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INTRODUCCIOH

Actualmente la Comisién Federal de Electricidad (C.F.E.),
construye la Central Termoeléctrica San Carlos. Esta planta
desenpenard una funcién vital para la peninsula de Baja
California Sur, especificamente en los poblados de cd.

Constitucién y Puerto San Carlos.

La Central Termoeléctrica tiene en su primera etapa dos unidades
generadoras de 32.5 MW cada una, empleando cada unidad un motor
diesel que por su tamano (20.9 x 12.6 x 4.1 m.) y capacidad son

los mas grandes de Latinoamérica.

El motor diesel, nmAquina gque produce la energia mecAnica
necesaria para el generador eléctrico, es un diseno de la
compania japonesa MITSUBISHI-SULZER del tipo RTA, con dos

turbocargadores y 12 cilindros.

Por facilidad de fabricacion y montaje los motores diesel seran
trasladados en embarques que comprenden varios ensambles 1los
cuales se clasifican por dimensiones y pesos. Los equipos seran
transportados via mari{tima de Japén a Puerto San Carlos, y via
terrestre del Puerto a la Central Termoeléctrica, mediante
plataformas tiradas por un tractor que manejar& cargas del orden
de 37 2 151 ton. En e) recorrido terrestre cruzaradn el Puente

San Carlos (objeto de este trabaio), ubicado en el Km. 2 + 600 de



la carretera Puerto San Carlos-Cd. Constitucién. El puente fue
proyectado y construldo en el ano de 1966, con la finalidad
principal de ser el lazo de comunicacién entre la peninsula y el
puerto para la entrada y salida de productos pesqueros y

agricolas que existen en la regien.

El Puente San Carlos es el @nico punto que existe para comunicar
via terrestre al puerto con 1la peninsula. Es entonces de
primordiai importancia su funcionalidad actual para la
transportacién de los embarques de la C.F.E. La necesidad de
hacer una revisiéen estructural, es evidente de tal manera que se
asegure su estabilidad, y se garantice que los embargues lleqguen

a su destino.

El puente tiene un ancho de calzada de 7.50 mw., con un ancho
total de 9.10 m. La longitud del clarc es de 45.00 m. al centro
de los apoyos, la estructura esta resuelta a base de elementos

de concreto prefabricade postensado.

El1 objetivo principal de este trabajo es realizar 1a revisién
estructural del puente, sujeto a cargas eventuales mayores a las
de disemo ¥y proponer un apuntalamiento para su buen
comportamiento y funcionalidad, en caso de requerirse. Cumpliendo
con 1los lineanmientos que estipule la Secretaria de
Comunicaciones y Transportes, as!l como los requerimientos gque

marcan los reglamentos aplicables.



CAPITULO 1

ANTECEDEWTES

1.1  Localizacion del puente

1.2 Caracteristicas Generales.

1.2.1 Informaciédn

1.2,2 Caracteristicas geométricas
1.2.3 Superestructura

1.2.4 Subestructura

1.3 Consideraciones generales

1.4 Alcance



1.1

LOCALIZACION DEL PUENTE.

El puente San Carlos objeto de este estudio, se encuentra

ubicado en el Estado de Baja California Sur en el Km. 2+600
de la carretera Federal No. 4, Puerto San Carleos -=-Cd,
constitucién, al noroeste de la Paz. Fig. 1.1
CARACTERISTICAS GENERALES
1.2.1 Informacién
A) Para elaborar la revisién estructural del puente

se cuenta con los planos de construccién de la

superestructura y cimentacién de la Secretari{a de

Pdblicas los cuales se enumeran en la Tabla 1.1.

Obras

En las

Figs. 1.2, 1.3, y 1.4 se muestran las dimensiones

generales del puente.

Mo. PLANO TITULO

2336.1 Puente San Carlos. Plano General
2336.2 Superestructura, Dimensiones Grales.
21336.4 Superestructura, Losas y Diafragmas.
23136.5 Subestructura. Apoyos.
2336.6 Juntas de Dilatacién.
2336.7 Superestructura, Notas de Tensado.
2336.8 Caballetes Nos. 1 y 2.
T-5.45.2 Superestructura de concreto
presforzado de 45.00 m., ancho
de calzada de 7.50 m, Carga H,15-S.12

Tabla 1.} Kelacién de plancs
proporcionados por la 5.C.T.

P

TECEA
Vi1/66
"

111/62
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B) Plano batimétrico de la zona del canal donde se
encuentra ubicado el puente, elaborado por la
Coordinadora Ejecutiva del Noroeste de la Conmisién

Federal de Electricidad, en Agosto de 1989, Fig.1.3,

C) Lista de embargue de los eqguipos a la Central
Termoeléctrica San Carlos. En ella se indican el peso y
las dimensiones de las pilezas gque pasaran por el

puente, Tabla 1.2,

D) Recomendaciones para la cimentacién vy
procedimiento constructivo de la Gerencia de Ingenieria

Experimental de C.T.E.

E) Autorizacién y recomendaciones para el
apuntalamiento y uso del puente de la Secretoria de

Comunicaciones y Transportes.

1.2.2 CARACTERISTICAS GEOMETRICAS
Longitud del claro entre apoyos 45,00 m.
Ancho de calzada 7.50 m.
Ancho de carril 3.75 m.
Ancho total 9.10 m.
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1.2.3 SUPERESTRUCTURA
El puente esta construido a base de cuarro trabes de
concreto precolado postensadas seccién tipo AASHTO de
45.00 m. de c<laro, rigidizadas <con diafragmas y un
sistema de piso a base de losa de concreto entre los
patines superiores de las trabes; los diafragmas vy
losas fueron coladas “in situ" y postensadas

posteriormente.

El modelo estructural del puente en su conjunto se ha
concebido como un sistema de vigas simplemente apoyadas

con un apoyo fijo y el otro mévil.Fig. 1.2, 1.3, y 1.4.
1.2.4 SUBESTRUCTURA

Las trabes se asientan sobre caballetes, los cuales
estan desplantados sobre cilindros hincados en la cota
~11.47 n., a su vez apoyados en estrates de arenas
finas color gqris, de material limpio y con conchas.

Fig. 1.2, 1.3, 1.4,
1.3 CONSIDERACIONES GENERALES.

A) Reglamentos Aplicables:

1.~ *»Standard Specifications for Higway Bridges.
Adopted By The Amcrican Association Of State
Highway and Transportation Officials®, (AASHTO),

edicién 1983.
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Reglamento de las construcciones de concreto
reforzado del "American Concrete Institute",

(ACI-318-83).

Manual de Diseno de Obras Civiles de la C.F.E.
Ultima edicién.
Reglamento de la Secretaria de Comunicaciones y

Transportes.
Materiales:

Se considera un concreto Fc’=350 kg/cm2 en
trabes, losas y dlafragmas del puente de acuerdo a
las notas de los planos T-5.45.2 y 2636.4

referidos anteriormente.

En la cimentacion se considera un concreto F’c=200
kg/cm2 y acero de refuerzo de Fy=4200 kg/cm2, de

acuerdo a las notas del plano 2336.5 antes citado.

Usar acero estructural ASTM A-36 en perfiles
laminados y anclas.

En cabezales, pilotes 6 zapatas, concreto Fc’=200
kg/cm2.

En conexiones de la estructura de acero en caso de
requerirse, tornillos de alta resistencia A-325 y

soldadura con electrodos de la serie E-70.

12



1.4

) Las cargas que se presentardn eventualmente se
valuardn de acuerdo a la lista de enbarque gue se

muestra en la Tabla 1.2.

D) El andlisis de los elementos estructurales se
realizar& con el método de lineas de influencia, el
método de rigideces y el programa de computadora

STRUDL.
E} Diseno:

1.- La revisidn del puente sera tal que los factores
de seguridad no sean menores de 1.2.

2.~ Diseno del apuntalamiento:

a) la estructura de acero se disenard utilizando
el criterio de esfuerzos permisibles.

b) El diseno de la cimentacién por el criterio de

resistencia tltima.

ALCANCE.

A) Para el anilisis de la estructura del puente se hace
un nodelo analitico simplificado de la estructura

utilizando la informacién mencionada anteriormente.

13



B) El modelo se anpaliza utilizando el método de lineas
de influencia y el programa de computadora STRUDL
para obtener los elementos mecAnicos de diseno y los

efectos del equipo que debe soportar el puente.

C} Con la informacién disponible en los planos sobre
secciones, armados, calidades de material y 1los
resultados de los anAlisis antes mencionados, se
revisa el sistema estructural apegandose a las

disposiciones de 10s reglamentos aplicables.

D) La Secretari{a de Comunicaciones vy Transportes
especifica que el puente no debers ser reforzado en su
parte interna, es decir, no acepta que se rompa ningén
miembro estructural.

E} La solucion propuesta deberd mostrar un éptimo
comportamiento, ademAs de garantizar procedimientos

constructivos y costos aceptables,

F) Se elaboran esguemas, detalles y notas del sistema

de refuerzo propuesta.

14



CAPITULO 2

CRITERIOS DE REVISION

Métodos de anAlisis

2.1.1 Lineas de influencia en vigas isostAticas
2.1.2 Lineas de influencia en vigas hiperestaticas
2.1.3 Método de rigideces

Criterios de diseno

Cargas de diseno del puente

2.3.1 Carga viva

2.3.2 Carga muerta

carga viva eventual

Seleccién de elementos estructurales

15



2.1

METODOS DE ANALISIS.

Tiene especial interés en el desarrolle de proyecto
estructurales para puente, conocer la posicién de las cargas
rodantes sobre los elementos que inducen elementos nmecdnicos
n&ximos, tales como, momentos flectores y fuerzas
cortantes en una secciéon dada de una o las maxima
reacciones en un apoyo. Estos valores se pueden evaluar
facilmente utilizando el nmétode de lineas de influencia.
Este es el motivo por el cual se explica el mnétodo para
vigas isostAticas y vigas hiperestaticas. El método de
rigideces tarbién es utilizado para calcular los momentos
flexionantes y la fuerzas cortantes que se inducen cono
consecuencia de asentamiento en los apoyos. El programa de
computadora STRUDL estd elaborado con bases en este

método,
2.3.1 LINEAS DE INFLUENCIA EN VIGAS ISOSTATICAS.

A) Linea de influencia de reaccién.

