del 
elemento elemento 

{ ke } = { Ke }rJo { ke } = { Kedef } 

de Primer Orden T.I.O.) 
(Matriz de Rigidez según Teorla ¡ 

.1 

Ensamble de la Matriz de 
Rigidez de la Estructura 

{ Ke }paso 

Ensamble de la Matriz de 
Fuerzas 
li.F*paso 

*Matriz ll.IFipaso = en función de ll.Q .. 
Ensamble de la Matriz de 

Fuerzas 
li.Upaso = Kpasoli.Fpaso 

Desplazamientos Nodales 
paso 

U paso = L tl.U; 
i=l 

Calculo de las Fuerzas Internas en 
los Elementos 

Npaso, V paso, M paso 
{ Ferem }paso= { Ke} {u* e} 

u*8 = Desplazamientos nodales del elemento 
"e" según Upaso 

1 

U= Upaso 
N= Npaso 
N= Npaso 
V= Vpaso 
M= Mpaso 

1 

Fin 1 
DIAGRAMA DE FLUJO DEL ANALISIS DE SEGUNDO ORDEN CONSIDERANDO El 

EFECTO DE GRANDES OESPLZAMIENTOS 
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•• 

dS+ndx=O S'=-n 

dR+qdx=O ' R'=-q 

dM +Sdw-Rdx=O , M'+Sw'=R 

Si consideremos que los desplazamientos son pequeños: 

Sen w' ~ w' cos w' ~ 1 

Las fuerzas de sección en los elementos son: 

N = S cos w' + R sin w' ~ S + Rw' 

Q = R cosw'+ S sinw' ~ R- Sw' 

Luego: 

M'= R-Sw'= Q 

r~---~ "-------~ 

N~ 

dx r G-----------------o 

j j 1 j 1 q(x) 

1 ¡ ¡ ¡ 1 
n(x) j j j j j M+dM 

-~~ 
[. N+dN 

Q+dQ 

j j j j j q(x) 

1 ¡ ¡ ¡ ¡ 
n(x) j ¡ ¡ j ¡ M+dM 

D--s+ds 
R+dR¡ 

Fig. 67.- Representación de los efectos para el análisis de segundo orden. 

Si derivamos esta ultima expresión respecto a x, tenemos: 

M" + Sw" + S'w' = R' 

Si además, introducimos las expresiones del equilibrio del elemento en el sistema deformado, 

tenemos: 

M" + Sw" +nw· = -q 
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Puesto que se ha asumido que los desplazamientos y deformaciones son pequeños, podemos 

aplicar sin mucho error, la relación constitutiva para los momentos flectores de la Teoría de 

Primer Orden: 

M(x) = -El w" 

O derivando respecto de x: 

M"(x) =- Elw"" 

Reemplazando esta úHima relación en la Ecuación Diferencial Anterior, obtendremos la 

denominada Ecuación diferencial ara la Teor/a Geométricamente No-lineal. 

(El w")" - S w" + n w' = q 

Para la mayoría d e los casos prácticos del análisis estructural se pueden hacer algunas 

simplificaciones a esta ecuación diferencial como son considerar una rigidez a fa flexión El, así 

como una fuerza axial S constantes a lo largo del elemento, y un valor de n = O. 

Con estas consideraciones .la ecuación diferencial se reduce a: 

"'' S ,, q w --w =-
El El 

La solución de esta ecuación diferencial tienen dos partes, una solución homogénea WH, y una 

solución articular Wp, que depende del tipo de carga transversal q presente. 

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

variable por una variable adimensional a lo largo del elemento (1;= x/L), tenemos: 

Ew'"'- SI! L W"'= qE 
El El 

Denominando a los términos S* y q*: 

S*= SL2 
El 

La ecuación diferencial adopta su forma definitiva: 

qlJ 
q*=­

EI 

L W""- S*LW"'= q* 

De acuerdo al tipo de carga axial presente en el elemento se tiene que cuando: 
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S> O S*> O 

S< O S*< O 

(Tracción) 

(compresión) 

La solución de al ecuación diferencial depende del signo de S*. 

Para el caso en que S> O (tracción): 

L3 W"" + 1 S* 1 LW'" = q* 

Para el caso en que S< O (compresión): 

L3 W""- 1 S* 1 LW'" = q* 

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

La ecuación diferencial resulta: 

L W"" + ~?LW = q* (S>O} 

Las ecuaciones homogéneas correspondientes son: 

(S> O) 

(S< O) 

La solución homogénea con: 

Tiene las siguientes ecuaciones características: 

Para S>O 

as 



A3,4 = ±iE 

Para S<O 

Luego la solución de la ecuación diferencial homogénea es: 

wn 
-=e1 +e2; +e3 sin e;+e4 cose; 

L 
wn . T'=e1 +e2;+c3 sinhe; +c4 coshe; 

(S <0) 

(S>O) 

Las constantes c1, 0:1. 0:3, y c4 se obtienen de considerar las condiciones de borde del 

elemento, así como las condiciones de continuidad. 

La solución particular depende del tipo de función q. Para el caso de q = constante se tiene 

que la solución particular: 

wp - .1 q* ;:2 
-----':1 

L 2S* 
(S>O) 

(S<O) 

La solución total de la Ecuación Diferencial para la Teoría Geométricamente No-Lineal, 

resulta de considerar tanto la solución homogénea, como la solución particular: 

Para el caso en que S = O la solución de la ecuación diferencial nos da los resultados de la 

Teoría de Primer Orden, así: 

Y para el caso de una carga q = constante: 

Ejemplos de Aplicación: 

wp _ 1 *J::4 

T-24q ':1 
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1. Elementos bajo carga axial de compresión y carga transversal constante. 

