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l. INTRODUCCION 

La construcción de la Línea A del Mstro de la Ciudad de México y 
el confinamiento de la Calzada Ignacio Zaragoza motivó la 
construcción de 6 puentes vehículares que atraviesan la Calzada. 

Se presentaron diversas propuestas de puentee típicos. Se 
trataba de opciones a base de concreto y acero que resultaron 
demasiado pesadas para las características del suelo del oriente 
de la Ciudad de México. Surgió entonces la necesidad de una 
solución más ligera, en ese momento se pr~eenta como opción la 
de un puente metálico de tipo atirantado. 

El objeto del presente trabajo es mostrar la conveniencia de 
construir un puente vehicular de este tipo en zona urbana, con 
claro central de 50 m aproximadamente y desplantado sobre un 
suelo altamente deformable. 

Presentamos aqui las características generales del proyecto, asi 
como algunos de los criterios de análisis y diseño utilizados 
para la solución estructural del mismo. 
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2. CARACTERISTICAS GENERALES DEL PROYECTO 

2.1 Origen de loe puentes sobre la Calzada Ignacio Zaragoza 

2.1.1. Los puentes atirantados: Un proyecto inducido del Metro 

La zona Oriente de la Ciudad de México y la parte del Estado de 
México colindante concentran una gran parte de la población de 
la saturada &~ea metropolitana. Esto genera numerosos problemas 
socio-económicos que se han ido agravando con el tiempo y que el 
gobierno tiene que atacar en forma r&pida y eficiente. 

Uno de esos 
eficiente debe 

problemas es el transporte, que además de seguro y -
ser económico, una solución es el Metro. 

Una de las vialidades que mAe se ven afectadas por los constan
tes embotellamientos y que constituye una vía primordial para la 
comunicación de la zona Oriente de la Ciudad de México es la cal
zada Ignacio Zaragoza. La mayor parte del movimiento proveniente 
del Oriente de la República Mexicana, y m&s eepecíf icamente de 
Puebla, Veracruz y Estados vecinos, llega a la capital por medio 
de la mencionada Calzada. 

El paso del Metro a lo largo de dicha Calzada obliga, como se 
mencionó en la introducción de la presente téeie, a la construc
ción de puentee vehícularee y peatonales ubicados estratégicamen
te. Por lo tanto, podemos afirmar que los puentee son una obra 
inducida por el paso del Metro sobre la Calzada, y para enten
der entonces la existencia de loa puentes hablaremos de la 
necesidad del Metro en dicha zona de la Ciudad. 

Smt!do Ori '"" - Poniente 

La Au Los Reyes Sto. Mortha Acotltlo Penan vleio Guelotoo Te polcates 

15 074 23 803 28 634 29 033 38 108 48 491 48 180 36 598 ll6 450 

14 234 18 470 21 830 22 080 29 529 37 648 36 764 28 317 28 200 

En la tabla anterior se indica: 

l. 

2. 

Movimiento 
suburbanos 
tiera Metro. 

de 
y 

pasajeros transportados por R-100, autobuses 
taxis colectivos calculados como si no exis- ~ 

Movimiento de pasajeros 
encuentre en operación. 

transportados por Metro cuando se 



La interpretación de la tabla anterior es 1a siguiente (para el 
sentido Oriente-Poniente, p.e.): 

A la estación Santa Marta llegarán 18,470 pasajeros con destino 
Poniente, en ella subirán 3,160 personas en una hora (hora de 
máxima demanda), para alcanzar 21,630 pasajeros que llegarán a 
la estación Acatitla, y así sucesivamente. 

Si no existiera el Metro llegarían al paradero o zona de Santa 
Marta 23,803 pasajeros, en ella se incrementa el volúmen en 
4,831 personas, para que el número de pasajeros que viaje hn _a 
Acatitla sea de 28,634. 

Como se puede ver, gran parte del movimiento que circula actual
mente y que circulará por la C~lzada I. Zaragoza en cualquiera 
de sus sentidos (ya sea por autobuses, taxiá, etc.), será absor
bido par el sistema de Transporte Metro, con las correspondien
tes ventajas que eso representa. 

Esta necesidad se basa en estudios pare determinar loe volDme
nes de pasajeros a captar, las áreas be~eficiadae y de influen
cia, así como loe tiempos de recorrido y ubicación idónea de las 
estaciones. Para lo anterior se realizaron análisis origen
destino y proyecciones a futuro de dichos movimientos. A nti
nuación se describen brevemente los estudios realizados. 

Para determinar los volúmenes locales que se generan en cada 
estación se efectuaron aforos de ascensos y descensos en los 
puntos de abordaje cercanos a las estaciones y para cuantificar 
los volúmenes direccionales se realizaron encuestas de origen
destino en los cierres de circuito de autobuses y taxis colec
tivos vecinos a las estaciones. 

El área de captación de usuarios se hizo en base a un análisis 
de la información económica, dnmográfica y de servicios, y se 
consultaron loa censos y planes uelegacionales y municipales de 
las zonas cercanas al área de influencia de cada una de las 
estaciones. Se cubrieron los municipios de Nezahualcoyo~t, La 
Paz, Ixtapaluca, Chalco, Chimalhuacan, Texcoco, Chicoloapa y la 
Delegación de Iztapalapa. 

Los 
la 

movimientos de 
Calzada entre 

demanda son: 

pasajeros 
estaciones 

esperados para 1994 a lo largo de 
de Metro y en la hora de máxima 
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10181 

9'510 

10 351 

10 077 

Sentido pgnionte - Oc!cn1n 

5 277 9 640 

3 947 7428 

1011 

5 080 

8 064 

6 280 

15 870 

14 125 

5 310 

3 721 

4 400 

3 ººº 

De acuerdo con las tablas anteriores el volúmen de pasajeros 
transportados por R-100, suburbanos y taxis colectivos sufrirá 
las siguientes reducciones: 

Modo de transporte 
R-100 
Taxis colectivos del D.F. 

Reducción ten corridas> 
70\ 
60\ 

Taxis colectivos del Edo. de Mex. 
Autobuses suburbanos 

100\ (desaparecerán) 
100\ (desaparecerán) 

Las zonas del Oriente de la Ciudad de México que se verán benefi
ciadas directamente son: 

Nezahualcoyotl 
La Paz 
Ixtapaluca 
Chalco 

Chimalhuacan 
Chicoloapan 
Texcoco 
Iztapalapa 

Uno de los beneficios más importantes sera el ahorro de tiempo 
de transporte, este se puede visualizar analizando algunos 
tiempos de recorrido entre puntos clave: 

Tiempos da recoTrido entre estaciones (minutos) 

Agrlcola Canal de San Tepalcates Guelatao Poñcn vleJo Acotillo Sta Mortha 
DE/ A Orlantol Juan 

PantltlOn 

Metro 2.4 4.2 6.6 as 1 2.1 1 4.4 1 6. 1 

Aula bus 6.3 1 1.2 1 7. 7 2 2.9 32.3 3 8.5 4 2.9 

Taxi l"!Olect. 3.8 6.7 1 0.6 1 3.1 1 9 4 2 3.1 25.7 

Gualatao 

Metro 6.2 4.5 2.0 o.o 3.5 5.8 7.~ 

Autobua 1 6.6 12.0 5.2 o.o . 9.5 15.6 20.0 

Taxi cole et. 1 o.o 7.2 3.1 o.o 5.7 9.3 12.0 

Slo.Mortho 

1 Metro 13.7 11.9 9.5 7.5 4.0 1.7 o.o 
Autobus 36.6 31 .6 2 5.2 20.0 10.5 

1 
_4.4 o.o 

Toll.I co1-.t. 2 2.0 1 9.0 1 5.1 1 2.0 6. 3 2.7 o.o 



El Sistema de Transporte Metro (esperan que opere con una velo
cidad comercial de 40 km/hr), realizará menos tiempo de recorri
do que los demás modos alternos de transporte (autobuses y taxis 
colectivos)ª 

Esta reducción en los tiempos de transporte redunda en benefi
cio socio-económicos para los pasajeros y zonas de influencia 
del Metro. 

El costo de un boleto de Metro es menor que el de cualquier via
je realizado por medio de autobús suburbano ó taxi colectivo, y 
es el mismo que el de un viaje de R-100 pero con el corres
pondiente ahorro de tiempo. 

Además de los beneficios anteriores, cabe mencionar que el Metro 
al ser un sistema accionado por energía eléctrica no contamina, 
y eso es muy importante en las condicioneB actuales de la zona 
urbana, donde se han tenido que tomar medidas drásticas para 
~ombatir la contaminación atmosférica y el ruido. 

2.2 Consideraciones generales de los puentes atirantados 

Desarrollo histórico 

En forma 
cuales el 
cables que 

general, los puentes atirantados son aquellos en los 
sistema de piso o cubierta es soportada por tirantes o 
se encuentran fijos a un mástil o pilón. 

Debido a su elemental concepción, la construcci6n de puentea 
suspendidos por medio de elementos rectos sujetos a tensión se 
remonta a los tiempos más antiguos de la humanidad, -sin embar
go, su desarrollo racional comenzó realmente en loa inicios del 
siglo XVIII, habi6ndose logrado un avance significativo hasta 
principios del siglo XIX en que con motivo de dos accidentes 
importantes se detuvo este desarrollo; el colapso del puente 
Pryburgh en Gran Bretaña en 1818, debido a oscilaciones por el 
viento y al derrumbe del puente sobre el río Saale en 1824 en 
Alemania, provocado por la aplicación de una sobrecarga dinámica 
producida por una muchedumbre para observar una regata. (Ver 
fige. 2.2.l.l y 2.2.l.2). 

PUENTE ORYSURGH ABBEY ( ESCOt'IAJ COLAPSADO EN 1817 
DEBIDO A VJBRACION POR VIENTO. 

Fig.2.2.1.I 
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PUENTE SAALE (ALEMANIA) COLAPSADO EN 1824 
DEBIDO A SOBRECARGA, 

Fig.2.2.1.2 

Estos accidentes fueron causados por insuficiencia tecnológica 
en los apoyos y conexiones del atirantamiento compuesto por 
barras y cadenas con propiedades mecAnicaa pobres y probablemen
te también porque los tirantes no se ponian en tensión por efec
to del peso propio, lo que producia al sistema de piso deforma
ciones excesivas antes de que el tirante pudiera trabajar. 

Un informe de Navier, científico francés, quien estudió estos 
accidentes a mediados del siglo pasado, propició que durante 
unos 100 años no se realizaran obras de estas características. 

Fue Roebling, constructor polaco, el que reanudó la construc
ción de este tipo de puentes en loa Estados Unidos. En 1846 
realizó uno sobre el ria Ohio y en 1855 otro para ferrocarriles 
sobre el Ni&gara con un claro de 250 m, utilizando para la sus
pensión de loa dos tercios laterales del claro principal cablea 
rectos y uno curvo para el tercio central. Aplicando los resul
tados obtenidos, en 1883 se termina la construcción del puente 
colgante Brooklyn que todavía a la fecha se encuentra en opera
ción, con un claro prihcipal de 486 m. 

En loa· inicios del siglo XX, Arnodin, un constructor francés, 
construyó 2 puentes transportadores atirantados, uno en ~araella 
en 1903 (fig. 2.2.1.3), y otro en Nantes en 1905 (Fig. 2.2.1.4). 

PUENTE. TRANSPORTADOR EN MARSELLA, FRANCIA, t903 PUENTE TRANSPORTADOR EN NANTES, FRANCIA, 190 
DISEÑADO POR EL CONSTRUCTOR ARNOOIN. 

Fig.2.2.1.3 Fig.2.2.1.4 



Al principio de la década de loe cincuenta y ante la necesidad 
de reconstruir los puentes destrozados durante la Segunda Guerra 
Mundial, especialmente en Alemania, se reestableci6 la aplica
ción de los puentes atirantados, aprovechando la disponibilidad 
de alambres, cables y placas de acero de altas propiedades mecá
nicas y los avances en la técnica de la construcción de elemen
tos metálicos soldados, integrando estructuras ortotrópicas. 

Al construirse en Suecia en el año de 1955 el puente de strom
sund con un tramo central de 182 m y doe laterales de 75 m y 
tablero metálico, se inicia la era moderna de loe puentes suspen
didos por cables rectos. En los años subsecuentes, Alemania 
construye varios de este tipo sobre el Rlo Rhin, y a partir de 
la década de loe sesenta empieza a generalizarse su aplicación 
en varios países de Europa, fundamentalmente con tablero metáli
co. 

En 1962 se construye en América el primer puente con esta tecno
logia, con tablero de concreto, correspondiendo a Venezuela el 
privilegio de realizar el fantAetico puente de ~aracaibo que en 
eu estructura tiene 5 tramos de 235 m. 

Los Estados Unidos construyen en 1977 su primer puente atiran
tado moderno en el Estado de Washington, para cruzar el Rio 
Columbia, entre las poblaciones de Paseo y Kennewick, con un 
claro principal de 299 m y un tablero de concreto, utilizando 
los elementos prefabricados. 

En 1983 España pone en operación el puente Ing. Carlos FernAndez 
Casado, sobre el embalse Barrios de Luna, con un tablero.de 
concreto de únicamente 2.30 m de peralte y un claro principal de 
440 m; este puente, por el material que conforma al ~ablero y 
sue dimeneionee ocupa el primer lugar en el mundo. 

México inaugura el 17 de octubre de 1984 eu primer puente atiran
tado, que con sus 288 m de claro y tablero de concreto, ocupa el 
60. lugar mundial y se yergue sobre el Ria Coatzacoalcos. 

La estructura atirantada con un mayor claro en el mundo con 
tableros de acero y sistema de piso de concreto corresponde al 
puente Annacis, construido en Vancouver, Canadá y puesto en 
servicio para la Expo 88; su claro principal consta de 465 
metros. 

se tiene conocimiento de que 
tes atirantados en 32 paises 

existen aproximadamente 130 puen
del mundo, construidos en un lapso 
tienen tablero de concreto y 87 de de 33 años (1955 a 1988)¡ 43 

acero. Los paises que mayor 
construido son Japón y Alemania, 

número de obras de este tipo han 
con 43 y 23 respectivamente, lo 
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que significa 
utilizado en 
Japón 12. 

un 
el 

33'1i y 
tablero, 

16'11 del 
Alemania 

total. Respecto al material 
sólo tiene 2 de concreto y 

Los puentes que ocupan los primeros lugares por la magnitud del 
claro principal, tanto para la solución de tablero metálico como 
de concreto son: 

Puentes atirantados con tablero metálico 

Nombre Claro máx (m) Pais Año de construcc. 

l. Annacis 465 Canadá 1966 
2. Yokohama 460 Japón 1965 
3. Chao Phya 450 Tailandia 1967 
4. Hitsuishi e Iwaku.=o 420 Japón· 1967 
5. Nagoya 405 Japón 1965 
11. Tampico 360 México 1966 

Puentes atirantados con tablero de concreto 

Nombre Claro mllx (m) Pais Año de construcc. 

l. Barrios de Luna 440 España 
2. Sunshine Sky way 366 E.U.A. 
3. Posadas Encarnación 330 Argentina 

1963 
1987 
1988 
1977 
1977 
1984 

4. Brottone 
5. Paseo Kennewick 
6. coatzacoalcoe 

Adicionalmente a los 
de que existen más 
estas obras Japón 
importante. 

320 Francia 
299 E.U.A. 
266 México 

puentes vehiculares, se tiene inf arma e i6n 
de 50 pasarelas peatonales atirantadas, en 

también a construido un porcentaje muy 

2. 2. 2 Elementos de un puente atirantado 

Los elementos más relevantes para la definición del proyecto de 
un puente atirantado son los tirantes, la pila o mástil y el 
tablero. Estos tres elementos están correlacionados y sus carac
terísticas geométricas y mecánicas dependen en gran parte de la 
configuración del sistema de atirantamiento. Es conveniente 
hacer mención de los aspectos que intervienen para su elección. t 
Tirantes 

Longitudinalmente, los tirantes pueden disponerse en tres 



posiciones: en abanico, cuando todos los tirantes convergen en 
el· vértice del pil6n, soluci6n aplicada en los puentes severin, 
Zá.rate, Brazo largo, Paseo Kennewick, entre otros; en aemiaba
nica si los tirantes se distribuyen regularmente en la parte 
superior del pil6n. Esta dieposici6n, poco diferente de la 
anterior, ofrece la ventaja de facilitar la continuidad o el 
anclaje en el pilón, como ocurre en los puentes de Brottone, 
Coatzacoalcoe, Bonn, etc.; en arpa, cuando todos los tirantes 
son paralelos. Esta diepoeici6n disminuye loe riesgos de 
inestabilidad elástica del pil6n, por la distribuci6n de loe 
tirantes en toda su altura, lo que permite simplificaciones 
constructivas importantes, debido a que conservan el mismo 
ángulo de incidencia. Con esta forma se resolvieron la mayoría 
de los puentes sobre el ria Rhin, en las proximidades de la 
Ciudad de Dueeeldorf. (Ver fige. 2.2.2.l, 2.2.2.2 y 2.2.2.3). 