Sea  una viga AB libremente apoyada en sus extremos
cuye claro es L, Fig.2.1. La viga soporta la accion de
una carga rodante P cuya abscisa "x" puede tener
cualquier valor desde cero hasta L. Interesa saber como
varia el valor de la resaccién R en el apoyo izquierdo A
con la abscisa “x" de la carge novil.

La reaccién R es funcién lineal de la abscisa *x" de

16
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la carga mévil ¥y es proporcional a la intensidad de
ésta. Por 1o tanpto, la reaccjén RL que se produce en el
apoyo A de la trabe por cada unidad de la carga

concentrada P es;
Ri=R/P=x/L

L.a ordenada “y* en cualquier punto de la recta
B’C representa el valor de la reaccién Rl en el
apoyo izquierdo A. 8i se aplica a la trabe wuna
carga unitaria en el punto de abscisa “x"
correspondiente a la ordenada “y*. La recta B‘C que
goza de esta propiedad, es la linea de influencia de la
reaccién en el apoyo izquierdo de 1la viga

considerada.

51 en 1lugar de aplicar una carga unitaria en el punto
de abscisa "x" se aplica upa carga cualquiera P’ por
ejenplo, es claro que la reaccién en el apoyo izquierdo

adquiere el valor:
Pr{x/L) = P'{y)

8) Linea de ipfluencia de fuerza cortante en la
seccién de una trabe.
La varjacien de la fuerza cortante en una seccién

cualquiera de una viga librerente apoyada en sus

18



extremos, sujeta a la accién de una carga concentrada
mévil, puede representarse mediante una linea de

influencia.

La fuerza cortante V en la seccién 8 es positiva e
igual a la reaccién en el apoyo izquierdo si la abscisa
'y de la carga concentrada {P=1 ton) esta

comprendida entre cero y a. Fig.2.2
V=R izq. s O<= x «<a

v es una funcidén lineal de "x" y su grafica pasa por
B’. La ordenada ma&xima de dicha grafica es aflL que
representa la fuerza cortante en la seccién 8, si 1la
carga P esta aplicada a la derecha de esa seccidén, a
una distancia infinitamente peqguena dx=0 de ella. S5i
el valor de ¥ estuviera definido para el valor de u=L

la ordenada mAxima de la grafica seria +1,

S{ la carga concentrada esta aplicada entre el apoyo A
¥ la seccidn 8, la fuerza cortante en ésta tiene por
valor:

V=x/L-1

El valeor de V es siempre negative para & < x < L.
La representacién de esta funcidén es la recta A’B. la

linea de influencia de la fuerza cortante en la

19



seccién 8 es la linea guebrada A'EDB’.

C) Linea de influencia de momento flexionante en una

seccién cualquiera de una trabe.

La variacién del momento flexionante en una seccién de
una viga libremente apoyada en sus extremos con la

abscisa de una carga concentrada mévil (P=1 ton} puede

representarse en una forma grafica. Esta
representacién grafica constituye la linea de
influencia del momento flexionante en la seccién

cons iderada de la viga.

Sea una trabe AB de la que se va considerar una
seccién normal 8 cualquiera situada como se muestra en

la Fig.2.3

Si la carga P se encuentra aplicada a la derecha de la
seccién entre 8 y B el momento flexionante en dicha
seccioén es:

M= P(a) (x)/L
por lo tanto:

M1 = M/P = a(x}/L para O0<= X <=b

El momento M1 que se expresa en ton-m/ton., es funcién
lineal de *'x", y su representacién es la recta B’C de

la ri1g9.2.3

20



FIG 2.3  Liasa de lntlvencia deF
Momanto Flesionanty.




Las ordenadas de esta recta, que es parte de la linea
de influencia de que se trata, representan momentos en
la seccioén 8 producidos por una carga unitaria de

abscisa "x' variable.

S{ la carga P se encuentra aplicada en la trabe entre
la seccion 8 y el apoyo izquierdo A el momento

flexionante vale:
M= P(a)x / L - P{x-b} cuande b<x <L
Ml= M/P = b+ (a / L- 1)x

K1l es funcién lineal de "x" y su grafica es la recta
A’C. Bl mAximo valor posible de M1 corresponda a x =b

para el que:
M1i= (a)b /L

La linea de influencia del momentc flexionante en la

ssccién S es A‘CB’.
2.1.2 LINEAS DE INFLUENCIA ER VIGAS HIPERESTATICAS

Las lineas ds influencia en estructuras hipserestdticas
no son tan faclles de obtener comoc en el caso de las
estructuras isostdticas, sin embargo el problema se
resuelve aplicando el principic da las deflexionas

reciprocas de Maxwell y el principio de Xuller-Breslau.



A} Principio de reciprocidad de MNaxwell para las
deflexiones. La deflexidn en un punto A de una
astructura por efecto de& una carga aplicada en un
punto B, os exactamente la misma que la deflexidén en B

si se aplica la misma carga en A.

B) Principic de HKuller-Breslau. Las ordenadas de la
1inea de influencia de un esfuerzo cualquiera ({ecomo
una fuerza axial, cortante, momento flexionanta [
reaccion) de una estructura, son proporcionales a 1ia
curva de deformacién gue se obtiene suprimiendo deo la
misma la sujecién correspondiente & ese elemento de
1a sstructura 8 introduciendo an 84 lugar ila
deformacién correspondiente en la estructura primaria

que queda,

€} Linea de influencia de Treaccién en una viga

niperestatica.

Suponganos que 38 desea obtener, 1a 1linea de
influencia de 1a reaccidn en el apoyo b de la viga
indeterminada abc en la Fig. 2.4a. La ordenada de la
linea de influencia en cualquier punte i, a una
distancia "x» del extreme izquierdo, se obtiane
¢olocando una carga unitaria an ese punto y calculando

la reaccién en el apoyo b. El procedimiento para
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detarminar esta reaccién comprende las siguientes

etapas:

1.~ 5e quita el apoyo en b y en su lugar se aplica una
reaccién hiperestatica Rb.
2.- Se considera la viga ac como estructura primaria
sonetida a los efectos combinados de la fuerza unitaria
en i y Rb. Fig.2.4b
3.- Se aplica la condicién de compatibilidad de que el
desplazamiento total en el punto b debe ser cero.

Db= Rb. (dbr ) -db: {1} =0
Vedse la Fig. 2.4c y 2.4d

Rbz=db; (1) /dby
4.~ Se aplica la fase de reciprocidad

db; =di; entonces Rb=di, (1}/db,

Obsérvese que el numerador “di," representa la ordenada
de la curva eldstica de la viga primaria ac, producida
por la fuerza unitaria apliczda en b, el denominador

db, es sole un valor particular de la deformacién en

di,, esto es, db,=di, para i=b come se indica en la
Pig. 2.4d.

Cada ordenada de la curva de la Fig. 2.4d dividida
por db, dara la correspondiente ordenada de la linea de

influencia de Ph, como se representa en 1a Fiqg. 2.4e,
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D) Lineas de influencia de la fuerza cortante.

1.- BSe comienza por eliminar la resistencia a 1a
cortadura en la seccién d, sin disminuir su capacidad
de resistir momentos. Esto se logra insartando un
mecanismo de corredera o guia, luego se aplica, un par
de fuerzas unitarias jguales y opuestas que produrcan
un cierto deaplazamijento relativo vertical 5, entra
los dos extrencs cortados sin producir rotacién
relativa, como se observa en la Fig.2.5.

2.- Hacer equilibrioc de la viga. Obsérvese que existe
un momento en la seccién cortada para guardar
equilibrio en ambos lados de la viga.

3.- Obtener el diagrama de momentos y utilizar el
método de la viga conjugada o cualquier otro para
obtener las deformaciones comc se muestra en la
Pig.2.6. Debe ponerse atencién al momento en d
(Md). Eato es necesario puesto que el desplazamiento
vertical relativo entre los dos extremos cortados en la
saccién da 1la viga distorsionada de 1la FPig.2.5
requiere una diferencia de momentos (ain diferencia de
fuerza cortante ) entre los dos extremos en d de la
viga conjugada, esto se logra soclamente aplicando un
momento en d a la viga conjugada. Haciendo

equilibrio, obsérvese qua Md as la difarancia de
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momentos entre los lados izquierdo y derecho de 1la
seccién d de la viga conjugada y por consiguisnte es
iqual al desplazamiento relativo S entre las dos partes
corraspondientes de la viga deformada. Llos valores de
los momentos de la viga conjugada se dividen entre Md
Y dan las ordenadas de la linea de influencia de la

fuerza cortante en la seccidén d. Fig.2.6

B) La linea de influencia del momento flexionante en
una seccién de una viga puede obtenerse, cortando la
gseccidén y permitiendo gque un par de momentos iguales y
opuestos produzcan una rotacidn relativa unitaria {pero
no una traslacién relativa) de los dos lados de la
seccién considerada. La estructura deformada sera
entonces la linea do influencia del mnmomento. A
continuacién se indica el procedimiento a seguir para

obtener la linea de influencia:

1.- Sea la viga ABC de dos claros gque se muestra en la
Fig.2.7 Introducir una articulacién en la seccién “d"

que se desea analizar.

2.~ Se aplican momentos unitarios a cada lado de 1la
articulacién para producir una rotacién relativa theta.
3.- Obtener las reacciones de la viga por medio de las

ccuaciones de equilibrio y/o como una estructura en
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voladito para obtener ol diagrama de momentos

4.~ Utiligzar el metodo de 1a viga conjugada o
cualquiar otro para obtener 1las deflexionas., Obsérvese
que la reaccién en d de la viga conjugada es la
diferencia en fuerza cortante entre los lados izquierdo
y dereche de la seccién d, de la viga conjugada y por
esto es igual a 1la rotacién relativa theta entre las
correspondientes secciones de la viga conjugada. Los
momentos de la viga conjugada entre la rotacién
relativa da como resultado las ordenadas de la linea de

influencia de momentos. Fig.2.8
P} Lineas de influencia de desplazamiento vartical.

supongamos que qgueremos dibujar la li{nsa da influencia
del desplazamiento vertical en el punto uno de la viga

que se muestra en la Pig.2.9

Ee pueden calcular sus ordenadas colocando una carga
unitaria sucesivamente en diversos puntos de la viga
Y calculando en cada caso el desplazamiento
vertical producido en uno. De ests modo cuando se
coloca la carga unitarjia en un punto cualquiera "x"
preduce un desplazamiento (dlz; en "1" y cuando esta
en cualquier punto, y, un desplazamientc (dly) en el

punto “"1". 6Ein embargo, debe de observarse la ventaja



de aplicar 3 este problema el Principio de Maxwell
antes mencionado. For lo tantc la elaAstica de la viga
cuando se coloca una carga unitaria en un punto 1"
es la li{nea de influencia del desplazamiento

vertical en dicho punto.