q(x)=q (const.) 

~~~-l--~--------~~*-I __ J_I __ J ________ ~~~ l' ~x El~eonn •l 
x=O w = O x=L w = O 

w'=O w'=O 

Fig. 68.- Representación del efecto de compresión. 

Para el elemento demostrado en la figura, la solución de la ecuación diferencias es: 

Derivando la expresión anterior, tenemos: 

* W' = c2 +c3scoss4" -c4&sins4" + q 
2 
~ 

S 

* LW" = -c3s
2 sins;-c4s

2 coss; + q 
2 

S 

Las constes e,, ~- 1::3 y c4 se obtiene tomando en cuenta las condiciones de borde: 

X = O : ~ =O w = O w' = O 

X = L: ~ =1 w = O w'= O 

Así: 

c2 = -c3 E 
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Aplicando la Ley de Elasticidad: 

M= El w" 

m* = ML 1 El = ...:L w" 

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

Reemplazando los valores de ea y ~tenemos: 

m = - -sm6;+- . cos6;-1 * q*(6 . 6 1+cos6 ) 
6

2 2 2 sm6 

Y los momentos en los extremos del elemento son: 

( ) ( ) q*(& 1+_cos6 _ 1) m* ;=o =m* ;=1 =-:,:2 -2 ~:~ Sin& 

Un análisis similar para la Teoría de Primer Orden, nos lleva a que el valor de los momentos 

flectores en el elemento esta dado por la expresión: 

Siendo los momentos en los extremos del elemento: 

q* 
m*(;= O)= m*(;= 1) = --

12 

Debe notarse que para valores pequeños de s, los valores de m* de la Teoría de Segundo 

Orden, tiene a los valores correspondientes de la Teoría de Primer Orden. 

2. Elemento bajo carga axial de tracción y carga transversal constante. 
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De manera análoga que para un elemento a compresión, se tiene que a solución de la 

ecuación diferencial del elemento es: 

q(x)=q (const.) 

r ~§l'!:l-l_-~ _X~----¡~~-¡_¡_*_~ _* ----j:::tl ~ 
~ El=const. 

• ¡· L ·1 
x=O w =O x=L w = O 

w'=O w'=O 

Fig. 69.- Representación del efecto de tracción. 

Derivando la expresión anterior, tenemos: 

* W' = c2 +c3&cosh& ~ +c4 sinh& ~ -~~ 
& 

* LW" = c3& sinhc; +c4&
2 cosh&; ...... q 

2 
- & 

Igualmente, las constantes c1, ~. ea y c4 se obtienen tomando en cuenta las condiciones de 

borde: 

Así: 

X= O: ~ =O w= O w'= O 

X=L: ;=1 w=O w'=O 

w lq* 
-(; = 1) =O= c1c2 +c3 sinh&-c4 cosh&---2 L · 2& 

1 q* 
W'(~ = 1) =O= c2 +c3 ccosh&-c4 & cosh&---2 2& 
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Aplicando la ley de Elasticidad: 

1 q*1+coshE 

2 E2EsinhE 

1 q* 
e =-e E=---

2 3 2 E2 

M= El w" 

m* = ML 1 El = -t w" 

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

Reempiazando tos valores de ea y C4 tenemos: 

m = -·- -smE.; +- · coshE.; -1 * q*(E . E 1+coshE ) 
E

2 2 2 sinhE 

Y los momentos en los extremos del elemento son: 

m*(.;= o) = m* (.; = 1) = q * (E 1 + ~osh E _ 1) 
&

2 2 SlnhE 

2.5.2.10.3.2 Relación entre momentos flectores y giros nodales en los extremos de los 

elementos. 

El estado de un elemento puede estudiarse por superposición de un estado de carga y 3 

estados de giro unitarios en el sistema. En los 4 estados resultantes, se considera la acción de 

una misma fuerza axial en el elemento. 



0 dx W 
(F------F~~---.(x) --~2-=i 

~--f-~~---t.J.r amnmrn s 

1~ L 

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

S Mt§}· _ __,= 
)R¡; (tp) 

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

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

homogéneas de correspondientes: 

(1) Estado de giro unitario <p¡ = 1: 

~ = O W¡ = O w'¡ = <p¡ 

~ = 1 W¡ = O w'i = O 

siendo la solución de la ecuación diferencial homogénea: 

(2) Estado de giro unitario <pj = 1: 
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; = O W¡ = O w'¡ = O 

; = 1 W¡ = O w·j = q>1 

Solución de la ecuación diferencial homogénea: 

(3) Estado de rotación unitaria del elemento w = 1: 

W(;= 1)- w(;= O)= 'V L 

W'(; =O)= w'=(;=1)= O 

Solución de la ecuación diferencial homogénea: 

El 
Mij (w) = -x(l + Y)IJI 

L 

En 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 tracción 

o compresión. 

X = Factor de Rigidez. 

e (sin e)- ecos e 
x= S<O 

2(1-cos e)- e sin e 

e (-sin e)+ e cosh e 
x= S<O 

2(1-cosh e)- e sinh e 

x=4 S=O 

Y = Factor de Transporte 

e -sin e 
Y=----- S<O 

srn E- ECOS E 

-E +sinh E 
Y=------ S>O 

-sinh e+ e cosh e 
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S=O 

(4) Estado de Carga 

Solución de la ecuación diferencial: 

L W"" - S* LW'" = q* 

Tomando en cuenta las condiciones de borde:(;= O: w =O w'= O; ; = 1: w =O w'= O) 

Para el caso en el que q= cte. se ha visto anteriormente que: 
Para S>O 

q*(E 1+cosh E ) m*¡;(;=O)=m*y(;=1)=--E2 -
2 

1 
sinhE 

Para S<O 

m*¡·(;=O)=m* .. (;= 1)= q*(E 1+_cosE _ 1) 
Y Y E 2 2 sm E 

Para el caso S = O (Teoría de Primer Orden) 

q* 
m*¡;(; =0) =m*¡;(;= 1) = - 12 

Por superposición de los cuatro estados de carga, se tiene que: 

Ecuación que tiene forma similar a fas ecuaciones de Pendiente Deformación, que se obtienen 

en el Análisis Estructural qe Primer Orden. En base a esto se puede hacer una formulación 

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

Componiendo las ecuaciones correspondientes, se puede obtener la Matriz de Rigidez de la 

teoría de segundo Orden del Elemento, empleada en el Análisis Ncrlineal del Comportamiento 

viga-volumen para elementos sometidos a flexo comprensión. 

Es frecuente expresar la Matriz de rigidez de la teoría de Segundo Orden, en función de la 

Matriz Rigidez Lineal Elástica de Teoría 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 1 comportamiento ncrlineal del elemento. 
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Así por ejemplo Rajarman-Loganatha y Raman, proponen en su publicación "Non-Linear 

Análisis of Cable Stayed Bridges"- (ABSE P-37/80), la siguiente formulación matricial para la 

matriz de rigidez de un elemento sometido a flexo-compresión: 

EA o o EA o o 
L L 

o 12El S 
L3 1 

6El S 
L2 2 

o _12El S 
L3 1 

6El S 
L2 2 

o 6EI S 4EI S o _ 6EI S 4EI S 

Ko= 
L2 2 L 3 L2 2 L 4 

EA EA -- o o - o o 
L L 

o _l2EI S 
L3 1 

_ 6EI S 
L2 2 

o 12EJ S 
L3 1 

_ 6EI S 
L2 2 

o 6EJ S 
L2 2 

2EI S 
L 3 

o _ 6EJ S 
L2 2 

4El S 
L2 4 

En esta matriz S1, S2, S3 y S4, son las denominadas Funciones de Rigidez, y sus valores 

dependen de su la fuerza axial en el elemento es de Tracción, o de compresión. 

Para aquellos casos en que las fuerzas axiales en el elemento son pequeñas, las funciones de 

rigidez, tienden a tomar un valor unitario, con lo cual la Matriz de Rigidez toma la forma de fa 

matriz correspondiente a la Teoría de Primer Orden. 
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1 

[ Inicio 

/ 

Datos de Geometría y/ 
dec~rgasQ / 

e= 1 ... ne 

__t.__ NO 
SI ..----:::-_ __ ,..__ ~ 

..,. ... 1--------c;...._ Iteración >1 ......;>.------__t......_....,._ 
N~>~ .. ~N~<O 
~ación~ 

¡1\ . N~= O --r-
~-----------------~ 

Matriz de Rigidez del 
elemento 

{ke}={Ke}TIO* 

• (Matriz de Rigidez según Teoría 
de Primer Orden T. l. O.\ 

Funciones de Rigidez y 
Factores de corrección 

del estado de cargas para 
elementos a Compresión. 

FRe.FCe=f(sinh.cosh) 

1 

Funciones de Rigidez y 
Factores de corrección 

del estado de cargas para 
elementos a Tracción. 
FRe. FCe=f(sinh.cosh) 

1 

Matriz de Rigidez del 
elemento 

{ ke } = { Keaf } 

,~------------------~------------------~· J 

Ensamble de la Matriz de 
Rigidez de la Estructura 

{ Ke }paso 

lter = iter + 1 j 
Ensamble de la Matriz de 

Fuerzas 
{ F }iter !k 

Cálculo de 
Desplazamientos Nodales 

{U}iter= {K}iter {F}~ .. 
Calculo de las Fuerzas Internas 

en los Elementos 
Nlter, Viter, Miter 

Uiter = Uiter-1 

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

f Fin j 
DIAGRAMA DE FLUJO DEL ANALISIS DE SEGUNDO ORDEN CONSIDERANDO EL EFECTO DE 

ITERACION DE FUERZAS AXIALES Y MOMENTOS FLECTORES 
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2.5.2.11 COMPORTMIENTO ESTRUCTURAL DE LOS CABLES DE RETENCIÓN 

2.5.2.11.1 GEOMETRIADE CABLES SUSPENDIDOS (31). 

a. La Ecuación Diferencial del Equilibrio en Cables. 

Considérese de sección transversal unifonne, colgando entre dos puntos de apoyo como se 

muestra en la figura. La única carga actuante es su eso propio. 

1- L .. ¡ 

8(0,0) 

Y Fig. 72.- Representación del cable. 

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

planteando la ecuación: 

!!_(rdy) = w 
ds ds 

T -ºY. dx 
ds ~------.-! 

dy 

w(ds) 

Fig. 73.- Representación 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 seño del ángulo de inclinación del elemento diferencial con la horizontal. 

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

(31) M.S.TROITSKY, Cable- Stayed Bridges, 241, 242 
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Siendo: dx/ds el coseno el ángulo de inclinación, y H la componente horizontal de la fuerza de 

tensión 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 ecuación diferencial. 

Cuando la relación 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 ecuación diferencial, antes planteada, se tiene: 

b. Geometría en un Cable Inextensible. 

Perfil de Catenaria 

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

ecuaciones: 

SubStituyendo estas relaciones geométricas en la relación diferencial del equilibrio, se tiene: 

Las condiciones de borde para esta ecuación diferencial son: 

X = O, y= O ; x = L , y = O 
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Y la solución resultante es: 

La ecuación anterior es la ecuación clásica 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), está dado por la ecuación: 

XK0/2 S= J l+-dx 
o dx 

La longitud total del cable entre los dos puntos de apoyo es: 

S = 2H sinh(!!'_ L)· 
0 w H 2 

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

Perfil Parabólico 

Cuando la relación flecha-luz es menor de 1 :8, el equilibrio del elemento diferencial de cable nos 

llevaba a la expresión. 

Empleando ecuación parabólica es más sencilla de manejar que la ecuación de la catenaria. 

El valor de la flecha en el punto medio entre los puntos de apoyo (f) es: 
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La pendiente del cable en el punto (x,y) es: 

w/2 
I=-

8H 

dy = 41(2x -l) 
dx L L 

La longitud total del cable entre los puntos de apoyo es: 

XHl2 S0 = J 1+-dx 
o dx 

Reemplazando el valor de dy/dx, e integrando: 

L [41(2x )]2 

[ 8(1)2 32(1)4 

] S o= I 1 + L L -1 dxL 1 + 3 L - 5 L + ... 

Si despreciamos los términos de cuarto y mayor grado, se obtiene la siguiente expresión 

simplificada para la catenaria: 

c. la Geometría de una Catenaria Elástica 

La solución de una curva catenaria elástica simétrica suspendida entre dos puntos, fue desarrollada 

por Routh, y se le encuentra detalladamente en "Cable Structures" de Max lrvine. 

El probiema consiste en considerar un cable como el mostrado a continuación, 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+h2
) 

112
. 

102 



Para simplificar el análisis 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) 

A(O,O)I 

Y~(x,z;p) 

H 

Fig. 74.- Catenaria del cable. 

X 

.:;B(L,O) 

----___.-<>B(L,O} 

Consideremos un punto con coordenada s en el perfil no deformada del cable. Bajo la acción del 

peso propio W = mgLo este punto se mueve para ocupar una nueva posición en el perfil deformado, 

con coordenada lagrangiana). 

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

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

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

La relación geométrica es: 

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

quedan expresadas por. 

o-=Edp-ds 
ds 
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Donde E es el Módulo de Young, y AO es el área de la sección transversal uniforme en el estado 

deformado. 

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

x = O, z= O , p = O en s = O 

x = L, z= h , p = Ldet en s = Lo 

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

Que según lrvine derivan en: 

( ) _ Hs HL0 ·[ .nh_1( V)· inh_1 V -Ws 1 L0 ] xs--+--SI --s 
EAo W H H 

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

L _ HL0 HL0 [ .nh_1 (V) .nh_1 (V -W)] ---+--SI - -SI 
EAo W H H 

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

simultánea por medio de métodos numéricos. (lmive recomienda el empleo del Método de Newton 

de dos dimensiones). Obtenidos los valores de 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 ANÁLISIS DE UN ELEMENTO TIPO CABLE (32). 

a. Perfil de Catenaria no Deformada 

Considerando un elemento simétricamente suspendido, con un área de sección transversal A01 y 

Módulo 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 simplificación de las ecuaciones 

anteriormente derivadas, sin mayor pérdida de precisión. 

¡ .. L .. ¡ 

A B 

1~ L 

A 8 

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

Si llamamos L a la longitud de la cuerda, y H1 a la reacción horizontal en los apoyos A y 8, se tiene 

que la longitud del cable es: 

La defonnación elástica E(X) en el punto (x,y) del cable esta dado por: 

e (x)= T¡(x) 
EA¡¡ 

H ~d)2 

e(x)= E~ ~l+l~J 

(32) M.S.TROITSKY, Cable- Stayed Bridges, 242 
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La elongación total con respecto a la condición total no deformada es: 

1 ds 
~ = fe(x)-ds 

o dx 

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

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

del cable es: 

L2 = 2 H2 sinh(w(L + o)J 
w 2H2 

Puesto que S es pequeño, comparado con L, se tiene que: 

coshS = 1 

sinhS =O 

Con lo que: 

L2 =2-2 smh -- +ocosh --H . ( wL J ( wL J 
w 2H2 2H2 

La elongación total: 

La compatibilidad requiere que: 
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Reemplazando los valores correspondientes : 

o_ 1 .[ ( ) 1 ( 2 inhyL _2 .nhyLJ·. 4E(_2 .nhyL _2 . yL)]. -- . ( ) Y (1'2 -O"¡.+- (1'2 S --o-1 .Sl - .. +-. o-1 Sl . -. -a-1 SÍnh-. · 
L 2E cosh yLI 2a2 . L a 2 a 1 L a1 a

2 

Esta ecuación representa la relación entre el desplazamiento en el extremo o, y el cambio en la 

fuerza en dirección de lá cuerda de H1 a H2, y puede entenderse como la "rigidez secante" del cable 

basado en la catenaria no deformada. 

b. Perfil Parabólico 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 A y B horizontal, y siendo el área de la 

sección del cable AO, el módulo de Elasticidad E y ·ta longitud del cable en su estado no deformado 

Lo. 

Inicialmente el cable tiene una longitud de cuerda igual a L y está sujeto a su peso propio, que se 

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

horizontales en el cable en los apoyos A y B son ambas iguales a H1. 

¡a 

H2 

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

L¡=L+8f/ 
3L 

La elongación elástica del cable con respecto a su longitud original Lo es: 

!14 = ~JL[t+(dy)
2

G .... = wL
2 (__f_+ 4/¡) 

EAo 0 dx J 2EAo 4/¡ 3L . 

Si se le da al extremo 8 del cable un pequeño desplazamiento S en la dirección de la cuerda 

que uno los puntps de apoyo, entonces la nueva longitud del cable y la elongación elástica 

están dados por: 

Donde f2 esta fado por: 

8 !/ 
L2 =(L+J)+ ( 2 ) 

3 L+8 

+ _ w(L+8f 
12- 8H 

2 

AL = w(L+8)[(L+8) + 4J; ] 
2 

2EAo 4J; 3(L +<5) 

la compatibilidad ge<¡>métrica requiere: 

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

Reemplazando: y= w/Ao, a1 = H1/Ao, a2 = H~Ao tenemos: 

El empleo de la ecuación parabólica mucho más simple que el de la ecuación parabólica. 

Varios investigadores inclusive han determinado que las funciones de rigidez de los cables 

determinada a partir de la ecuación parabólica 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 figurá adjunta. El 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. 

L dl -H+dH 

GEOMETRIA ESTATICA 

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

En base a las ecuaciones de la geometría de la catenaria elástica, se puede escribir 

expresiones para L y h de la forma: 

L =f(H,V) 

h = g(H, V) 

Además las derivadas deL y h, pueden expresarse como: 

En notación matricia'l: 

dl = df dH + df dV 
dH dV 

dh = dg dH + dg dV 
dH dV 

"[df dfl 
F =" dH dV =[fu 

. dg dg" i ¡;l 
• dH dV 
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\ 

donde [F], la matriz Jacobiana (2x2), es la Matriz de Flexibilidad. 

La Matriz de Rigidez (k] es la inversa de [F] 

K = p-1 = ;[+ hz - J;z]· _1_ 
. - !;1 + / 11 detF 

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

son isométricas. 

Los coeficientes de influencia de flexibilidad son.: 

¡;1 =~+Lo [sinh-1 !'::_ -sinh-1(V- w)] + L0 [- VIH + (v- w)/ H ] 
EA w H H w ~1+(VIH} ~1+((V-w)!HJ 

¡; _L0 [ 1 1 ] 
12

- w ~l+(V 1 H} ~1+((V -w)/ HJ 

h1 =Lo [~1 +(V 1 HJ- ~1 +((V- w)l HJ ]+Lo[- (VIHJ + ((V- w)l HJ ] 
w w ~1+(VIH} ~1+((V-w)!HJ 

hz = ~+ L0 [- VIH + (V -w)l H ] 