Transversalmente, loa tirantes pueden disponerse contenidos en 
un plano situado en el eje del tablero, denominándose suspen
sión axial, o en dos planos laterales paralelos o convergentes, 
eolucion que se denomina suepeneion lateral (Ver fig. 2.2.2.4). 

Desde el punto de vista arquitectOnico, lae soluciones que 
presentan las condiciones mas satisfactorias son la dispoeiciOn 
axial y la de arpa, aUn cuando se tengan 2 planos de suspensiOn, 
por permanecer todos los cablee paralelos, cualquiera que sea el 
ángulo bajo el cual se observe la obra. 

Sin embargo, la mayor eficiencia y economía se logra con la 
suspensión en abanico. Se ha demostado que en el caso de suspen
ei6n total del tablero -cuando éste no se apoya en la pila- la 
relaci6n entre la altura del pil6n y la longitud del claro prin
cipal puede ser de 0.20 para la suepenei6n en abanico y ilegar 
hasta O.SO para la solución en arpa, lo que significa diferen
cias en el acceso de loa tirantes y loa materiales del pilón. 
Para esbelteces entre 0.15 y 0.25 pueden lograrse resultados muy 
positivos, utilizando una disposición en semiabanico, sobre todo 
si el número de tirantes es importante, por el problema que 
presenta el anclaje de estos en el pil6n. 

La optimización de la disposición de los tirantes req 11iere de 
estudios muy completos en los que deben tomarse ~n cuen .a todas 
las condiciones para la estabilidad general de la estructura 
como pueden ser, los efectos dinámicos por las cargas de servi
cio, por el viento, el sismo, etc., el comportamiento no lineal 
de la estructura, los efectos de fluencia y retracción y los 
procesos constructivos. 

Pila Cpil6nl o mástil 

Las caracteristicas geométricas del pil6n dependen en gran par 

9 
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Flg.2.2.2.1 

ABANICO 

MEDIO ABANICO 

MEA. 

DISPOSICION LONGITUDINAL DE LOS 
TIRANTES 
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SOPORTE DE LOS TIRANiES CONTINUOS DISPOSITIVO DEDIFUSIOfil DE. TJR.).NTES lHCORPORAOO, .ANCLAJES AGRUPADOS. 

CONCRETO ACERO 

CRUZAMIENTO DE LOS TIRANT.ES PISF'CSITIV_O OEOIFUSION DE TIRArtTES INCORPORADO. ANCLAJES OISTRLBUUlOS. 

Flg. 2.2. 2.3 
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B 
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SOLUCION 
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11
A" SOLUCiuN "e" SOLUCION "e" 

ATIRANTA MIENTO A X 1 AL 

FIG. 2.2.2.4 TIPOS DE PILAS - PILON 
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te, como ya se mencionó, de la configuración del atirantamiento, 
teniéndose pilones en forma de marco cerrado, como los correspon
dientes a los puentes Barrios de Luna, Annacis, Rande, etc., 
columnas libree empotradas a la pila o el tablero, en forma de 
"V" 6 de "Y", o en forma de "A", como los qae tienen los puentes 
de Saint Nazarre, coatzacoalcos, Flehe Spences, Brottone, etc. 
(Ver fige. 2.2.2.s. y 2.2.2.6). 

Loe pilones pueden quedar conetituídoe por una estructura metá
lica, como es el caso del puente Kohbrand, o por elementos de 
concreto reforzado. 

ARREGLO TRANSVERSAL DE LOS TIRANTES, OOS EJES DE SUSPENSION, 

FIQ.2.2.2.5 

ARREGLO TRANSVERSN.. cr LOS TIRANTES. UN EJE DE' SUSPENSION 

Fiq.2.2.2 .6 

Tablero 

La definición de la sección transversal del tablero depende de 
la configuración del atirantamiento, influyendo además en forma 
importante el número de toronee y ei el tablero ee de concre
to, metAlLco o mixto, procurando que éste sea lo más ligero 
posible, pero garantizando su estabilidad aerodin6mica y su 
facilidad de construcción. 

Si el atirantamiento es axial, la sección cerrada es la más 
eficiente, debiendo tener un peralte suficiente para obtener la 
rigidez torsional necesaria. Si el atirantamiento es lateral, el 
efecto de torsión se reduce notablemente; la sección puede ser 
abierta y su peralte mínimoª 

En general, en los puentes con tablero metálico se ha 
usando un número reducido de tirantes, como es el caso 

venido 
de los 
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puentes Erskine, Hamsebrug 6 Mannehim. Esto produce una flexión 
general considerable y flexiones locales· entre los puntos de 
suspensión, que generan momentos flexionantes importantes para 
las cargas permanentes y móviles, lo que motiva que loe tableros 
requieran de grandes peraltes. 

Así mismo, en loe primeros puentes con tablero de concreto 
también se dispuso de un número minimo de tirantes. Morandi, 
arquitecto italiano contemporáneo, en el puente de Maracaibo 
6nicamente colocó dos tirantes para un claro de 235 m. ·:on esta 
misma tecnolog~a se construyeron varias obras muy similares en 
su concepción: los puentee Wadi Kuf, Polcevera y Chaco Corrien
tes. (Ver fige. 2.2.2.7, 2.2.2.a, 2.2.2.9 y 2.2.2.10). 

A través del tiempo, el número de tirantes se ha venido aume; 
tanda, por las ventajas que esto representa, sobre todo para el 
caso de los tableros de concreto donde 10 ideal es colocar un 
tirante por cada dovela, con lo cual ea reduce notablemente la 
esbeltez y el peso del tablero, sobre todo si el atirantamiento 
es lateral. Con esto se reduce prácticamente a cero la flexión 
local, al equilibrarse el efecto de las cargas de peso propio 
con la componente vertical de la tensión del tirante y quedar 
compr-~ida la sección por efecto de la componente horizontal, lo 
que le proporciona capacidad para la flexión general, que en 
este caso resulta mínima por la rigidez del conjunto. Sin embar
go, esta solución no es práctica ni económica ya que la longi
tud conveniente de cada dovela es de 3 a 4 metros, ya sea 
coladas en el lugar o precoladae. Además la gran cantidad de 
tirantes hace el efecto de una "vela" para la acción del viento 
transversal. Resulta práctico colocar los tirantes entre 7 y 10 
m. otra ventaja de utilizar un atirantamiento múltiple es el 
manejar cables de baja capacidad, con lo cual se puede simpli
ficar loe procedimientos constructivos y uniformizar los disposi
tivos del anclaje. (Ver fige. 2.2.2.ll). 

Lo anterior también tiene validez cuando se utilizan tableros 
metálicos, principalmente si la losa ea de concreto, como es el 
caso del puente Annacie o el del puente Higaehi Kobe Suiro que 
tiene un tablero de armadura, de forma similar a la de loe 
puentes suspendidos por cables curvos. 

con esta nueva morfología, lae espectativas para resolver claree 
mayores es muy factible. Ya se ha realizado un anteproyecto para 
un puente en el Estrecho de Meeeina, con un ciara de 1,300 m. 
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SECCIONES TRANSVERSALES 

'l. 

--l'll.,__0~7 " & 
SOLUCION "A" 

SOLUCION "B" 

SOLUCION "e" 

SOLUCION "o" 

ATIRANTA MIENTO AXIAL 

TABLERO DE CONCRETO 
FIQ 2.2.2.B 
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Fig. 2.2 .2.9 
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Cables y anclaies 

Los elementos más importantes del Sistema de Atirantamiento de 
una estructura son los cables. De ellos depende la estabilidad 
de la obra, sin embargo, por eus condiciones de operaci6n, están 
muy expuestos a los efectos de fatiga y de corrosi6n. Para ele
gir el tipo de cable que garantice la mayor seguridad es necesa
rio conocer con detalle las caracterieticas y el comportamiento 
de todas las partes que lo integran. Esto significa la realiza
ci6n de estudios especiales y de un número importante de pruebas 
y ensayes de laboratorio. 

Los conceptos que requieren una atención especial son: la forma 
y tipo del acero, características del sistema de anclaje, capa
cidad de resistencia estática y a la fatiga.del conjunto, proce
dimiento de protección contra la corrosión, formación, man~jo, 

colocación y puesta en tensión de los cablee, empotrami nto 
dinAmico por efecto da las cargas m6viles, principalmente por el 
viento y la sustitución de loe cables. 

El acero se ha venido proporcionando por medio de alambres arma
dos "cable-cerrado" y alambree o toronee ~araleloe, con rffeisten
cia a la ruptura entre 160 y 190 kg/mm , bajo grado de relaja
ci6n, poco susceptible a la corrosión y una capacidad útil deter
minada por un esfuerzo máximo con valor del 45% del esfuerzo de 
ruptura y para una acción dinAmica de 2 millones de ciclos con 
un rango de variación de 16 a 20 kg/mm 2 • Los cablee formados 
por alambres o toronee paralelos tienen un mejor comportamiento 
elAstico, por presentar un módulo de elasticidad bien definido. 

La capacidad del cable a la fatiga depende fundamentalmente de 
la forma de fijación del acero en loe dispositivos de anclaje y 
de la amplitud -!e variación de sus esfuerzos, la cual se comprue
ba realizando ensayes de laboratorio. 

Los dispositivos de anclaje más utilizados son loe desarrolla
dos por BBR para alambres de 7 mm de diámetro. La empresa ingle
sa British Rape fabricó con alambree galvanizados de 7 mm los 
cables y sus anclajes para el puente de Annacis. 

Para torones de 15 mm de diá~3tro, Freyssinett Internacional y la 
empresa española Centro de Trabajos Técnicos han desarrollado 
anclajes para los cables usados en loe puentes de Brotonne, 
Rande, Coatzacoalcos y Barrios de Luna, entre otros. 

En la 
sen tan 
se usa 

mayoría de los anclajes los alambres o los toronea pre
una desviación dentro del cuerpo de éstos y para fijarlos 

una resina dura, en algunos casos mezclándole pequeñas 
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esferas de metal o relleno de z~nc. En otros casos se ha coloca
do dentro del cuerpo del ancjale una resina blanda como protec
ción contra la corrosión. En la cabeza del anclaje la fijación 
se logra por medio de botones en el caso de los alambree y por 
medio de cuñas para los torones. 

En los primeros puentes atirantados modarnos se utilizaron 
cables cerrados protegiéndolos por medio de pintura únicamente, 
protecci6n que resultó insu( ·:iente, siendo necesario sustituir 
varios de ellos. En el puente ~ohlbrand, a los 6 años de haberse 
terminado la construcción se cambiaron todos los cables. 

La protección que más garantía ha ofrecido, es el uso de tubos 
de acero o de polietileno como dueto y la inyección de una lecha
da de cemento. La duración de los tubos de polietileno está 
garantizada por 20 años, tiempo que tienen los primeros que se 
usaron, pero se estima que llegará hasta 40 6 50 años, si su 
manejo es adecuado durante su transporte, colocación e inyec
ción¡ presentan gran facilidad para su colocación y permite 
prefabricar loe cables. Los tubos de acero requieren de una 
protección con pintura, su colacaci6n es lenta y difícil cuando 
los cables son de gran longitud. 

Ultimamente se han realizado pruebas con resultad05muy satisfac
torios para utilizar cera en lugar de lechada de cemento, mate
rial que presenta ventajas y garantiza una mejor protección. La 
aplicación de este procedimiento de protección se inició a fines 
del año de 1987 en un puente construido en Bélgica y se utilizó 
en los tirantes del puente Tampico. 

Las empresas fab __ cantes de acero para cablee est~n produciendo 
torones protegidos individualmente por un recubrimiento de grasa 
y forrados por polietileno. 

En las figuras 2.2.2.12 y 2.2.2.13 se muestran diferentes tipos 
de protección contra la corrosión en cables. La figura 2.2.2.14 
muestra la forma de un anclaje "activo" típico, es en general un 
cilindro roscado en cuyo extremo se acuñan los toronee, la rosca 
permitirá ajustar la tensión a que se encuentre el conjunto de 
torones. 

En la figura 2.2.2.15 se muestra el arreglo general de un tiran
te con sus partes típicas. 



-· 

CONTENIDO Y CONSTRUCCION DE DIFERENTES TIPOS DE 
CABLES 

SEPARADOR 

(i) 1 .J4~!~-°' RELLENO DE GRUT. b) UN OUCTO DE POLIESTIRENO., 

SEPARADOR 

) CABLES PARALELOS DENTRO DE 
C UNOUCTODE POLIESTIRENO. 

BANDA DE A.CERO lNOXIOASU:. 

..-------[E 
CABLES SEPARADOS 

f) ~~~i~TtJ. INDIVIDUALES PARALELAS DE 

TIPOS DE CABLES PARA TIRAN.TES, 

]' Fio. 2.2.2.12 

L 

z ... 
º-' 
Ü"' .,-..... ...... 
o .... ..... .. 

TIPOS DE PROTECCION 
DE LOS CABLES 

-TORON NORMAL 
GALVANIZADO 

-GROUT 

-TUBO DE ACERO 

23 

. 
-TORON NOftMAL o 

1
BAL't'ANIZADO 

-ClROUT 

-fuao DE POLIE· 
TILEHO .._ _____ _. IPI 

- TORON NORMAL O 1 . G.A;LVAHIZAOO 

- ~:~~AEPo9XJi~A 
- TUBO DE POL.IE-

.TILEHO 
- REVESTIMIENTO 

R'f!:FLECTOR 

GALVANIZADO INDI· 
VIDUALMENTE PRO
TEGIDO POR UNA 
VAINA DE PE, CON 

-TORON NORMAL a' 1 

o' SIN UNA CAPA IN 
TERMEDIA DE BREA 
C~RA a' GRASA. 

-ELASTOMERO Ó UNA 
!!ANDA AISLANTE 
'rtRW lCA o• UN HU 
l.E RIGIQ17Au•o-

_,,~. ··--~·· 1 ~ .... ,.~. '"º'' 
VlDUALMEHTE P .. O 
Tl.GIDD POR UNA 
VAINA DE PE,CON 
a· stN UNA CAPA 
INTERMEDIA. Dr 
CERA a· GRASA. 

- ABllA%ADl RA DE HU 
Y TUBO DE POLIE 
TI LE NO. 

~I 

Fig. 2.2.2.13 



24 

ANCLAJE STRONGHOLO TIPO 8 

Fig. 2.2.2.14 
AAREGlD GENERAL DE UH "T\RANTE TIPO FREYSSINETT 
SE MUESTRAA ZONAS llPICAS. 

FIQ.2.2.2.15 

El efecto dinámico en los cables también es muy importante 
especialmente porque su comportamiento aerodinámico puede llegar 
a ser peligroso para puentes con pocos tirantes y gran claro al 
producirse oscilaciones con una frecuencia que llegue hasta la 
resonancia. Para un sistema de atirantamiento múltipl~ la posi
bilidad de inestabilidad es muy reducida, por la interferencia 
de la diferente frencuencia de oscilación de loe cables. 

Otro problema 
como ocurrió 
ri.o instalar 
otros puentes 

din~mico es la oscilaci6n de los mismos cables, 
en algunos del puente Brottone, donde fue necesa
sobre el tablero un sistema de amortiguadores. En 

se han usado amortiguadores a base de neopreno. 

En el diseño de la estructura y la elección de los cables debe 
preverse la sustitución de éstos, por motivos como: posibles 
accidentes de tránsito, deterioro debido a la corrosión, etc. 

Hasta 1989 se encuentran en construcción varios puentes atiran
tados en el mundo, destacándose loa que ser· Lizan en Japón por 
la magnitud de su claro principal, como e puente Tsurami con 
tablero de acero, un claro máximo de 510 m y una altura de pilón 
de 172 m que con sus dimensiones romperá todos los records ~ 
establecidos hasta el momento. 