2.3.3 METODO DE RIGIDECES.

El método de rigideces para el anAlisis de estructuras
hiperestaticas considera para su solucién, que los
desplazamientos angulares Y lineales son las

incégnitas del problema.

Utilizando las relaciones de esfuerzo detormacién del
material, las fuerzas internas de 1a estructura se
pueden exprasar en funcién de los desplazazientos. Esta
propiedad se utiliza en el anAlisis del puente cuando
se hace el modelo con los apoyos provisionales, para
conocer 1los elezentos mnecanicos gque inducen los

desplazamientos verticales en el apoyoe provisional.

Este mismo nmétodo se utiliza también en el programas
de computadora STRUDL con el cual se hace el analisis
para 54 posiciones de la carga viva eventual a lo large

del puente.
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CRITERICS DE DISENO

Los elementos estructurales del puente fueron disemados
utilizando el criterio de esfuerzos permisibles o esfuerzos
trabajo, el cual consiste en daterminar los esfuerzos
correspondientes a acciones interiores obtenidas de un
andlisis elastico de la estructura bajo sus supuestas
acciones de servicio. Estos esfuerzos se comparan con
esfuerzos permisibles especificados c¢omo una fraccién de la
resistencia del concreto y el acerc. Se supone que asi se
logra a la par un comportamiento satisfactorio en
condiciones de servicio y una margen razonable de seguridad.
En la revisién del puente se buscard que los factores de
seguridad contra la falla no sean menores da 1.2. Bn el
diseno del apuntalamiento los elementos de aceroc se
diseman utilizando el criterio de esfuerzos permisibles y
la cimentacién se disema con el mnétodo de resistencia

altima.
2.2.1 Esfuerzcos permisibles del acero Yy sl concrete
segan las especificaciones AASHTO.
A) En el acero de presfuerzo:

~Esfuerzo antes de las pérdidas por escurrimiento

plaatico y relajamiento..,viisieuecnnnnna cree8.70 £V
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~Esfuerzo debido a 1las cargas de servicio despuéds de

todas 1as PArdidas .......ivseeveenrsirrsaereas0.80 Py,

B) Los aesfuerzos en el concreto bajo las cargas de
servicio, después que se presenten todas las pérdidas

de presfuerzo, no deben exceder los siguientes valores:

~Eafuerzo en la fibra extrema en compresién....0.40 f£'c
-Bsfuerzo de tensién en fibras extremas en la zona de
tensidn precomprimida.....oesccceeirinnenes 1.6 ffc"2/2
donde:

f’s= Resistencia altima del acero de presfuerzo.

¥*y= Punto de cedencia del acero de presfuerzo.

f’c= Resistencia a compresidén del concreto a los 28

dAias.

C) La fuersa cortante que provee el concreto serd el

menor da los siguientes valores, Veci 6 Vew.
Vei=0.16 f£’c* 1/2.b.d + V4 #Vi. Mcr / Mmax.

donde:

b= ancho de la seccién rectangular o el espesor del
alma de una seccién con patin.

4= profundidad desde la cara en compresion del
miembro, hasta 3l centroide dal aceroc de

presfuesrzo y no debe ser menor que 0.8 h.
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Vi y Hmax. son Trespectivamente el cortante y el
momento flector en 1a seccién considerada,
provenientes de 1la carga muerta y 1la carga viva

sobrepuestas.

Mcr= momento que produce al agrietamiento por flexién.
Mcr= I{1.6 f’'c~1/2 + fpe-fd)/Yt
Vd= cortante debido al peso propio del miembro y se
calcula sin factor de carga.
4= esfuerzo de flexién en la cara inferior debido el
peso proplo del miembro, también calculado sin

factor de carga.

fpe= esfuerso de compresién del concreto en la cara

inferior debido a 1a fuerza praetensora efectiva.

La rasistencia nominal al cortante correspondiente al

agrietamisnto por cortante en el alma Vcw.
Vew=( 0.9 £‘c*1/2 + 0.3 fpc }b.d + Vp

Vps componente vertical de la fuerza pretensora

efectiva en la seccién.
Vp=Pe.sen §

#= 4inclinacion de 1a linea centroidal del tendén en

la seccién.
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2.3

fpc= esfuerzo de compresién en el centroide de el

concrato debido a la fuerza pretansora efectiva.

CARGAS DE DISENO DEL PUENTE .

2.3,1

Carga viva de disenmo .

En los planos proporcionados por la 8.C.T
relacionados en 1la Tabla 1.1, espacifica que el
puentae se construyd con una carga viva da diseno
utilizando un camién estandar tipo H.15-8.12, antigua
denominacion de la AARSHTO, equivalente a la H8~
15-44 sagan la denominacién AASHTO, ediciéen 1983.

¥ig.2.10.

La carga HB consiste en un tractor con un semiremolque
© una carga de linea de 10 plies de ancho uniformemente
repartida con una carga concentrada para momento Yy

otra para cortante.

Las especificaciones AMNSHTO astablecen que,''los
esfuerzos provocados por la carga viva se
incrementaran debidos a loa efectos dinamicos,

vibracién, e impacto que produce la carga a la
astructura y que 8810 serd aplicable a 1a
superestructura incluyendo soportes de concreto o

acero®. El puente objeto de este trabajo no tiene
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problemas dindmicos ni de vibracién y sdlc se considera
sl impacto para efecto ds obtener los elementos

mecdnicos de diseno.

Bl factoxr de impacto se evalsa con 1la siguients

ecuacion:

I=50 J{L+125)
por lo tanto:
I= 50 / { 45 / .3048 + 12 ) = 0.1833

donde:

I= fraccién de impacto que debe ser menor al 1310 por
cianto

L= Longitud del clare longitudinal del pusnte entre
apoyos, medide en pies.

Luego, la distribucién lateral de¢ las cargas T

considera da la siguiente manera:

a) Para trabes interiores de concreto presforsado y
puentes disenados con dos 1lineas de tradfico o mas
el factor de concentracidn se obtiene con 1la
siguiente ecuacion:

Pa= B/5.5
donde:
8= aspacio entre las trabes longitudinales, en

pies.
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Pe=z 2.2 / (0.3048 x 5.5)=1.3123

b)

Trabes

exteriores

concsntracién:

Fc=1.0

2.3.2 carga muerta de diseno.

El peso muerto

da 1la

s8e considera

un  factor d4da

superestructura y subestructura

se calcula en funcién de las cantidades de material que

muestran los planos que se indican en la Tabla 1.1.

A} Pezo de 1a superestructura

concrato
concreto
concreto
concretao

flec=450 kg/om2
£'c=350 kg/cm2
£'c=200 kg/cm2
£'¢=100 kg/cm2

peso concreto hidraglico

Concraeto
Acero de
Acero de
Parapato

asfAltico
presfuerzo
refuerzo

15.1

PESO DE LA SUPERESTRUCTURA

B}

Concreto
Concreto
Concretoe

£’c=200 kg/em2
£/cx200 kgfcm2
£’¢=200 kg/cm2

peso concreto hidratnlico

Acaro ds

refuerzo

Acero estructural

PESO DE LA SUBESTRUCTURA

38

Peso de la subestructura :

1.00 m3
162.00 n3
20.00 m3
8.60 m3
191.60 mix2.4ton = 459.84 ton
n3 x 2.0 = 60.40 ton
10.00 ton
8.90 ton
9.70 ton
= 548.84 ton
69.40 m3
127.20 m3
38.00 nm3
304.60 m3xZ.4ton = 731,00 ton
19.20 ton
1.90 ton
= 752.10 ton



2.4 CARGA VIVA EVENTUAL

Se dencmina carga viva eventual, & la carga gque tranmsitarid
por el puente, de acuerdo a los datos de sambarque ds trdfico
de la Comisién Pederal ds Blectricidad. En 1a Tabla 1.2 se
indica 1as cargas y dimensfones de los embarques. Rstos
incluyen el pesc total del equipo, pesc de la plataforma y
el tractor de rodamiento.

21 equipo de transporte que se considera para trasladar la
carga mixima utilizars una plataforma con nusve sjes, cada
eje ssta constituldc de 16 llantas, ver la Fig. 2.211.

Equipo de transpoxte formado por:

Tractor + Plataforma + EBquipe =

25.00 + 43.80 + 151.50 = 220.30 ton.

Esta carga es la maxima que transitard por el puente.
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2.5 SELECCION DE ELEMENTOS ESTRUCTURALES.

Para 1la revisién del puente se analiza brevemente las
trabes, losas y diafragmas para hacer una seleccién de
cuales soportan la carga eventual c¢on un margen de seguridad

adecuado y cuales no para dedicarle mayor atencien.

81 se observa la superestructura del puente en las Figuras,
1.2, 1.3, y 1.4, estA compuesta a base de trabes, losas y
diafragmas, y por ser de mayor importancia las trabes,
ctienen prioridad a la revisién pues son los elementos
principales que resisten la totalidad de la carga y la

transmiten a los apoyos-.

En sequnde orden se encuentran las losas localizadas entre
los patines de las trabes tipo AASHTO (Fig.l.4). Las
especificaciones AASHTO expresa que el momento en claros

simples se determina con la siguiente ecuacion:

M={(S+2)/32)P
donde:
M= Momento, en pies por libra por pie de ancho de losa.
P= carga de una llanta trasera del camioén.
P= 12,000 lbs. para la carga HS-15
S= longitud efectiva entre las trabes longitudinales, en

pies.

S= 1.00 / 0.3048=3.28',
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sustituyendo valores:

M={(3.28+2)/32)*%12,000 =1980 1b.ft./ft.
#=987 Kg.m/m

El momento provocado por la carga viva mads el factor de

impacto I :

I=(50/ (L+125))=(50/(2.20/0.3048+125)

I=0.3781 > 0.30

por lo tanto el factor de impacto que se considera es de

I=1.30, entonces el momento seré:
M=897+%1,310= 1166 kg. m./m.