EA w ~l+(VIH} ~l+({V -w)/ H} 

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 fa 

deformación axial en el cable. 

La flecha tiene el efecto de reducir la rigidez del cable, lo cual resulta en una relación no lineal entre 

fuerza axial y desplazamiento. 

El cable tiene una baja rigidez para valores relativamente altos de la flecha, sin embargo, a medida 

que esta disminuye et comportamiento del cable se aproxima al de una barra en tensión. 

(33) M.S.TROITSKY, Cable- Stayed Bridges, 304 
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Para el cálculo práctico puede asumirse que el cable tiene un perfil parabólico, lo cual es válido para 

relaciones flecha-luz del orden de 1 :8. 

Scordellis y Sajid-Abbas, · sugieren en el reporte "Non Linear Análisis ó Segmentally Erected 

Reinforced and Presstressed Concrete Cable Stayed Bridges" que el efecto de la flecha, y los 

efectos elásticos en el cable pueden tomarse en cuenta simultáneamente por medio de un modelo 

de elemento de cable compuesto por dos elementos diferentes conectados en serie. 

Así, este elemento de cable puede visualizarse como un cable con longitud de cuerda L, e infinito 

Módulo de Elasticidad, conectado en serie con un elemento de barra de longitud L y Módulo de 

Elasticidad y Área de sección transversal iguales a las del cable real. 

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

a. Cable 'Inextensible 

Considérese el cable mostrado a continuación: 

L 

H1 
B 

lw 

¡ ... L .. ¡o 1 

H2 
B 

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

La longitud del cable en el estado no-deformado es Lo. la longitud de cuerda es 'L , y el área de la 

sección transversal Ao. El cable es inextensible en el sentido de que tiene un Módulo de Elasticidad 

E= oo. Se asume que et cable tiene un perfil parabólico, por lo que la longitud del cable esta dada 

por: 
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Siendo: f1 = wl 2/ ( 8 H1 ). 

8 ¡-12 
lo= L + 11 

3L 

Si se hace con uno de los extremos del cable se desplaza o, y tomando en cuenta que la longitud 

del cable no cambia por ser inestable, entonces su longitud puede expresarse como: 

Igualando ambas expresiones de LO, y substituyendo los valores de f1 y f2, y re-ordenando, 

tenemos: 

Puesto que l << o, se puede asumir que L + o = L, con lo que la ecuación anterior se reduce a: 

0 = W
2
L

3 [-1 __ 1 ] 
24 H 2 H 2 

1 2 

Substituyendo a1 = H1/Ao , cr2 = HiAq y y= w/Ao 

Para un cable cuya cuerda esta inclinada con un ángulo de inclinación e¡, con la horizontal, la carga 

transversal que genera la flecha tiene una intensidad w cos e¡,. 

Las características de deformación del cable inclinado serán por tanto las mismas que para un 

cable de la misma longitud de cuerda L, pero sujeto a una carga transversal w cose¡,. 

Por esto para un cable inclinado, se tiene: 
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L 

H H 

j W.cos0 

Fig. 79.- Deformada del cable deformado. 

b. Elemento Elástico de Barra. 

Para el elemento de barra mostrado, con longitud L, área de sección transversal AO, y Módulo de 

Elasticidad E que son iguales a la longitud de la cuerda. Área de sección transversal y Módulo de 

Elasticidad del cable respectivamente. 

L 

L 

Hz 

Fig. 80.- Elemento elástico de barra. 

Si la fuerza inicial en e·l cable es H1, y asumiendo que al extremo del elemento se le da un 

desplazamiento axial o, entonces la relación fuerza-deformación esta dada por: 
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c. Elemento Combinado 

Se muestra a continuación el elemento combinado, que resulta de conectar en serie un 

elemento de cable inestable, y un elemento elástico de barra. Puesto que la carga axial en el 

elemento varía de H1 a H2, el desplazamiento o esta dado por: 

Donde oc y ob son las elongaciones en el cable y en la barra respectivamente, cando se les 

somete a un cambio de esfuerzos de o-1 a o-2. 

L L 

H H 
~----------~ ~ 

1· L L 

8=8c+8h 

l' -1";1 
H H 

Fig. 81.- Combinación de Elemento cable-barra. 

d. Relación Linealizada fuerza-Desplazamiento 

El módulo Secante del elemento combinado esta expresado Por: 

Reemplazando el valor correspondiente de o/L: 
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El Módulo Secante se define como la pendiente de la recta que une los puntos (1) y (2) en la 

curva cr vs ó/L, como puede observarse. Por esta razón es que viene el nombre de "Secante". 

Para definir este módulo, se deben conocer las condiciones de esfuerzos 1 (cr1) y 2 (cr2); en la 

mayoría de los casos cr2 no se conoce, y debe ser estimado, lo cual determina que la solución 

deba ser iterativa. 

Substituyendo cr2 = cr1, se obtiene el Módulo Tangente: 

1 1 (ycos~ f L3 

- =- + -=---~-
Esec E 12cr¡ 

l E 

Para el cálculo del efecto no-lineal del cable en ·la estructura, puede emplearse para el Módulo 

Tangente para hacer un estimado inicial de la rigidez del cable . 

. 8/L 8/L 

Fig. 82.- Modulo tangente del cable. 

e. Fonnulación Matricial 

El elemento combinado desarrollado anteriormente se muestra a continuación. El cable 

inextensible, que .permite considerar el EFECTO de la flecha se muestra como un elemento tipo 

"resorte" (longitud cero, relación no-lineal deformación- desplazamiento). 

El eje local x se define por medio de los nudos extremos (i) y (j), y coincide con ·la 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 traslación 

en x y en y. 
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La matriz de rigidez del elemento en coordenada locales se puede expresar como: 

[k] = '(ke] + [kg] 

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

Donde ke es la matriz de rigidez elástica y esta dada por: 

1 o -1 

k _ AoEtan o o o 
e-

-1 o 1 L 

o o o 

La matriz kg es la matriz de rigidez geométrica: 

o o o o 
H o 1 o -1 

ke =- o o o o L 

o -1 o 1 

o 
o 
o 
o 

Debe notarse que E tan es el módulo de elasticidad tangente. 

Las fuerzas en los elementos [S] están relacionadas con los desplazamientos nodales [u] por 

medio de la siguiente expresión: 
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S¡ 1 o -1 o o o o o U¡ 

s2 AoEtan o o o o H o 1 o -1 u2 
= -- +-

s3 L -1 o 1 o L o o o o u3 

S 4 o o o o o -1 o 1 u4 

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 fácilmente por medio de la 

transformación de las coordenadas del sistema local al global. 

[k] = [A]r {[ke] + [kg]} [A] 

Siendo la matriz de transformación '[A]: 

cost/f - sin{P o o 

(A]= 
sin{P cos{P o o 
o o cos{P - sin{P 

o o sin{P cos{P 

Donde cjl es el ángulo de inclinación de la cuerda del cable con el eje global X. 

Luego de cada iteración ó paso de carga, se determinan los esfuerzos, deformaciones, y asi como 

un valor del Módulo 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 o-1 Ao, y si la llamamos o al incremento en el 

desplazamiento axial en elemento, se tiene que el correspondiente incremento de esfuerzo en el 

elemento es: 

Esta es una ecuación implícita en o-2 y puede resolverse empleando varios métodos numéricos. Si 

empleamos el Método de Newton-Raphson -se debe transformare la relación anterior a una 

ecuación de la forma f (o-2) =O. 

Aplicando la técnica de Newton-Raphson, tenemos: 
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Donde: cr2, es una estimación inicial del esfuerzo total en el elemento, y cr2 *es un estimado 
mejorado del mismo. 

Las expresiones paraJ{a2) para su derivada respecto a cr2;. df(cr2)/d(cr2) son: 

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

< E 

Siendo E el valor de la tolerancia seleccionada. 

2.5.2.12 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 

categorías: 

Puentes Totalmente Anclados ("Fully Anchored) 

Puentes Auto-Andados ("Self-Anchoted"), y 

Puentes Parcialmente Anclados ("Partially Anchored") 

En la lámina 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 

mostrado en el gráfico, el tablero esta conformado por un conjunto de tres tramos simples. 

Puesto que las vigas principales soportan cargas axiales de tracción, 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 tracción 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 principales se encuentran 

sometidas a fuerzas axiales de compresión, que son mayores a medida que nos aproximamos 

a las torres. 

¡..¡~\"-

... 
T l 

Fig. 1 Thrcc Types of Anchorage System 

K;()"~'//'"" 
•1.4 ~ 

·1.1 i /\ 
~\ m-

:.~:-~ \J 
·~.• (~fore prestrc:ssing) 

:: 

(e:) Bending Morr.ent 
{~ter pr6tl'fS"ir..g) 

Fíg. 2 A~ial Forces 
and Bcr.ding Momr.nts o( .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 expansión que no transmiten fuerzas axiales; puesto que los cables se 

disponen a lo largo del tablero, las vigas principales están sometidas tanto a fuerzas axiales de 

tracción (en los extremos del puente) y de compresión (cerca de las torres). la magnitud de estas 

fl~erzas axiales, es sin embargo r..oosiderablemente menor alas fuerzas axiales presentes en los 

sistemas "Totalmente Anclado" y "Auto-anclado". 

En lámina anterior, se presentan también la distribución de fuerzas axiales y momentos flectores en 

casos típicos de aplicación de estos sistemas de anclaje, con sus correspondientes idealizaciones 

para el análisis estructural. 
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Se apreda que en el caso mostrado, la aplicación de los sistemas "Auto-anc~ado" y "Parcialmente 

anclado" resultan en momentos flectores en las vigas principales; bajo carga permanente; de un 

mismo orden de magnitud. 

~1 sistema "Totalmente-Anclado" muestra una mejor distribución 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 pequeños. 

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 fuerzas1 pero requiere el empleo de juntas o "rótulas" que permitan la disipación ó disminución 

de ,las fuerzas axiales. 

a) Conexión con solo cable central 
b) Conexión con dos cables laterales 

Fig. 85.- Modelamiento de las conexiones mediante vigas transversales 

Además puesto que se presentan a lo largo del puente tanto fuerzas de tracción como de 

compresión, se ha visto adecuado el empleo del concreto en la proximidad a las torres, donde se 

tienen fundamentalmente fuerzas de compresión, y el uso de acero estructural tanto en la parte 

central como a ambos lados del puente, donde se tienen fuerzas axiales predominantemente de 

tracción. 

120 



Ejemplo del empleo combinado de acero y concreto se tiene en puentes como el "Puente de 

Nonnandia" en Francia ( 865m de Luz- Actualmente el Puente Atirantado más largo del mundo); y 

los puentes del conjunto "Honshu-Shikoku'• en el Japón. 

Fig. 86.- Conexiones mediante vigas transversales (PUENTE DE MARACAIBO) 

Precisamente para el diseño del TARATA Bridge (890m ), que forma parte del conjunto "Honshu­

Shikoku", se vienen desarrollando una serie de estudios para determinar el sistema de anclaje más 

adecuado y el empleo de rótulas 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 económicos. 
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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 DISEÑO SISMICO DE PUENTES 

ATIRANTADOS (35). 

2.5.2.13.1 Generalidades. 

Para el diseño sísmico 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 

e~tructurales. 

2. El período 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, así como el 

movimiento tri-dimensional de la estructura deben ser considerados. 

2.5.2.13.2 Características dinámicas de los puentes atirantados 

a. Movimiento y Modelo de 'la Estructura 

En un puente atirantado se deben tener en consideración cuatro tipos de vibración libre : 

1. Movimiento vertical del tablero. 

2. Movimiento torsional del tablero alrededor de su eje longitudinal. 

3. Movimiento horizontal en dirección transversal al eje del puente. 

4. Movimiento horizontal en la dirección 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 análisis de la respuesta sísmica, 

es recomendable llevar acabo un análisis tridimensional de toda la estructura, incluyendo la 

subestructura. Un número 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 análisis 

lineal en el que se tenga en consideración el comportamiento no-lineal de la estructura ya sea 

por el efecto de la interacción 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, Pág. 3-37 123 



Una peculiar propiedad dinámica 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 drásticos 

cambios en la frecuencia natural del sistema. 

c. Amortiguamiento Estructural 

El amortiguamiento estructural puede tan solo ser estimado sobre la base de información 

empírica en estructura similares existentes, o en base aun juicio subjetivo. 

En consecuencia, es recomendable la obtención de datos a partir de la estructura en su escala 

real. En la tabla adjunta en la página siguiente se muestran los valores del decremento 

logarítmico medidos en algunos puentes atirantados con vigas de acero. 

De la observación 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 

múltiples cables de retención al efectuar las mediciones a escala real. 

3. El amortiguamiento del modo fundamental en torsión es generalmente más pequeño que en 

flexión. 

4. En vibraciones flexionantes, el amortiguamiento de los modos más altos es menor que el de 

los modos inferiores. 

5. La fricción en las conexiones de los diferentes componentes y en las juntas de expansión 

parecen tener una gran influencia. 
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TABLA 5.- AMORTIGUAMIENTO ESTRUCTURAL DE MEDICIONES A ESCALA REAL 

Nombre de1 
Puente 

Yamatogawa 

Suehiro 

Suigoh 

Alex Fraser 

Katsushita 

Hitsuishi lsland 

Yokohama 

135 

240 

179 

220 

420 

460 

Tipo de 
Sección 

Viga Cajón de 
Acero 

Viga Cajón de 
Acero 

Viga Cajón de 
Acero 

Secciona 
Compuesta 

Viga Cajón de 
Acero (En 
curva) 

Reticulado 

Reticulado 

1 

2 

3 

4 

1 

2 

3 

4 

5 

,1 1 

2 

3 

4 

5 

6 

7 

1 

2 

3 

4 

1 

2 

3 

1 

2 

3 

Flexión Torsión 

Demcrem. 
Log 

0.337 0.022 0.844 0.011 

0.416 0.030 1.670 0.013 

0.633 --
0.861 0.029 

0.472 0.031 1.446 0.016 

0.712 0.018 2.888 0.056 

1.069 0.018 1.635 0.058 

1.264 0.015 2.978 0.057 

1.616 0.012 4.453 0.106 

0.454 0.069 5.630 

0.852 0.037 6.750 0.060 

1.256 0.040 0.090 

2.026 0.064 

2.558 0.078 

3.382 0.063 

4.589 0.083 

0.019 

0.450 0.027 1.310 0.084 

0.820 0.022 

1.180 ' 0.042 

1.670 0.070 

0.440 0.073 1.050 0.041 

0.730 0.087 1.910 0.071 

1.030 0.063 

0.340 0.062 0.880 0.042 

0.560 0.181 

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 

cimentación. 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 Diseño Sísmico. 

Los conceptos básicos para el diseño y construcción de puentes atirantados que resistan los 

efectos de movimientos sísmicos 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 diseño a seguir basado en los lineamientos usados por la 

AASHTO 

Algunos Métodos comúnmente empleados en el Análisis y Diseño Sísmicos son: 

¿; 

(o) 

~ 

(b) 

,¡¡; 

(e) 

¿; 

(d) 

Análisis por medio de Coeficientes Sísmicos 

Análisis del Espectro de Respuesta 

Análisis de la Respuesta Tiempo Historia 

~ ~ ::. 
Apoyo fijo en un extremo de lo viga 

~ ~ ::. 
Apoyo E16stico en un extremo de la viga 

~ ~ ::. 
Apoyo fijo en los pllores de las torres 

~ ~ ::. 
Apoyo el6stlco en los pilares de las torres 

,¡¡; ~ ~ 
(f) Apoyo Móvil en todos los apoyos de lo viga 

,¡¡; ~ ~ 
(g) Apoyos flotantes 

¿; ~ ~ 
(h) Apoyo flotante, pero el6stlcomente restringido 

en los pilares de las torres 

r:!!!!:4 ~ ~ 
(1) Apoyo el6stlco en todos los apoyos de la viga 

::. 

::. 

::. 

~ 

A ~ ~ ::. ~ ~ 
(e) Fijo en el pilar de una torre (j) Fijos en el terreno 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 Análisis por Coeficientes Sísmicos 

La carga de diseño es el peso de la estructura multiplicada por el coeficiente de diseño sísmico, que 

es el coeficiente de aceleración derivado del espectro de respuesta elástica. Este coeficiente es 

función del período de la estructura. Se deben elaborar curvas para estos coeficientes de acuerdo a 

la localización 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 diseño de las 

conexiones entre la superestructura y la subestructura. 

Las fuerzas de sismo estáticas 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 vibración en el diseño de puentes atirantados, 

la magnitud y la dirección del coeficiente sísmico puede ser diferente en diferentes porciones del 

puente, aun bajo la misma componente del movimiento sísmico. 

Los esfuerzos y las deformaciones son entonces determinados utilizando el análisis estructural 

estático. 