Fijación de los cables al sistema de piso y a loa mástiles 

Loa anclajes 
pasivos. Los 

de los 
anclajes 

cables pueden ser de 2 tipos: activos Y 
activos son aquellos desde loa cuales se 

L 

L 
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realizan las operaciones de tensado de tal forma que sue partes 
pueden regular la posición de los toronee para tensar o desten
sar, ya sea, tor6n por tor6n o el conjunto de torones completo. 
El anclaje pasivo funciona únicamente como fijación permanente 
de los torones. 

En los puentes at~rantadoe elegir que tipo de anclaje se coloca
rá en cada extremo de loe tirantes depende de ciertas condicio
nes de la estructura. Es común que los anclajes activos se colo
quen en el e~tremo superior de las columnas cuando el acceso 
para colocarlos y revisarlos en el sistema de piso ee dificil, 
como es el caso de la mayor parte de loe puentes atirantados que 
salvan claros sobre ríos o mar. En otros casos es más fácil 
realizar las operaciones de tensado, revisiones y mantenimiento 
cuando los anclajes activos se encuentran en el tablero o 
sistema de piso. 

De cualquier forma la conexión ea siempre compleja y representa 
uno de los detalles más importantes en el funcionamiento de los 
puentee atirantados. En las fige. 2.2.2.16 y 2.2.2.17 ee mues
tran diferentes tipos de conexiones de los cables a los másti
les y al sistema de piso. Como se puede ver, los principales 
problemas a que se enfrenta el diseñador son: las dimensiones de 
la conexión y el reducido ~spacio para localizarla, la necesidad 
de preveer accesos seguros, y estructuralmente, la concentración 
de esfuerz"s resultante de la aplicación de la tensión del 
tirante en 4n punta de la estructura. 

En la figura 2.2.2.16 ee indica la posición de loe elementos de 
un tirante. En el extrema superior se ha colocado el anclaje 
activo, eete ee roscado para permitir ajustes de tensión de todo 
el cable. En el extremo inferior ee ha colocado el anclaje 
pasivo, este tiene unos candados individuales para cada torón 
para evitar el posible corrimiento de los torones. Dentro de 
cada tubo de acero se ha colocado amortiguadores para disminuir 
loe efectos de la vibración provocada por la carga viva o el 
viento. Los amortiguadores son anillos de acero y neoprena que 
confinan al conjunto de toronee que forman un cable, disminuyen 
la vibración del grupo y disipan la energía transmitiendo a loe 
tubos de acero antes de que llegue a la zona de anclaje, donde 
seria más dañina. 

También 
tensado: 

ee muestra en la fig. 2.2.2.16 dos procedimientos de 

a) Tensando torón por torón con un gato monofilar. Este procedi
miento tiene la desventaja de que no es sencillo igualar las 
fuerzas que deben tener los torones una vez que se ha tensa
do todo el grupo de ellos. 
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A)TENSANOO TOROOES INOIVIOUAl.MENrf;: CON UN 
GATO MONOFILAR 

ANCLAJ~ PASIVO 

CANDADOS 

Flg.2.2.2.16 

CU~AS 
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b) Tensando todo el conjunto de ~orones que forman al cable por 
medio de un gato general. Este procedimiento asegura que el 
incremento o descenso de fuerza que se aplica al cable es 
común y el mismo para todos los torones del cable. 

r· 
rk~ 

~-dj 
a) ANCLAJE COLOCADO SOBRE LA sECCION A - A 

EL. EJE. 

b) ANCLAJE COLOCADO SOBRE 
EL. BORDE. 

C) ANCLAJE COLOCADO SOBRE 
EL PATIN. 

SECCION A -A 

! 

TRES DIFERENTES CONFIGURACIONES DE ANCLAJES AL 
TABLERO· 

Fio. Z. 2 • 2 • 1 7 

La figura 2.2.2.17 muestra 3 formas típicas para fijar un tiran
te al tablero: 

a) cuando se tiene suspensión axial y la hilera de tirantes se 
localiza sobre el eje central del puente. En ese caso las 
maniobras de colocación, tensado y mantenimiento se reali
zan desde dentro de la sección en cajón. 
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b) Cuando se tiene suspensión lateral y las hileras de tirantes 
se localizan a los lados del tablero. En ese caso es dificil 
realizar la colocación y los tensados en el extremo inferior 
del cable, por lo que se prefiere colocar los anclajes acti
vos en el mástil, siempre que sea más sencillo realizar loe 
tensados desde ahi. 

e) Cuando se tienen trabes de acero la conexión de los cablee 
al tablero es más compleja, ya que se tienen que diseñar 
arreglos de placas que unan al anclaje con la trabe. En esos 
casos es preferible que la conexión se haga sobre el patín, 
evitando excentricidades con respecto a la trabe. 

Finalmente hablaremos de las cuñas. Los diferentes sistemas de 
anclaje que se usan comunmente fijan al cable por medio de cuñas 
de acero de alta resistencia; debido 31 funcionamiento del 
tirante durante la vida útil del puente este se ve sometido a 
grandes variaciones de esfuerzo que son transmitidas a las cuñas 
y al anclaje. Por lo anterior la resistencia a la fatiga es 
fundamental en estos elementos. Después de un cierto tiempo la 
cuña se puede incrustar en los hilos de loe torones gastAndolos 
de forma que pierden secci6n en los puntos de acuñamiento, por 
ello es importante la forma de las cuñas y su comportamiento a 
largo plazo ante esfuerzos repetidos. 

En la fig. 2.2.2.lB se muestra la forma típica de una cuña y su 
posición durante los ciclos de esfuerzos. 

DIFERENTES TIPOS DE CUÑAS, DURANTE LOS CICLOS DE 

ESFUERZOS LAS CONCENTRACIONE:S MAXI MAS OCURREN 
EN M 't N. 

Fig.2.2.2.18 
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2.3 Los puentes sobre la Calzada Ignacio Zaragoza 

2. 3. 1 Antecedentes 

Como 
obra 
goza. 

ya se comentó, estos puentee pueden considerarse como una 
inducida del paso del Metro sobre la Calzada Ignacio zara-

Al continuar los estudios para definir las características del 
Metro se presentaron dos posibilidades bAsicas: 

a) El Metro se eleva en los cruces con las avenidas importan
tes, (tipo montaña rusa). 

b) Las vialidades transversales importantes se elevan sobre la 
Calzada. 

Se decide 
la Calzada 

esta segunda alternativa considerando que permite que 
sea una via de acceso controlado. 

Tomada esta decisión se realiza el proyecto de los puentes con 
la condición bAsica de que deben salvar un claro central de 50 m 
aproximadamente para librar los dos sentidos principales de la 
Calzada y el Metro que corre entre ellos. 

El proyecto se realiza con estructuras convencionales a base de 
trabes de gran peralte, pero se encuentra que estas soluciones 
son extremadamente costosas. Se decide por ello estudiar nuevas 
alternativas y entre ellas resulta favorable la estructura 
atirantada de paso a través. 

Las posibles estructuraciones estudiadas incluían armaduras de 
paso a través, trabes de acero soportadas por tirantes, arcos de 
acero· o trabes de concreto presforzado. Estas opciones las pode
mos observar en las figuras 2.3.2.1, 2.3.2.2, 2.3.2.3, 2.3.2.4 y 
2. 3. 2. 5. 

La tabla de la fig. 2.3.2.5 muestra un estudio comparativo de 
las alternativas anteriores, en el que se ven algunas ventajas 
de la estructura atirantada. 

a la alternativa En cuanto 
opciones 
diferente 
definir 
Algunas 

con diferente número 
posición de apoyos 

que opción atirantada 
de esas alternativas 

2. 3. 2. 7. 

atirantada se estudiaron varias 
y posición de tirantes, y también 

de concreto. Ahora se trataba de 
brindaba una mejor soluci6n. 

aparecen en las figs. 2.3.2.6 y 



PUENTE VEHICULAR ALTERNATIVA "A" 

Fig. 2. 3. 2.1 

PUENTE VEHICULAR ALTERNATIVA "B" 

Fig.2.3.2.2 
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PUENTE VEHICULAR ALTERNATIVA "A" 

Fig. 2.3. 2.1 

PUENTE VEHICULAR ALTERNATIVA "B" 

Fig.2.3.2.2 

~ 



{:7'.mr-:j PUENTE VEHICULAR ALTERNATIVA "C" ~ 

Fig, 2.3.2.3 

- ~o¡ 

tt':r''.~1 PUENTE VEHICULAR ALTERNATIVA "D" ~ 

Fig. 2.3.2.4 

~ 



ALTERNATIVAS DE ESTRUCTURACION EN PUENTE VEH!CULAR 

"A" ··e· 
CONCEPTOS ARMADURAS ATIRANTADO 

1 11 1 
'1WfílllTI' 

SOLUCION ** ** ** 
l.ONGITUO (m) 334.6 334.6 334.6 

PESO DE LA SUPERESTRUCTURA 480 321 443 

" 1 Kg/m2) 
2 

COSTO 1 I m:rnos 584.8 706.6 460.6 
º" EN MILES OE PESOS 

COSTO TOTAL 2016.6 24l9.9 1590.5 
11.4) EN MILLONES DE PESOS 

1) :!lt: \.'Al.UO PARA u ZOtl.I. Ct?tTJW. oa. PUDCTC tJ( Ull TRAMO Dt ~ m 
:1:) LOS PRtClOS se TOll.&.11011 DtL Wl?fU.1.L DC COSTOS. PW COMTRUCTORCS 

EDOAJa POR IMTIIRM.lflC.l FJ!mlA 'A DC C.Y. /MARZO ttet 

') 'e tNtUIYt cono oc u OTRUtnllll .F~ T ~A .l.'!FALT1CA 

') P.l.IU n TOTlL sc COll,IDIJIO Utl ltfCllO Dt e eo rnh: y 

UM 20% AlllCOlt.l.L POR .lCCtSORIO! E UIST AU.ClO!fC 

mt~ml 

** 
334.6 

44) 

4411 

1530.0 

PROGRAMA DE OBRA 
SEMANAS 

11 

** 
334.6 

283 

576 4 

1990.l 

~f.~ l'fílJlllff mTII 
OUNAS DE BUE 

s .A . de e .v . 

Fig. 2.3.2.5 

"' "' 

"C' "D" 
ARCO PRESFORZADO 

1 11 

** ** * 
334.6 D4.6 371.3 

451 248 1330 

485 6 587 1 592.4 

1676.B 2027 j 1270.0 

'1'1't\h"fP1SO 
1ctn+u,:,1.otcot1r11uo 
U ORTOTRDPICO 

StP.c!IOATR.l.Vt.:5° 

t P.l.'!I) 'UP[RlDR 

NOTAS RELATIVAS AL PROYECTO DE LOS PUENTES VEHICULARES 
SOBRE LA CALZADA IGNACIO ZARAGOZA 

1.- SE UTILIZARA UN P!!ENTE DE PASO ATP..A.\.'ES DE l\QDO DE roDER REDUCIR 

[L GAUBO VERTICAL Y CON EU.0 U LONGITUD TOTAL DEI.. PUE:NTE: UNA 
CONSE:CUENCIA ADICIONAL PUEDE SER LA DE REDUCIR AFECTACIONES EN 
ZONAS DE CAZAS 

2.- LOS P~ENTES CAtlAL DE SA.?i JUAN Y REP. TEOERAL OEBEN REALIZARSE 
EN DOS ETAPAS ESTO PERMITE NO RE>.U!AR UtlA IN\-'tRSION INICIAL MAYOR 
A LA NECESARIA ACTUAl.J.IENTE 

J - SE UTIUZAP.A Ul4A ESTP.UCTUP.A LIGERA. TENU:NOO EN Cl'ENTA QUC: OAO.\S US 

CAP.ACTERISTIO.S oa. TtRREllO EN LA ZONA, ESTO RESULTA UIPORTA?nE EN 

[l. COSTO DE U CIJ.IENT ,A.CION 

4 - SE UTILIZARA UNA CJJ.IENTACION PA.RC!ALUEITTE COMPENSADA 'i COLU"tu.s 
COLADAS E!I SITIO CUYA CONSI1R1CCION SE REW7.J.RA Sl~ltlLTANEAMENTE 

CON LA FAilRlCACION Ell TAULR DE u. surERESTRU.CTURA QUE St:RA 
PREFABRICADA ESTO PERMIT1R.A LA. CONSTRUCCION DEL PUENTE DE ).IA!lEP.A 
RAPIDA 

5.- SE CUIDARA QUE LOS ErECTOS DEL PUENTE SOBRE. EL lERRE.NO tlO AFECTEN 
EN tllNCUNA ETAPA COSNTRUCTl\I>. NI EN EL íUTUP.O. AL FUNC\ONAMIEITTO 
DEL METRO LICERO QUE CORRE POR EL CENTRO DE U. c.t.WDA. 

)lgr-
=vin.Jr 
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OIAGRA~A. Dt wqt.iENTOS lT-ml 
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ALTERNATIVA SIN APOYOS EN B y B~ 
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ALTERNATIVA SIN APOYOS EN B y B' 
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ALTERNATIVA CON APOYOS .EN B y B' 
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Una vez elegida una alternativa, se estudiaron otros detalles, 
como el número de articulaciones, la geometría de los mástiles, 
el tipo de cimentación, etc. Ver figura 2.3.2.B. 

También se definió en forma más precisa la estructuración del 
tablero, el tipo de trabes de acero longitudinales y transver
sales, la superficie de rodamiento, etc. Ver fig. 2.3.2.9. 

2. 3. 2 Características generales 

Los puentes atirantados se han utilizado mucho últimamente en el 
mundo para salvar grandes claros, sin embargo, en puentes de 
claro pequeño no se han utilizado, pues en general estos casos 
pueden resolverse con estructuras convencionales de mayor 
.1encillez. 

El hecho de que en este caso la solución atirantada haya sido 
recomendable se debe a las características especiales y quizá 
únicas del suelo sobre el que se construirá. Un terreno con 
contenidos de humedad del 500% y estratos compresibles de más de 
60 m de profundidad, que al ser cargados se deforman extraordina
riamente, obligan a buscar soluciones ligeras que permitan 
cimentaciones manejables. 

Loa puentes convencionales de trabes presforzadas de gran peral
te y losas de concreto sobre apoyos masivos del mismo material 
se caracterizan precisamente porque la carga más importante que 
deben soportar ~s su propio peso, esta situación que evidentemen
te es poca eficiente na es, sin embargo, en muchos casos demasia
do significativa en el costo, pero en este ~ipo de terreno si lo 
es, por lo costoso de sus cimentaciones. 

El puente atirantado permite dividir el gran claro central en 
una serie de pequeñas claros apoyados en los tirantes, las 
trabes principales resultan de peraltes relativamente pequeños y 
al ser de acero son sumamente ligeras, sobre ellas se apoyan 
trabes secundarias que trabajan en sección compuesta con una 
losa de concreto que constituye su patio de compresión. La losa 
y las trabes secundarias forman el sistema de piso sobre el que 
se colocará la carpeta asfáltica. 

El puente es de paso a través, ya que las trabes principales 
rebasan la superficie de rodamiento, esto repercute de manera 
importante en el costo ya que el puente resulta más corto. Ver 
f ig. 2. 3. 2. lo. 
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( 
PUENTES VEHICULARES ZARAGOZA 

A S P E C T O S G E N E R A L E S 

• - ES UNA ESTRUCTURA LIGERA. 

• - REDUCE LA LONGITUD TOTAL DEL PUENTE POR EL PEQUEÑO PERALTE 
DE LA ESTRUCTURA Y POR SER DE PASO ATRAVES. (60 crris:). 

• - ES UNA ES l'RUCTURA PREFABRICADA. 

• - PERMITE UN MONTAJE SENCILLO (ESTRUCTURA ATORNILLADA• E~.·~AMRO).• 
• - PREVEE LA PRESENCIA DE H L rWIMIENTOS DIFERENCIALES. 

* - PERMITE EL CON7ROL DEL COMPORTAMIENTO MEDIANTE TENSIONES· -
PREVIAS. 

~ - CUIDA EL ASPECTO ESTETICO. 

Fig. 2.3.2.10 
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2. 3. 3 Partes que constituyen el puente 

A. 
a. 
c. 
D. 

A. 

!~~~:i!~n · .. ·· )' .·· . . 
Trarr .. ~s de estructura de acero convenci_~·~·a1/. ( pa~o a través) 
Tramo central atirantado 

Dadas las características del suelo los terraplenes son muy 
cortos, tal~s que no provoquen al terreno una presión mayar 
de 0.5 t/m , se colocan, sin embargo, porque su casto es 
el menor. 