El momento proveocado por la carga viva eventual es el mayor

valor de las condiciones mostradas en la Fig.2.12

a) Carga concentrada:
M=1.35%(0.17%0.83+0.52%0.48+0.87%0,13)=0,680 ton. m/m

La carga concentrada que se muestra en la Fig. 2.12

corresponde a las cargas que induce cada par de llantas de

la plataforma y se puede observar en la Tabla 1.2.

b) Carga uniforme

M=2.41%#1.0 /8=0.301 ton.m/m

El factor de seguridad es (P.8)
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F.5= 1166/680=1.71 > 1.2

por lo tanto la losa no necesita refuerzo adicional. Las
especificaciones AASHTO estipulan que las losas disenadas
con el mopento flexionante anterior no tienen problemas de

cortante.

La revisién de los diafragmas no se considera necesario
debido a gque la finalidad principal de estos elementos
es rigidizar las trabes principales del puente, de tal forma
que trabajen en conjunteo, en otras palabras, que el factor
de concentracién tienda ser 1.0. Por lo tanto, se considera

que no es necesaria la revisién en éstos elementos.
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CAPIYULO 3

ANALIBIBS DB LOS ELEMENTOB RATRUCTURALRS

3.1 Flementos mecdnicos de la carga muerta y carga viva de
diseno.

3.2 Elementos mecénicos producidos por la carga viva
eventual.

3.3 Revisién del puente.
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Para obtener los elementos necé&nicos de diseno, se elabora un
modelo analitico del puente como una viga simplemente apoyada en
sus extremos, un factor de concentracién en las trabes interiores
de 1.3123 y en las exteriores 1.0, de acuerdo a las

especificaciones AASHTO.

Las propiedades geométricas de las trabes se consideran
constantes y con la seccién que se localiza al centro del clareo
para monento flexionante y la seccién en el apoyo para la fuerza

cortante.

El cAlculo del momento y cortante inducidos por la carga viva de
diseno se obtiene con las dos alternativas que especifica las

norrmas AASHTO expuestas en el inciso 2.3.1. Fig.3.1

3.1 ELEMENTOS MECANICOS DE LA CARGA MUERTA Y CARGA VIVA DE DISERO

A) Analisis del modelo aplicande la carga muerta.
El peso de la carga muerta que se utiliza en este andlisis

se obtuvo en el inciso 2.3.2. Ver Fig. 3.2(a).

R1=R7=548.84/2=274.42 ton.
M2=274.4247,50-12.20%7,5°2/2=1715.03 ton.m.
M4=548.84+45.00/8=3087.23 ton.m.

M2=ME

V1=V7=274.42 ton.
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-La fueria"co:tante~ a un.peralte de'la seccién - del ‘pano

intérior del apoyo.
vad= 274.42 %20.80/22.50 = 253.68 ton.
B) AnAlisis del modelo con la carga de carril.

1) Momento Flexionante (Fig. 3.2(b)).
La carga de carril es de 715 kg/m, pero come son dos

carriles, entonces la carga uniforme sera:
w=7152=1,430 kg/m

Adicional a la carga de carril se considera una carga

concentrada P para flexién

P=6,129%2=12,258 kg.

R1=R7=1.43%45,00/2+ 12.258/2 =3B.30 ton.
H2:38.3047.5-1.43+%7,50°2/2~247.03 ton.m
M4=38.30422.50-1.43%22.50%2/2=500.0G0 ton.m.

M2=M6
2} Fuerza Cortante (Fig. 3.2¢(c})

w=1430 kg/m

P=8,853#2=17,706 Xg

El cortante miximo ocurre cuando la carga concentrada esta
en cualquiera de los dos apoyos

VrAx=1.434456.00/2+17.706= 49.88 ton.



C) An&lisis del modelo con la carga de camion.

En este an4dlisis se utiliza el wmétodo de lineas de

influencia para momento aplicado a vigas isost4ticas.

1} Momento flexionante en la seccién 2 y 6. (Fig.3.3)
La ordenada midxima de la l{nea de influencia tiene el valor

siguiente:
YmAX,=37.50%7.50/4556.25m

El momento maximo en la seccién ocurre cuando una de las
cargas gue compone el tren de cargas est4 infinitamente
cerca de la seccién, retomando lo anterior, es necesario
investigar qué carga esta en la seccién cuando ocurre el

momento madximo.
Posicién No.1 del camién.

M=6.254%2.724+10.896*7.50%41.767/45-10.896%(41.767-37.5)

M=46.38 ton.m.
Posicién No. 2 del camién.

M= 2.724%7.50%33,233/45.00 + 6.25*10.896
+ 0.896%*7.50%41.767/ 45.00 ~ 10.896*%*(41.767~37.50}

M=112,54 ton.nm
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VALORES Y OIMENSIONES DEL CAMON OL OISENO
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Posicién No.3'del’ camion:”

M=10.896*(6.25+7.50%33 .‘233/4'5)«»2.72'4*7,. 50%28.566/45.00

M=141.60 ton.m

Momento flexionante maximo debido a la carga de camién en la

seccion 2 y 6,
2) Momento flexionante en la seccién 4.
Posicién No.4 del camién.

Ym&x.=22.50%2/45.00=11.25 m.
M= 2,724%11.25 + 10.896%(22.50%26.767/2-(26.767~22.50) +
22.50%31.034/45-(31.034~22.50))

M= 206.07 ton.m.
Posicién No.5 del camién.

M=2.724%22.50%18.233/45.00+10,896%(11.25+22.50%26,767/45~
(26.767-22.50))

M=246.75 ton.m
Posicién No. 6 del camién.

M=10.896%(11.,25+22.50%18.233/45)+2.724%22.50%13.966/45
M=240.94 ton.m

De acuerdo a 1los resultados anteriocres, el momento maximo
que ocurre en la seccién 4 es cuando 1la carga de camién

esta en la Posicién No. 6: Mmax.=246.75 ton. m.
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3) Cortante maximo

El cortante maAximo provocado por la carga de camién ocurre

cuando la dltima carga de 10.896 ton. esta en el apoyo.

Vmax.=24.516 ton.

CARGA NOMENTO (ton.m) CORTANTE YACTOR FACTOR
2 4 6 {ton.) CONCENTRACION IMPACTO
Muerta 1715.00 3087.00 1715.00 274.42 1.0000 0.0000
Carril 247.00 500.00 247.00 49.88 1.3123 1.1833
Camién 142.00 247.00 142.00 24.52 1.3123 1.1833

Tabla 3.1 Elementos mecanicos producidoes
por la carga HS-15=44.

ELEMENTOS MECANICOS DE LA CARGA VIVA EVENTUAL.

El anAlisis del puente con la carga viva eventual
transitando se realiza con el programa de computadora
STRUDL, para ello es nhecesario conocer los valores reales
del momento de inercia de la seccién, el médulo de
elasticidad del concreto y el factor de concentracien de las
trabes, es decir, la distribucién gque tendrA la carga

eventual en el puente.
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A) Momento de inercia ae las trabes 'y modulo ‘de

elasticidad del concreto.

Para obtener los datos en forma precisa se hicieron
mediciones de 1la deflexién en el centro del claro

jongitudinal del puente. El procedimiento fue el siguiente:

Se hizo una lectura con un nivel para establecer la
elevacién de la corona de la carpeta en el centro del puente
y referenciar esta elevacién a un punto fuera del camino,
después colocar una carga P=70 ton. (en este caso se utilizé
una grda), en el centro del claro de tal forma que la
resultante de la carga P coincidiera con dicho centro, luego
hacer una segunda lectura para deterninar la diferencia de

elevaciones, esta diferencia es la deflexién.
D=-0.015m

La deflexién para una viga simplemente apoyada en sus

extremos con la carga en el centro es:
D=PL"3/48EI
sustituyende valores vy despejando el producto EIX
EI=70*45~3/4B%0.0152 =8742824.31 ton.m2

El momento de inercia centroidal de la seccién, se obtiene
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considerando la seccién gruesa de concrete de las cuatreo
trabes y la losa entre los patines de las trabes. Fig 3.s.
12=1.70557754 M4

E=5126019.84 Ton/M2

B) Factor de concentracién:

1) En la obtencién de el factor de concentracién para
distribucién de las cargas en las trabes del puente se

analiza como una reticula plana, que incluye 1las cuatro

trabes y los diafragmas rigidizantes. con una condicién de

carga de tractor m&s plataforma formada por 9 ejes «con 16

llantas por eje incluyendo la carga viva eventual mAxima.

Fig.3.6

1) Hipotesis:

1.- Se supone que el centro longitudinal del) puente coincide
con el centro transversal de la plataforma .

2.-Los apoyos de las trabes en un extremo se consideran
como articulaciones y como apoyos libres en el extremo
opuesto.

3.-El momento centroidal de las trabes se considera
constante.

4.-La participacion de las losas se considera despreciable.
5.~El ala del patin superior del diafragma se considera como
cuatrs veces &l espesor del patin, para obtener el momento

centroidal del diafragma. Fig.3.7
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C) Propiedades geonétricas.