F. Lateral 

Fig. 89.- Fuerzas Sísmicas en Puentes Atirantados 



2.5.2.13.3.2 Análisis del Espectro de Respuesta 

Al combinar los espectros de respuesta y los métodos de análisis modal ( procedimientos de 

superposición modal), se puede estimar la respuesta de un sistema de varios grados de 

libertad. En este método la máxima respuesta puede ser obtenida directamente del espectro de 

respuesta para cada modo individual de la estructura. En otras palabras el máximo vector de 

fuerza elástica en el modo i esta dado por: 

Fmax ¡=[m] (j}¡ (3¡ Sa(h¡,T¡) 

donde [m] e la matriz de masa de la estructura, ($1) es el vector que define la i-ésima forma de 

modo, Sa(hi, Ti) es la aceleración espectral para el i-ésimo modo, hi y Ti son los factores de 

amortiguamiento y el período natural respectivamente, para el i-ésimo modo de vibración. 

Además (131) es el factor de participación en el que M¡ es la masa generalizada para el i-ésimo 
modo. 

La respuesta total máxima es obviamente menor que la suma de las máximas modales porque 

dichas máximas por lo general no ocurren al mismo tiempo. La práctica más extendida consiste en 

el uso de la raíz cuadrada de la suma de los cuadrados de las respuestas máximas modales 

(SRSS). 

Sin embargo el método SRSS en ocasiones brinda como resultados fuerzas sísmicas poco realistas 

para puentes, con períodos de vibración muy juntos. 

Existen varios métodos que actualmente se usan para estimar la respuesta máxima, y existen 

varios estudios para combinar estos modos muy ligeramente separados. En medio de estos nuevos 

métodos; el Método de Combinación Cuadrática Completa (CQC) ha reemplazado ampliamente al 

. SRSS en los Estados Unidos, y ha sido usado en el diseño de algunos puentes atirantados en el 

Japón. 
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1 verificación 
r-------

Detenninación del Procedimiento Estructural 

Estimación del Periodo Fundamental 

Coeficientes Sísmicos Modificados considerando 
la respuesta estructural 

Coeficiente de Diseño Sísmico Modificados 
según la región, las condiciones de terreno y las 

características de la estructura 

Cálculo de Fuerzas Sísmicas 

Diseño Preliminar de los Elementos Estructurales 

Análisis Dinámico 

generalmente De ser necesario 

Análisis de Espectro de Respuesta 

Espectro de Respuesta de Aceleraciones 
Máximas 

Espectro de Respuesta de Aceleraciones 
Máximas · 

Aplicación a la Estructura Modelada 

Análisis de la Respuesta Tiempo-Historia 

Selección de las Ondas Sísmicas de Diseño en 
el estado base 

(con max. Aceleración especificada) 

Análisis por Reflexión Múltiple de Ondas 

Ingreso de las Ondas Sísmicas de Diseño a la 
Estructura Modelada 

Cálculo de las máximas respuestas 
esperadas, mediante un Análisis Modal 

Verificación de los Elementos Estructurales 

Revisión de las Propiedades y Dimensiones de 
los Elementos Estructurales (de ser necesario) 

Cálculo de las Máximas Respuestas en los 
Elementos Estructurales 

Verificación de Esfuerzos y Defonnaciones 

PROCEDIMIENTO DE DISEÑO SISMICO DE PUENTES ATIRANTADOS 
(Guidelines for the Desing of Cable Stayed Bridges- AASHTO} 

129 



2.5.2.13.3.3 Análisis de la Respuesta Tiempo-Historia. 

La respuesta tiemp~historia consiste en efectuar una integración directa de la ecuación de 

movimiento de la estructura. Este tipo de análisis es especialmente importante para estructuras en 

las que debe tomarse en cuenta una respuesta no-lineal o 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 aproximación de dichos registros, 

distorsionando registros actuales para que así 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 áreas. 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 pequeña. La intensidad de este sismo es ajustada por medio 

de factores de escala, de tal modo que se tenga una intensidad equivalente para la aceleración 

de diseño. 

2.5.2.13.3.4 Consideraciones Generales para el disefto sísmico. 

Debidó a que la naturaleza de tos movímientos sísmicos es aleatoria en naturaleza y varia 

considerablemente de un evento a otro, se está volviendo una práctica común en muchos países 

derivar registros sísmicos artificiales que representen el sismo de diseño deseado. 

Una técnica consiste en simular por medio de un modelo matemático simple una sucesión de 

rupturas a lo largo de una línea de falla supuesta y la propagación de las ondas vibratorias desde 

estas fuentes hasta el punto de observación. 

El análisis sísmico convencional no toma en cuenta los efectos de las excitaciones sísmicas en 

estructuras· con múltiples puntos de apoyo (ondas sísmicas de entrada no sincronizadas), ni 

tampoco ondas sísmicas con diferentes velocidades de propagación. Estos efectos pueden llegar a 

ser significativos si la luz de los puentes es grande. 



2.5.3 MARCO CONCEPTUAL. 

a) Preesforzado 

Es someter al concreto a esfuerzos previos, tal que después de que actúen las fuerzas 

externas (peso propio, peso muerto, montaje, sobrecarga, etc.), el concreto siempre trabaje 

a compresión o tracciones menores a las permisibles. Para estos casos se usa aceros de 

alta resistencia debido a las pérdidas como, deslizamiento del anclaje (Cuñas), acortamiento 

elástico, creep del concreto, acortamiento por fragua (Shiricage), relajación del acero, 

fricción del cable con el dueto. 

b) Sistema Barrarrosca 

El sistema "Barrarrosca" se utiliza en obras de construcción 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 fabricación. La "Barrarrosca" tipo 

refuerzo se emplea donde se requieren conexiones simples y rápidas. 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 ó tierra, amarres 

de encofrado y otras aplicaciones. 

e) Armadura postesa 

Es una barra postesa lisa o corrugada para ser empleada como armadura postesa, con 

varias calidades de acero y una amplia gama de diámetros. 

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 contínua a lo largo de 

toda su longitud, gracias a un proceso de laminación especial. Por ello es posible que esta 

armadura postesa pueda ser cortada en cualquier punto y acoplarse a elementos roscados. 

d) Análisis de Segundo orden. 

Es el análisis elástico de Segundo Orden ó llamado también Teoría de Segundo orden 

consiste en aplicar las condiciones de equilibrio en el sistema deformado de un elemento 

aplicando algunas suposiciones y linealizaciones de la Teoría de Primer Orden. 

En conclusión, la Teoría de Segundo Orden, incorpora una serie de Momentos Flectores 

Adicionales en los elementos por efecto de los, desplazamientos de la estructura 

acompañados por la presencia de fuerzas axiales en los elementos. 
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Estos momentos adicionales tienen por tanto la forma: 

~M=N.u 

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

e) Análisis P-Delta 

El análisis P-Delta responde al efecto de una carga axial grande en la conducta de la flexión 

transversal de elementos de la estructura. La compresión axial reduce la rigidez flexiona! de 

los elementos de la estructura analizada y la tracción 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 más importantes para el análisis P-Delta incluyen: 

• Que el efecto P-Delta solo se analiza en los elementos de la estructura . Otros tipos de 

elementos pueden estar presentes en el modelo. 

• Se asumen que todas las deflexiones y rotaciones son pequeñas. 

• El Análisis asume que las fuerzas axiales son constantes a lo largo de la longitud del 

elemento. 

El análisis P-Delta bajo las cargas aplicadas es iterativo por naturaleza y puede emplear 

considerable tiempo de cómputo. Incluso en un análisis P-Delta la interpretación de tos 

resultados puede ser más difícil. Es recomendable realizar previamente un análisis lineal 

para verificar que el modelo es correcto antes de usar el análisis P-Delta. 

f) Efecto P-Delta 

El efecto P-Delta se refiere específicamente al efecto no lineal geométrico de un grande 

esfuerzo de tracción o compresión en la deflexión transversal y conducta del elemento. Un 

esfuerzo de compresión tiende a hacer a un miembro estructural más flexible en la 

deformación transversal, por lo mismo un esfuerzo de tracción tiende a rigidizar al miembro 

contra la deformación transversal. 

2.6 HIPOTESIS 

"El analisis estructural de un puente atirantado utilizando los métodos expuestos permite determinar 

los parametos optimos que se requieren para el diseño definitivo del mismo". 
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111. MATERIALES Y METODOS 

3.1 MATERIALES 

3.1.1 RECURSOS HUMANOS 

Tesista Investigador 

Profesor Asesor 

Profesores Colaboradores 

Profesionales especialistas 

Persona'! de Campo 

Digitadota. 

3.1.2 RECURSOS MATERIALES 

Textos especializados 

Material de oficina 

Material de cómputo. 

3.1.3 RECURSOS DE EQUIPOS 

Equipos de Oficina 

Equipos topográficos 

Equipo de cómputo. 

3.1.4 RECURSOS :INFORMATICOS. 

Información de Internet 

3.2 METODOLOGIA . 

3.2.1 POBLACION O UNIVERSO Y MUESTRA. 

La población en estudio esta, integrada por todos ,los métodos de análisis estructural 

existentes en la actualidad. 

U = Número de métodos de "análisis estructural" 

La muestra estuvo determinada por los tres métodos de análisis 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: 

• Luz del puente. 

• Partes del puente. 

• Tamaño de los elementos estructurales: secciones y longitudes 

b) Propiedades de los materiales: 

Variables: 

• Módulo de eslasticidad. 

• Peso específico. 

• Esfuerzos admisibles. 

e) Capacidad de carga vehicular 

Variable: 

• HS25 (AASHTO STANDARD). 

3.2.3 DISEÑO DE LA INVESTIGACION (O EXPERIMENTAL) 

El diseño de la investigación planteada tiene el esquema siguiente: 

X1-----------+Y-----------+ X2 
Oonde: 

x1 es la situación inicia1 o de partida 

Y es la aplicación de la investigación 

X2 es el resultado de la investigación. 

La variable X1 equivale al momento en que se decide la ejecución de la investigación, 

comenzando con el desarrollo del perfil, investigación basica y preparación dé materiales. 

La variable Y equivale a todas las acciones desarrolladas por el investigador para producir el 

nuevo conocimiento, como son la revision profunda de bibliografía, uso de metodologías y 

sistematizacion de información para su procesamiento, determinando las alternativas de 

solución más convenientes. 
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La variable X2 correponde a los logros de la investigación, esto es la obtención de los 

resultados, su contrastacion y elaboración del informe final, determinando una alternativamente 

única de solución. 

3.2.5 DISEÑO DE INSTRUMENTOS. 

Con la finalidad de brindar el soporte científico, técnico y tecnológico a esta investigación se ha 

procedido a efectuar lo siguiente: 

En primer lugar, a recopilar la información bibliográfica existente en los textos especializados en 

relación con los puentes en general y de los puentes atirantados en particular. 

En segundo lugar, se ha procedido a revisar los principales conceptos sobre la mecánica 

estructural, de los sistemas de cargas reglamentarias y de diseño, diseño sísmico. 

En el campo se ha procedido a recopilar la información 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 así como el tipo de la misma, como etapas previas del análisis y 

diseño. 

Por otro lado, se ha efectuado el análisis no lineal del puente, las verificaciones de las 

deformaciones mediante el uso del método matricial con la teoría de la elasticidad con el 

análisis de segundo orden; se verificó los tirantes de retención; se efectuó el análisis sísmico del 

puente. 

Para tomar la decisión final se efectuó el análisis de alternativas, logrando contrarrestar los 

resultados definitivos, que a la postre constituyen la solución definitiva del puente. 

3.2.6 PROCESAMIENTO DE INFORMACION 

Todos los cálculos 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 digitación. 

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 está culminando con la aplicación de los métodos para 

efectuar el diseño del Puente Atirantado ubicado sobre el río Cumbaza, sector Atumpampa, que se 

denomina "Puente Atirantado Atumpampa". Este puente es de una Longitud de 84 m, para lo cual 

se está empleando las técnicas de estructuración y utilización de materiales. La siguiente es una 

breve descripción de las caracteristicas del proyecto del Puente Atumpamapa. 

4.1 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 m a 4.00 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 conexión. 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 óptimo el 

trabajo de los materiales de los elementos estructurales y su disposicion adecuada de los mismos. 

Los tirantes estan distribuidos simétricamente en todo el puente. 

En los extremos de las vigas de rigidez se dispondran de apoyos fijos y móviles. 

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 será 

trasmititda a uno de los estribos-camara. Para los apoyos móviles de las vigas, se an diseñado 

dispositivos de apoyo tipo "rodillo". 
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Ambas torres o pilones tienen una altura de 27.35 desde la cimentación (borde superior zapata), 

está diseñado para la inclinación longitudinal adoptada tiene sección llena variable tal como se 

indica en las láminas, adoptando una particularidad de la sección en la zona de alclaje de los 

tirantes (extremo superior de la torre). Las torres estan empotrabas al suelo de fundación, partiendo 

con una sección desde la cimentación 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 diámetro, el mismo que esta protegido 

adecuadamente contra la corrosión y el bandalismo. Los tirandes anteriores estan conformados por 

barras de 36 mm de diámetro con la protección de las mismas condiciones que de los tirantes 

dobles. Ambos extremos extremos de los tirantes dobles cuentan con dispositivos de anclaje 

activos, lo que permitirá regular desde ambos extremos: los tirantes anteriores cuentan con un 

anclaje pasivo en el extremo anclado en la cámara y un claje activo en el otro extremo (torre), lo 

que significa que la regulación se realizará sólo desde un extremo. 

Para el diseño del Puente Atumpamapa se ahn tomado las cargas de las norteamericanas MSHTO 

para una carga móvil HS25. 

En el diseño, el cálculo y para la determinación de los esfuerzos admisibles, se han tomado por 

base las normas ONONM, las normas DIN, la propuesta de reglamentacion de estrcuturas de acero 

(edición 2002) y las directivas de la propuesta de reglamento de puentes publicado por el M .T. C. en 

Agosto del año 2003. 

137 



A 

~o~~ "' 
VJYJ._, ALI CASA 

235.45 a 

\ 

\ 

\ 
\ 

¡§> '= 

138 



• 

ínitvN21!2N P/JiiNft: A f/JMi"AMi"A 

íJ/5Tifi$UCioN 

139 



s:ra: 

11'.581 

1 ¡¡ 
1 !! ¡;--------------,,1 ·1·1· 

1!1 
111 'ii 

l'l,i 
1

i' 
'11 \ii 

¡j ',11 

ji iji 
ji iji 
jj j!i 
¡¡ i!,! 1 

¡j \1' 
ji ,j¡: 
" 

1lji 1 ,!1 : \\.u__ ___________ -..Jiji 
~-----+--'\':-,\ ---------------, ii 

¡¡ . ji 
ji ¡¡ 
il ¡¡ 

'Í! ¡¡ 
\ 11 ¡¡ 

i ji i il 
ji 11 

-+---------!H'--·------------------li 
r--------------,¡ ¡¡ 

ji 

li 
ji 

'¡¡ 
1 ¡¡ 
: ¡: 

lf-----------jll: 
-+-------t-+-t-------------- .! 

L---e--------y--~· 11 ~-_, 

1 

¡¡ 
¡¡ 
¡¡ 
¡¡ 51201 

cb 
51201 

\ 4) 
IPIUENTE ATUMPAMIPA 

ElEVAC(ONI FRONTAL. TORRE 
AMBAS AMRGIENES 

140 



1\40\ 

SECCPON E1' - E1 

1 

®\ 
HfDIA'.CI'Ot\Ji /lAT[RAL fORRE 

PUENTE ATIJMPAMPA 
B...BIACmON lATERAL DEl PUENTE 

AMIBAS AMIRGENES 

141 



<Sr·-

@-·-·-

e: 

Cf> .!:, .. M $ 

llñi. lt;;ft 

uru. ;_;¡t~~~J'i;l_ 

·t .. ;-;~:. ~~ ;;~;. ~;;;;~;;;¡~~~~~~~-~~=·=!:~~:.~::~~-:--:~::·~~===-~~·=~~r==:~==~:::!::=::=:=:¡::~~~~====~~~~~:t~~r ~·nJ 
--·-.~if"ti:itH ffiiifllii1 ii:IMI"!t.-ífiflí!l.ffilii~'"--

\lleÁ Dt filéttitl {VR) 

~ ~ ~ ~ f ~ ~F~ ~ ~ ! ~ ~ J r . , .. ~ ·~ ~ ~ ~ .. .. - ·~ ¡ .. - ~ ·-~- --- ·- .. • .. 

1 

tii ... Vil 

~ 

,.ffiii!~E 

t_¡_~~· 

~ .. 

PUENTE ATUMPAMPA 
TABLERO Y VIGA DE RIGIDEZ OEL 

PUENTE 

142 



1 
l 

~!Li~R 
iJil!J 

'ICI ~§ 
\0'~ 

'=1 
l 

1 
l 

1 
l 

1 

Ri'ii/i(js oc At r• Ri'SBltNriA 

/J/8' "' ·.v"iB' ~A 
~ 

1 
l 

~ 
'"' 1 

1! ~~~ 
L" 1!¡ iJ¡J.j 
,-"' ~ 1'•16' ~1 

~~e 

~C.? 

/ J/8' 
~J 
~ 
' 

~C.? 

"' 

l 

'i' 

Lil. ~~· 

otri1Ut VIGA fRANsVF:I?sAi (VD) 

li. ,.,,,. 

~ 
Aii..J/8' 

lii í/2' 

~ 
1 
l 

~! 
~1 

VJ/8' 

IHiliiiUUUiiHillllilliliHHii 

Lit I.VII' 1 

lJWW: VIeJA rRANSVI:ilSAi (VfJ) 

vJ/8' ~/J/8' 
~ 
" ' 

~= .! 

~vi!..J/8' vJ/8' 

" ~ 

! ! = .. 
1! J!B'•!i' .. ,gí) 

1 

'Cl 
~~~ 
'""' i;l¡J!l 