B. Loe aireplenea son una idea desarrollada en México, no se 
usan en otros paises ya que como se ha dicho, el tipo de 
terreno es poco común. Se comenzaron a utilizar en los 
setentas con la construcción del Circuito Interior de la 
Ciudad de M~xico y tuvieron que competir contra terraplenes 
cimentados con pilotes. 

El aireplén eg una estructura de concreto convencional y 
económica ya 1ue pueden tener apoyos tan cercanos como se 
quiera. Al ser hueco puede cimentarse con facilidad ya que 
de paso, constituye una compensación al profundizarse lo 
necesario en el terreno. 

c. Constituido por trabes principales longitudinales salvando 
claros alrededor de 15 m, trabes armadas de tres placas, 
piezas de puente de sección compuesta con la losa de concre
to que constituye la superficie de rodamiento. 

El hecho de que las trabes rebasen el nivel de la superficie 
de rodamiento limitando los carriles de circulación le dA 
las características de paso a través que permiten reducir la 
longitud del puente y por ello su costo. 

Las conexiones de campo son atornilladas para evitar en lo 
posible, la soldadura en el lugar. 

o. Básicamente lo compone un mástil que so~orta mediante cables 
el peso de trabes longitudinales del mismo peralte de las 
que forman los tramos convencionales. Son dos tramos indepen
dientes entre sí que se unen en sus extremos con una viga 
corta doblemente articulada, esto permite que los hundimien
tos que se presenten en uno de los tramos no afecten al 
comportamiento estructural del otro. (Ver figs. 2.3.3.2, 
2.3.3.3 y 2.3.3.4). 
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NO ATIRANTADA 

AIREPLEN 
TERRAPLEN 

• ZONA DE TERRAPLEN: 

•-ZONA DE AIREPLEN: 

ESTRUCTURA DE ACERO 

ATIRANTADA 
NO ATIRANTADA 

AIREPLEN 

TERRAPLEN 

PARTES DEL PUENTE 

FORMADO POR TEPETATE COMPACTO DE HASTA 50 CM. 
DE ESPESOR, TIENE 30 hl. EN PROMEDIO. 

FORMADA POR MUROS LONGITUDINALES, TRABES TRANS
VERSALES Y LOSAS DE CONCRETO REFORZADO; TIENE 
90 M. EN PROMEDIO. . 

:¡ 

• ZONA DE ESTRUCTURA DE TRABFS CONTINUAS APOYADAS. EN .MARCOS PE'CO~GRETO ·•.· 
ACERO NO ATIRANTADA A CADA 13 M. APROX. TIENE 35 M~ EN PRCl,,t.iE;I>,!Q.,;. ,, 

• ZONA DE ESTRUCTURA DE TRABES SOPORTADAS POR CABLES A CADA.1}M~Xf>ko~\ 
ACERO ATIRANTADA TIENE 100 M. EN PROMEDIO. 

Fig. 2.3.3.I 
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CARACTERISTICAS ESTRUCTURALES DE LA ZONA 
ATIRANTADA 

• TRABES PRINCIPALES: 

• TRABES SECUNDARIAS: 

.. SISTE.MA DE PISO: 

• TIRANTES: 

• CONEXIONES DE CABLES 
A LA ESTRUCTURA: 

• SISTEMA DE ANCLAJE: 

.. MASTILES: 

• CONEXIONES: 

FiQ. 2..3.3.4. 

TRABES ARMADAS DE sEccION "f' o~ A.c:~~o·:.Á~3~. 
i¡, ,:1 ·,:;:' . .".:<f<l>{ ,;.,:~~: '~;.:-, 

TRABES ARMADAS EN SECC!ON do11PUESf~.::c6.N;iLA LOSA 
DE PISO. ··. ' ... ··._. i f. ".\,~"i;> 

LosA DE coNCRETo REF0RzAnomi:1sd1s~·rir: ESPESOR 

CABLES FOR!l!ADOS POR TORONES DE 7 mUs. DE ,\CERO. 
DE ALTA RESISTENCIA A LA FATIGA Y BAJA· RELAJAC!ON. 

CORONAS !llETALICAS EN EXTREMO SUPERIOR Y CAJAS 
DE MISMO MATERIAL EN TRABES PHINCIPALES. 

TIPO FLEYSSINETT o STRONGHOLD. · 

MARCOS DE CONCRETO REFORZADO. 

SOLDADURA EN TALLER Y TORNILLOS DE ALTA RESISTEN-
CIA EN CA~IPO. . . . . 
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20 61 52.. 71 20.61 

GEOMETRIA GEN.ERAL DE LA ZONA ATIRANTADA 

Fig. 2.3.3.2. 

La presencia de los tirantes como elementos de apoyo permite que 
la estructura utilizada en los tramos previos se pueda repetir 
en esta zona a pesar de que el claro a salvar es mucho mayor. 

2. 3. 4 Acciones a considerar 

A) carga muerta 
B) carga viva 
C) Sismo 
D) Temperatura 
E) Hundimientos 

A) Una de las características mAs importantes es que la carga 
muerta tanto de la superestructura como de la subestructura 
es pequeña. En lo posible se ha intentado que los tramos 
adyacentes al mástil sean aproximadamente iguales con el fin 
de que al soportarse produzcan sobre él desequilibrios de 
poca importancia. 
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B) La carga viva es de mayor importancia que la muerta, y más 
aúñ si tomamos en cuenta los efectos de fatiga sobre los 
elementos estructurales, debidos a la fluctuación de es
fuerzos por el paso de vehículos. 

La fatiga es una condicidn sumamente crítica que puede 
producir fallas súbitas que se inician en zonas de concen
traciones bruscas de esfuezos o en agrietamientos o defec
tos inadvertidos. 

Los cables 
la fatiga 
ciclos. 

y sus anclajes deben certificar su resistencia a 
pasando una prueba de carga de dos millones de 

C) Las características del suelo en la zona hacen sensible al 
efecto sismico a las estructuras con período de vibración 
largo, ésta es la causa por la que se ha buscado que los 
efectos sean tomados por estructuras de gran rigidez y alta 
frecuencia. 

En e~ sentido longitudinal los efectos sísmicos son resis
tidos por los muros laterales de los a~replenes y 11- 'ªn a 
ellos a través de las trabes longitudinales laterales los 
tramos 
que la 
aireplén 

metálicos convencionales y de la losa. Es importante 
losa pase corrida sobre la uni6n del puente y el 
para que, actuando como diafragma transmita las 

cargas a los muros. 

En el sentido transversal las fuerzas sísmicas llegan a los 
apoyos de concreto que presentan también gran rigidez. La 
transmisión se realiza con elementos metálicos ligados tan
to a la estructura metálica como a loa apoyos de concreto. 

2.4 Consideraciones de diseño 

2.4.1 Normas y especificaciones 

Las normas y especificaciones para el diseño de puentes son 1 en 
general, más estrictas qll~ las utilizadas para edificios conven
cionales e~ los que los efectos de la carga viva presentan menos 
importancia. Para el análisis de puentes la carga viva está 
formada por los vehículos en r~vimiento y sus respectivos 
efectos de impacto, vibración, frer1dje, etc. 

En los puentes sobre la calzada Ignacio Zaragoza, la carga viva 
es especialmente importante dado que la carga muerta es pequeña 
comparada con el peso propio de loa camiones en movimiento. 
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En México se utilizan las normas y especificaciones de la secre
taría de Comunicaciones y Transportes, que son prácticamente una 
traducción de las especif icacionee americanas AASHTO (American 
Asaociation of State Higway and Transportation Off icials - Aso
ciaci6n Americana de Carreteras Estatales y Transportes Oficia
les). Las especificaciones AASTHO contienen en general loa mis
mos requisitos marcados par la Asociación Americana de Conetruc
ci6n en Acero (AISC), y por la Asociaci6n Americana de la 
Soldadura (AWS), con algunas variaciones que son, en general, 
producto de aplicar factores de seguridad mayores. 

Uno de las efectos más importantes de la carga viva en el caso 
de cualquier puente de acero, y particularmente en estas, ea la 
fatiga; que se podría definir como la disminución de la capaci
dad de los elementos como resultado de la variación repetida de 
esfuerzos, y que se hace más importante en aquellas zonas donde 
existen concentraciones de esfuerzos 6 cambios bruscos de sec
ci6n. Tanto las especificaciones AASHTO como las AISC establecen 
los requisitos necesarios para tomar en cuenta loa efectos de la 
fatiga. 

En la fi,. 2.4.l.l (tabla 10.3.2A del AASHTO) se indica el núme
ro de ciclos de esfue~zos a que se deberán revisar los elementos 
de un puente dependiendo del tipo de camino que conecte el puen
te y el tráfico diario promedio, tanto para elementos principa
les como para miembros secundarias. 

En la fig. 2.4.l.2 (tabla 10.3.lA del AASHTO) se indica el rango 
permisible de esfuerzos para fatiga dependiendo del tipo de ele
mentos o condici6n a revisar (categoría) y del número de ciclos 
de esfuerzos a que se verá sometido dicho elemento, tanta para 
elementos principales como para secundarios. 

En la fig. 2.4.l.J se muestra el efecto de la fatiga en loe ca
bles (según estudios hechos por la empresa "Freyssinett")• En la 
primera gráfica se muestra cual es el esfuerzo máximo posible en 
función del rango de esfuerzos actuante, como se indica, cuando 
se tiene un rango de esfuerzos de 240 ~Pa se admite un esfuerzo 
máximo de hasta 0.45 del esfuerzo de ruptura del cable. En la 
segunda gr·áfica se muestra la curva de Wohla...r para un torón 
simple, la cual relaciona el número de ciclos de esfuerzo con el 
rango permisible actuante de esfuerzos. En la curva que indica 
el comportamiento de un cable podemos ver que a partir de dos 
millones de ciclas de carga el rango permisible de esfuerzos es 
constante, e igual a 240 MPa aproximadamente. 

Para efectos 
esfuerzos como 

de 
la 

fatiga podemos definir el rango actuante de 
d:ferencia entre el esfuerzo máximo y mínimo 
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TABLA I0.3.2A Ciclos de esfuerzos 
M11mtlrot princ1polts l lonoitudll'ICl1H) de coroo 

Tipo de camino 
Coro o · Caroo 

de comlÓn de carril 

Aulopistos,1uptrcorrf!'tnos, 2,500 2.0:0.0:0 
~;~~!~~s prlnc1polu y Ó mái 

o:xi.ooo 

Au1opi1to11 tupercorreteras. ll menos c;u1 500,000 I00.000 
cornt1ro1 principotes 'I 2, 'ºº 
COllll, 

Otros v{os 7 colln no m 100,QCX) 100,000 
incluidos en los casos 
I. ó n 
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de tensión, incluyendo cuando 
compresión. cuando solamente se 
el fenómeno de fatiga. 

el esfuerzo pase de tensión a 
tiene compresión no se presenta 

Las especificaciones antes mencionadas se complementan con el 
Reglamento de Construcciones del Distrito Federal y sus Normas 
Técnicas Complementarias cuando algunas de las condiciones o 
requerimientos indicados por los códigos americanos no son 
aplicables al Distrito Federal, como sucede en el caso de las 
indicaciones para sismo. 

Además, en ciertos ~omponentes especiales de la estructura, como 
son los cables, loe anclajes o los apoyos de neopreno se deben 
seguir las recomendaciones indicadas por loa fabricantes y las 
instituciones especializadas. 

Se aceptan numerosos tipos de materiales para la construcción de 
los puentee, concreto, acero, madera; hasta material como alumi-
io o elast6meroa especiales. En el caso de los puentes atiranta

dos sucede lo mismo, pero con una adición partícular, loe tiran
tes requieren de materiales especiales cuyas características y 
especificaciones han venido evolucionando a través del tiempo. 
Los requisitos que deben cumplir ae encuentran normalizados por 
las instituciones sociedades especializadas, tales como la FIP 
(Federación Inter: cional del Presfuerzo) o el PTI (Instituto 
Amaricado del Postensado), pero se trata de elementos de tan 
reciente desarrollo que muchas veces su comportamiento o carac
terísticas deben ser verificadas para cada obra por medio de 
pruebas experimentales, ello sucede tanto en loe cables como en 
sus anclajes. En dichos experimentos se prueban propiedades 
tales como resistencia a la fatiga o la baja relajación del 
acero que forma a los cables. 

2. 4. 2. Cargas de Diseño 

Las Especificaciones AASHTO indican las cargas de diseño para 
puentes vehiculares, consistentes en camiones pesados o cargas 
lineales acompañadas de cargas puntu~es, debiéndose comparar los 
efectos de estas dos cargas y diseñar con la que provoque las 
condiciones mas desfavorables para el puente. Generalmente en el 
caso de puentes de claros cortos la carga mAs importante es la 
del camión tipo (llámese HlS, H20, HSlS o HS20) y a partir de 
una cierta longitud de claro comienzan a ser más impo~tantes las 
cargas de linea equivalentes (que simulan un tren de cargas más 
ligeras pero de mayor longi~~d que las del camión tipo). 
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En el caso de puentes vehiculares que conectan vialidades 
principales la cor90 · especificada por la AASHTO para el análisis 
por carga viva es un camión tipo designado HS20-44 o su carga de 
línea equivalente, la que provoque los mayores efectos. 

En la figura 2.4.2.1 ae muestra al camión HS20-44 definido por 
las Normas AASHTO indicando sus características de peso y 
geometría. Es importante señalar que este es un vehículo tipo 
superpesado idealizado para efectos de análisis y que muy 
probablemente na corresponda a ningún vehículo real. 

En la 
para 
carga 
ellas 

figura 2.4.2.2 ee muestra l~ carga de línea equivalente 
la carga HS20-44 establecida por las normas AASHTO. Esta 
es por carril e idealiza un tren de cargas con algunas de 

concentradas. 

Una vez que se conoce cual es la carga viva de diseño, por 
tratarse de un vehículo en movimiento deben tomarse en cuenta 
sus efectos vibratorios, dinAmicos y de impacto. 

Las Especificaciones AASHTO toman en cuenta lo anterior por 
medio del "factor de impacto", que incrementa los efectos de la 
carga viva hasta en un 30\ dependiendo de la longitud del claro 
considerado. 

El valor del impacto se considera como una fracción de los 
esfuerzos provocados por la carga viva, y se determina por 
medio de la f6rmula siguiente: 

En la cual: 

I = ----=-s_,,o'--
L + 125 

I 
L 

Fracción de impacto (máximo 30\) 
Longitud en pies de la porci6n del claro que ee carga 
para producir el máximo esfuerzo en el elemento 

Además se deben 
miento acelerado 
fuerzas de frenaje. 

tomar 
del 

en cuenta los efectos propios del movi
camión, como son fuerzas centrífugas o 

Tomando en cuenta la probabilidad de que se presente la carga 
máxima en cada uno de los carriles que forman a un puente, las 
normas AASHTO reducen los efectos provocados por la carga ~iva 
dependiendo de+ número de carriles considerados. Donde los 
máximos esfuerzos son producidos en c~alquier elemento cargando 
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FIG. 2..4.2.1 
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un número de carriles de tránsito simultáneamente, los siguien
tes porcentajes de la carga viva serán tomandos en vista de la 
improbabilidad de que las cargas máximas coincidan. 

Uno o dos carriles 
Tres carriles 
Cuatro carriles o más 

Porcentaje 
100% 

90% 
75% 

Además da los vehiculos indicados por las Normas AASHTO, la 
Secretaría de Comunicaciones y Transportes prevea la aparición 
de camiones Y trailers euperpeeados, cuya frecuencia de paso es 
menor que la de los camiones tipo. Vehiculos como el T3-S3 o el 
T3-S2R4 (ver figura 2.4.2.3) se toman en cuenta para puentes 
amplios (normalmente carreteros). A partir de febrero de 1989 la 
SCT establece que se debF 1 diseñar para el vehículo que provo
que las condiciones más cri~icaa sobre el puente. 

En cuanto a las demás cargas que actuan sobre el puente, en 
nuestro caso para valuar en forma aproximada las propiedades de 
las seccio~s y poder realizar los análisis se procedió a hacer un 
dieefto preliminar conociendo cuales eran las dimensiones de los 
claros a salvar y una distribución primaria de los elementos. A 
partir de dicho diseño preliminar se calculó la magnitud de la 
carga muerta, que sumada a ciertas tensiones adicionales se com
binará con la carga viva (camión tipo) para valuar la condición 
de diseño. 