1.-CENTROIDE:

AREA {cm2) y(cm) ALy
148 X 16 = 2168 17¢ 402560
20 x 162 = 3240 81 262440

At = 5608 6565000

Y=665000/5608=118.58 cm,
2.~-MOMENTO DE INERCIA:

Iz= 148%16°3/12 + 2358%51.42"2 + 20%162°3/12 + 13240%*37.58*2

Iz= 17,973,3138.9% cmd = 0.179731389 M4
3. ~MOMENTO TORSIONAL:

Ix=ab*d ( 16/3-3.36*a* (1-(bja)~4/12) / b} =
Ix= 0.89%0.10°3 (16/3-3.36%0.89*{1-(0.10/0.89)*4/12)/0,10}. =

Ix= 0.00441 M4
d) CONSTANTES:
Mé¢dulo de elasticidad del concreto:

E= 5,126,019.84 ton-m2
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~e) TOPOLOGIA* ‘DEL MODELO

PUNTO COORDENADAS
X Y APOYO

1 00.00 0.00 s
2 7.50 0.00

3 15.00 0.00

4 22.50 0.00

S 30.00 0.00

6 37.50 0.00

7 45.00 0.00 s
8 00.00 2.20 s
9 7.50 2.20

10 15.00 2.20

11 22.50 2,20

12 30.00 2.20

13 37.50 2.20

14 45.00 2.20 s
15 00.00 4.40 s
16 7.50 4.40

17 15.00 4.40

18 22.50 4.40

19 30.00 4.40

20 37.50 4.40

21 45.00 4.40 s
22 00.00 6.60 S5
23 7.50 6.60

24 15.00 6.60

25 22.50 6.60

26 30.00 6.60

27 37.50 6.60

28 45.00 6.60 s

* TOPOLOGIA, describe el nimero de nudos e incidencias de los
miembros que forman el modelo estructural.
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MIEMBRO INCIDENCIA

PUNTOS

1 1 2

2 2 3

3 3 4

4 4 S

5 5 6

6 6 7

7 ki 8

8 8 9

9 10 11
10 11 12
11 12 13
12 13 14
13 15 16
14 16 17
i5 17 i8
16 18 19
17 19 20
i8 20 21
19 22 23
20 23 24
21 24 25
22 25 26
23 26 27
24 27 28
25 1 8

26 8 15
27 15 22
28 2 9

29 9 16
30 16 23
31 3 10
32 10 17
33 17 24
34 4 11
35 11 18
36 18 25
37 5 12
38 12 19
39 19 26
40 6 13
41 13 20
42 20 27
43 7 14
44 14 21
45 21 28
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De los resultados del anAlisis se concluye que el factor de
concentracién para todas las trabes es de 1.0, es decir, que
toman el mismo porcentaje de momento, cortante y tiene una

deformacién en conjunto.
C) ANALISIS DEL PUENTE COMO VIGA SIMPLEMENTE APOYADA.

Este anAlisis considera al puente como una viga sirplemente
apoyada en sus extremos Y nudos equidistantes a 7.50 m. que
sean capaces de soportar momentos y cortantes.

El momento de inercia del modelo es el obtenido de 1la
seccidén de las cuatro trabes y la losa.

El tractor con la carga se estaciona a cada 1.25 m. desde
que entra el primer eje de el tractor al puente hasta que
sale la dltima llanta de la plataforma, en total ocupa 54
posiciones a lo largo del puente, Fig.3.8 . El andlisis se
realiza con el método de lineas de influencia utilizando el
programa de computadora STRUDL. Los resultados que
proporciona este andlisis son: el momento flexionante,
fuerza cortante, y deformacién lineal en cada nudo o apoyo,
en la Fig.3.9 se encuentran graficados los mnomentos y
deflexiones de las posiciones que inducen los payores

valores.
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CODIFICACION PARA ANALIZAR UN PUENTE

CON UN VEHICULO EN MOVIMIENTO

PUENTE SAN CARLOS, B.C.S.

CLARO DE 45.00 M PLATAFORMA EN MOVIMIENTO 9 EJES CON 16
LLANTAS POR EJE

CORRIDA CON EL PRODUCTO EI REAL.

TIPE PLANE FRAME

UNITS M M TONS
JOINT COORDINATES

1 0.00 0.00 s
2 7.50 0.00

3 15.00 0.00

4 22.50 0.00

5 30.00 0.00

[ 37.50 ¢.00

7 45.00 0.00 s
MEMBER INCIDENCES

1 1 2

2 2 3

3 3 4

4 4 5

5 5 6

[ 6 7

JOIN RELEASES

1 MOM 2

7 FOR X MOM 2

MEMBER PROPERTIES PRISMATIC

1 TO 6 AX 3.2208 1z 1.70557754

CONSTANTS

E 5126019.841

USE LOAD GENERATOR

SUPERESTRUCTURE N6 1 TO 6

MOVE LOAD FORWARD TRUCK NP 1 5.00 4.5 10.00 4.5 21.70 1.5
21.70 1,% 21,70 1.5 21.73 1,5 2%.70 1.5 21.70 1.5 21.70 1.5
21.70 1.5 21.70

GENERATE LOADINGS Y

FINISH LOAD GEN

LOADING LIST ALL

STIFFNES ANALISYS

LIST FOR REA DISP ALL

FINISH
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3.3 REVISION DEL PUENTE

A) REVISION POR FLEXION

1.-

El momento de diseno provocado por la carga viva HS-i5,
la carga muerta, el factor de impacto, considerando un
factor de concentracién de 1.0 y com¢ el esfuerzo
permisible del acero es un setenta por ciento del
esfuerzo de fluencia se considera el inverso de éste

porcentaje como factor de carga

Md = (Mcm + McV#F.I)* 1.4286

Md = (3087 + 500+%1,1831)* 1.4286 = 5255.32 ton-m.

El momento mAximo actual que jinduce la carga viva
eventual en el centro del claro del puente ocurre en la

posicién nfmero 31:
Ha = (3087+2000) = 5087 ton-m.
El factor de seguridad por flexion del puente es:

F.S. = Md/Ma

F.5. = 5255.22/ 5087 = 1.03 < 1.20

En conclusién el puente necesita reforzarse para tener
un factor de sequridad mayor frente al esfuerzo por

flexioén,
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B) CORTANTE

1.~

Cortante que resiste la seccidn de concreto de la trabe
tipo AASTHO a un peralte del apayo:

Segadn las especificaciones AASTHO establecen gque la
fuerza cortante que proporciona el concreto debe ser

el menor de los sigujentes valores:

Vel w 0.16 F/c”1/2 b d + vd + Vi Mcr/Mméx
Vew = (0.9} F'c*1/2 + 0.3 Fpc) b d + Vp

Para obtener los valores anteriores, es necesario
valuar el momento de inercia a un peralte del apoyo
existente, los esfuerzos en el concreto debido a la
fuerza pretensora efectiva, la fuerza cortante
provocada por la carga nmuerta sin factor de carga, la
fuerza cortante provocada por la carga muerta y la
carga viva con el factor de carga gue provaca el
momento flexicnante mAxino en la seccién.

Utilizande la estdtica se deternina el centroide y el
momento de inercia de la seccidén que se muestra en la

Fig. 3.10.
A = 6885.9 cm2

Y = 101.70 cn
Iz= 26,651,254.76 cmd
Si= 262,057.57 cm3

$sa 271121.65 ©nl
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En la seccién que se analiza se encuentran alojados
nueve cables de presfuerzo de los cuales habrd que

obtener el presfuerzo.
P = ((Fti+Fts)¥Ys/h-Fts)A

Los esfuerzos permisibles del concreto después de la

transferencia de la fuerza pretensora (F’ci)

F’ci = 0.8F’c por lo tanto F’ci = 0.8%350

F’ci = 280 kg/cm2

Fti = 0.6F'ci entonces Fti = 0.6%280 = 168 Xg/cm2

Fts = Flei Fts = 280 = 16.73 kg/cm2
Ys = Y

h = 200 cm
Sustituyendo valores en la ecuacién

P = ((168+16.73)#101,7/200 ~ 16.73) 6885.9

P = 510,003 kg.

La fuerza después de la transferencla de esfuerzos al
concreto tiene aproximadamente el setenta por ciento de

la fuerza pretensora inicial Po
Po = 0.70P = 0.704501,003 = 357,002 kg.

Y la fuerza pretensora efectiva después de ocurridas

todas las pérdidas Pe

0



Pe = 0.8P0 = 0.8%357,002 = 285, 602 kg.

lLa referencia 7 recomienda 20 % de pérdidas totales.
La excentricidad del acero de presfuerzo en la seccién
se obtiene de la Fig.3.10

C = (20+428+37+48+62+76+91+3107+138)/9 = £7.44 cm.

e = ¥Y-C = 101.7-67.44 = 34.26 cn.

£1 esfuerzo de conpresien en la fibra inferior debido a
i1a fuerza pretensora efectiva (Fpe } se obtiene

utilizande la ecuacién de la escuadria.

Fpe = Pe/ A + Fe. e/8i
sustituyendo valores
Fpe = 285,602/6885.9 + 285602434.26/262,057.57

Fpe = 41.48 + 37.34 = 78.82 kg/cm2.

Esfuerzo de cospresién en el centroide de la seccién de

concreto debido a la fuerza pretensora efectiva (Fpc),

Para obtener este esfuerzo se utiliza el diagrama de
esfuerzos provocado por la fuerza pretensora efectiva.

Fig.3.11

Pe. e/Ss = 285,602*34.26/271,121.61 = 36.09 kg/cm2.

Yen = 200%37.34/(37.34+36.09) = 101.70 cn

El eje neutro coincide con el centrojide de la seccién

por lo tanto el esfuerzo debidc 2 la excentricidad de
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la fuerza de presfuerzo. es cero’y entonces el valor de
Fpc 's6lo considera ‘el esfuerzo de la carga entre el
Area.

Fpc = 41.48 kg/cm2.

La fuerza cortante en la seccidn ocasionada por la
carga muerta no afectada por el factor de carga Yy
obtenida en el inciso 3.1 A), dividida entre cuatro

para obtener la participacién de cada trabe.
vd = 253.63/4 = 63.42 ton.

La fuerza cortante afectada por el factor de carga en
la seccion debido a cargas aplicadas externamente
cuando se presenta con €l momento nadximo, se obtiene

haciendo la siquiente combinacién de carga:

U= CK + 2.0 (CV+I)

U = 12.20 + 2.0%(1.43*1,1833)= 15.584 ton/m.
Pu= 2.0%17.706%1.1833 = 41.90 ton.

V = 15.584%45/2 + 41.80/2 = 371.59 ton.

Vis 371.59%20.8/22,50 = 343.51/4= 85.87 ton.
Mmax, = 371.59%1.70 - 15.58441.70°2/2 = 609.18/4

Mmax. = 152.30 ton-m.

El esfuerzo en la fibra inferior de la secclién debide

a la carga muerta sin factor de carga es:

kR



Fd = M/Si
Fd = (68.60%1.70 — 3.0541.70°2 *10-5/2) / 262057.59

Fd=42.82 kg/cm2

El momento gue provoca el agrietamiento del concreto

en la seccién es:

Mcr = Iz (1.6 F'c + Fpe - Fd )/ ¥
Mcr = 26651254.76%(1.6+%350 + 78.82 -~ 42.82)/101.70
Mcr = 17278309.59 Kg-cm.
Sustituyendo valores en Vci
Vel = 0.16%350%1/2#30*160 + 63420 + 65670%17278309.59 /
152.30+10°5)
vci = 17%5,206.77 Kg.
Vew=(0.93%350%1/2+40.3+41.48)*30*160 + 285602+sen{12.32)

vow = 204,184 kg.