1 

~ 
l 

1 
l 

1 
l r 
1 
l 

1 

PUENTE ATUMPAMPA 
VIGA TRANSVERSAL, DETALLES 

143 



i?í ~D'\¡í'i\ib) 

1).722 

i?l 
stGí!wN i?síi (\o!)) 

~-t 1 Sft.JVS <'J/.i"'d~ i .~7; 
~r . 

'¡-lARCIJ!WtLI!fl 

11-r 

.. ~-J-wx ~ 4~--r;-=;§ ,· 

sEC~If!N C=l: 

P~ANN~ ' ua~ f\ilJ 

¿;.'~ 
~t 0_510 

,. 1 
~ '\ ; ,,8 -tp.029 

Vl>li.IJJ' = W 

'*f'TI'[' ·1 ~ ·~ t 0029 

,¡ ú;J~ ¡. 
:;mil'lN i?l=i?l 1\itCA é!t iilf!I{J(l VR) 

v;~lll!bt 11907 • A.liñl 

lltl'IJ.t[ LW!Jtilíl (!R) 

.Vil¡;~.__l.::_-hAo' lc<M _____ ._\fóli~ 

E 1 1 -~P 
"......- 1 1' 0001- •• , =- r--..,. ? - -~~J/8; 

te 

,~16 

~e 
ilffALll U (U?) 

smliJii o=o (IJJWUtRI'l U?) 

PUENTE ATUMPAMPA 
VIGA TRANVERSAL, ATIEZAOORES V 

DETAI..I..ES 

144 



·• 

:_: ·.:·; ~·.:, J, 
~~ 1 ~ 

1 

' -- 1F!¡1f 
~1 1 

1 1 1 1 

~~.. 1 üw ¡ ! ¡ 
.....,_ ,. _ ( .. w IIIJ/tro. ,,. 1 

_D!ili'ftHSfAI.iiOI e~-

1 ~::~~~~~~~~~~~i:~~~~¡j~~~~~~~~~~~~~~~~i:~~~~~~~~~~~~~i:~~~~~~~~~~~~~~:t=i~~: ¡ _·~·,T¡ 

·- l}j - ~li 

¿;',;­

/;# 

~i!AfJ(JR Pb íJ'~~S/8" 

~j· Q 40' 

5tt:CI(JN 1 = 1 (tN ANJYOS) 

ñPel ;; 
;uéi.íit.J.Iéil-.f ~ 
•J!mtolioli'!'li-.lfhi ,V.i' 

$1$f!fMA ANéLJ!f riRAN'f/f$ íJ/fL í AL 4 

PUENTE ATUMPAMPA 
SECCION TRANSVERSAL., DETAL.L.ES 

145 



0 ,,85 

1.20 

JS§ 

tAMARA D[ ANGV\J[ f'c==14B k/Cffl2 

I'U\l!fUA A=,&2ii"XW!iii' 

- íí.Jil -~~--

ANCLAJi! !Jt TIRANTtS i!N CAMARA 

~ . . -·~"'"" .... ~-- 1 fiti§tfii.ñelij"'.-~; ~------ ;j§¡Jij¡'j' •JtW ít~~¡~· StA~ii.!OW 
JU~jffij;Jii\'" ·-.: 

&ARRA IX ANCLAJi! 0 JtJMM tN CAMARA 

y 

WN~}Jiro DÉ 1'!./i'Ai/JL/ 
a Jilllll • 6" 

il" ii" 

iiJ[Ilf!A DÉ AJUsTE 
aJ6MM>ii" 

!JrTALLt D€ IJNION Di! 8ARRA POSTi!SA 0 JtJ 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 será efectuado sobre andamios con el apoyo de 

grúas que se despalazarán desde ambos bandos o márgenes por segmentos. 

El montaje de la estructura portante metálica del tablero se efectuará partiendo desde los estribos 

de ambas márgenes simultáneamente, ambas vigas de rigidez que son las que dan la forma 

principal al tablero del puente tendrán una contraflecha de 1.60 m en servicio, significa que la éontra 

flecha de construcción es algo mayor, ver las diferentes etapas de montaje en las láminas adjuntas. 

La estructura metálica será montada con una inclinación 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 realizará el montaje de 5 segmentos por cada viga de rigidez. Con la finalidad 

de anclar los tirantes de retención mas facilmemente se usarán los andamios especificamente para 

la viga de rigidez, ademas de los andamios se usarán gatos hidráulicos en los puntos de retencián. 

Los gatos hidráulicos permitirán bajar paulatinamente la estructura metálica hasta alcanzar su 

configuración geométrica. 

El montaje de los segmentos desde ambos bandos será simultáneo 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 será el final del proceso de montaje. 

Descripcion del montaje por etapas: 

Etapa 1: Consiste en colocar con la ayuda de una grúa el semento de viga (A) desde el 

estribo hasta la viga de apoyo en la torre; hasta este entonces todavía no se colocará ningún 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 conexión o montaje de las vigas 

transversales y largueros respectivamente. 

Etapa 3: En esta etapa se realizará el montaje del segmento (C), por lo mismo se anclarán los 

tirantes simple (3) y dobles (6), (7) y (8) respectivamente y en ambos planos simultáneamente. En 
1 

todo este proceso se contará con la ayuda de grúas, andamios y gatos hidraulicos. 
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Etapa 4: En esta última etapa se realizará el montaje del segmento de viga (D), 

secuencialmente se colocarán los dispositivos de anclaje, luego los tirantes simples (1) y (2), los 

dobles (9) y (10) respectivamente y en ambos planos simultáneamente, por lo mismo se realizará el 

motaje final de las vigas transverales, largueros y demás aditamentos como tirantes de arriostre 

inferiores. 

Después de haberse concluido con el montaje de la estructura metálica y de los tirantes, todos los 

soportes de andamio, excepto los situados bajo los puntos de anclaje y bajo el estribo deberán 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 metálica será bajada regularmente hasta 

alcanzar el apoyo pleno en los cuatros apoyos estáticos en los estribos y en las torres 

respectivamente. Para todo este proceso se irá chequeando los niveles de contrucción. 

A causa del retiro de los andamios y de la bajada del tablero, se generará fuertes tensiones en los 

tirantes, observándose además que la reacción horizontal en el apoyo fijo en el estribo derecho 

siendo esta de 3.20 tons. aproximadamente. 

Después de producido el descenso de la estructurametálica en la forma antes descrita, se procede 

a colocar el encofrado para la losa y con el aumenta la presión de apoyo en los estribos y torre 

respectivamente, por cuanto se requiere que esta acción se carga sea simétrica, para esto el 

proceso de vaciado de la losa se realizará comenzando desde los estribos pasando por los apoyos 

en las torres hasta llegar simultáneamente al centro de luz del puente. 

Concluido el vaciado de la losa y las veredas, se tiene por ejemplo que la reacción máxima 

horizontal en el apoyo fijo en el estribo asciende a 12 tons. aproximadamente y la reacción máxima 

vertical en uno de losapoyo móviles (en la viga de apoyo- torre) es de 39 tons. En esta situación la 

estructura metálica descenderá hasta que alcance su ubicación definitiva sobre los estribos y las 

vigas de apoyo en las torres. 

Antes de dar por concluido el la construccion del tablero se realizará un tensado de los tirantes con 

la ayuda gatos, este tensado se ejecutará 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 conpresión al intervenir su propio peso y sobre carga 

extraordinaria, puesto que el tablero se encontrará mas suspendido que apoyado sobre los puntos 

de apoyo estático. 
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Cuando todo el proceso anterior se haya concluído, inclusive el fraguado de la losa y las veredas se 

continuará con la colocación de la carpeta asfáltica en el tablero. 

Cuadro A: INCLJNACION Y FUERZAS EN LOS TIRANTES. 

1 1 1 

11 

i' N'TIRA'NTE 11 a (m} ~ b {m) h• (m} Fe{ K N} 

(j) 4..452'5 7.5355 !iO.OO UJ7 464 

0 75355 IWUíJD W5 462' \[ 
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~----------+-~--------4-----------~-----------+-----------4~---------4! 
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¡) 
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0 75355 46il 
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4.3 CALCULO ESTATICO DE LA SUPERESTRUCTURA DEL PUENTE ATUMPAMPA. 

Para el cálculo estático del Puente Atumpampa se debe tener en cuenta los criterios bajo los cuales 

se diseñó otros puentes atirantados, pero con diferente configuración geométrica, así como la 

secuencia de construcción (proceso constructivo). 

La superestructura del Puente Atumpampa esta diseñada 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 

predomina!lte en esta zona. 

Para el análisis de puentes atirantados, el cálculo y distribución de las pretensiones en los tirantes 

es un aspecto muy importante. Para el diseño del puente se ajustan las tensiones en los tirantes 

para lograr una óptima distribución de esfuerzos en la estructura. 

Para el caso del Puente Atumpampa la hipótesis o distribución final de esfuerzos que se pretendía 

obtener, fue el considerar que bajo la acción 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 contínua 

simplemente apoyada en las vigas las torres, en los estribos y en los puentes donde se ancla la 

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 retención y 

posteriormente liberándolos. 

En el cálculo 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 

retención luego de liberar los gatos colocados bajo los puntos de retención y sobre los estribos y 

después de haber quitado los apoyos intermedios usados en el montaje del tablero. 

4.3.1 Consideraciones para el Análisis Estructural del Puente Atumpampa bajo Peso 

propio, carga muerta y fuerzas de preesforzado en los tirantes. 