Conociendo en forma aproximada cuales son las cargas de diseño y 
las propiedades geométricas de los elementos que forman al puen
te se procede a su análisis. 

2.4.3 An&lisis y Diseño 

Para el análisis de loe puentes, en nuestro caso se utilizó un 
programa elástico lineal (basado en el método de las rigideces) 
llamado M-Strudl (Versión ~.51), que proporciona elementos mecá
nicos y desplazamientos en forma rápida y con la aproximación 
ne~esaria. De no haber contado con dicha ayuda, los cálculos se 
hubieran realizado en forma mucho más lenta y hubiera sido nece
sario utilizar varias hipótesis simplificatorias. 

Adem&e se utilizó el programa SAP-86 (Structural Analysis Pro
gram) que analiza las estructuras por medio del método del ele
mento finito y contiene sistemas para realizar análisis dinámi
cos de estructuras complejas~ Por ~edio de este programa se 
pueden obtener además los modos de vibrar de la estructura en 
forma gráfica por medio de figuras animadas que aparecen en la 
pantalla de la computadora. 
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Con la utilización de loe dos programas antes mencionados se 
obtuvieron todos los elementos mecánicos y datos necesarios 
para el diseño de los puentes atirantados. La forma de ideali
zar las estructuras y codificar los datos para realizar los 
análisis por medio de cada programa varía, pero definiremos esto 
a mayor detalle en el capítulo siguiente dedicado al análisis 
del puente en su zona atirantada. 

Para el dimensionamiento de los diferentes elementos que forman 
a los puentes se utilizan dos criterios; diseño por esfuerzos 
permisibles o diseño por el método del factor de carga (resis
tencia última). Loa dos son vigentes para las Especificaciones 
AISC y las normas AASHTO. 

Para cualquiera de los dos criterios y con diferentes condicio
nes de carga, las Especificaciones AASHTO indican los factores a 
aplicarse en distintas combinaciones, incluYendo en ellas cargas 
vivas, muertas y accidentales, así como efectos especiales sobre 
la estructura; debiéndose comparar dichas combinaciones y 
diseñar para aquella que provoque los efectos m&s desfavorables. 

COMBINACIONES DE CARGA !SEGUN AASHTOl 

Loe siguientes grupos reoresentan varias combinaciones de cargas 
y fuerzas a las que una structura puede estar sujeta. Cada com
ponente· de la estructura, o de su cimentaci6n,deberá estar dise
ñada para satisfacer cualquier grupo o combinación de fuerzas 
que sean aplicables para ese caso particular. Los grupos de car
gas o combinaciones para Diseño por cargas de servicio o Diseño 
por el Factor de Carga est&n dadas por: 

Grupo (N) = O' [ \31> - D + j3c ( L + I) t j3cCF+ ¡lE E t f3• B + f3s SF + f3w W + ;Jwc WL + ~e LF + ~· ( R tS+T) 

+f.!EG EG + f31cE ICE] 

En donde: 

N 
t 
f3 
D 
L 
I 
E 
B 
w 
WL 
LF 
CF 

Número de combinación 
Factor de carga (ver tabla 3.22.lA) 
Coeficiente (ver tabla 3.22.lA) 
carga muerta 
carga viva 
Impacto por carga viva 
Presión de tierra 
Flotación 
Viento 
Viento sobre carga viva 
Fuerza longitudinal por carga viva 
Fuerza centrífuga 



R 
s 
T 
EQ 
SF 
ICE 

Empuje por corrientes de agua 
Agrietamiento y contracci6n 
Temperatura 
sismo 
Presi6n por flujo de agua 
Preeión por hielo 
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Muchos de los efectos anteriores no son de importancia para 
tomarse en cuenta en muchas estructuras de la República 
Mexicana. 

La tabla 3.22.lA de la AASHTO ee reproduce en la figura 2.4.3.1, 
en ella aparecen los factores mencionadas para las combinaciones 
de carga Y el porcentaje permisible de esfuerzos a tomarse en 
cada combinación. 

Loe factores podrán ser modificados cuando a juicio del diseña
dor las condiciones de carga, materiales, etc., sean diferentes 
de las consideraciones de la AASHTO. 

2. 4. 4 Otras solicitaciones sobre la estructura 

Además de los efectos de la carga muerta y la carga viva se toma
ron en cuenta acciones como temperatura, sismo, viento, hundi
mientos diferenciales, etc. Dichos efectos fueron evaluados para 
las condiciones específicas de la zona donde se encuentran loca
lizados los puentes. (Ver también el inciso 2.3.4 "Acciones a 
considerar"). 

Recordando, como se indicó en la introducción, lo problemático 
del tipo de terreno del Oriente de la Ciudad de México por su 
alta compresibilidad, los hundimientos regionales y su comporta
miento ante sismos, la estructura de los puentee ha sido pensada 
de tal forma que los efectos producto de los hundimientos dife
renciales sean mínimos por medio de un adecuado juego de articu
laciones, y además, las cimentaciones han sido diseñadas de 
forma que los hundimientos esperados sean pequeños y uniformes a 
lo largo del puente. 

Los efectos del viento son importar-es en aquellos puentes donde 
las condiciones topográficas pro~_cian la aparición de fuertes 
corrientes de aire y, cuando el número de tirantes es elevado, 
porque estos tienden a actuar como una vela empujada por el vien
to. Esta condición puede provocar que los cables vibren transver
salmente y que el puente oscile, en casos extremos dicha oscila
ción puede llevar al puente al colapso si la estructura entra en 
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TABLA 3.2..2.. IA TABLA DE COEFICIENTES 'f 'I 13, 
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resonancia. Además la vibración de los cables genera en ellos 
esfuerzos cortantes y de flexión en los extremos donde se conec
tan a los anclajes, y aumentan los efectos de la fatiga (princi
palmente en la zona de las cuñas). Dichos efectos pueden dismi
nuirse colocando un adecuado sistema de amortiguamiento en la 
zona cercana a los anclajes que disminuye la vibración a lo 
transmita a otro elemento más rígido. 

En el caso de los puentes sobre la Calzada I. Zaragoza los efec
tos del viento son poco importantes por lo que comentamos en el 
p4rrafo anterior, y porque los cables son relativamente pequeños 
(presentan poca superficie contra el viento) y son muy cortos, 
pero se han previsto dispositivos de amortiguamiento a base de 
sistemas de acero (anillos) con elaet6meros. 

Con objeto de controlar la geometría de loe puentee en su zona 
atirantada se aplican en los cables ciertas tensiones calcula
das, de tal forma que las deformaciones producto de la carga 
muerta son anuladas y el perfil longitudinal del puente se man
tiene bajo carga permanente. (Ver el inciso 4.3.2 "Obtención de 
las tensiones iniciales y finales del puente"). Dichas fuerzas 
se calculan de forma que la estructura se levante la misma 
cantidad que lo que se flecha por efecto de las cargas, y se 
aplican durante el proceso de montaje de la estructura en una o 
varias etapas. Estas tensiones adicionales provocan ciertos 
efectos en la estructura que, al equilibrar los efectos de la 
carga muerta provocan un estado mAe conveniente de esfuerzos 
cuando se presente la carga viva, y que son considerados para el 
diseño de los elementos. 

Finalmente, además de loe requisitos de análisis y diseño mencio
nados, que podemos encontrar contenidos principalmente en las 
normas AASTHO, AISC, RCDF, etc., existen ciertos requisitos via
les y geométricos que limitan o determinan en parte, las caracte
rísticas de los elementos del puente, requisitos tales como: 
anchos de calzada, peralte máximo de banquetas, espesores de 
estructura para que el puente no arroje longitudes de desarrollo 
mayores que los idealmente consideradas, etc. Estos factores 
provienen de diferentes fuentes y no pertenecen ya al campo de 
la ingeniería estructural, por lo que no ahondaremos más en 
ellos, pero es muy importante tomarlos en cuenta ya que definen 
las condiciones de diseño del puente. 
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3. DESCRIPCION GENERAL DE LA ESTRUCTURACION DEL PUENTE 

3.1 Introducción 

El puente consta de 4 partes básicas, como ya se indicó en el 
inciso 2.3.2. 

I • 

II. 

III. 

IV. 

Los terraplenes. Se encuentran al inicio de las rampas de 
aceso al puente, en los primeros 30 m. Están formados por 
tepetate compacto de hasta 50 cm de espesor, limitados a 
loe lados del puente por muros de conc~eto. 

Los aireplenes. Siguen a los terraplenes, y se localizan 
entre ellos y los tramos convencionales de estructura de 
acero. Están formados por muros l~ngitudinales, trabes 
transversales y losas (de fondo y tapa). Estos elementos 
de concreto reforzado forman un cajón hueco ligeramente 
enterrado en el suelo. Tienen una longitud aproximada de 
90 m. 

Los tramos convencionales de estructura de acero. Se en
cuentran entre loe aireplenee y la parte atira"ntada. Están 
formados por trabes principales laterales apoyadas sobre 
marcos de concreto reforzado a cada 15 m aproximadamente. 
En las trabes longitudinales se apoyan trabes secundarias 
tranwersales (piezas de puente) a cada 2.50 m; 6stas tra
bes secundarias están ligadas a la losa de concreto por 
medio de conectores colocados en su patin superior forman
do sección compuesta. Al rebasar el patín superior de las 
trabes longitudinales el nivel de la superficie de 
rodamiento adquiere características de paso a trav6s. 

La parte atirantada. Se encuentra entre los tramos 
convencionales de estructura metálica en la zona central 
del puente. Tiene básicamente la misma estructuración de 
los tramos convencionales pero en esta zona los apoyos de 
concreto se ven sustituídos por cables que soportan a las 
trabes principales. Tiene un par de marcos principales 
colocados en forma simétrica con altas columnas (mástiles) 
de los que se sujetan los cables que suspenden la estruc
tura de acero apoyándola a cada 7.5 m aproximadamente. 

Al inicio de la zona atirantada encontramos articulaciones 
fijas (sobre el último apoyo de concreto de los tramos me
tálicos convencionales), y e smás tenemos un par de articu
laciones centrales, una de ~llas también permite desplaza
miento longitudinal. 
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Lo anterior se indica en lasfiguras3.l.l a la 3.1.6. 

Apoyándonos en cada fiqura, detallaremos los elementos que 
forman a cada parte ~el puente, para después indicar su 
función ante las diversas solicitaciones que actúan sobre 
el puente. 

3.2 Partee del terrapl,·"" (Ver fig. 3.2.1) 

El terraplén consta de 2 estratos básicos: la subrasante y la 
base, y sobre la base la carpeta asfáltica. 

La transición entre las zonas de terraplén y aireplén se realiza 
por medio de losas de concreto reforzado fraccionadas por juntas 
transversales y longitudinales. El último bloque de losas (colin
dantes con el aireplén) se apoya sobre un muro ménsula con apo
yos de neopreno separados entre el, esto con el fin de amorti
guar la transición entre el aireplén y el terraplén. 

Las juntas entre losas 
figura 3.2.2. 

JUNTA DE BORDE 

son del tipo de las que se indican en la 

JUNTA LONGITUDINAL MACHIMBRADA 

ATERIAL DE Sa.LO 

JUNTA TRANSVE~~L pE CONTRACCION 

ARMADO 
N 
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El número y la dimensión de las losas en la transición depende 
de las dimensiones del puente. 

3. 3 Partes del aireplén (Ver fig. 3.3.1). 

Como ya se menci~nó, el aireplén está constituído por muros, 
trabes y losas de concreto reforzado formando un cajón hueco 
enterrado en el suelo. 

El número de los muros longitudinales interiores depende de el 
ancho del puente. 

Las trabes transversales se encuentran en la parte superior e 
inferior del aireplén a cada 2.50 m. 

La profundidad de desplante del aireplén es variable desde su 
i~icio(l) hasta su final en el m··ro tapón (col_ndante con loa 
tramos convencionales de estructura etálica), y va desde aproxi
madamente 1.0 m hasta 1.50 m. Al final del aireplén en la transi
ción con los tramos metálicos la losa pasa contínua. La losa ó 
loe muros no tienen juntas en toda la longitud del aireplén. 

3.4 Elementos que forman a los tramos metálicos convencionales 

Los tramos convencionales de estructura metálica, como ya se 
mencionó, constan de trabes principales longitudinales apoyadas 
sobre muros y marcos de concreto, y que soportan vigas transver
sales (piezas de puente) localizadas a cada 2.50 m aproximada
mente. Estas trabes secundarias forman sección compuesta con la 
losa de concreto. Sobre la losa se coloca la carpeta asfáltica 
que constituye la superficie de rodamiento (Ver fig. 3.1.3. y 
3. 4. 1). 

Las trabes principales están formadas por placas de acero A-36 
soldadas entre si, tienen peraltes que varían de 1.10 a 1.60 m 
dependiendo del tamaño y número de carriles del puente, y anchos 
que van desde 40 hasta 50 cm. Las trabes se encuentran atiesadas 
a cada 2.so m aproximadamente. Las conexiones entre trabes prin
cipales son atornilladas en el alma, con tornillos que trabajan 
por fricción entre las placas a unir, y soldadas en los patines 
con preparaciones para soldaduras de penetración. 

Las trabes transversales secundarias (piezas de puente) están 
placas soldadas entre sí de acero A-36. El patín 

sección compuesta con la losa de concreto por lo 
menores dimensiones que el patín inferior. Para 

con el patín superior se utilizaron como --

formadas por 
superior forma 
que resulta de 
ligar la losa 

( 1) En la colindancia del terrap19n. 
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conectores de c,rtante canales (de 7 cm de peralte y 15 cm de 
longitud en todc3 loe caeos) soldados a la placa. Estos conecto
res quedan ahogados dentro de la loea entre el refuerzo de la 
misma. Las trabes secundarias tienen peraltes variables para dar 
la pendiente requerida a la calzada, loe peraltes van desde so 
hasta 70 cm dependiendo del ancho del puente (Ver fig. 3.1.3). 

La conexión entre las trabes principales y las trabes secunda
rias es atornillada, uniendo el alma de la pieza de puente con 
el atieeador de la trabe principal, de forma que tenemos un par 
de atieeadoree a cada lado del alma de la trabe principal en el 
lugar donde se conecta con la trabe secundaria, como se muestra 
en la fig. 3.1.3. La conexión también funciona por la fricción 
entre las placas atornilladas, como en el caso de la conexión 
atornillada en el alma de las trabes longitudinales. 

En ocasiones se encontrarA que algunas de las placas en las cone
xiones atornilladas fueron además soldadas alrededor, ésta situa
ción es permi~~da siempre y cuando antes de soldar se hayan colo
cado y apretado en forma adecuada loe tornillos (respetando las 
dimensiones especificadas de loe agujeree para tornillos). El 
soldar la conexión acatando lo anterior brinda mayor capacidad a 
la conexión. 

La conexión entre las trabes principales y el aireplén se reali
za de la forma que se indica en ~a fig. 3.4.2. 
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En las trabes principales tenemos conectores a cada 40 6 60 cm 
que ligan a la losa y guarnici6n con la trabe principal, Los 
conectores son, en todos loe casos, canales de las mismas carac
terísticas que los colocados sobre las piezas del puente. 

Las guarniciones se desligan del patín superior de las trabes 
principales por medio de un hueco relleno de poliestireno con un 
sello en la parte superior que impedirá el paso del agua al inte
rior del hueco. El hueco tiene como finalidad disminuir la trans
miei6n de un impacto a la trabe principal en caso de que un 
vehículo chocara contra la guarnici6n. (Ver fig. 3.1.J.). 

La guarnici6n tiene un peralte grande (de 50 cm) desde el inicio 
del puente (terraplén) hasta las zonas de estructura de acero. 
El objeto de este peralte se mencionarA adelante cuando se hable 
de la zona atirantada. 

El parapeto es igual para todas las zonas del puente y está 
formado por perfiles metálicos comerciales de acero A-36. Este 
se liga a la estructura por medio de una placa de base anclada 
en el caso de los terraplenes y aireplenes; y soldándolo al 
patín superior de las trabes principales para cuando se localiza 
en los tramos met&licos convencionales en la zona atirantada. 