Por lo tanto la fuerza cortante maxima que soporta el

concreto de la trabe es de:
Ver = 175,206.77 k4.

Entonces el puente se considera con una resistencia a

fuerza cortante de :

VCR = 4*175,207 = 700,828 kqg.
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El cortante mdximo que induce la carga viva eventual en
el apoyo es de 183,000 kg.

La fuerza cortante actual es :

Vact. =Vcm + Vcve,

Vact. = 272,420 + 183,000 = 455,420 kg.
E} factor de seguridad F.S.
F.S. = 700,828/ 455,420 = 1.54 > 1.20

En conclusién el puente no necesita refuerzo para
soportar la fuerza cortante provocada por la carga viva

eventual.
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CAPITULO 4

ALTERNATIVAS DE REFPORZAXIENTO

Adicién de cables postensados

Apuntalamiento provisional

Colocacion de armaduras longitudinales

Apuntalamiento con cables atirantados
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ADICION. DE CABLES POSTENSADOS

En esta solucién se plantea utilizar la misma filosofi{a con
la que fue construldo el puente, es decir, utilizar cables
postensados longitudinales adicionales a los que tiene el

puente. Fig. 4.1

Los cables se anclarin en el estribo, para proceder a ronmper
los diafragmas y cruzar los cables por abajo del patin
superior de la trabe, siguiendo una trayectoria parabélica
hasta el centro del claro, de tal forma que tengan

funcionalidad a tensie¢n.

En el procedimlento de postensado habrd4 que tener cuidado
con los esfuerzos de compresién y tensién que resisten las
trabes del puente en la fibra superior e inferior y no

rebasar su resistencia.

Entre las ventajas y desventajas de esta solucién se

mencionan algunas a continuacién:

1) Se conserva la misma filosofia de trabajo del puente y
se obtiene mayor capacidad de carga.

2) Al hacer este procedimiento se perforan zonas
estructurales del puente, la cual es una restriccién
impuesta por la Secretaria de Comunicaciones y

Transportes.
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3) Se resuelve el problema de tensién en el centro del
claro, pero a compresién el puente podria fallar tanto
en la etapa de tensado como en la etapa de trabajo con

las cargas eventuales.

APUNTALAMIENTO PROVISIONAL

Esta alternativa consiste bAsicamente en reducir el claro
libre del puente, colocando apoyos provisionales a 7.50 m de
los apoyos existentes.

Los apoyos provisionales serA&n cimentados en =zapatas
precoladas o pilotes unidos por un cabezal de concreto
armado, sobre el cual descansa una armadura de acero que

funcionar4 como soporte de las trabes del puente.

Para evitar la falla provocada por les nmomentos negativos
inducidos en las trabes por los soportes provisionales, se
deberd permitir una deformacién menor a la que se presenta
cuando trabaja como una viga simplemente apoyada, de tal
manera que la deformacion que se restringe provoque un
momento negativo menor o igual al nomento positivo méximo
que induce la carga viva eventual en la seccién que se

coloca el apoyo.

1=

a ventaia que se obtiene en esta alternativa es que, no se
ronpe ningdn elemento estructural en el procedimiento
constructivo y que cumple con la finalidad de dar mayor

capacidad de carga. Fig.4.2
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COLOCACION DE ARMADURAS LONGITUDINALES

Esta alternativa consiste en colocar armaduras de acero por
abajo de las trabes exteriores de concreto de manera gue

soporten la carga eventual.

Para soportar las armaduras se puede utilizar una
cimentacién con zapatas precoladas unidas por un cabezal de
concreto, en donde se apoyard la armadura longitudinal
rigidizandola con contraventeos para que tengan un trabajo
uniforme, ademds que eviten el volteo cuando se presente la
carga. Fig.4.3

Esta solucién es acorde a los requerimientos antes
mencionadas s6l0 gue es una sclucién en la cual la
estructura de acero seria muy pesada y dificil de manejar

para su colocacién,

APUNTALAMIENTO CON CABLES ATIRANTADOS.

Otra de las alternativas para solucionar el problema es
utilizar cables atirantados, anclados en la trabe exterior y
sustentados por una torre de acero en el otro extremo.
Fig.4.4

El procedimiento del ancladc congsicte en romper en la
interseccion de la trabe con el diafragma, de tal forma gue
se pueda colocar un armado de acero de refuerzo y anclar
anillos a éste para sujetar el cable. El anclaje debe tener

capacidad para permitir una cierta detormacioén en el puente.
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La torre se proyecta de acero eétrutturalféontfaﬁéhtehdé'con
cables en la direccién paralela al §aﬁ£gq ﬁzébn una grﬁaduré
de acero en el otro sentido. " i v” '

Comparando las cuatros alternhativas presentadés se observa

lo siquiente:

El procedimiento constructivo de la adicién de cables
postensados no satisface las condiciones de la Secretaria de
Comunicaciones y Transportes, debido a que se tiene que
romper los estribos y diafragmas.
Las armaduras propuestas en la segunda alternativa, no
presentan problema alguno en su colocacién, pues son mas
ligeras en comparacién con las armaduras longitudinales que
se proponen en la alternativa tres, ademds de que se logra
mayor resistencia del puente sin romper algtn elemento
estructural. Otro factor gque influye, es que si{ se colocan
pilotes en la cimentacién, cerca del lugar hay una gr@a para
hacer el hincado de éstos.
El apuntalamiento con cables atirantados tiene el
inconveniente que para anclar los cables habrd que romper
las trabes y diafragmas.
En conclusién, la alternativa que ofrece mayores ventajas,
rapidez de construccién y seguridad es el apuntamamiento
provisional y es la alternativa que se analiza a [ondo en el

siguiente capitulo.
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CAPITULO S
REVISION DEL SISTEMA PUENTE-APUNTALAMIENTO
5.1 AnéAlisis
$.2 Revision del puente como viga continua

5.3 Diseno del sistema de apuntalamiento

5.4 Aspectos constructivos.
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ANALISIS

A} Consideraciones.

En el andlisis que se realiza cop 1la solucién de el

apuntalamiento provisional, se modela el puente como una

viga continua con dos apoyos adicionales a 7.50 m. de 1los

apoyos existentes en los extremos, justo abajo de 1los

diafragmas, como lo muestra la Fig. 4.2.

Para que esta soluciédn satisfaga los estados limite de

servicio y la sequridad estructural se debe cumplir con las

siguientes cendicleones:

1.~ El momento negativo generado en las trabes del puente
en la zona de los apoyos provisionales, debers ser
menor al momento peositiva provocado por la carga viva
eventual del andlisis como viga simplemente apoyada, en
las secciones gue se colocardn los apoyos adicionales.

2.~ El momento positivo en el centra del clarc del puente
debido a las cargas eventuales ma&s la carga muerta
deberd ser menpor al romento flexionante positivo de
diseno, afectado por el factor de carga.

3.~ El factor de seguridad para las dos condiciones
anteriores, deberA ser mayor a 1.2, en otras palabras,
la relariéan de elementos mecdnicos resistentes entre
los elementos mecanicos Oltimos eventusles, deberd ser

mayor o igual que 1.2.

86



4.~ No se considera el impacto adicional a la carga viva
eventual debido a que la plataforma circulard a una

velocidad minima.

5.~ El centro de linea de la plataforma debe coincidir con
el centro transversal del puente para garantizar que el
tactor de concentracién sea de 1.0, como se demostré en

el andlisis del puente como reticula plana.

B) ANALISIS DEL PUENTE COMO VIGA CONTIKNUA

Para dar scolucién a las condiciones establecidas en 1los
pArrafos anteriores, se pretende dejar que el puente sa
deforme un porcentaje del desplazamiento vertical total del
que presenta el puente como viga simplemente apoyada. Ver
Fig. 5.1. El desplazamiento restante se restringe colocando
un apoyo adicional. Dicho apoyo adicional induce un momento
negativo que se contra resta con el momento positivo que
induce la carga viva eventual cuando el puente trabaja como
una viga simplemente apoyada. Con ésta suma algebrdica de
nomentos, se disminuye el momento mé&ximo producido por la
carga viva eventual, de manera que sea menor gue el momento

dltimo resistente del puente.

Para llegar a la solucién adecuada, es decir, para

encontrar el desplazamiento gque se permilird deformar el
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Fig. 5.1 Odsploramientos odmisibies
y rostringidos.
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puente y por consiguiente el desplazaniento restringido que
induzca un momento negativo menor ZJue el momento positive
generade por la carga viva eventual, es necesarioc hacer
tanteos con varios desplazamientos admisibles vy
restringidos. Estos tanteos se muestran en la Tabla 5.1 y
Fig. 5.2, especificamente para la condicién de carga 31, que
es cuando la carga viva eventual induce el mayor momento
positivo (2000 ton-m), se considera las revisiones para las
otras condiciones de carga, las cuales no se muestran en la
tabla.
Para obtener la reaccién maxima que inducir& el equipo en el
apoyo provisicnal, se considera la condicién de carga lo. 24
que es la mAs desfavorable, en la Tabla 5.1 se muestran al

final dichos valores.

DESPLAZ. DESPLASAMIENTO HOMENTO
ADMIBIBLE REBTRINGIDO REGATIVO REACCION
{n) {TON-N) (TON}
2 [ 2 4 [ 1 2 [ 7

0.0132 0.0085 0.0084 574 562 551 76 =77 -72 73
0.0126 0.0091 0.009%0 614 602 591 81 -82 -78 78
0.0120 0.0097 0.0096 654 642 631 -87 88 83 -84
G.0117 0.0100 0.0099 674 663 651 ~90 90 86 -86
0.0115 0.0101 0.0102 727 695 663 -97 29 86 - 88
0.0100 0.0117 0.0116 788 776 764 -105% 105 101 -101
¢,0100 0.0099 0.0062 967 536 105 -129 157 -15 -14

Tabla 5.1 Valores obtenidos para 1la carga 31
De la Tabla anterior se observa que el desplazamiento

admisible que provoca un momento negativo grande, pero menor
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gue el maximo positivo en la seccién del apoyo provisienal

es cuando Dadm.=1.0 cm. Fig. 5.2
REVISION DEL PUENTE COMO VIGA CONTINUA

Despué de haber concluido la etapa de tanteos, para conocer
el valor de desplazamiento admisible y el desplazamiento a
restringir en el puente, procede obtener el factor de
seguridad que se verificard en el puente cuando cruce la

carga viva eventual.
El factor de seguridad se obtiene de la siguiente forma:

Dividiendo el elemento mec4nico resistente entre el elemento
mecdnico actuante, sea para la fuerza cortante o el momento
flexionante.