Para el diseño geométrico de la estructura, así como para el cálculo por carga permanente se llevó 

a cabo un proceso de análisis e idealización que podría denominarse un "análisis inverso". Esta 

forma de análisis y de concepción estructural consiste en que; a partir de una hipótesis del 

"comportamiento final esperado de la estructura", se pretenden obtener tanto la geometría de 
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construcción de la estructura, así como las tensiones requeridas en los tirantes para lograr el 

comportamiento deseado de la estructura. 

w O/ m) 
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Fig. 90.- Propuesta de modelos de análisis del puente Atumpampa 

En la primera etapa de análisis el tablero el tablero se considera que este se encuentra 

apoyado finalmente por los tirantes de retención a modo de una viga continua. 

Se procede posteriormente a calcular la deformada que tendría 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 simplemente apoyada en los puntos de 

retención, con tramos de de 4 m aproximadamente, excepto en los tramos entre el estribo, la 

torre y el tirante doble tipo (5) y sometida tal solo a la acción de las cargas de gravedad. 
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En base a consideraciones de equilibrio y a los métodos de análisis estructural, se obtiene las 

fuerzas de sección y la deformada del tablero, asi como las reacciones en los apoyos y las 

tensiones en los tirantes, (estas últimas se obtienen mediante la compatibilidad de fuerzas y 

desplazammientos nodales). 

A partir de las fuerzas de sección calculadas, se procede a calcular lo que se denomina la 

"geometría del puente sin tensiones". Esta geometría del puente se obtiene en un proceso 

inverso calculando la longitud inicial de los elementos conociendo su longitud o geometría final 

(que en este caso correspondía 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 sección que sobre estos elementos se encuentran 

actuando. 

En ambos casos, tanto para el cálculo de la geometría bajo la carga permanente, como para la 

geometría sin tensiones, se debe tener presente las condiciones de conectividad de- los 

elementos para obtener la forma completa de la estructura. 

La geometría "sin tensiones" permite calcular la geometría bajo la cual se llevará a cabo la 

construcción del puente, ya que es la configuración geométrica sobre la cual se aplicarán tanto 

el peso propio de la superestructura, como las pretensiones en los tirantes. 

Para las hipóteisis de comportamiento supuesto de la estrucura sea correcta, se deben generar 

fuerzas de tensión adecuadas en los tirantes (pre-tensiones). Las tensiones en los tirantes de 

retención deben ser tales que sus componentes verticales deben asemejar las reacciones en 

los apoyos intermedios de la viga continua de la hipótesis de comportamiento esperado. 

Para esto se pensó en· montar la estructura a modo de viga en voladizo, sostenida por medio 

de los tirantes de retención, y regulando la reacción en los apoyos móviles 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 reacción igual a la de la viga continua. 
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4.4 MODELO DE ANALISIS DE LA ESTRUCTURA SEGÚN EL PROYECTO PRINCIPAL, Y DE 

ACUERDO AL ESQUEMA DE CONSTRUCCION PROPUESTO. 

Para el análisis del Puente Atumpampa se consideró el Análisis de la Estructura para cada etapa a 

fin de tener un control de los desplazamientos. El modelo estructural consiste en considerar a cada 

etapa como una estructura independiente, por lo que cada estructura o estado presentará diferente 

comportamiento, no se trata de comparar si no de calcular las acciones en cada etapa. 

0 
\\ 

1' 

1 
\ 
\ 
\ 
\ 
\ 
\ .l 

Fig. 91.- Modelamiento estructural para el análisis según las etapas de montaje. 
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Cada modelo estructural está analizado solo como estrctura portante, en donde estarán 

presentes solo las vigas de rigidez, vigas tranversales, largueros y sobrecarga de montaje (200 

kg/m2
), no está presente la losa, debido a que esta será vaciada simultáneamente en conjunto 

luego de tener lista la estructura metálica portante. 

Si bien los esfuerzos serán pequeños respecto a los de la estructura global, el hecho que tenga 

diferente configuración cada estado, hace que los elementos estructurales en proceso de 

montaje se c_omporten de forma diferente. El análisis aplicado es tridimensional teniendo en 

cuenta las condiciones de borde presente durante el montaje. 

En el proceso de montaje los andamios generán un apoyo móvil 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 participación como apoyo de 

estos. 

ANAUSIS DE LA PRIMERA ETAPA DE MONTAJE 
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Fig. 92.- Desplazamientos en la etapa constructiva 1. 
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ANAUSIS DE LA SEGUNDA ETAPA DE MONTAJE 
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Fig. 93.- Desplazamientos en la etapa constructiva 2. 

ANAUSIS DE LA TERCERA ETAPA DE MONTAJE 
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Fi!l. 94.- Desplazamientos en la etapa constructiva 3. 
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ANALISIS DE LA CUARIA ETAPA DE MONTAJE 

Joint 10 223 

Fig. 95.- Desplazamientos producidos en la etapa constructiva 4. 
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4.5 ANALISIS NO-LINEAL DEL PUENTE ATUMPAMPA. 

Para el Análisis del Puente Atumpampa se han adoptado diferentes Modelos de Análisis que 

corresponden al estudio de los problemas de no-linealidad geométrica en la estructura. 

Las consideraciones y criterios empleados para el análisis son: 

Análisis de Interacción de Fuerzas Axiales y Momentos Flectores (Teoría de Elasticidad 

de Segundo Orden- Equilibrio de los elementos en su estado deformado) 

Análisis No-lineal para grandes deformaciones, por medio de la expansión de los 

términos de la deformación unitaria en dirección del eje del elemento: Exx (Matriz de 

Rigidez Geométrica de los Elementos- Tirantes). 

Análisis de No-linealidad de los tirantes por efecto de su peso propio (sag). 

Para el Análisis del puente se hizo un modelo en base a la geometría final del puente bajo la 

acción de las cargas permanentes, el peso propio, y los presfuerzos en los tirantes. 

Se ilustran los correspondientes resultados de cada uno de los análisis efectuados de acuerdo 

a las consideraciones y criterios antes indicados. Los procesos de análisis son iterativos hasta 

alcanzar una convergencia a travez del programa SAP2000. 

4.5.1 Análisis de Interacción de Fuerzas Axiales y Momentos Flectores 

Para el análisis de Interacción de Fuerzas Axiales y Momentos Flectores el programa SAP2000 

nos permite emplear la metodología descrita en el capítulo de la Teoría de Elasticidad de 

Segundo Orden, efectuándose en una primera etapa un Análisis Lineal Elástico 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, así como las 

funciones de corrección a los momentos de carga ("momentos de empotramiento"). 

Hechas las correcciones el programa efectúa el ensamblaje de las matrices de rigidez y de 

fuerzas, obteniéndose así los nuevos valores para las fuerzas axiales en los elementos; este 

proceso es iterativo hasta alcanzar la convergencia finalmente se obtendrán los valores mas 

aceptables para todos los elementos de la estructura del puente. 
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4.5.2 Análsis No Lineal para grandes deformaciones 

Este criterio considera que el término de la deformación unitaria a lo largo del eje del elemento 

& xx , es lo suficientemente grande como para que los términos de segundo orden que lo 

definene, no pueden ser despreciados, siendo: 

T.I.Ord.: 

T.II.Ord.: 

bU e =--x 
;a bX 

bU ] (bU ) Jr y e =--+-~--
;U bX 2 bX 

Bajo esta consideración para la deformación unitaria & xx , la matriz de rigidez del elemento 

deriva de la tal Matriz de Rigidez Geométrica. 

El Análisis que realiza el programa lo ejecuta iterativamente hasta que la diferencia entre los 

valores de las fuerzas de sección obtenidas esten detro del rango de error tolerable que se 

haya considerado para el análisis. 

4.5.3 Análsis de No Linealidades en los tirantes de retención. 

El análisis en las no-linealidades en los tirantes de retención se efectúa empleando el elemento 

mixto presentado en el capítulo "Comportamiento Estructural de los Cables". Este ejemplo nos 

permite estudiar el cambio en las fuerzas de sección en Jos extremos del tirante como producto 

del efecto del peso propio del tirante y de su configuración geométrica. (catenaria). 

El comportamiento no-lineal de los tirantes disminuye a medida que la tensión del mismo 

aumenta y su geometría adopta un perfil recto, tendiendo su comportamiento a ser similar al de· 

un elemento barra, de la misma sección 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 análisis lnelástico con Elementos NL en los tirantes centrales 

.... 
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Fig. 97.- Análisis lnelástico con Elementos NL en los tirantes centrales: Deformada debido a 
CP+Sobrecarga Vehicular 
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Fig. 98.- Análisis lnelástico con Elementos NL en los tirantes centrales: Diagrama de 
Fuerza Axial debido a CP+Sobrecarga Vehicular 
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Fig. 99.- Análisis lnelástico con Elementos NL en los tirantes centrales: Diagrama de 
Fuerza Cortante debido a CP+Sobrecarga Vehicular 

164 



Frame Element !D l53 

frtdl 
[. ~--

~lo 
ErdJ 

Fig. 100.- Análisis lnelástico con Elementos NL en los tirantes centrales: Diagrama de 
Momento Flector debido a CP+Sobrecarga Vehicular . 
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Fig. 101.- Analisis lnelásfico con Elementos NL en los tirantes centrales: Diagrama de Fuerza Axial 
máxima en losa-tablero debido a CP+Sobrecarga Vehicular 
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Fig. 102.- Análisis lnelástico con Elementos NL en Jos tirantes centrales: Diagrama de Fuerza 
Cortante máximo en losa-tablero debido a CP+Sobrecarga Vehicular 
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Fig. 103.- Análisis lnelástico con Elementos NL en los tirantes centrales: Diagrama de Momento 
Flector máximo en losa-tablero debido a CP+Sobrecarga Vehicular 

4.6 MODELO DE ANALISIS TRIDIMENSIONAL DEL PUENTE ATUMPAMPA 

Para efectuar el Análisis del Puente Atumpampa se empleó 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 rotación), mientras que los tirantes se idealizaron como elementos de 

barra tridimensionales, considerando únicamente su rigidez axial (dos grados de libertad 

traslaciones en cada extremo del elemento). 

Tablero: 

Para modelar el tablero, se le idealizó 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 sección variable de la misma 

tanto en el espesor de los elementos de la sección y el peralte total a lo largo de la viga. Del 

mismo modo se tomó en cuenta para la viga transversal, debido a que el mayor peralte lo a la 

altura del eje del puente. La losa del puente (hasta el larguero próximo a la viga de rigidez) en 

ambos extremos transversales y entre toda la longitud del puente como una sola losa, a partir 

de los últimos 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 mención es trasladado como carga distribuida y momento a lo largo del 

larguero antes indicado. 
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Torre: 

La torre que forma un pórtico con plano inclinado hacia la zona de arranque del puente está 

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 así como de la anterior 

son las optimizadas luego de varios recálculos hechas a la misma. 

Tirantes de retención: 

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 

conexión de los tirantes en la viga de rigidez del tablero. 

Los tirantes se unen tanto a la torre así como a la viga de rigidez a través de uniones bi­

articuladas (liberado de los 3 grados de libertad de rotación en cada extremo de de las barra­

tirantes). 

Apoyos: 

Apoyo Fijo: 

El único apoyo fijo del dentro del tablero considerado para el puente es en el margen izquierdo 

entre la viga de rigidez y la cámara-estribo, este apoyo permite el giro en los ejes coordenados 

Y y 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 están 

rigidizadas a través de una viga transversal (viga diafragma). 

Apoyo Móvil: 

Es tipo de apoyo se encuentran presentes en el estribo (margen derecho) y las dos torres; 

permiten el desplazamiento en dirección longitudinal del tablero (eje X), así 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). 

Conexión de los Tirantes con el Bloque de Anclaje: 

La conexión de los tirantes con el bloque de anclaje se hizo restringiendo solo los grados de 

libertad traslacionales, remplazándolo el bloque por un apoyo fijo (en ambas márgenes). 
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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 analizó utilizando el Programa de Análisis Estructural Plus 

SAP2000. Entre las ventajas de usar este programa están la facilidad para efectuar el análisis de 

segundo orden, por medio del empleo de la matriz de rigidez geométrica de la estructura; así como 

la sencillez para definir y aplicar las cargas de sismo, y las cargas vivas sobre el tablero del puente. 

4.7.1 Análisis de Cargas Permanentes+ Pretensiones. 

El análisis se hizo en base al modelo tridimensional antes idealizado, considerando un análisis no­

lineal en base al uso de la matriz de rigidez geométrica, que en la terminología empleada en el 

SAP2000 se denomina P-DEL T A. 

El análisis no-lineal que efectúa el programa SAP2000 es de tipo iterativo, corrigiendo en cada 

iteración los valores correspondientes a las fuerzas en los elementos. Se obtienen una buena 

convergencia de los resultados después de la quinta iteración, sin embargo se efectuaron hasta un 

total de 1 O iteraciones para comprobar si en las demás iteraciones posteriores sufre variaciones; 

obteniéndose un resultado mas refinado. 

Una vez que se termina el análisis 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 demás análisis de la estructura, con otros sistemas de 

carga, sismo, carga viva o viento. 

De esta manera el análisis no-lineal se extiende a otros sistemas de carga de manera indirecta, lo 

cual es adecuado, por cuanto las no::linealidades se presentan fundamentalmente ante acciones de 

larga duración y no bajo acciones como las de carga viva o el sismo que tiene períodos 

relativamente pequeños en cuanto a su acción. 

4. 7.2 Análisis por Carga viva. 
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Para el Análisis de Carga Viva, el SAP2000 dispone de un módulo de análisis SAP-BRIDGE, el cual 

permite definir el número y ubicación de las vías o carriles de circulación que forman el tablero, así 

cono la ubicación de las cargas respecto al eje del tablero. 

El análisis se hizo utilizando tanto las cargas centradas, asl como las cargas excéntricas, y 

considerando uno o dos carriles cargados. Se asignó como sobrecarga vehicular la carga del 

camión Hs25 y su carga equivalente según la Norma AASHTO STANDARD. También se asignó 

como sobrecarga vehicular el camión H93, que corresponde al camión HS20 + carga distribuida 

equivalente simultáneamente según la Norma AASHTO LRFD. 

La ubicación de las cargas y el número de vías cargadas, permite por un lado analizar 

adecuadamente la torre y los tirantes, para obtener las máximas 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 Camión (HS) 
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Fig. 105.- Vehículo HS25 AASHTO STANDARD 
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A.2 Sobrecarga Equivalente (HS) 

1Pi(t) 
¡ 

' 
We' 

Fig. 106.- Sobre Carga equivalente Vehículo HS25 AASHTO STANDARD 

B. SOBRE CARGA VEHICULAR LRFD (ESPECIFICACIONES AASHTO LRFD) 

8.1. Camión de Diseño: Similar al Esquema del Camión (HS) 

8.2. Sobrecarga Distribuida. 

Tabla 06.- Especitficaciones de Cargas- AASHTO, HS20, HS25 Y LRFD. 

ESPECIFICACIONES DE CARGAS - AASHTO HS20, HS25 y LRFD 

PesoW p a b We Pi 

TIPO Camión rango P. Corte 
( t ) ( t ) (m) (m) ( Kg/m) ( t ) 

HS-20 32.66 3.63 4.27 4.27-9.14 952.40 11.80 

HS-25 40.82 4.54 4.27 4.27-9.15 1,190.50 14.70 

LRFD 33.13 3.695 4.30 4.30-9.00 970.00 -

4.7.3 Análisis Sísmico. 

Pi 

P. Momento 
( t ) 

8.20 

10.20 

-

El Análisis Símico se hizo por medio de un análisis de Superposición Modal Espectral, discretizando 

la masa de la estructura en los nudos de la misma, y considerando la combinación de los primeros 

1 O modos de vibración por medio de la combinación CQC (Raíz cuadrada de la suma de los 

cuadrados) de cada modo individual. 

El Espectro de Análisis empleado, así como los correspondientes factores de suelo y zona se 

obtuvieron tomando en cuenta la Metodología de Análisis Sísmico propuesta en las 

especificaciones AASHT0-1996. 
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Es importante resaltar que para el cálculo de los períodos de vibración y las formas de modo, se 

empleó la matriz de rigidez de la estructura que considera la influencia de las correspondientes 

matrices de rigidez geométrica de los elementos. 

A manera de comparación se muestra más adelante los. periodos de vibración de la estructura tanto 

considerando la no-linealidad geométrica de la estructura, así como su comportamiento lineal 

elástico (Teoría de Primer Orden). 
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Fig. 107.- Mapa de zonificación sísmica 

ALCANCES PARA EL ANALISIS SISMICO 

a. Disposiciones de aplicación: 

Las disposiciones de esta sección son aplicables a puentes con una longitud total de no mayor de 

150 m. y cuya superestructura esté compuesta por losas, vigas T o cajón, o tijerales. Para 

estructuras con otras características y en general para aquellas con longitudes de más de 150 m 

será necesario especificar y/o aprobar disposiciones apropiadas. 

b. Coeficiente de aceleración: 
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El coeficiente de aceleración "A" para ser usado en la aplicación de estas disposiciones deberá ser 

determinado del mapa de iso-aceleraciones con un 1 0% de nivel de excedencia para 50 años de 

vida útil, equivalente a un periodo de recurrencia de aproximadamente 475 años. En este caso se 

ha considerado el Mapa de Peligro del Perú, elaborado por Castillo y Alva (1 ,993). Estudios 

especiales para determinar los coeficientes de aceleración en sitios específicos deberán ser 

elaborados por profesionales calificados si existe una de las siguientes condiciones: 

• El lugar se encuentra localizado cerca de una falla activa. 