Las trabes principales longitudinales se apoyan sobre loe muros 
de concreto por medio de apoyos de neopreno (elAstomeroe zuncha
dos) asentados en grouts de cemento para que tengan una superf i
cie uniforme de apoyo. sobre loe apoyos de neopreno se colocan 
cuñas de acero que van soldadas al patín inferior de la trabe y 
que sirven para dar una euperf icie horizontal de apoyo para las 
placas de neopreno y provocar un trabajo eficiente del mismo de 
manera que loa esfuerzos cortantes por compresión sean simétri
cos, ayudando también a dar los niveles de proyecto. 

Bajo las trabes secundarias y sobre los apoyos de concreto se 
han colocado elementos metálicos (topes) que transmiten la 
fuerza sísmica del tablero al apoyo en el sentido transversal. 
Los topes estAn formados por bloques cuadrados de acero o por 
perfiles I comerciales, como se muestra en la figura 3.4.J. 

Loa topes B se utilizaron sólo en los apoyos de concreto que dan 
inicia a la zona atirantada, mientras que los A se utilizaron en 
todos los demás donde coincide una trabe secundaria exactamente 
sobre el apoyo de concreto. 
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TOPE FORMADO POR PERFILES :t 

TQpE TIPO B 

FIG 3.4 3 TOPES PARA SISMO 

Los apoyos de concreto reforzado estAn formados por columnas y 
muros huecos, dependiendo del ancho del puente el apoyo es alige
·rado por medio de 1 6 2 huecos circulares; en su parte superior 
tienen ahogados los topes para sismo. En la figura 3.4.4 se 
muestra su estructuración general. 
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La cimentación de estos apoyos está formada por cajones o zapa
tas de concreto reforzado, que se encuentran desplantados a una 
profundidad de 3.0 a 4.0 m; entre el terreno natural y la base 
del cajón o la zapata existe una plantilla de cimentación. 
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3.5 Partes de la zona atirantada 

La zona atirantada del puente, como ya se coment6, está estructu
rada en su tablero de forma idéntica que los tramos convenciona
les de estructura metálica. La diferencia la constituyen los apo
yos de las trabes principales, que en un caso son muros de con
creto y en otro (la zona atirantada) los cables. 

En las figs. 3.1.4., 3.1.5. y 3.1.6 se muestran las característi
cas de la zona atirantada, ~as cuales describiremos a continua
ción: 

a) El tablero estA conformado por trabes principales longitu
dinales sobre las que se apoyan trabes transversales cuyo 
patín superior forma secci6n compuesta con la losa de 
concreto, id~ntico que en loe tramos convencionales. Sobre 
la losa de concreto se coloca la carpeta asfáltica. Tam
bién al igual que en la zona convencional, al rebasar el 
patín superior de la trabe longitudinal al nivel de la 
superficie de rodamiento pasamos a través de la estructura 
(Ver fig. 3.5.1). 

Las conexiones entre trabes principales y de trabe princi
pal a trabe secundaria son idénticas que en loa tramos con
vencionales, excepto para las piezas de puente especiales 
que definiremos adelante. 

b) Los mástiles y apoyos de concreto reforzado son similares 
a loa que se utilizaron en los tramos metálicos convencio
nales y cuyas características ya definimos. La principal 
cualidad a mencionar es que se trata de marcos formados 
por columnas y trabes, y en la parte interna de los marcos 
existen muros huecos, todo el conjunto además es aligerado 
por uno o dos huecos Circulares en la parte central del 
apoyo. 

En la figura 3.1.5. se muestra la forma de los marcos prin
cipales con sus mástiles. Estos marcos contienen elementos 
que sirven para fijar los cables al extremo superior de 
sus columnas, a éstos elementos les llamamos "coronas''. 

Al igual que en los demás apoyos de concreto, las trabes 
principales se apoyan por medio de piezas cuadradas o 
rectangulares de neopreno. Los apoyos de neopreno están 
formados por material elastomérico (caucho sintético) 
intercalado con láminas de acero. Los apoyos de neopreno 
se dimensionan de tal forma que ante la carga axial actuan
te, permiten el giro y el desplazaiento requeridos, según 
lo muestra la figura 3.5.2. 
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LACAS DE ACERO 
INTERCALADAS CON 
ELASTOMERO 

APOYO TIPICO DE NEOPRENO 

DETALLE DEL APOYO DE LAS TRABES 
PRINCIPALES SOBRE EL MARCO 

F!G. 3.5. 2 APOYOS DE LAS iRABES PRINCIPALES EN EL MARCO 

En la parte superior de las trabes de concreto y bajo las 
trabes secundarias que coinciden con los apoyos se coloca
ron las piezas metálicas (topes para sismo) que transmiten 
la fuerza sísmica en el sentido tranversal. 

e) Las conexiones de loe cables a loe mástiles están consti
tuidas por elementos formados por placas de acero estruc
tural llamados coronas. (Ver figs. 3.1.4 y 3.1.6). Las co
ronas se fijan en el extremo superior de las columnas por 
medio de anclas de acero y del concreto de la trabe supe
rior del marco que rodea a la corona. 

Las coronas tienen la forma que se indica en la figura 
3.5.3. El interior de la corona es hueco, ese espacio se 
utiliza para alojar a loe anclajes de los cables. Un poco 
más adelante definiremos a los anclajes de los cables. 

De las coro
nas salen tubos que sirven para guiar al cable y para alo
jar dispositivos de amortiguamiento de los cables. Dichos 

·dispositivos son, en forma básica, anillos formados por 
piezas de acero y elastómero que amarran al conjunto de 
torones. Las coronas tienen tapas que impiden el paso de 
agua al interior de la corona, y cada anclaje tiene capu
chones individuales que protegen la parte exterior del 
anclaje. 
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VISTA FRONTAL DE UNA ESQUINA 
DEL MARCO PRINCIPAL 

Fi~.3.,.3. CONEXION DE LOS CABLES AL MASTIL. 

VISTA LATERAL A-A CE LA CORONA 

d) Loe cablee están formadospor torones individuales parale
los. El tor6n es derivado del tor6n de preefuerzo, pero 
con características especiales para usarse en estructuras 
atirantadas como son: alta resistencia a la fatiga, baja 
relajación, protección reforzada contra la corrosión. cada 
tor6n tiene un diámetro de 0.6" y el conjunto de toronee 
que forman el cable presenta un diámetro aparente de 10 a 
20 cm dependiendo del tamaño del puente en cuestión. Loe 
torones paralelos pueden estar separados entre sí o unidos 
por medio de una guia (sistema Freyssinett). 

La protección contra la corrosión está formada por una tri
ple barrera: primero el acero que forma a los torones es 
galvanizado, después loe hilos que forman a cada torón se 
encuentran cubiertos por brea epóxica que impide la acumu
lación de humedad en loe espacios interiores'del tor6n, y 
por último, todo el conjunto de 7 hilos y brea se encarniza 
en una vaina de polietileno negro de alta densidad que pro
tege al grupo contra la intemperie y la acción ultraviole
ta de loe rayos del sol. 
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e) Los anclajes son los elementos que fijan a los torones. 
Consisten en forma básica en cilindros de acero de alta 
resistencia acoplados a una placa de apoyo, que a su vez 
se apoya en los elementos del puente diseñados para ello 
(cajas de conexión en las trabes principales o coronas en 
el extremo superior de los mástiles). Los torones pasan a 
trav~e del an~laje. El acufiamiento de cada torón es indivi
dual. En algunos sistemas ese acuñamiento es reforzado por 
un candado que presiona en forma permanente a las cuñas 
(sistema Freyeeinett). En otros sistemas a la fijación de 
los torones se refuerza aplicando una resina al interior 
del cilindro c¡ue se endurece y adhiere a las paredes del 
cilindro y a loe toronee. 

En la figura 
anclajes. 

3. 5. 4 se muestra la forma elemental de los 

En el esquema se puede apreciar que los torones pasan a 
través del anclaje y se acuñan en los extremos exteriores. 
Las cufiae son piezas en forma c6nica que impiden el desli
zamiento del torón debido a la forma propia de la cufia una 
vez que el tor6n se tensa. 

En la figura 3.5.S se aprecia la forma del acufiamiento, al 
tensarse el cable la cufia queda atrapada apretando al 
tor6n, si la tensión en el cable se anulara el cable se 
deeacufiaría. La superficie dentada tiene la función de 
garantizar el agarre sobre el torón y disminuir el efecto 
de la fatiga sobre la cufia. 

En el extremo inferior de los cables (en la caja de cone
xión de la trabe principal) se colocaron loe anclajes 
activos, desde los cuales se realizan las operaciones de 
tensado. Estas pueden hacerse tor6n por tor6n o ajustando 
la tuerca del anclaje roscado, esto último permite tensar 
o destensar el conjunto de torones que forman al cable en 
una sola operación. 

Los anclajes pasivos 
de los mástiles. 

se localizan en el extremo superior 

f) Las conexiones de los cablee a las trabes principales se 
denominan cajas de conexión están formadas por un conjun
to de placas en cuyo inter~or se aloja el anclaje activo. 
La forma de una caja de conexión se muestra en la figura 
3. 5. 6. 

La conexión de los cables 
trabes principales. Dicha 

es excéntrica con respecto a las 
excentricidad es tomada por las 
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CUÑAS 

ESQUEMA. DE PARTES DE UN TIRANTE 

l LANCLAJE ACTIVO 
' {CILINDRO ROSCADO) 

--CANDADO 

PUNT,>.S O BARBAS DE LOS CABLES 
{SIN PROTECCION CONTRA CORROSION) 

HAZ PARALELO DE TORONES cu.E 
FORMAN AL CABLE. 

Fio, 3,5,4. ESQUEMA BASICO CE UN TIRANTE 

Flg. 3.5.5. FORMA DE UNA CUÑA 



CABLES 

's CAJA ~1 A 
DE CDNEXION ~ 

VISTA LATERAL DE LA CAJA DE CONEXION 
DE LOS CABLES A LA TRABE PRINCIPAL 

TRABE SECUNDARIA 
ESP~CIA~ 

VISTA A - A QE LA 
CAJA DE CONEXION 

Fig. 3.5.6. CONEXION DEL CABLE A LA TRABE 

AJA DE 
CONEXION 

77 
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CABLE LATERAL 

CAJA DE CONEXION 
CABLE LATERAL 

ATIESAOORES 
A LA TRABE 

1 TRABE SECUNDARIA 
ESPECIAL 

SECCION TRANSVERSAL DE LA ZONA ATIRANTADA DEL PUENTE 

Flg. 3.5.7 

TRABE PRINCIPAL 

APO'fO DE 
_CON_CRETO 

ERNO EN ARTICULACION 

Fio.3.5.B ARTICULACION FIJf, 

CAJA DE ca~ _;:::L,;,;A;.,;T..;;E;,;.R"A""L;:.·;._ __ _ 
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trabes secundarias que se ha hecho concurrir a ese punto, 
estas trabes tienen una forma tal que el volteo de las 
trabes principales es transmitido, por medio de una cone
xión atornillada, como un momento flexionante a las trabes 
secundarias. (Ver figura 3.5.7.). 

g) En cada trabe principal de la zona atirantada tenemos 4 
articulaciones, tres que permiten giro y una que permite 
giro y desplazamiento horizontal. La ~~sici6n de esas 
articulaciones se indica en la fig. 3.1.4. 

La articulación con que se inicia o ~inaliza la zona ati
rantada tiene la forma que se indica e:. la fig. 3.5.8. 

La primer articulación de la zona atirantada se localizaJunm 
a la primer caja de conexión (cable extremo) Ver fig. 3.1.4. 

Del otro lado tiene junto las anclas que fijan a la trabe 
principal contra el apoyo de concreto y que evitan su 
posible levantamiento ante la tensión por carga muerta mAs 
carga viva en el primer cable. 

Exactamente en la zona de la articulación y la primer caja 
de conexión el alma de las trabes principales fue engrosa
da, debido a la concentración de esfuerzos existente. 

En la parte central de la zona atirantada tenemos las 
otras 2 articulaciones, una solo permite giro y la otra 
giro y desplazamiento. La forma de esas articulaciones 
centrales se muestra en la fig. 3.5.9. 

PIEZA CENTRAL DOBLEMENTE 
ARTICULADA 

.~ ~ "~"'" ~ 
fl. DE APOYO L . 

ARTICULACl'.JN CENTRAL FIJA 

ARTICULACIONES CENTRALES 

\_ARTICULACION CENTRAL QUE 
PERMITE DESLIZAMIENTO 

FiQ. 3.5.9. 

ESTA 
SAl#l 
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Las articulaciones centrales están diseñadas de tal forma 
que ante algún movimiento excepcional una trabe puede apo
yarse sobre la otra. El apoyo de neopreno en la articula
ción fija amortigua el giro entre trabes. 

Las placas de las articulaciones tienen holguras entre sí 
que permiten el giro de la articulaci6n, como lo muestra ~ 
la figura 3.5.10. 

it'S OC UNA DE LAS 

TRABES~ 
DE LA OTRA TRABE 

h• HOLGURA ENTRE PLACAS 

Flg .3.5.10 VISTA SUPERIOR DE UNA 
ARTICULACION 

Flg. 3.5.11 

PERNO 

En los puentes esviajados (Rojo G6mez y Canal San Juan) 
las articulaciones son un poco diferentes, los pernos tie
nen el mismo esviaje y para permitir el giro las placas 
tienen holguras mayores entre sí que las que corresponden 
a un puente sin esviajamiento. En la figura 3.5.11 se 
muestra lo anterior: 

i. DE LA OTRA TRABE 

h : HOLGURA ENTRE PLACAS 
(PARA LOS PUENTES ESVIAJADOS. 

h=1e mm.J 

VISTA SUPERIOR DE UNA ARTICULACIC'N ESVIAJAOA 
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h) La cimentación de la zona atirantada de los puentes está 
formada con cajones de concreto reforzado desplantados a 
una profundidad de 4.0 m en promedio, que para el caso de 
los apoyos con mástiles son piloteados. Loe pilotes son de 
concreto reforzado con sección cuadrada de 30 x 30 cm, 
tienen una longitud de 25.0 m en promedio y trabajan por 
fricción. 

g) En cada una de las zonas donde se articula la estructura 
existen juntas de calzada, las juntas de calzada tienen 
como finalidad: 

l. Dar una superficie uniforme de rodamiento. 
2. Permitir en forma adecuada el movimiento entre tramos 

articulados. 
3. Sellar en forma hermética la junta, 

Una junta de calzada está formada por un par de perfiles 
de acero estructural que se anclan con la losa mediante la 
unión del refuerzo de la losa con estribos soldados a los 
perfiles. En medio de loe perfiles se coloca una banda de 
material deformable, resistente e impermeable, que puede 
ser algún elast6mero con una forma especial. Esta banda se 
fija a loe perfiles y se sella por medio de resina. 

En la siguiente figura 3.5.12 se muestra la forma de una junta 
de calzada de este tipo: 

C R 

Fig. 3.5.12.. JUNTA DE CALZADA EN LOSA. 

h: HOLGURA PARA MOYIMIE:UTO 
LONGITUDINAL Y GIRO· 
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3.6 Solicitaciones sobre la estructura y funcionamiento de las 
partes del puente 

Las cargas que actúan sobre los puentes atirantados son práctica
mente las mismas que actúan en un puente con una estructuración 
convencional, las podemos dividir principalmente en cargas muer
tas, cargas vivas y cargas accidentales. 

La carga muerta es aquella producto del peso propio de todos 
aquellos elementos que ocupan una posición permanente dentro del 
puente, como son vigas, losas, guarniciones, etc. 

La carga viva la constituyen los vehículos que circulen sobre el 
puente, ya sean camiones o automóviles ligeros. 

Las cargas accidentales 
hundimiento, etc. 

son las producidas por viento, sismo, 

Además de las cargas arriba indicadas, en loe puentes atiranta
dos sobre la Calz. r. Zaragoza ee aplicaron ciertas fuerzas en 
los cables que modifican los efectos de la carga muerta. Las 
tensiones que se aplican eliminan la deformación que produce el 
peso propio del puente, manteniendo el perfil de proyecto en su 
zona atirantada, y produciendo un estado más conveniente de 
esfuerzos. 

El comportamiento teórico de los puentes ante las solicitaciones 
mencionadas se indica a continuación. 

una estructura atirantada es en general mucho más ligera que 
una estructura convencional, por lo que la carga viva tiene 
efectos mayores sobre los elementos del puente. Cada vez que 
pasa un vehículo pesado sobre el puente la estructura tiene el 
comportamiento que se muestra en la figura 3.6.1. 
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El incremento de tensión en el cable extremo por el paso de la 
carga viva tiende a levantar la trabe principal en la zona cer
cana al cable. La descarga por carga muerta del claro adyacente 
elimina este efecto, pero para evitar cualquiP~ posibilidad de 
levantamiento de la trabe éeta se ha ancl~~o al apoyo de 
concreto. 