Los elementos mecédnicos actuantes finales se evaluan
aplicando el Principio de superposicién de causas y efectos,
es decir, para obtener los elementos mecdnicos actuantes
finales en el puente se suman los efectos producidos cuando
el puente trabaja como viga isostAdtica con la carga nmuerta y
carga viva eventual mds el efecto gque producen los apoyos
provisionales cuando se empieza a apoyar el puente en ellos.
La aplicacién del principio de supserposicién de causas y
efectos es vdlido en éste problema puesto gue las trabes del
puente se comportan linealmente elAsticas y cumplen con la

ley de Hooke.
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A) Ravisién a flexidn:

El momento resistente del puente fue obtenido en la seccién

3.3.A) del capitulo tres, y tiene el siguiente valor:

MRE=5255.00 ton-n
MR2= (1715 + 247+1.,1833)%1,4286 = 2868.00 ton-m.

MR6=2868.00 ton-m.

£l momento flexionante actuante en el centro del claro y en
las secciones 2 y 6 del puente donde fueron colocados los
apoyos provisionales, tienen los siguientes valores:

Los valores de momento negativo fueron tomados de la Tabla
5.1,

MAL= 3087 + 2000 - 776 = 4311.00 ton-m.

Maz = 1715 + 825 - 788 = 175:.00 ton-m.

Ka6 = 1715 + 835 ~ 760 = 173G6.00 ton-m.
Comparando los valores anterlores:

F.S.0 =5255/4311 = 1.2190 > F.S.=1,20

F.5.2 =2868/1752 = 1.6369
DISENO DEL SISTEMA DE APUNTALAMIENTO.

A} ANALISIS Y DISENO DE LA ARMADURA
En la solucidn del soporte provisional se proyecta una
armadura de acero con una longitud de 11.00 m. de claro y

2.00 n de peralte, tipo Pratt,
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tongitudinalmente esta dividida en cinco claros de 2.20 m
cada uno, contraventeada en una direccién en los claros
exteriores y con doble contraventeo en el claro central. La
carga de diseno es la maxima reaccién que se produce cuande
cruza la carga viva eventual, que ocurre cuande la carga

ocupa la posicién Ho. 24.

La condicién estructural se plantea como viga simplemente
apoyada en las extremos. Ver Fig. 5.3 a).

La armadura como se menciono anteriormente, es isostatica
externamente, pero internamente es hiperestitica de primer
grado, es decir, que el n@mero de barras no es igual a la

siguiente condicién: b=2j-r

donde:
j= ntmero de nudos
r= ntmero de ecuaciones para resolver el sistema.
b= ndmero de barras = 22
j=12 nudos r=3 ecuaciones

b =2j-r= 2#12-3= 21 # 22

Se observa que no se cumple la igualdad anterior, entonces
el andlisis de la armadura se realiza aplicando método de
las fuerzas para obtener las fuerzas internas que actuan en
las barras. En la Fig. 5.3 b) se mnuestran las fuerzas

internas, y reacciones que acttan en la armadura.
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pPara el disenc de la armadura se eligieron las barras que

estAn sometlidas al mayor esfuerzo y se muestran en la Tabla

5.2.
BARRA FUERIA ESYUERZO
{ToM)
1~7 80.00 compresion
3~4 155.60 tensién
7~2 125.90 tension
8-~9 145.00 compresién

Tabla 5.2 barras de la armadura.

1.~ Diseno del miembro 8~%

En el diseno de la cuerda superior sujeta al esfuerzo de
compresién axial, la relacién de esbeltez con respecto al
nenor radio de giro y el esfuerzo de trabajo a compresién
fa son los que rigen; se propone una seccién IR 457 x 194 x
105.3 kg/m el cual satisface las condiciones de relacién de

esbeéltez y esfuerzos.
Seccién propuesta:

IR 457 x 105.3 kg/m
A=134.2 cm bf=19.4 cm
ry=4.3 cm tf= 2.6 cm
rx=39.1 cm

tw=1.26 cm
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d=46.9 cnm

KL/ry=1.0 * 220/4.3=51.16 < 120
KL/ry= 51.16 < Ccw=128

kL/rx= 1.0%1100/19.1 = 57.6 < 120
Fa=(1~0.5% 57.6 “2/128°2)+*2530/2.12
Fa=1072.5 kg/cm2

fa=145000/134.2 =1080 kg/cm2

Se acepta el perfil.
2.- Diseno de la barra 3-4

Para el diseno de la cuerda inferior (barra 3-4) sometida al
esfuerzo de tensién axial se propone la seccién IR 457 x 194
x 105.3 kg/m. El esfuerzo permisible se considera de 0.55

del esfuerzo de fluencia del acero.
Seccién propuesta

IR 457 x 105.3 kg/m

A=134.2 cm2

L=220 cm

Ft=0.55fy= 0.55%2530 =1391 Kg/cm2

ft=156000/134.2=1162 kg/cm2 < Ft= 1391 kg/cm2

Se acepta el perfil.
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3.- Diseno de la barra 2-7

La barra 2-7, sometida a esfuer20o de tensién se propone para
el diseno, dos canales estandar IE 305 x 37.20 kg/m, con
atiesadores a la mitad del claro para disminuir la longitud

de pandeo y vibracién.
Seccion propuesta

2 CE 305 x 37.20 kg/m

A=2%47.42= 94 .84 cm2

I=286 cn

Ft=1391 kg/cm2

£t=126,000/94.84 =1329 kg/cm2 < Ft

Se acepta el perfil
4.~-Diseno del miembre 1-7

En la revisién de la barra 1-7 se propone la misma secclién
de la barra 2-7, pero ahora la barra esta sujeta a esfuerzos

de compresion axial.

La relacién de esbeltez se obtiene con respecto al radio de
giro en el eje ¥, es menor que Cc y que la relacién de
esbeltez mAxima para elementos principales sometidos a

compresién axial.
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Seccién propuesta
2 CE 305 x 37.20 kg/m
Iy=186.05 cm4

A=47.42 cm2

Iy’=(186.05 + 47.42+%24,561%2)%2= 57583.639

cmd

IR/=(6.747%1.273°3/1246.747%1.272%14.,75°2) %4

+0.983%30.5%3*2 =12121.65
rx=(12121.65/94.84)"0.5=11.305 cm
Cc=128
KL/rx= 1.0 *100/11.305= 8,84 <Cc
kL/rx <120
Fa={1l- 0.5%(8.84/128)~2)%2530/2.12
Fa= 1190 kg/cm2

fa= 80000/94.84 = 843 Kg/cm2 < Fa

5.~Revision por flecha

De acuerdo a la deflexién vertical que se pernmitird en

el

puente, es necesario que la flecha que presente la armadura

sea menor gue dicha deflexién vertical,

Para evaluar la flecha se utiliza el momento de inercia
la seccién IR de la cuerda superior e inferior, después
aplica el tecrema de los ejes paralelos para obtener
momento de inercia centroidal, como se muestra en

Flg. 5.4,
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IR 457 X105.3 kg/m
Iy=2510 cmd

A=134.2 cn

Izm(2510 +134.2 *9142)#2
1z=2227640.4 cmd

E=2.1%10"6 Kkg/cm2

La deformacién en el centro del claro de la armadura

Db =63PL~3/1000EI
DB =63%40000%1100°3/({1000%2.1+10"6%2227640.4)

Db =0.7169 cm < 1.0 cm

Para obtener las deflexiones en los puntos 2 y 3 de la viga
que se muestra en la figura se obtienen con el método de la

viga conjugada.

Dc2/EI=968%2,20-1.76%2.20"2/6=1987.6266
Dc2=1987.6266/4.6780+10°% =0.004248 m.
DCIEI=968%4,4-176%2,2%2,93/2-176%2.2~2/2-88*2.2°2/6=3194.4

Dc3=3194.4/4.678%10°5=0.0068 n

Las deformaciones que se presenta con los perfiles
propuestos es menor que la deformacién admisible en el
puente por lo tanto se considera aceptable el disemo de la

armadura.
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6.-Diseno del cabezal

El cabezal gque transmite las cargas a la cimentacién, se
propone, con una seccién de concreto armado de 70 x 65 cm.
El ancho de la seccién se establece considerando el didmetro
del pilote que recomienda necAnica de suelos.

La longitud del cabezal tarbién se elige en funcién de el
diametro de el pilote, pues se recomienda gque la distancia
minima que debe existir entre pilotes es de tres veces el

didmetro de estos. En la Fig. 5.5 se ruestra el nodelo.

Cargas:

P=80 ton

PoPo=0,65%0.70%2.4 =1.09 ton/m
AnAlisis:

Mu={1,09 #1.5°2/8 + BO *1.5/4)*%1.4=42.43 ton-n

Vu={1.09%*0.75-1.0940.25+ BOf2)*1.4= 56.76 ton
Flexion:

Acero nmi{nimo por flexién
Pmin.=14/Fy=14/4200

Pnin.=0.0033
As=0.0033bd=0.0033+70%*62=14.32 cm2

M=0.9(As*Fy * d £(1-0.59+PsFy/F’cC)}
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H=0.9%(14.32¢4200462%(1-0.59*0.0033+%4200/200))

M=32190 kg-cm < Mu= 42430 kg-cn

Utilizando una cuantla de acero de 0.0045 el Area de acero
es As= 0.0045% 62*70 =19.5) cm2 y el valor del momento

resistente es de :

Mr=0.9*(15.53+%4200+62+(1-0.59%0.004544200/200) )

Mr=4322000 kg-cm > Mu=4243000 kg-cnm.

Se propone armar con 7 varillas del No. 6 en el lecho

inferior de la trabe.

CORTANTE:

La fuerza cortante se revisa en el pano del apoyo debide a

que la longitud del elemento es muy corta.

El codigo del ACI indica que el cortante que resiste el

concreto se puede tomar como el siguiente valor:

Ve= 0.53 F'chbd

Sustituyendo valores en la ecuacién anterior

Vec=0.53 * 200 "0.5¢ 70%62 =32 529 kg < Vu=56,760 kg.
El cortante que resiste es menor que el cortante @ltimo
entonces es necesario suministrar acero de refuerzo

transversal para contiraréestar el cortante excedente.