• Sismos de larga duración son esperados en la región. 

• La importancia del puente es tal que un largo periodo de exposición, así como periodo 

de retorno, debería ser considerado. 

c. Categorización de las estructuras: 

Los puentes se clasifican en tres categorías de importancia: 

Tabf~ 07.-

Función 

Puentes esenciales 

Otros puentes. 

d. Zonas de comportamiento sísmico: 

lndice de Importancia 

11 

Cada puente deberá ser asignado a una de las tres zonas sísmicas de acuerdo con la siguiente 

tabla: 

Tabla 08.- ---------------------

Zona 

3 

2 

1 

e. Categoría de desempeño: 

Zonas Sísmicas 

Factor Z 

0.4 

0.3 

0.15 
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Consisten en asignarle una categoría de respuesta o desempeño sísmico (SPC) (3.4): A, B, C o D. 

Tabla 09.-

'-ia egona e esempeno J! 
1 Factor de Coeficiente de aceleración 
1 

Importancia 

""" t . d d 

A (de AASHTO) 1 1! 11 
i 

A<= 0.09 A A 

0.09 <A<= 0.19 8 8 

0.19 <A<= 0.29 e e 
0.29 <A D e 

f. Condiciones Locales: 

Para considerar la modificación de las características del sismo como resultado de las distintas 

condiciones de suelo, se usarán los parámetros de la tabla (e.1) según el perfil de suelo obtenido de 

los estudios geotécnicos: 

Tabla 10.-

COEFICIENTE DE SITIO (SUELO) 

Determinación del factor de suelo 

Tipo Descripción Tp (s) 

s1 Roca o suelo muy rígidos 0.4 

s2 Suelos intermedios 0.6 

s3 
Suelos flexibles o con estratos de gran potencia 0.9 

s4 Condiciones excepcionales * 

g. Coeficiente de respuesta sísmica elástica. 

Para el "n-ésimo" modo(s) de vibración, deberá tomarse como: 

C = 1.2AS < 2.5A 
m Tnzn 

S 

1.0 

1.2 

1.4 
(AASHTO = 1.5) 

* 
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donde: 

Tn =Período de vibración del "n-ésimo" modo(s) del puente 

A = Coeficiente de aceleración, Z en el caso peruano. 

S = Factor de suelo. 

h. Factores de modificación de respuesta R- Subestructuras (1996) 

Tabla 11.-

SUIM:STIRUCTURA Factor R 

Pilares tipo Muro o pared 2.0 

Pórticos con pilares de concreto annado 

* Solo pilares vetrtical!es 3.0 

* Un o más pillares indinados 2.0 

Columnas ai~adas 3.0 

Ptilares de acero o acero compuesto con concreto 

""' Sólo pilares vsticafes 5.0 

... Uno mas pilares rnclinados 3.0 

Pólfticos con múffiples columnas 5.0 

Tabla 12.-

CONEXIONES FactorR 

Super~ctura a estribo 0.8 

Juntas de expansión dellllltro de la superestructura 0.8 

Columnas. pífares o pilotes a las vigas cabezal 

o superestructura 1.0 

Col'umnas o pilares a la cimentaáón 1.0 
1 
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fig. 108.- Espectro de Aceleración Non:nalitzado AASHiTO 

Tabla 13.- Datos del Espectro de Aceleración Normalizado. 

T S a 

0.0 0.37500000 
0.4 0.37500000 
0.5 0.34287863 
0.6 0.30363576 
0.7 0.27398181 
0.8 0.25064580 
0.9 0.23171745 
1.0 0.21600000 
1.1 0.20270228 
1.2 0.19127854 
1.3 0.18133913 
1.4 0.17259772 
1.5 0.16483885 
1.6 0.15789696 
1.7 0.15164257 
1.8 0.14597285 
1.9 0.14080498 
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Fig. 109.- Curva de Espectro de Aceleración Normalizado AASHTO 

2.2 0.12769443 
2.3 0.12396579 
2.4 0.12049793 
2.5 0.11726284 
2.6 0.11423649 
2.7 0.11139813 
2.8 0.10872975 
2.9 0.10621563 
3.0 0.10384197 

A = Z = 0.3 Zona 2 

2.5A = 
R 

0.375 

R = 2.0 Pórticos con columnas inclinadas 
S = 1.2 (S. intermedios) 

4.7.4 Análisis de Fuerzas de Viento sobre la Estructura y sobre la Carga Viva. 
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Para el análisis de las fuerzas de viento se empleará la carga considerada en otros puentes del 

mismo tipo en otros lugares y con similares condiciones (p = 0.242 t/m2
), 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 señala que estas cargas están por encima de las cargas especificadas por la AASHTO 

("Guidelines for the Design of Cablé Stayed Bridges") en los casos en que se carece de mayor 

información 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 

dirección longitudinal. Las cargas aplicadas al ser el resultado de presiones de viento, son aplicadas 

de manera perpendicular a los ejes locales qe los elementos. 

Para aplicar la carga de viento sobre la carga viva se discretizó la acción en cargas nodales sobre el 

tablero compuestas por una fuerza puntual transversal 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 

Fig. 110.- Análisis lnelástico: Deformada debido a PP+CM+Pre-esfuerzo en los tirantes 

177 



~ z 
lT~ 401111&7 -6.351E-05 
lflcrtl!> IILID757 -1---641 

Fig. 111.- Análisis Elástico: Deformada debido a PP+CM+Pre-esfuerso en los 
tirantes 
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Fig. 112.- Análisis lnelástico: Diagrama de Fuerza Axial debido a PP+CM+Pre­
esfuerzo en los tirantes 
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Fig. 113.- Análisis Elástico: Diagrama de Fuerza Axial debido a PP+CM+Pre­
esfuerzo en los tirantes 
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)1• h!omenl 3-3 Díagtam . :.~. 

Fig. 114.- Análisis lnelástico: Diagrama de Momento Flector debido a 
P+CM+Pre-esfuerzo en los tirantes 

Momet~l 3·3 Diagrano · .ji,¡ 

!Frame IEJernem ID 388 

t =:J 

Fig. 115.- Análisis Elástico: Diagrama de Momento Flector debido a 
PP+CM+Pre-esfuerzo en los tirantes 
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Fig. 116.- Análisis lnelástico: Diagrama de Fuerza cortante debido a 
PP+CM+Pre-esfuerzo en los tirantes · 

, i] Shea¡ Fmce 2-2 D1agram l:3 

Ei:tdlJI 

...all:le -11_12 

Fig. 117.- Análisis Elástico: Diagrama de Fuerza cortante debido a 
PP+CM+Pre-esfuerzo en los tirantes 
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Fig. 118.- Análisis lnelástico: Diagrama de Momento llector máximo en la losa del tablero debido a PP+CM+Pre-esfuerzo en 
los tirantes 

E·3 

SheU ~lsrner.t 10 108 

! / 
\ ( ".·-,-----·'"0 

tirantes 
Fig. 119.- Análisis Elástico: Diagrama de Momento flector máximo en la losa del tablero debido a PP+CM+Pre-esfuerzo en los 
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ANALISIS POR CARGA VIVA (Sobrecarga Vehicular HS 25- AASHTO STANDARD) 

Jllilim! [Ii) 223 

11 
lrrrami:o -8 .. 001135 
Rl!l!rm 1461E-M 

2 
6..115E-M 

--0.00171 

Fig. 120.- Análisis lnelástico: Deformada debido a la sobrecarga vehicular 

B3 Jomi Displacements ,1~_ X 

Jaime. 11D1 223 
1i 2 

lfram -tUDl!ll G .. liME-Ot 
Rlllfm, OLOOG68 -a~omn 

Fig. 121.- Análisis Elástico: Deformada debido a la sobrecarga vehicular 
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. . ~ . 

Linea de sobrecarga 1 (e= 2.40 m.) 

1 1 1 

. • . .. 11 .. , .. ;.. " ,. '" 
.,. 

~ 
~ ~ ~ 

~~ 1 1 ~~ 1 1 1 1 1 
j J J \ J l 1 ( ( -

\ 

Linea de sobrece 
\ -

Fig. 122.- Ubicación de las Lineas de sobrecarga Vehicular HS25 

LINEAS DE INFLUENCIA PARA LA FUERZA AXIAL MAXIMA POR SOBRECARGA VEHICULAR HS26 EN LA 
VIGA DE RIGIDEZ AGUAS ABAJO 

.. ~ .. ~ 

~ ~ 

1~~---------------------------------------------------------------. 

~ 0.5 -; r===~~~ ==~~~=== 
O • 1 ~ ~ :;. ..&¡. • ' ztz ·4 -z::a4 ••• • u u u u ~ u u u u u e ~ 

-~ ...,_.;...-;;;; aQ,5 1 .. 

-1~------------------------------------------------------------~ 

DISTANCIA (m) 

Fig. 123.- Lineas de influencia para fuerza axial en la viga de rigidez critica 

1 

L 
1 
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LINEAS DE INFLUENCIA DE FUERZA CORTANTE MAXIMA EN LA VIGA DE RIGIDEZ AGUAs ABAJO 

0.1 

'i' t!. o ¡ ·0.1 
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\ 1 
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·0.5 

- 1.4 

' 1.2 e: 1 
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1111: 0.8 
o 0.6 
G o.4 
ii! 0.2 
o o 
i ·0.2 
! ·0.4 
11 ·0.6 

~ 
. 

_fL 

-~ 

---~---

DISTANCIA (m) 

Fig. 124.- Líneas de influencia para fuerza cortante en la viga de rigidez 

LINEAS DE INFLUENCIA DE MOMENTO FLECTOR PARA LA VIGA DE RIGIDEZ AGUAS ABAJO 

¡:--MOMEN'fOMAXIMO .1 
-MOM!!NiOZONA C!!NfRAI. 

. .e\. 
/ ' _ ./ X _ 

;' "\. 
¿ _\. __, 

'-
_4~_u 

. . 
Aft ~ 

. . . 
~- ~1! '\\1'1 '\\1'1 Al'\ _jllf\. -~"-

_ .,1'\ _'71'1 _ _lll'\ _il 

/ 
~ 

---- - - -- -- --·---··-~--~ ~--·--·-

DISTANCIA (m) 

Fig. 125.- Líneas de influencia para momento flector en la viga de rigidez 
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' . ~ m ~o ,. ~~"'==±: o • ' 
1 ;·· 1 • • l ¡· 
'~ 

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 E lernent ID 387 r n o •• . . . -~--~·j' 

Endl 

v~lue 

EndJ 

531.21 

Fig. 127.- Análisis lnelástico: Diagrama de Momento Flector para la Viga de Rigidez Aguas Abajo debido a la sobrecarga vehicular 
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IEr.tciU EmdiJI 

...all:le 71U.f 

y 

Fig. 128.- Análisis lnelástico: Diagrama de fuerza Axial en la estructura portante 
debido a la Sobrecarga Vehicular. 

Fig.129.- Análisis Elástico: Diagrama de Fuerza Axial en la estructura portante 
debido a la Sobrecarga Vehicular. 
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lfi'ame IE!ememe ID 717 

e=~= 
&dlll 

Fig. 130.- Análisis lnelástico: Diagrama de Momento flector máximo en la 
estructura portante debido a la Sobrecarga Vehicular. 

Fig. 131.-Análisis Elástico: Diagrama de Momento flector máximo en la 
estructura portante debido a la Sobrecarga Vehicular. 
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ANALISIS POR SISMO 

1 
-0 .. 00496 
0.01430 

2 
-0.05743 
-OJJ0266 

3 
-0.~45 

OL00115 

1 

[Mode 1 Period 0.6041 seconds ] 

Fig_ 132.- Análisis lnelástico: Deformada del primer modo de vibración debido al Sismo 

Jloíri: l(!)t 223 
2 

-0.05820 
-O.mmie 

J 
-0.112256 
OJJ8U4 

W Mode 1 Pe¡iod 0_6[134 seconds 

FiQ. 133.- Análisis Elástico: Deformada del primer modo de vibración debido al Sismo 
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Joñnt !D 223 
1 

O.om&S 
0.01204 

3 
-8.01096 

-9L5341E-04 

, [Mode 2 Period 0.5129 seconds J 

Fig_ 134.- Análisis lnelástico: Deformada del segundo modo de vibración debido al Sismo 

11 
OL00361 
OLOM87 

2 
-0;.03668 
OL00411 

3 
-0.01114 

-!L591E-04 

[Mode 2 Period 0.5117 seconds 1 

Fig. 135.- Análisis Elástico: Deformada del segundo modo de vibración debido al Sismo 
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Jloinl iD 223 
11 

0.00118 
-OL01135 

2 
-0..19170 
OL00153 

[Mode 3 Períod 0.3303 seconds J 

Fig_ 137.- Análisis lnelástico: Deformada del tercer modo de vibración debido al Sismo 

11 
OUJ02.f7 
0.26482 

2 
-OL2fDCO 
0.00161 

3: 
IUJ&II&t 

&.2141E-Ot 

1Ui' Mode 3 Pe11od f.L3333 s"'conds 

Fig_ 138.- Análisis Elástico: Deformada del tercer modo de vibración debido al Sismo 
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Jl!lÜnlt lli)l 223 

11 
-0.01098 
OUJ0029 

[Mode 4 Penod 112970 seconds 1 

Fig. 139.- Análisis lnelástico: Deformada del cuarto modo de vibración debido al Sismo 

,Jo!nt Modal Componenti , >')"'ii,~ 

11 
-OLOU111 
(JL(J9199 

- - -

1 ,!] Mode 4 Period 0_237& seconds 

Fig. 140.- Análisis Elástico: Deformada del cuarto modo de vibración debido al Sismo 
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2 
-d.Oíl945 
ll.IDllJO 

IMode 5 Pe<iod O 23-47 seconds l 

Fig. 141.- Análisis lnelástico: Deformada del quinto modo de vibración debido al Sismo 

11 
OJM2119 
0_1600f 

2 
-OJJ1091 
o_ozot 

3 
-OL.00532 
-OL.ou.t14l 

,fE Mode 5 Pe1iod O 2400 seconds 

Fig. 142.- Análisis Elástico: Deformada del quinto modo de vibración debido al Sismo 
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[Mode 6 Penod 0_1524 seconds j 

Fig. 143.- Análisis lnelástico: Deformada del sexto modo de vibración debido al Sismo 

líram 
lflml¡ 

2 
-OLIJ5549 
-(JL03116 

[E Mode 6 Penod O 2266 seconds 

Fig. 144.- Análisis Elástico: Deformada del sexto modo de vibración debido al Sismo 
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J 
-OJD159 
-0~00126 

[Mode 7 Períod 0.1325 seconds J 

Fig. 145.- Análisis lnelástico: Deformada del séptimo modo de vibración debido al Sismo 

11 
-OL00451 
-0 .. 24392 

2 
OL02161 
OLOOII60 

J 
0_55505 
OLOUI45 

1 

J] Mode 7 Pe1iod 0.1678 seconds 

Fig. 146.- Análisis Elástico: Deformada del séptimo modo de vibración debido al Sismo 
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2 
-Oi.08GZ1 
OL00067 

J 
OJBZ35 
OL00980 

Fig. 147.- Análisis lnelástico: Deformada del octavo modo de vibración debido al Sismo 

:!] Mode 8 Peri~d O 1615 :s~conds 

Fig. 148.- Análisis Elástico: Deformada del octavo modo de vibración debido al Sismo 
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11 
0.11351 

-OJilM59 

2 
7.39iCIE-fM 

-0.110560 

1 [lo!ode 9 Period O 1051 seconds ] 

Fig. 149.- Análisis lnelástico: Deformada del noveno modo de vibración debido al Sismo 

11 
0.0116t 

-0:.0451!18 

2 
OL00128 

-OJJ2540 

3i 
-OL008111 

7.17-tE-04 

t_E M ode 9 Peuod O 1416 seconds 

Fig. 150.- Análisis Elástico: Deformada del noveno modo de vibración debido al Sismo 
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Jm¡tt liD 223 

11 
-OL04J615 
OLm(Ji9 

2 
-0_005941 
DLm225 

:!lo! o de 1 O Pe1 iod O. 0819 seconds J 

Fig. 151.- Análisis lnelástico: Deformada del décimo modo de vibración debido al Sismo 