Durante 
puente 
sismo). 
éstos a 

el paso de la carga viva todos los componentes del 
entran en funcionamiento (excepto aquellos colocados para 
Principalmente los cables, anclajes y las conexiones de 

l~ estructura del puente. 

Para efectos sísmicos la estructura funciona como se indica en 
la fig. 3.6.2. 

Fio. 3.6.2, FUERZA SISMtCA LONGITUDINAL. 

En el sentido longitudinal del puente la fuerza generada por 
sismo es transmitida por las trabes principales y la losa de 
piso hacia las zonas rLgidas en ese sentido, que son los aire
plenee. La losa pasa continua en la transición entre estructura 
de acero y aireplén, y las trabes metálicas están conectadas a 
las columnas del muro tapón del aireplén para poder transmitir 
el efecto del sismo longitudinal. 

La articulación central que permite desplazamiento horizontal 
independiza la parte norte de la parte sur para este efecto. 

En el sentido transversal del puente la fuerza sísmica es transmi
tida por medio de los topes para sismo colocados bajo las trabes 
secundarias y arriba de los apoyos de concreto hacia los muros 
de concreto reforzado de los apoyos, que constituyen los elemen-
tos rígidos en ese sentido (Ver fig. 3.1.3). · 

Los efectos 
articulaciOn 

de la 
central 

temperatura son tomadas por medio de la 
que permite desplazamiento horizontal, ésta 
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articulación tiene 
dilatación libre de 

una holgura tal que permite la contracci6n o 
la estructura. 

Los apoyos de neopreno tienen dimensiones tales que permiten el 

,... 

desplazamiento de las trabes principales ante los movimientos ~ 

por temperatura o sismo, y también permiten los giros que 
provocan las cargas sobre el puente. 

Los efectos de posibles hundimientos se minimizan por medio de 
las articulaciones localizadas en las trabes principales. Con 
estas articulaciones un tramo se independiza del otro, de forma 
que el hundimiento que pudiera presentar un lado del puente no 
afecta al otro lado. 

Para mostrar los efectos de los hundimientos diferenciales nea 
apoyaremos en la figura 3.6.3. En ella se ha hundido uno de loe 
apoyos centrales piloteados. se aprecia que algunos de loa 
cablee se aflojan, la columna sufre un desplazamiento hacia el 
centro del claro, y la trabe se desplaza hacia abajo girando a 
partir del apoyo de concreto que se ~undió. Como se puede 
intuir, estos efectos pueden corregii e aplicando ciertas 
tensiones en loa cables adecuados. 

DIAGRAMAS DE LOS EFECTOS POR HUNDIMIENTOS 

l~--~:T=i 
PMii,17 JUNTO CON EL APOYO. 

APOYO QUE SE HUNDE. 

f APOYO QUE SE HUNOE 

Fig. 3.6.3 



co~o 
parte 
hunde 
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se puede ver, las articulaciones centrales independizan una 
del puente de la otra. Los cables se aflojan cuando se 
el apoyo central o se tensan cuando se hunde el apoyo 

adyacente. 

En cuanto al viento, este produce efectos despreciables sobre la 
estructura, ailn cua~do para velocidades altas de vi to éste pro
voca vibración en los torones que forman al cable, ~º que produ
ce un aspecto desagradable, este efecto se incrementa cuando los 
torones del cable se encuentran separados entre si. Para dismi
nuir la vibración de los torones y minimizar sus efectos sobre 
la estructura los torones se agrupan en un haz compacto (Sistema 
Freyssinett) por medio de un anillo de acero y neopreno que los 
confina. El otro sistema de tirantes (Mexpresa) permite que los 
toronee estén separados y coloca un anillo de neopreno alrededor 
de los torones a una cierta distancia del anclaje. 
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4. ANALISIS DE LA ZONA ATIRANTADA DEL PUENTE 

4.0 Introducción 

Como se mencionó en las consideraciones de diseño, el análisis 
del puente se realizó por medio de computadoras, utilizando 
programas basados ·en el método de las rigideces, el M-Strudl y 
el SAP-86. Las partes del puente fueron analizadas con dichos 
programas, pero nos centraremos en la descripción del análisis 
de la zona atirantada, por ser ésta en la que encontramos los 
elementos no cOnvencionales y por ello la que mayor novedad e 
interés puede presentar. 

Primero describiremos lo realizado con el M-Strudl en el análi
sis de los puentes, y luego hablaremos del uso del SAP-86, este 
último se basa en la utilización del método del elemento finito 
y con el ee pueden realizar análisis dinámicos complejos. 

4.1 Utilización del programa M-Strudl 

4.1.1.Introducción al programa M-Strudl 

El M-Strudl es un programa para microcompuntadora basado en el 
programa principal M-Strudl. Este programa fue completamente 
re-escrito usando lenguaje e y el método del elemento finito. 
Para entender un poco el M-Strudl explicaremos que hay detrás 
del mismo. 

El M-Strudl es una extensi6n del Stress, el cual fue desarro
llado en el Instituto Tecnol6gico de Maseachusets durante el 
inicio de loe 60'e. Pasados loe años este ha sido adoptado y 
mantenido durante 3 decadas y ha llegado a ser el más popular 
programa de análisis para diseñadores estructurales. 

A mediados de los 70's, el desarrollo del mé~odo del elemento 
finito amplió las posibilidades de los ingenie-os para resolver 
complicados problemas estructurales. De cualquier forma, el 
M-Strudl continúa firme como el programa más popular debido a su 
uso fácil y eficiente. 

campo de acción del programa 

El 
para 

M-Strudl es 
estructuras 

un programa de elemento finito elástico lineal 
reticulares. Este incluye elementos armadura 
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bidimensionales, elementos. armacÚiri( eii • 3/.dlmensiones y elementos 
viga en 3 dimerision~s. Es posi~le.~e~Lii~ranálisis estáticos y 
dinámicos. 

La estructura puede estar formada por c~alquiera de loe elemen
tos arriba mencionados. 

Las condiciones de soporte pueden ser apoyos fijos, deslizantes, 
articulados o con resortes. 

También el inicio o final de cualquier elemento puede ser libe
rado en algún grado de libertad definido. 

El análisis 
de calcular 
inic\,les y 

estático que forma parte de este programa es capaz 
desplazamientos en los nudos, fuerzas en los nudos 
finales de cada elemento y reacciones. Las cargas 

pued· 
:uentos, 

ser 
peso 

cargas en los nudos, cargas distribuidas en los ele
propio de los elementos, carga de aceleración uni

por temperatura, y desplazamientos impuestos en forme, cargas 
los soportes .. 

El análisis 
de calcular 
estructura y 

dinámico que forma parte de este programa es capaz 
asta las 15 primeras frecuencias naturales de la 

los respectivos modos de vibrar. 

El programa M-Strudl contiene varios pasos principales para su 
codificación, y que mencionaremos a continuación para comprender 
el uso del mismo en el an&lisie de los puentes atirantados. 

4. l. 2 Pasos fundamentales del programa M-Strudl 

Los siguientes pasos indican 
loe datos de un modelo y 
programa M-Strudl. 

Etapa = Definición del modelo 

la secuencia para introducir todos 
realizar su análisis por medio del 

Usar el comando "Joint caordinate" para etiquetar y definir 
las coordenadas de los nudos de conexión y de soporte del 
modelo. 
usar el comando "Member incidence" para definir las 
conectividades de los elementos. 
usar el comando "Joint release'' para definir apoyos fijos, 
deslizantes,articulacianee, resortes, etc. 
usar el comando ''Member ralease" para liberar elementos de 
fuerzas o momentos en algun punto de su longitud. 
Usar el comanda ''Material property'' para definir las 
propiedades del material de cada elemento. 
Usar el comando "Member property•• para definir propiedades 
de la sección de cada elemento. 
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Usar el comando ~.Beta angla" para definir el giro de un ele
mento en ei espacio (no aplicable a armaduras). 

A continuación seleccionar el tipo de an&lieie a realizar. 

"Stiffnees analysie" o "P-delta analysis" para anllisis aet&
ticos. 
"Dynamic analyeis" para an&lisis din&micos. 

Etapa = Def inici6n de la caraa 

Para cada caso de carga. 

U a ar el comando "Load" para definir el nombre o etiqueta 
para este caso de carga. 
Usar el comando "Joi•t load" para definir todas las cargas 
en loe nudos asociados .on este caso de carga. 
Usar el comando "Member load" para definir todas las cargas 
en los elementos asociados a este caso de carga. 

• Usar el comando "Joint displacement" para definir todos loe 
desplazamientos impuestos en los soportes asociados a este 
caso de carga. 
Usar el comando "Member temperatura" para definir todas las 
cargas por temperatura asociadas con este caso de carga. 
Usar el comando "Oead load" o "Acceleration" para definir 
todas las carga5 de aceleración asociadas con este caso de 
~rga. 

usar el comando "Load combination" para definir toc~s las 
combiriaciones de carga. 

Etapa = Generación de resultados 

usar el comando "Report" para especificar el número de lí
neas por p&gina, el número de la página inicial del reporte, 
o los archivos donde el reporte será almacenado. 
use el comando "List displacement" para pedir los resultados 
de desplazamientos. 
Use el comando "List force" para pedir las fuerzas en los 
nodos iniciales y finales de cada miembro. 
Use el comando "List reaction" para pedir las reacciones en 
los soportes. 
(Solo para an&lieis dinlmico) 

* Use el comando ''List frecuency" para pedir una lista de las 
frecuencias naturales calculadas. 
use el comando ''List moda" para pedir una lista de los modos 
de vibrar. 
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4.2.Idealización de la estructura de la zona atirantada 

En loe paeoe anteriores viene implicita la idealización de la 
estructura, y de su correcta realización dependerá la conf iabi
lidad de loe resultados que ee obtengan del análisis. 

Para el programa M-Strudl todos loe elementos que forman la es
tructura los debemos idealizar como barras rectas ¿-1finidas por 
medio de un nudo inicial y un nudo final. 

Del grado de complejidad de la estructura, el tipo de resultados 
que se desee obtener y la exactitud requerida de las mismos, 
dependerá el número de nudos y elementc que idealicen a la 
estructura. 

Para el caso de loa puentes atirantados sobre la Calzada I. 
Zaragoza se realizó 2 tipos de análisis por medio del programa 
M-Strudl, uno en el plano y otro en el espacio. Los dos tipos de 
análisis se compararon para ciertas condiciones de carga para 
verificar el comportamiento de la estructura. Además, ciertos 
efectos tridimensionales y de esviajamiento solo pueden visuali
zarse por medio de un análisis en el espacio, por lo que dicho 
modelo proporcionó también datos de orden cualitativo para enten
der el comportamiento de loe puentee bajo ciertas condiciones de 
carga (p.a. sismo, ó posiciones asimétricas de la carga viva). 

A continuación se muestra el modelo que representa al puente 
Rojo Gómez en su zona atirantada, tanto para el análisis bidimen
sional como tridimensional. Las características geométricas del 
puente ee muestran en dicha idealización. El puente cuenta con 2 
cuerpos idénticos de 2 carriles cada uno, comunes entre si por 
medio de una hilera central de cables. 

4.2.1.Modelo bidimensional de la zona atirantada del puente 

Para definir y codificar el modelo de la zona atirantada del 
puente seguiremos los pasos fundamentales del programa M-Strudl 
definidos anteriormente. 

Primero idealizaremos la estructura por medio de nudos y lineas 
rectas apegándonos a la geometría definitiva del puente. Poste
riormente numeraremos los nudos y las barras que forman a nues
tro modelo, y finalmente, calcularemos las propiedades geométri
cas de cada elemer. ~ o barra. 

El modelo debe eer lo más representativo posible de la realidad, 
por ello debemos también indicar con precisión las condiciones 
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de apoyo y grados de libertad de la estructura, de acuerdo con 
las posibilidades que ofrece el programa M-Strudl. 

La estructura la podemos dividir en: Dos trabes principales cen
trales y dos trabes principales laterales. Si para las trabes 
centrales elaboramos un modelo plano y para las trabes laterales 
ot::-o, llegaríamos a 2 modelos de geometría idéntica, pero con 
diferentes propiedades para cada uno. 

La idealización para el modelo bidimensional del puente atiran
tado Rojo ~6mez es la misma para las trabes centrales que para 
las laterales y se presenta en la fig. 4.2.l.l. 

Descripción del modelo 

Todos los elementos son idealizados por medio de barras. 

Los números 
a nudos. 

subrayados corresponden a barras, los no subrayados 

De la barra 1 a la 28 representan a laa trabes principales. 
De la barra 29 a la 40 representan a loe cablee. 
De la barra 41 a la 44 representan a las columnas. 
Los circulas pequeños representan articulaciones. 

Al inicio de la barra 14 la articulación también permite despla
zamiento horizontal (en X). 

El sistema coordenado cartesiano para definir la posición de loe 
nudos tiene su origen en el nudo l. 

Las columnas 
las trabes. 

definidas son cent inuas, no hay intersección con 

La trabe principal se encuentra simplemente apoyada en los nudos 
1, a, 22 y 29; la columna se encuentra empotrada en los nudos 32 
y 35. 

Todo lo anterior es válido tanto para las hileras centrales de 
cables y trabes como para las laterales. 

Las propiedades que deberá tener cada elemento o barra se defi
nen en las páginas siguientes. (Ver fige. 4.2.1.2 Y 4.2.1.3) • 
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IDEALIZACION PARA EL MODELO BIDIMENSIONAL 
HILERA CENTRAL Y LATERAL DE TRABES Y CABLES. 
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PUENTE ROJO GOMEZ 

IDENTIFICACION OE ELEMENTOS 
P4R4 ASIGNAR PROPIEDADES 

COL. A, ,--
u-'. --------

BARRAS b 
NUCOS !l 

IDEALIZACION PARA LA ZONA ATIRANTADA HILERA LATERAL DE CABLES 

~-

fil
"° 

-i-

L 
" 

.. •0.05116 .,.z 
111• 0.00929 .... 

COL.. B 

A= l.!16 m2 

lu;; 0.21'37m 4 

I 'IJ = 0.1872 m 4 

A=-. 2,673 m1 

hx· a 3.92 m• 

In ' '1.4318 rn• 

A 1 O,OZl4 ,.z 
l••. 0.0015!1 >n

4 [~ g -i---
A• 0.0ZlT .,z 
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coras • .... 

~ 2- ~ 
zg 40 2:1 cmZ o.002.!i m2 o.00000001 m4 

30 31 32 33 12 cm2 ~ 0.0012 m2 Q.00000001 m4 

36 3.73839 12crJ.3' o.0012m2 o.oooocoo1 m4 T .. l."····· .Jz=f.. .. ..oo-·· .. - i.: ... 
~ ~ 

TS"I TS'•2 
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PUENTE R. GOMEZ • IDEAUZACIOrl PARA LA. ZONA ATIRANTADA HILERA CENTRAL DE CABLES. 
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IOENTIFICACION DE ELEMENTOS PARA ASIGNAR PROPIEDADES 

n 
r~~~ 
t·I· 

TP-5 

A• O 0)2' -~ 
Iu•OOIO!OUa~ f ~I· '" o.oz'o .~ 

lsuO.OOUH.I. ~r-~·-- ·i. 
TP-7 

A• 0.0Zl:I -~ 
In• o.oo~uis .~ 

corÁ1··~ •. 

~-
_TP-5A 

fil ~GL-f-1· 

r~. 
lbW 

~ 

~ 

A= O 638 m2 

I.o: O 0!789 m4 

I:n:0.06433m'! 

A: 2.737 m~ 

Iu.: 368 m:' 

Ir1=0457 m~ T
~"4 

~ 
TS· I 

~_A. 

29 40 4Scm~ =00045 m.2 

30 31 3Z 33 19cm~ :Q.OQl9 m~ 

!2.!.!lL. 
0.000 000 01 m~ 

0.000 000 01 m4 

36 37 38 39 19cm~ =0.0019 m~ 0000 000 01 m~ 

¡:.: Tl-·~~-., 
;-2-.r 
_:rs~2 

<D 

"' 
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4.2.2 Codificación del modelo bidimensional de la zona 
atirantada del puente ten M-Strudll 

De acuerdo con la geometría y las propiedades calculadas para la 
hilera central y las hileras laterales de trabes y cablee del 
puente Rojo Gómez, las instrucciones o codificación de los datos 
para ser introducidos en la computadora quedan como se indica a 
continuación. 