Vu <= ¢¥n= §({Vc+Vs)
despejando Vs

Vs= 56760/0.85~ 32530= 34246 Kg

Si utilizamos acero del No. 4 para los estribos el Area de
acero para cortante Av=2.54 cm2, la separacién de estribos

verticales es:

S=Av Fy d/Vs = 2.54 * 4200%62/34246 =19 30 cm
Se colocan estribos con acero del Ko, 4 @ 20 cm.
7.-Disenc de la cimentacién

El reporte de mecAnica de suelos realizado por la Gerencla
de Ingenieria Experimental de 1la Comisién Federal de
Electricidad, en base a sondeos de penetracién estandar
hechos en el lugar, informa que el suelo esta conpuesto de
arenas finas de baja compacidad, prActicamente suelta, por
lo tanto recomienda que se utjlize pilotes hincados a 7.0 m

de profundidad.

Los pilotes que recomienda son tubos de acerc de 50 cm de
didmetro y 13 mm de espesor que tendran una capacidad de 45
ton debiéndose colar en el interior del tubo para garantizar
el trabajoc de punta, la longitud del tapsn tendrad 2.0 m como

minimo.
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8.-Revision del pilote

Geometri{a y cargas:
A=102.408 cm2, r=17.73 cm, S=1267.728 cm3,
e=0.05%¥50.8 = 2.5 cm > 2.0, M=2.5%#40000=1*10"5 kg-cm,

P=40000 kg, L=800 cm

Si se considera que el pilote estd empotrado en el estrato
resistente y sin apoyo en el extremo superior el valor de
k=2.1, entonces el valor de la relacién de esbeltez es el

siguiente:
kL/r=2.1%800/17.73 = 95 <Cc=128
El esfuerzo como columna sé4lo a compresién

fa=40000/102.408 = 391 kg/cm2
Fa=(1-0.5%(95/128}) ~2) *2530/2.12 =865 kg/cm2

fa/Fa=391/865=0.45 > 0.15

por lo tanto dehe cumplir las sigquientes condiciones:
a) fa/Fa+Cmx fbx/{(1-fa/F'ex}Fbx <= 1.0
b)fa/(0.6Fy)+fbx/Fbx <=1.0
fhx=M/S=1%1065/1267.728= 78.8 kg/cm2
Fbx=0.6Fy=0.6%*2510= 1669 kg/cm2
F'ex=12P1.E/23(Kb.Lb/1)

Flex=12+PI1~2%2.2%10°6/(23*%(2.1%800/17.73}"2)
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F'ex=1203 kg/cm2

nx=1.0

a) 0.45 + 1.0%78.B/(1~(391/1203))*1686% = 6.52 < 1.0

b} 391/1669+ 78.8/1669= 0.28 <1.0

El pilote esta sobrado y tilene capacidad para los esfuerzos
que se presentan cuando pasa la carga viva eventual.
Se muestran dibujos de detalle para la construccién del

apuntalamiento.
ASPECTOS CONSTRUCTIVOS

En la construccion del soporte adicional debe observarse lo

siguiente:

a) Se retirard el enrocamiento en el sitio donde seran

hincados los pilotes.

bj Se colocard el primer tramo de tubo a hincar con una
longitud de 2.0 m» o mayor si ésta es manejable, hincdndolo a
presién mediante un gato hidratlico reaccionando contra la
estructura del puente. La capacidad minima de los gatos sera
de 50 ton., y el puente debera lastrarse de modo gue se tome
la reaccién del gato (camién cargade ) sin deformacién de la

superestructura.
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c) Conforme se vayan hincande los traros de tubo, se
retirard el nocleo de arena dentro de éstos mediante chiflén
para facilitar el hincado. Se soldar&n los tramos de tubo
que sean necesarios para hacer la conexién con la estructura

metdlica del soporte temporal.

ad) Una vez que se haya alcanzado la profundidad de
desplante y se haya retirado el ndacleo de arena, se
procederd a colar el tapén de concreto. Deberd ponerse
especial atepcioén en la actividad de chifloneo, de modo que
s0l0 se retire la arena del interior del tubo y no se socave

el desplante del pilote.

e) Cuando ya se tenga el pilote hincado con el tapédn de
concrete fraguado se procederd a realizar pruebas de
precarga reaccionando contra la estructura del puente
lastrado {(camién cargado S50 ton. minimo) debiendose llevar
un control de carga y deformacién que tendrd el pilote bajo
la carga del equipo y poder ajustar el espacio entre la

estructura del puente y el scporte.
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CAPITULO 6

ESTUDIO BCONOMICO

6.1 CUANTIFICACION

6.2 PROGRAMA DE OBRA

6.3 COSTO
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6.2 PROGRAMA DE OBRA

SUMINISTRO, HABILITADO, HINCADO
DE PILOTE Y COLADO DE TAPON DE
CONCRETO.

ARMADO, CIMBRADC Y COLADO DE
CABEZAL.
HABILITADO, ARMADO, SOLDADO,

PINTURA Y MONTAJE DE ARMADURAS.

SEMANA 1 SENANA 2 IMPORTE

LMMJIV LEHMJIV

1111111 537194,624.00
1147 37122,761.00

1111111402171/ 60°578,973.00
TOTAL = § 116’896,358.00



A continuacion se muestra un catdlogo de conceptos con

voldmenes de obra

CONCEPTO

suministro de tuberi{a de
acerc de 51 cm de diAme-
tro & 20" x /2" y 3.0 m.
de longitud.

Habilitado de pilote de
tube de acero de 51 cm o-
20" %X 1/2" de espesor vy
3.0 m. de longitud.

Hincado de pilote hasta
la profundidad de proyec-
to, segtin se indica en
planos respectivos en -
pilotes de 20" de diame-
tro hasta 15 n.

Concreto premezclado R.N.
vaciado con bomba F'c=
250 kg/cm2, en pilotes.

Supinistro, habilitado, -

arsadoe  y colocacion de
acero de refuerzo con 11
mite de fluencia de Fy=
4200 Kg/cm2.

Acero rfzo. Ko. 4

Acero rfzo. No. 6

UNI CANTIDAD

M. 66.00
M. 64.00
M. 56.00
M3 7.40
Ton 0.218
Ton 0.540
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2'232,905.00
27019,089.00

y costo unitario de cada concepto.

496,160.00 32/746,560.00

25,186.00 - -1/611,904.00

314,460.00 17/609,760.00

280,000.00 2'072,000.00

486,773.00
17090,308.00



CONCERTO UNI CANTIDAD c.0 IMPORTE

Cimbra y descimbra de ma-
dera, de pino de Ja. aca-
bado comtn. M2 29.17 24,000.00 700,080.00

Sunministro, habilidado, -
armado, soldado, esnerila
do, de acero estructural
A-36, en arraduras para
soporte provisional; in-
cluye, aplicacién de pin-
tura anticorrosiva a dos
manos, montaje y nivela-
cién con instrumentos to-
pograficoes, materiales,
manc de obra y herram. Ton 10,71 5'656,300.00 607578,913.,00

TOTAL COSTO UNITARIO= 116'896,358.00

El importe del apuntalamiento provisjonal a costo directo es de
1167896,358.,00, se considera que el costo indirecto y la utlidad
es de 30 % del costo directo, por 1o tanto, el presupuesto
importa la cantidad de 151’965,265.00 (ciento cincuenta y un
nillones novecientos sesenta y cinco mil doscientos sesenta vy

cinco pesos woneda nacional.)
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CONCLUSIONES Y RECONENDACIOKES

Al iniciar éste trabajo el objetivo es realfizmr la

revisién estructural del Puente 8an Carlos, sujeto a cargas

mayores a las de disemo y proponer su apuntalamiento para su
buen compertamiento y funcionalidad, en caso de requerirse.

Al terminar la revisién se concluye 1lo siguiente:

1.- La carga maAxima gue transitard por el puente es de

220.30 ton. mucho mayor gque la carga de disenc del
puente la cual corresponde a un camién est&ndar HS-15-
44.
Al comparar los elementos mecdnicos resistentes del
puente con los elementos mecdnicos producidos por 1a
carga viva eventual, resulta un factor de seguridad de
1.03, entonces se requiere apuntalar o colocar un
refuerzo adicional al puente.

2.- En acuerdo tomado por la Conisién Federal de
Electricidad y 1la Secretaria de Conunicaciones y
Transportes se especifica un factor de seqguridad contra
la falla del puente de 1.2, se llega a este valor
considerando la eventualidad de la carga, importancia
del puente para la regién, el costo econémico del
equipo de la Comisién Federal de Electricidad, as!{ come
la experiencia que tiene la S5.C.T. en estas
eventualidades que se han presentado en los puentes de

la Repoblica Mexicana.
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Al utilizar una plataforma como transporte del equipb
lo suficiente ancha y larga se logra gque halla una

distribucion uniforme de la carga.

La alternativa que cumple los requerimientos de
seguridad, procedimiento constructivo, rapidez Y
restricciones de la Secretari{a de Comunicaciones y
Transportes, es el apuntalamiento provisional con
armaduras de acero estructural colocadas a 7.50 m de
los apoyos existentes para reducir el claro a 30.00 m.

Con esta soluciétn se logra un factor de seguridad de

1.21 semejante al especificado.

Al colocar las armaduras se debe dejar una distancia
entre armadura y trabe de concreto exterior de 0.58 cm
Y entre armadura y trabe intericr de 0.32 cm como se

observa en los detalles de dibujo.

El conjunto pilotes cabezal se deberd precargar con
una carga mayer o igual a la que inducird la carga viva
eventual, para evitar deforpaciones mnayores en 1la

estructura del puente.

Es irmportante que durante el paso del tractor con la
plataforma carqgada el eje longitudinal de ésta couinclda
con el eje longitudinal del puente y la velocidad del
transporte no debe ser mayor a 10 KPM para evitar

cargas adicionales por impacto.



De acuerdo a le anterior y con la correcta aplicacien
del sistema de apuntalamiento se garantiza que el
puente San Carlos se comporta satisfactoriamente ante
las cargas eventuales. Cumpliendo con lo estipulado
por 1los reglamentos aplicables en lo referente a

esfuerzos y estados limite de servicio.
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