Joiinf. l:o 223 
11 

OL0051f 
-OL04301 

:a: 
-OJI6131 
-OL001128 

'EB M ode 10 Peuod 0.1322 seconds 

Fi9. 152.- Análisis Elástico: Deformada del décimo modo de vibración debido al Sismo 
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1_E. Ar.ial Force Diagram '·~ 

frane Elemen!l. ro 22 

L.__¡ --~-1 
EndiJI 

2.54 

de Fuerza Axial SY debído al 

~~~~]~~~~~ro~'---22~--------~ 

!...._.__ ,__.,_____ ~1 
IEndiJ 

2-99 

Fig. 154.- Análisis Elástico: Dia9rama de Fuerza Axial SY debido al Sismo 
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;!E Shear Force 2-2 Diagram --- ---EIJ 
IFfame E!ement ID 1 

..__l _____ l 
IEndi! Er:Jd!J 

dfsfam:e !i.EL _ 'it'allle O;SB 

Fig. 155.- Análisis lnelástico: Diagrama de Fuerza Cortante SY debido al Sismo 

..._____ __ !] 
End! &d!J 

~ vallile 0.57 

Fig. 156.- Análisis Elástico: Diagrama de Fuerza Cortante SY debido al Sismo 
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:m Moment 3-3 Diagram · ~ !;1) 
f1rame IEili!mert [li) 1 

.L 
------------ EndiJ 

116 

Fig. 157.- Análisis lnelástico: Diagrama de Momento Flector debido al Sismo dirección SY 

frame IE!ement ID 1 

·~ 
&tdiJI 

109 

Fig. 158.- Análisis Elástico: Diagrama de Momento Flector debido al Sismo dirección SY 
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5lilell Elemm! 101 41 
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1 1 ) 1 
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..abe lll.IIM5 1 
', 

l _l!-!!!.1 .. l,!lO lJiO 2.Q!! ~ 3.li'J ~§O 4JIII' 4..!iD E-3 1 

1 

1 

F1g. 159.- Análisis lnelástico: Diagrama de Momento Flector en losa-tablero debido al Sismo dirección SY 

i \'''""·' ,, . .,, •1 
[)1!~~ IJC 

51'd IE!Iomeml\10 olt 

11 ,¡ 
' 'i<ail:le lliiOI5 
1 

U.:JU .uo .50 ~-!B! -~ 1Qlt ~~ 4.!D C..!iU E~, 

Fig. 160.- Análisis Elástico: Diagrama de Momento Flector en losa-tablero debido al Sismo dirección SY 

ANALISIS POR FUERZAS DE VIENTO SOBRE LA ESTRUCTURA Y LA SOBRE CARGA 

Jl~.lfJJ223 

11 
lf II<H!1;: -&229E -DI 
lf!oCJm -1012E-DI 

·y 

2 
OJJ0343 

-2.cm!E-CM 

Fig. 161.- Análisis lnelástico: Deformada debido a fuerza de viento 
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Fig. 162.- Análisis Elástico: Deformada debido a fuerza de viento 

~ ,6,;:ial Force Diagram I!Jl 

Fig. 163.- Análisis lnelástico: Diagrama de Fuerza Axial debido a la fuerza de viento 

i.:E Ar.ial F01ce Diagram C31 

End!J 

V~ 1IUJ5 

Fig. 164.- Análisis Elástico: Diagrama de Fuerza Axial debido a la fuerza de viento 
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JJ3 Shear Fo1ce 2-2 Diagram -- ~~ 

Fig. 165.- Análisis lnelástico: Diagrama de Fuerza Cortante debido a la fuerza de viento 

1 !E Shear Fo1ce 2-2 Dragram · I!!J 

-

Fig. 166.- Análisis Elástico: Diagrama de Fuerza Cortante debido a la fuerza de viento 

:!Jj Moment 3-3 Diagram m 
li'"rameE~IIi) 

,--··--··-

......___ ---- ----- ------.. 

Erndfi 

~11-ª~-

~-- ·-·--.._ ...... -·- . 
ErndJI 

80.22 

Fig. 167.- Análisis lnelástico: Diagrama de Momento Flector debido a la fuerza de viento 
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"!]j Moment 3-3 Diag1am -~ 
FrameE~.[fi) JSZ 

~ 
&di E~J 

dmtam:e li7~~ yaflue 18..49 

Fig. 168.- Análisis Elástico: Diagrama de Momento Flector debido a la fuerza de viento 

SloelriEiemenfiD 1i06 

IIFl 

Fig. 169.- Análisis lnelástico: Diagrama de Momento Flector Máximo en la losa-tablero debido a la 
fuerza de viento 

tE Shell Diag-•an~, ~-~----~-¡ 

Sl'relll Ell!mert 10 10& 

1 

, n ¡;;¡, 
-- ---

----:11ml;;;, E-31 
1(1 -----· ' !' 

Fig. 170.- Análisis Elástico: Diagrama de Momento Flector Máximo en la losa-tablero debido a la 
fuerza de viento 
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4.8 COMPARACION DE LOS RESULTADOS OBTENIDOS SEGÚN EL TIPO DE 

ANALISIS, LINEAL Y NO LINEAL 

La comparación se realizó con el modelo tridimensional en la estructura con sus elementos 

originales empleando la carga permanente y la sobrecarga HS25 (AASHTO). El análisis ejecutado 

es lnelástico y Elástico. 

Finalmente se presenta cuadros de comparación 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 análisis no-lineal y el tercer proceso es lineal. 

. W Dehmned S ha:pe [CO!.! B 1 J 

11 
lf rram: -OL00i21!i0 

, Roro 8_940E-fM 

J 
-0Jil6338 

1JJ521E-05 

Fig. 171.- Análisis lnelástico: Deformada debido a la CP+Sobrecarga Vehicular 
HS25 

11 
-OLD~ma 
OL0il2&0 

2 
li-222E-Ot 
-OL~ 

Fig. 172.- Análisis Elástico: Deformada debido a la CP+Sobrecarga Vehicular 
HS25 
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inelas- [ Ar.íal Force Diagram [COMBlJ] 

Fig. 173.- Análisis lnelástico: Diagrama de Fuerza Axial debido a la CP+Sobrecarga 
Vehicular HS25 

Fig. 174.- Análisis Elástico: Diagrama de Fuerza Axial debido a la CP+Sobrecarga 
Vehicular HS25 

~nelas - [ Shear Force 2-2 Diagram [COMBl)] 1 

[ndii [lrni!J 

~ 14 13.99 

Fig. 175.- Análisis lnelástico: Diagrama de Fuerza Cortante debido a la 
CP+Sobrecarga Vehicular HS25 
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Elfd n IE!IldJ 

1190 

Fig. 176.- Análisis Elástico: Diagrama de Fuerza Cortante debido a la 
CP+Sobrecarga Vehicular HS25. 

Fig. 177.- Análisis lnelástico: Diagrama de Momento Flector debido a la 
CP+Sobrecarga Vehicular HS25 

Fig. 178.- Análisis Elástico: Diagrama de Momento Flector debido a la 
CP+Sobrecarga Vehicular HS25 
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Fig. 179.- Análisis lnelástico: Diagrama de Fuerza Axial máximo en losa-tablero debido a la 
CP+Sobrecarga Vehicular HS25 

,-' 

10.4 

· Fig. 180.- Análisis Elástico: Diagrama de Fuerza Axial máximo en losa-tablero debido a la 
CP+Sobrecarga Vehicular HS25 

Fig. 181.- Análisis lnelástico: Diagrama de Fuerza Cortante máximo en losa-tablero debido a la 
CP+Sobrecarga Vehicular HS25 
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Ql ljp. 26(1. 520L E-31, 

~ 

Fig. 182.- Análisis Elástico: Diagrama de Fuerza Cortante máximo en losa-tablero debido a la 
CP+Sobrecarga Vehicular HS25 
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¡;[ =illli. -1!l!J_ ::1 150. in 45!!: ~ _!JfJL -g¡n_ E-3 

Fig. 183.- Análisis lnelástico: Diagrama de Momento Flector máximo en losa-tablero debido a la 
CP+Sobrecarga Vehicular HS25 

Fig. 184.- Análisis Elástico: Diagrama de Momento Flector máximo en losa-tablero debido a la 
CP+Sobrecarga Vehicular HS25 
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lll!fAUSIS {POR CARGA PERIMHBmE • S~~ 
ACIC1'01l<ll Bll IWAll.liSliS 00 ll../'MEAIL AtiJilW5US IMO II.1N'lEAlL ' ~S fl.1NJ6AJL 

OONIIEILEili1EMflrt!JS i:'J:O OONIIEll.B1lEllilllOS I[;I!JI1.JIIBLEMIEIMliOS 
IEil..Bt1l.. Z!9l ll..llNlEAILJES I!JlR!.~ 101RillG1l'illAilES 

"lll!MS. 1 -®.00i1IIBQIOOO -I[]]J[]lüQEIOi -O:J[JUJQHJal[J[JJ 

liRAS. 2 -1[]]_~ ([]l_ffi![)mi3: ([]I_OOIJE:222 

f111R'AS.3 -([JUIIJ47llJrtl10i[JUJ -®.O!i\33$ ~.([]153Sii)IIJI[J¡ 

ICOOIP~ liJE liR.ISilJtcoortES liiiEL NllliiO 2231 SEGUN 1E1L 
MEJ!liiiJ'«l) IIJlE .IN.IUSIS 
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Fig. 185.- Comparación de los desplazamintos de acuerdo al tipo 
de análisis. 
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Fig. 186.- Comparación de rotaciones del nudo 223 según el 
método de análisis. 
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V. ANALISIS Y DISCUSION DE RESULTADOS 

Este aspecto se efectuará mediante un analisis detallado de la aplicación 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: 

5.1 PROPUESTA DE DISEÑO DEL PUENTE ATUMPAMPA.- VERIFICACION 
ESTRUCTURAL DEL PUENTE ATUMPAMPA DE ACUERDO AL SISTEMA DE 
CONSTRUCCION PROPUESTO. 

En base a los resultados del Análisis del Puente Atumpamapa y efectuando las combinaciones 

de cargas permanentes y carga viva, se ha determinado que bajo la acción de la carga via 

HS25 se generan en algunos puntos momentos flectores mayores que otro tipo de sobrecarga; 

esto se debe a la disposición de los elementos estructurales y tambien a la posición de las 

líneas de sobrecarga vehicular. 

La verificación se centró en los principales componentes estructurales del puente, como son: 

las vigas principales, las vigas transversales, los tirantes y la torre. Como resultado se observó 

un buen comportamiento de la estructura bajo el esquema de construcción propuesto. 

El procedimiento de verificación se detalla en las hojas de cálculo adjuntas, y es descrito 

brevemente a continuación: 

5.1.1 Vigas principales. 

Se efectuó la verificación para el sistema de cargas más crítico, que es la conbinación de 

cargas permanentes, pretensión en los cables, y cargas viva sobre la estructura. Debido a la 

presencia combinada de fuerzas axiales y momentos flectores, se efectuó la verificación de las 

vigas principales como elemento tipo "viga-columna". 

El criterio de resistencia última establecido por la AASHTO para este tipo de elementos es: 

Mu Nu 
-+ ~ 1 
Mn 0.9Nn 

Siendo Mu y Nu los momentos y cargas axiales combinadas de acuerdo a los factores de 

conbinación de la AASHTO, y tomando en consideración los factores de distribución y de 

impacto correspondientes. 
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En relación al factor de impacto ,se debe indicar que se obtuvieron sus valores de acuerdo a 

las longitudes cargadas del puente para obtener los máximos efectos en cada sección. 

(Análsis de las líneas 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 sección los moemntos 

máximos y las fuerzas axiales máximas no se presentan por lo general para una misma 

dsitribución de las cargas vivas. 

El momento nominal Mn es igual al momento plástico de la sección Mp = FyZ, y Nn es la fuerza 

· axial niminal resistente de la sección igual al producto del área de la sección por el 

correspondiente esfuerzo de fluencia del material. 

El momento nominal antes descrito correspondiente a lo que de acuerdo a la terminología de la 

AASHTO se conoce como Secciones Compactas, es decir que cumplen una serie de requisitos 

que aseguren que se puede desarrollar el Momento Plástico en la Sección sin que se 

presenten problemas de pandeo local en el elemento. 

Los requisitos para el diseño de vigas metálicas como secciones compactas son: 

- Para el pandeo local en las alas (b' = Proyección de las alas): 

- Para el pandeo local en el alma de la Viga (O = Altura no arriostrada): 

D 19,230 
-<--=::.-
tTIII- JF,. 

Cuando b'/t y Lt/tw son mayores al 75% de los valores antes especificados se debe además 

cumplir: 

D +935(· !!:__) < 33,650 
t t ("ii7p 

W' "~·y# 

- Para la longitud de entre arriostramientos de las alas en compresión (Lb) 
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Lb< (3.6-2.2(Mn! Mf/l))xl06 

ry,- FY 

5.1.2 Torres. 

La torre trabaja básicamente a fuerza axial bajo la acción de las cargas permanentes, sin 

embargo la consideración del comportamiento no-lineal, y la acción 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 

flexión biaxial. 

El criterio de resistencia para este elemento (con fines de chequeo) es: 

Siendo Nu. Mux y Muy la carga axial y los momentos flectores factorizados en ambas 

direcciones, correspondientes a una misma distribución de carga (momentos y fuerzas 

asociadas). 

Se efectuó la verificación para distintas combinaciones de carga, siendo la de mayores efectos 

sobre la torre la conbinación de cargas permanentes , carga viva e impacto, pudiendo utilizar 

para el diseño las expresiones convensionales como: 

Consideraciones: 

p = ,¡, 
w '1' 

p =Mw 
re p 

11/) 
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Pb > Pu 7 la columna trabaja a tracción. 

Pb < Pu 7 la columna trabaja a compresión. 

Cuantía mínima: p = 0.01. 

5.1.3 Tirantes. 

La verificación 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'J, de limitar las cargas de servicio a menos del 45% de la carga última 

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 0Jer Capítulo de comportamiento 

estructural de los cables). 

5.1.4 Vigas transversales. 

Las vigas transversales al ser de sección variables se analizaron en tres secciones diferentes: 

Una primera sección cercana a su unión con una viga principal, en la cual se tiene un 

peralte de viga de 0.76 m., y en el que la sección es únicamente de acero, sin losa 

superior de concreto. 

Una sección intermedia con un peralte de 0.82 m., y con una losa superior de concreto 

de 17.5 cm. 

Una sección en el eje del tablero, con un peralte de 0.88 m., y con una losa superior de 

concreto de también 17.5 cm de espesor. 

La primera sección se trató como una viga 1, 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. 

X 

O -11.72 m.· 

11.72m 

·J1.72 m-24m 

24m 

24m -42 m. 

0-11.72m. 

11.72-36 m 

36-42 m. 

DIMENSIONES DE LA VIGA PRINCIPAL cm) 
ALA ALA 
SUPERIOR ALMA INFERIOR 

bfs tfs h tw Bfl 

610.00 29 840 13 610 

610.00 29 1020 13 610 

610.00 29 840 13 610 

610.00 29 840 13 610 

610.00 29 840 13 610 

Mn=MP=Z/y 

Criterio de resistencia a Flexo­
Compresión: 

RIGIDIZADOR Are a Yg 
tfi b t (mm2) (mm) 

29 200 16 46300.00 449.00 

29 200 16 48640.00 539.00 

29 150 10 46300.00 449.00 

29 150 10 46300.00 449.00 

29 150 10 46300.00 449.00 

Momento nominal para dise"'o 
plástico 

M" N" < 1.0 =+ 
Mn 0.9N11 

M u+ ND NL+F.impact N.último 

130.3 -11.2 -42.67 -107.089 

102.72 -20.8 -36.21 -105.577 

111.58 78.93 42.24 194.2698 

Mu-

0-11.72m. -79.71 

ND 

-17.3 

NL+F.impact 

-43.38 

N.último. 

-116.599 

11.72-24 m -46.61 -8.35 -40.37 -98.4579 

A1 z fy Mn=Mp 
(mm2) (cm3) Jkg/cm2) .(ton-m) 

23150.00 16311.747 480.40 783.62 

24320.00 20195.118 491.73 993.05 

23150.00 16311.747 161.18 262.91 

23150.00 16311.747 310.43 506.37 

23150.00 16311.747 764.81 1247.54 

Mu/Mn N.últm/Nn Mu/Mn + N.u/Nn 

0.1662803 0.534955871 0.7012362 

0.1034384 0.331276802 0.4347152 

0.4243994 0.609576526 1.0339759 

Mu/Mn N.últm/Nn Mu/Mn + N.u/Nn 

0.1017207 0.58246098 0.6841817 

0.046936 0.761137962 0.808074 

< 

< 

< 

< 

< 

Nn=A fy 
(ton) 

222.425 

239.177 

74.626 

143.729 

354_.107 

1 OK. 

1 OK. 

1 OK. 

1 OK. 

1 OK. 
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CUADRO No. 06.- DISEÑO Y CHEQUEO CON EL USO DEL PROGRAMA SAP2000 

l]._~cb~1-~_tl-;i1uJ~E~-~i~~ -~c~H~rc·K T~ ·yu~-tlts J ro~~¡-T=r··-- --~--- ··- ···· ... ·· · ·· 
1 .~:L,.de 7.;·: 1s;7 Tt~tlo~ Lo~_J2.Joo selctilon ID: U2~6~l-- r-r-

1

WW W:tm / '!'~~.. < _,_ .. 
Jfmentj Tyre: ,oment ,Res

1
tst¡:Lng cla'~'ssi'f:lc'at:l.on: comp'act =t=tf=t :t=J=8= m¡: W / \ 1 · 118 .. .,.,,¡., · 

!L'a2.000 ,1_ 1 1 1 -· / \!R~<I")Iíl/8" 
! Al.. o. o..sl :LUa·O. do1 :Lasa o. 0016 · / 

'í -- -..--· --~- -·-<'- --

522 .. ,0.004 J s83e0.01,5 r22¡"'0.1155 r89a0.3:73 / 
E' .. 20389¡o2,. o~ fy .. 2SS1~. noo J ¡ 

1 
~~¡~-M22 ,.~.J,c•tt••rt~ Ra

1u. 1s o.s~7 • 1.222 • a.a6z .• a.o12 1 
!TI 1 .t / 

1 1 SS 'cHE'CK FORCES & MOMEHTS . / )U/í2" 

1. J. J. 1 1. P .Mas M22 u2 ua ~ ¡,-"' 
Colllbo COMB~1 t51.·208 89.1780 =0.'838 =:11.·375 =0.330 

1 2 
\ 

/ 
\IN~. JJ" ~ 41;)" 

l A~IAl F~RCI: DI~XIAL MOM~Hf DESIG~ ~~~~) \\ 
' 

1 
1. .J. fa 1. ,1, Fa Ft \ 

l 

Stress Allowable Allowable ' 
33¡76.1011 1147169.~33 1151186.160~ \ 'AM:I.1al 

1, .1. fb f. ,l. Fb 1, ,!_ _1. Fe Cm ~ L Cb \ 
Stress Allowable Allowable Fact1or Facto'r Factor Fact1or \ 

;Maj'or ,Den;ding 6~48.~59 11671os.uq 3611161,85.1968 11.qoo 1.oqo 1.¡~oo 11.~47 '-
. IM:ln¡or Denldin:g 236.577 18983 .'2501 6328115.546 1. ooa 1. DUO 1•DOG 1 1 · 

;SHEAR DESIIGH 
fu¡ 1 1 1 FU 

~Str'ess AUowa,b_le 
Str;ess 
Ra.tio 

? 
(¡(-,]:1 

N" 

m ~4·: ,v 1 t/8" 
' 

""" í,(J_. ~- 0.0?<) ,. 
·k· 

:Maj;or ¡she'ar 
Minor ·She1ar 

;1 01:211 •14 001 
~ a1'24 .'~toa\ ".·1:1. 06 

". 001 
SrCCION ff 1 =R í (VWA Dr ffWIDU VR) 

____ • • •• -- co· ·rcc·,-.,c ~ 

Fig. 189.- SECCION DE LA VIGA DE RIGIDEZ 
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VERIFICACION ESTRUCTURAL DE LA TORRE 

Fig. 190.- Diseño del pórtico de la torre o oilon. 

Chequeando con el uso del programa SAP2000, ninguno de los elementos que conforman el 

pórtico 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 cuantía mínima: 

Asmín = 0.01 b d 
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Frg. 1!91.- Drsefto del péll'tico de la torre o pi!oo. 
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CALCULO DEL ACERO EN COLUMNAS DEL PORTICO 

Pd := -224.9~on 

PL:= -73.2llon 

PI:= .3·PL 

4 
PI= -1.994x 10 kg 

o 
O) 

6 

Md := -177.8'lon·m 

,, 1 

L-'==:::::::::::::::===:=============~' ~~~-

ML := -77.74:on·m 

MI:= .3·ML 

4 
MI= -2.116x 10 kgm 

b := 80cm 

d := 18U:m 

kg 
fc:=240-

2 
cm 

Fy := 4200 kg 
2 

cm 

h := 187cm 

Pu := 1.3-Pd + 2.17· (PL + PI) 

Mu := 1.3·Md + 2.17-(ML +MI) 

J____~-~ .VAR1ABLE_C2.23 - ll3_'?_l _______ J_ 
SECC!ON A-A 

5 
Pu = -4.529x 10 kg 

5 
Mu = -4.087x 10 kgm 

Ms := 2.4ton ·m Por Sismo 

eu := 0.003 ey := 0.002 13t := 0.85 

eu·d 
Cb:=---

ey + eu 

Cb = 1.08m 

ab := J3¡·Cb 

Pb := .85-fc-ab·b 
6 

Pb = 1.498x 10 kg 

5 
Pu = -4.529x 10 kg 

M u 
e:=­

Pu 

Pb1 := .434b·d·(fc) 
~--------~--

Pb > Pu (ú"abaia a traccfoo 
6 

Pb1 = 1.5 X 10 kg 

e= 0.902m 
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dl := lOcm cj>:=.85 
2 

As:= lcm 

Mu - .323-{fc·b·d
2
) 

As := ------'--~ 
Fy·dl 

2 
As= -0.576m 

Asmin := .Ol·b·d 

Asmin = 0.014m
2 

As m in 
Nvar==---

5.0ocm2 

Nvar = 28.458 

Ecuación 1 

Ecuación 2 

NO REQUIERE ACERO POR CALCULO 

ACERO MINIMO 

Se colocará 29 varillas de 1" de cp 
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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 

W DE BARRAS 4 2 2 2 2 2 2 

Diámetro <1> (mm) 36 32 32 32 32 32 32 

Area nominal (cm2
) 10.18 8.04 8.04 8.04 8.04 8.04 8.04 

Limite elástico convencional Fy (kg/cm2
) 11,000.00 11,000.00 11,000.00 11,000.00 11,000.00 11,000.00 11,000.00 

Resistencia a la tracción fs (kg/cm2
) 12,500.00 12,500.00 12,500.00 12,500.00 12,500.00 12,500.00 12,500.00 

Variación 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/cm2
). 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 41,456.25 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 _Er_(l<g/cm2
) 209,962_._50 82,912.50 82,912.50 82,912.50 82,912.50 82,912.50 82,912.5Q_ 
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VERIFICACION DE LA VIGA TRANSVERSAL 

Viga Transversal: Sección compuesta viga metálica - losa de concreto 

Calidad de los materiales 

Acero de de la viga: 

Concreto de la losa: 

SECCION 1 

A36: kg 
Fy:=2530-

2 
cm 

kg 
(fe) :=240-

2 
cm 

Viga metálica sin losa de concreto (Extremos) D:= 760nm 

Ala superior Alma Ala inferior 

bfs := 300nm tw := 12.7mm bfi := 27.'lllm 

tfs := 25.4rnm dw:=762mm tfi:= 25 . .tnm 

bfs.tfs
3 

+ tw·dw
3 

+ bfi-tt? 
lo:=---------

12 

'! 3/8"\, 
\~\ 

\\ 

tfs + dw + tfi 
yb:=----

2 

yb = 0.406m 

( tfs)
2 

( dw)
2 

( tfi)
2 

11 := bfs·tfs· yb - tfi- dw- 2 + tw·dW· yb - tfi- Z + bfi.tfi· yb - 2 

-4 4 lo= 4.687x 10 m -3 4 11 = 1.291x 10 m 1 :=lo+ 11 
-3 4 1 = 1.76x 10 m 

1 
Z:=­

yb 

My := Fy-Z 

Ala Superior 
bfs tfs 

-3 3 Z = 4.33x 10 m A:= bfs·tfs + tw·dw + bfi·tfi 

My = 1.095x 105 kgm 

Alma Ala inferior 

tw dw bfi tfi 

300nm 25.4rnm 12.7mm 762mm 27.'lllm 25.4rnm 

z 

2 A= 0.018m 

M y 

109.ion-m 
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VERIFICACION DE LA VIGA TRANSVERSAL 

Viga Transversal: Sección compuesta viga metálica - losa de concreto 
,, ' . .--.~-;' ,, ·, .·:-.----.~.-.--..... -. ---- ... -.4j 

• 1 ... ·t· 0.254 f ....... - 0\75 

Calidad de los materiales 

Acero de de la viga: 

Concreto de la losa: 

SECCION 11 

A36: Fy:=2530~ 
cm

2 

kg 
fc:=210~ 

cm
2 

Viga metálica con losa de concreto o := 870nm 

Ala superior 

bfs := 300nm 

tfs := 25 .4mm 

Alma 

tw := 12.7mm 

dw:= 820nm 

tfs + dw + tfi 
yb:=-~2=~ 

yb = 0.435m 

bfs.tfs
3 + tw·dw

3 + bfi·tfi
3 

lo:= . 
12 

Ala inferior 

bfi := 27 .<:mm 

tfi := 25.4mm 

• • ~· \ ,j . ~ ' l ~ o! 

' ,., ·- ·---- ·w.v#~.~W~~- , -• ---

Fys :=4200~ 
cm

2 

Losa de concreto 

te := 175mm As := 11.4?cm 
2 

be:= 2250nm 

e:= o.ss.fc·a· be 

a 
X:== 

.85·fc 

a:= 
As·Fys 

0.85·fC·bC 

4 e= 4.801x 10 kg 

x := .01cm 

a= 0.012m 

,y 
.-? 

¿f' 
-;:;#' _, 

VAil.IJD"" jj" 

JUi'xí' 

.02\\ 

a< te O.K 

T:= As·Fy 
4 T = 2.892x 10 kg 

o 
d1 :=- + te - a d1 = 0.598m 

2 

Myc := C·d1 
4 Myc = 2.871x 10 kgm MOMENTO RESISTENTE DEL CONCRETO 

Mys :=As· Fys r ( ~ J + te - ~ l 4 Mys = 2.9x 10 kgm 
MOMENTO RESIT. DEL ACERO 
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( tfs)
2 

( dw)
2 

( tfi)2 

11 := bfs.tfs· yb- tfi- dw- 2 + tw·dW· yb - tfi- 2 + bfi·tfi· yb - 2 

-4 4 lo= 5.84x 10 m 

1 
Z:=""""" 

yb 

My :=Fy·Z 

MY := My + Myc 

Ala Superior 

bfs tfs 

11 = 1.488x 10- 3m4 1 :=lo+ 11 -3 4 
1 = 2.072x 10 m 

-3 3 Z = 4.759x 10 m A:= bfs.tfs + tw·dw + bfi·tfi A= 0.019m2 

My = 1.204x I05kgm 

MY = 1.49lx t05kgm 

Alma 
tw dw 

MOMENTO RESISTIDO POR LA VIGA DE ACERO SOLAMENTE 

MOMENTO TOTAL RESISTTENTE POR LA VIGA TRANSVERSAL ( SECCION 11 ) 

Ala inferior 

bfi tfi 
z 

3 
cm 

M y 

ton- m 

30<mm 25.4mm 12.ílnm 82<mm 27.9nm 25.4mm 4, 756 149.10 
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VERIFICACION DE LA VIGA TRANSVERSAL !Afio 

Viga Transversal: Sección compuesta viga metálica - losa de concreto 
. .a ~ i ~ ¡ .! • .¡ ~ ¡' i ;' ¡ -- ] 

~ · : '' ,• ' " ;t_,_o)M, · f •' ''•·, ·a' .... -- ot75 

Calidad de los materiales 

Acero de de la viga: A36: 

Concreto de la losa: 

SECCION 111 

Viga metálica con losa de concreto 

Ala superior 

bfs := 300'nm 

tfs := 25.4mm 

Alma 

tw := 12:anm 

dw:= 840'nm 

tfs + dw + tfi 
yb:=~=== 

2 

yb = 0.445m 

bfs.tfs
3 + tw·dw

3 + bfi·tfi
3 

lo:======-=--
12 

kg 
Fy:=2530~ 

cm
2 

fc:=210~ 
cm

2 

D := 88'ñlm 

Ala inferior 

bfi := 27.smm 

tfi := 25.4mm 

Fys :=4200~ 
cm

2 

Losa de concreto 

i 4 . , • _i 4 , • i ~ .. -~.r---~~--~- ~ i ; ~ 
1 ~r-¿z¡, 

/l 
1 """,)~¡¡;_j)',? ' 

d 
#" 

VARJ JD'' ~ JJ" 

/ 

m~ 

te:= 175mm As:= 11.4:bm 
2 

be := 2250'nm As-Fys 
a:==........:=- a= 0.012m a< te O.K 

0.85·fc·bc 

e:= o.ss.fc·a·bc e= 4.801x 104kg T:=As·Fy T = 2.892x 10
4 

kg 

a 
X:== 

.85-fc 
x := .01cm D 

d1 := - + te - a d1 = 0.608m 
2 

Myc := C·d1 
4 

Myc = 2.917x 10 kgm MOMENTO RESISTENTE DEL CONCRETO 

Mys := As· Fys { ( ~) + te - ~] 4 
Mys = 2.945x 10 kgm 

MOMENTORESIT.DELACERO 
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( 
tf )

2 
( d )

2 
( tfi)

2 

11 := bfs.tfs· yb- tfi- dw -7 + tw-dw· yb- tfi- f + bfi-tfi· yb- 2 

-4 4 
lo= 6.277x 10 m 1 -3 4 

1 = 1.559x 10 m 1 :=lo+ 11 
-3 4 

1 = 2.187x 10 m 

·- 1 Z.-~ Z -3 3 
=4.91x10 m A:= bfs-tfs + tw-dw + bfi·tfi A= 0.019m

2 

yb 

My := Fy-Z 

MY := My + Myc 

Ala Superior 

bfs tfs 

5 
My = 1.242x 10 kgm 

5 
MY = 1.534x 10 kgm 

Alma Ala inferior 

tw dw bfi tfi 

MOMENTO RESISTIDO POR LA VIGA DE ACERO SOLAMENTE 

MOMENTO TOTAL RESISTTENTE POR LA VIGA TRANSVERSAL ( SECCION 111 

z 
3 

cm 

M y 

ton- m 

300mm 25.4mm 12.7mm 840mm 27.<.mm 25.4mm 4,910 153.4 

Verificando: 1.3(MD + 5/3(ML +MI)) Patron de comparación con el momento último máximo entre todas las vigas transversales 

SECCION 

SECCION 11 

SECCION 111 

(ton-m) 

50.91 

87.24 

145.56 

< Mn1 = 109.5 ton-m .... OK. 

< Mn2 = 149.1 ton-m .... OK. 

< Mn3 = 153.4 ton-m . . . . OK. 
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5;2 SELECCION DE ALTERNATIVAS. 

Para el análisis 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 Análisis Lineal 

El análisis lineal permite un análisis dentro del rango elástico, en donde los materiales no estan 

sometidos a su máximo desempeño; 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 Análisis No-lineal 

El análisis no-lineal permite optimizar el trabajo de los materiales en los elementos estructurales, el 

trabajo que realizan en este caso es en el rango plástico. Sin embargo, el hecho de que el material 

esté trabajando óptimamente, la tolerancia o margen de seguridad es pequeño; 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 

diseñar con seguridad y economia. Por tanto, debe admitirse la importancia de estos potentes 

metodos de analisis. Esto coadyuvará a la diversidad de propuestas estructurales, así como 

mejorará la calidad de diseño 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 diseño de la estructura: Por eso, la propuesta de 

Análisis Estructural del Puente Vehicular Atumpampa y su correspondiente diseño servirá de base 

para el análisis y diseño de otros puentes y/o estructuras de mayor envergadura. 

El estudio, nos permite inferir que para el caso del Pue.nte 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 investigación realizada nos permite llegar a lo siguiente: 

6.1 CONCLUSIONES 

a) Como resultado del estudio efectuado se han presentado las técnicas para implementar el 

estudio de las no-linealidades geométricas en el área de los Puentes Atirantados, teniendo 

en cuenta los tres tipos principales efectos de no-linealidades como son: 

• la Interacción de las Fuerzas Axiales y Momentos Flectores según la Teoría de 

Elasticidad de Segundo Orden. 

• Las no-Unealidades debido a grandes desplazamientos de los elementos de fa 

estructura por medio del estudio de la Matriz de Rigidel Geométrica. 

• El efecto del Peso Propio (o catenaria, mas en cables que en barras) y su influencia en 

el comportamiento no-lineal de la estructura. 

b) En el estudio del Puente Atumpampa se llevaron a cabo varios Análisis de fa estructura para 

determinar la influencia de los efectos de segundo orden en el comportamiento final del 

puente y en la distribución de los esfuerzos en sus elementos. 

e) El análisis del efecto de las no-linealidades no solo se limitó al caso de cargas estáticas, 

sino también al campo de las cargas móviles y cargas dinámicas, mostrándose el cambio en 

los períodos y modos de vibración del puente por efecto de la inclusión de las componentes 

no-lineales en las correspondientes matrices de rigidez de los elementos de la estructura. 

d) En lo referente a la evaluación de la estructura para el paso de la carga viva vehicular 

HS25, se ha determinado que el esquema de construcción propuesto es adecuado por 

cuanto se cumplen con los objetivos del sistema adoptado. 

e) En la etapa de diseño 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 estructura. 
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f) Como resultado de esta comparación resulta que ·la 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 HS25 (AASHTO 

STANDARD). 

6.2 RECOMENDACIONES 

a) Si se toma en cuenta los resultados del análisis inelástico para el diseño se deberá tener en 

cuenta un buen proceso constructivo. 

b) En un análisis inelástico se deberá tener en cuenta las máximas cargas permanentes, vivas 

y/o móviles; así como las cargas de sismo y de viento. 

e) Será importante realizar un análisis mas minucioso en el rango plástico y utilizando el 

método de elementos finitos. 

d) Es preciso indicar además que se deben realizar más estudios de comparación entre 

cargas vehicutares de AASHTO ESTÁNDAR y LRFD y para otro tipo de puentes. 
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