Después de las dos codificaciones (una para la hilera central y 
una para la hilera lateral) se muestran 3 figuras impresas de la 
pantalla de la computadora, acerca del modelo creado para el 
puente Rojo G6mez. 

La fig. 
La fig. 
La fig. 

4.2.2.l muestra 
4. 2. 2. 2 muestra 
4. 2. 2. 3 muestra 

11-SrRUDL 

los 
los 
los 

nudos del modelo. 
nudos soporte del modelo. 
elementos del modelo. 

FLUID! 
F2.ZOOH 
F3. NODE<OIVOFF> 
F4. El.EH. CON/OFF> 
F5. PRlllT KODEL 
rs.sn. ELLM. ,PLO'I 
F7.NEW PLOT 
F10.QUIT 

y 
! 

z· 

PUENTE ROJO COHE2 
Flg. 4.2.2.1 NUDOS DEL MODELO BIDIMENSIONAL 

\ 
ti 



= = == = = = == == = = ===== === = = ==== == ===== = === = == ===== === ==== ==== = === ===== = == == 
M-STRUL•L F.Y CAST / ~EV. 2. 51 m. : ?79 TIME : 8/30/91 Í6:0S:38 
-- - ---- - - - --·-·-· - ·-·----· ·-•• -- -- ·-·-•••• -···--·· ·-·-·--···--···-·. . 1 

Uoobr~ Co !; ccm;&ni;.: COL!llAS [•E EUEtl S.A. DE C.V 
-- ---.. ------------------------ .. --~- .. ---~- ___ :.·--~------ .. ------- ..... :.;. __ - -

TITLE: · FIJElm: ROJO GOMEZ PAGE 1 
= == = === == == ====== = =:: :: ==== == ==== = = = = = == ====== ===================== =.:.: : 

' • TYPE OF íHE STRUCTURE 
• REoTAñT ;mus 
• t>ES!GNATED 1.11ms 
' NO. l)F .JO!NTS rffrnEt• 
t 110. OF MEMBEF.S DEF!NED 
' NO. OF FLATE ELEMEtffS [•EFINEt• 
* NO. GF MFF. ~'ATE?.!AL DEFINE[> 
' 110. OF MFF. 2ECíilJll PROPE.<;TIEó DEFINED: 
* NO. OF DIFF. i'iPES üF SPR!NGS DEFillEr• : 

Pl.HNE FP.AME 
NONE GlVEN 

MTONS METERS 
35 
44 
o 
8 

11 
o 

llEúREES 

UU-O.f:.f-1***-''':¡:°'*t**tttt*t:t:t:t:t:****U***Ut:ttUt***hUt:U:t:UUUt1U:t:U 

Jtttt*****n'**º** * t;:r.t **** ** 
t LlSiWG OF 7HE !UrUT FILE t 

.f::t:tU:ls:f:lU':t:HJf.J:U:f:fn:ict**H 

1 l TYPE fLAl<E FRAME 
:> iiiLE fu-anta Rojo Gomez 
3l UIHT ~füiS MET 
4) - • --- -- - - -• - -- - - -·. -· ··---- - • - --- -· - - -·-·· •• ·--· ·····--· ·-
5 i t10I>ELO füH~ENSiúNAL l•EL FUEliE ATiRANTADO ROJO GOMEZ 
'5) f HILERA LATERAL :·E 1:.hELE; 
7) • ------··--·---·-·-·······-····----····-··-···--·····-·--·-
8) COORr•ENA~A'O éE ~os ilUVO~ \1GE .=ORMAN AL MODELO 
9l l>EL ?l'EliTE ;,TIRAtn!.l:O 

j 1)) ------- --·-------·--- ---··-··--·---- ------·-·-·········-·-

1 ! ' .J(tIN1 CCCF.t• rnATE: 
12) 1 •l.ú ·l. •j 

rn " 
14) 

15) 
16i 
17) 
1S1 
15) 
21)) 

21J 
:.:} 
.::¡ 
:-;J 
¡s~ 

~,;¡ 

rn 
ZS! 
:·?: 
·:10.1 
:u 
:_~ 

:::·J 

" 

IQ 

1! 
1:: 
·.·. 
14 
:S 
:6 
t 7 
~ ·: 
¡~-

:~ 
~1 

l.::Q Q, ú 
4. 4j5 o.o 
7.67 (1, o 

l>J.·;.¡5 o.~ 
14.14 o. o 
17.:175 o. Q 
20.61 o. o 
24.36 1), o 
~8.11 o. o 
:1.2~ !),¡) 

3~.:1 o.(: 
'3?. ::;; !), o 
41.11 ~. ú 
46. :":·::- :), ( 

5(1 .. ~1 C·. ~: 

:4. :7 !_\, ~! 

:.·:·. :: :).i} 

-::.07 u 
=·=· =·~ ;:,: .. 
';;-.:, ·~: ' (• 

·'· .. 
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96 =====================================================::================= 
: n~;jf:;t/flL 'SY CriST) F.EV. 2.S1 SER : ~n TIME: 8í30/91 16:0s~:a 

Nombre d¡¡ la c!lmPan1a: COLWAS f•E BUEN S.A. DE C.'/ 

/ TITLE: PUENTE ROJO GDHEZ PAGE 
======================================================.================= 

;.:uurHU**hl'UU*:t****:t-tt:i: 

' U5Titlll OF THE INPUT FILE • 
U.Jt:f:'tf**c*iJ:.¡.'-**U1-i:rif:iUO 

34) ~J 
35) 24 
J6) :5 
37) 26 
38J 27 
:nl 2B 
40) 19 
4ll JO_ 
42) 31 
43) 32 
44) 33 

76.::5~ 

73. 79 
33.025 
86.26 
8'»495 
92.73 
')3.9J 
:'O.t.l 
20.61 
20.61 
73.32 
73.32 
73.32 

o.o 
o. o 
o.o 
o.o 
o.o 
o.o 
o.oo 

15.00 
0.10 

-6.00 

15. ºº 
O. lO 

-6.00 
45) 34 
46l 35 
47) • 
4$) f 

49) * 
INCmNW5 [1E LOS ELEMENTOS f!UE FORMAN Al 

MOfü.J f•EL PUENTE ATIRANi ADO 
SOJ $ - ---- -- --- - --- -- - --- -- ------- - - -- -- -- ----------------------

5)) MEMBER INCfüllCE 
52} l 1 
5Jl 1 TO 28 
'54) 2? 
~5) 30 
56} :·1 
57) :2 
5B) :JJ 
:;9¡ :• 
60) 3~ 

6ll JS 
62} 37 
GJJ 38 
64) ?9 
65) 40 
66) 4í 
57) 4~ 

t81 ,¡) 

.:J! 44 

; 
!O 
!2 
14 
1; 
13 
~o 
24 
26 
:;3 
31 
32 
34 
35 

JO 
JO 
:<O 
JO 
Ji! 
Jú 
:,3 
JJ 
33 
33 
33 
")) 

JO 
Jl 
Jj 
j4 

~o 1 --- - --- - - - - - - - - -- ---- -- - - - -- - - - - -- -- - - -- - - -- - -- --- -- - -- - - -
71; ;:ONV!C!tit~E: I1E :.OF'ü?.TE i'Ei.. 1':!0D:LO 
721 - - --------------------------- ---- - ------- ------ ---------- -
:')} J:l re! 
"'·P l 2 ::.2 :;. .3: :-: A:. 
::.: :: ::: fJr .". r:ic:r : 

.. ~1 ~ ~ :t:i .J:o::: : r·:·· 
;:,. i: ::: ~:~J ::-.c;r. : 

:·:·: :.r>::Clil:.:1·:n.:.~ :-:ntr:.lH / 
'.ir;a ~.:~·:t;l t.:: .:t~i: l =.:~wi-=r1tc1 -::r· .-i 



= =: = = ==== =:: == = = ===== = = = = = = = = == == === === = = = == = = =====:: ::: =:: = = ===== = === === == 
M-STEUK BY CAST / liE'.'. 2.51 SER : ~79 TIME : 8/30/91 16:08:38 

1lambre de !; c•:.moani;: COLINAS !•E BUEN .S.A. DE C.V 

TITLE: PUENTE ROJO GúMEZ PAGE 
======================================================================= 

:tt:UU****sUt.:t*fS'f.t:U:l***Ui: 

• Lmm.; éF me: WPIJT FILE • 
*'"' *** l1' * * * l 1- :l * 1- *' i' *"''t.'*,.** 
32) ¡ - - ---- --- -- - -- - --- - - - -- - .. - --- -- - ________ .;. _______ -·-- ----- --- -

831 mat pro 
841 AG:O E '.:lOoiJOOO 1 to :a 
85l ACE! E 19500000 23 40 
8€1 ACE2 E l9500000 JO 39 
87l ACE3 E 1 :500000 :,¡ 3S 
38l ACE4 E 19500000 32 37 
S9i ACE!O E 195ú0COO ;3 36 

Modulo de elast.icidad de los 
cabli;s cor\$iderándo· el del acero 
de los mismos 

·301 AcE; E mooooo 34 J5 .. ·· · .. · 
9ll CONC E 22135·¡4 41 TO 44 ; calcuiad.. coml -r4ooo x raii de f'c 
921 i - - -- - -- --- - -- ---- -- - - ------ -- -- - '--~-·~"--"e':--"-"·"-"~--.:. 
?3l $ PROPIE!oAiiES l•E LOS EWl8HOS 
?41 • - - - ---- -- ---- - ---- -- -------- -- ----- --- ------ -- - --- --- -- -- --
95l mem pro 
l6i tp3 AX :), 012& rz •l. oo:moo 1 to ·? 20 to 28 
97) tp4 fü( 0.0284 IZ O. 0065508 10 to 13 16 to 19 
·?8) t¡ol AX 0.0237 IZ ú.005241)0 14 15 
·~9') •:oll ax 2.673 AY 2.::z75 IZ 0.4318 42 44 f considerando 

100) c:.12 ?.x 1,561) A'/ 1. 300 1: 0.1872 41 43 $ la col. '/el 
IO!l cable! iX fJ,OOl:O r: t).00000001 31 39 
102! cable2 ax 1J,OOl:J r: \1,,0000Cúl 32 37 

$ muro 

1ú3l ·:aole3 ax 0.00120 1: 'J,00000001 33 26 •:onsiderando el area 
1041 -:able4 ax 0.00120 r: ~1.000000úl 30 ?? .; ¡,cero exacta ·je cada 
lO~l cable5 AX ú.00255 r: 0.00000001 '.!4 35 torm 
1061 c2oleó A'\ t!,úOZ5': r: •l.00000001 :? 40 
107! fRE 
l 08) -- ------ -- - -- ------- ---- -- --- ----- .. - - - ---- -- - - ------ - -- -- --
1091 ANALISIS ESTATICO POR CAF<GA MUERTA 
: lQ J - ---------------------- ·-----------------------------------

: 1 i J so .:na 
!1:: :.Ja•J inui:rt:. 
!:3) mem loa 
l1·fl : ~o :s fer:: ~ ·.inif w -.j,00 
115i $ ----------- ------------- ------------ -----------------------
1 !Sl F.EFORT~ DE RESULTADOS 
i 17! ----------------- ------------------------- - -- --------------
11e1 .-·:p d::v ~ 
1l ~i =·nr,t !n;:l;t. 

9:7 



===========================::=========================================== 
98 M-$Tl\IJI·L &Y CAST I l\EV. 2.51 ~EF. : 579 iIME : :3/30/91 16:35:27 

-------------------------------------------------------~-.; __ . _______ _ 
TITLE: PUENTE ROJO GOMEZ PAGE 

======================================================================= 

1t*******'******'**t*********:r.itt:t.:ttt:ttttiitt:t.:tt•i*****•***************f . : 

1 HPE OF THE STRUSTURE 
• RESTART STATUS 
' ¡,ES!GNATED l'NITS 
• NO. OF JOHffS DEFI~C:D 

* 110. üF ME~;BER: l>EF!NED 
* NO. OF ?LATE ELEMENT3 tff!NED 
* NO. üF !>lFF. MATERIAL [ffHIED 
' NO. OF Diff. ':ECiION PROFERTIES l•EFINED: 
* NO. üF MFF. T'IPES OF SPRINGS l>EFINEi• : 

PLANE FRAME 
NONE GIVEN 

MTONS METERS 
35 
44 
o 
3 

11 
o 

DEGREES 

U::t * * * t' I; * t :J t * *** * t * * * * *' *. * i:t I; * * f t **u I; **'********u**************'**'* 

******tta: * *** *''* ** ***** ***'* 
• LlSTitlG üF THE ItlFUT FILE • 
HUUUt: JU: JHUU UUiU S1 i 

1l TYPE PLANE FRAME 
2l iiTLE Puente P.o¡o ¡ome: 
3) UNii MTONS MET 
4) s -----------------------------------------------------------
5¡ MOl>ELO Bll>IMENSlOtlAL i>EL FUENTE ATIRANTADO ROJO G1lMEZ 
6i HILERA CENTRAL t•E ·:AELES 
7) - - - -- --- - - - - - ----- - - ---- --- - - - - - - - - -- ---- - - - -------- -------
31 
'11 

COcRtENADAS ¡,E LO$ tlUDOS QUE FORMA;l i<L MODELO 
DEL PIJEtffE AT!l\AIHA[•ü 

lO l ; -- ------------------------------- -- ------------------------
1 ll JCIHlT CüORiirnATE: 
W .J.O O.O 
l3l t.:O O.Q 
14) 4,4j5 o.o 
15i 4 
l61 5 
l71 ¿ 
181 
11) 
20) 
;;¡¡ ¡1j 

::21 11 
:2¡ 
:~) D 
25) l~ 

:s; l5 
i.7) 16 
:'3) ¡7 
2?i ~:: 

lCl o: 

,:· 1.~ :·j 

:<::! 
... 

-

7.67 o.o 
10.305 o.o 
14.14 o.o 
17.Ji5 ·O.O 
20.<1 o.o 
24.36 o.o 
28.11 o.(• 
Jl.36 !),0 
35.ól o. o 
. Jl.36 •).O 
43. j\ o.o 
-.;5, ;65 ~ ;).(I 

51).E;2 [1, ü 
54.57 o.o 

62. o: 
f .. 5.G1 



================.======~-====================.=========.=================== 

N-,rnurt BY CA;¡ I REI/. 2.51 i:Eli : 9¡9 nri: : 8130/91 16:35:27 

TITLE: PUENTE F.OJO GOMEZ PAGE 
======================================================================= 

f'Cf.t:*Uti;**'"*JX*1:f:ftt:l",til=fU: 

• LISTING OF THE WPUT F!LE • 
j:l::JSh.t:i.ftJ:.:t-il"-THTf:Uh*tUn 

34) 23 
35) :4 
:6) 15 
37) 26 
33) 27 
391 23 
40! 29 
'1) 30 
_,;~} 31 
43! ói. 

44! 33 . 
45) 34 
45! :s 

7€. 555 
7'3, 7'? 
"3.025 
86.26 
39,4·¡5 
'?2. 73 
93.93 
Z0.6i 
20.ót 
20.61 
73.22 
73.3;: 
n·n 

•J.O 
o. o 
o.o 
o. o 
o.o 
o. o 
•J. 00 

15.00 
0.10 

-6.00 
15.00 
0.10 

-6.00 
4 7 J • ------ -- ----- ---- - -- -- ------ -- --- ------- ------------- --- ---
48! f !NCIDENC!AS DE L05 ELEMENTOS QUE FORMAN AL 
49! f MOf•ELO DEL PUENTE ATIRANTAr.0 
~OJ $ -------- ------ - - - ----- ------ ---- - ------- ------- ------------

51! MEMBER INCI&ENCE 
~2! l 1 
~j) 1 TQ 28 
54) .:9 
55! JO 
56) ji 
57i ·i·i 

58) 33 
5·11 .34 
éGi 35 

é 
10 

30 
30 
30 
39 

!2 3(t 
~4 j0 
:é. ·33 
is. 33 61! ¡¿ 

62) :1 
63! J8 

---··20 --~"-JJC.Oºc •---e-e· -

EA) 39 
S5J 40 
'5é1 -n 
.Si} 42 
68! 4:, 

24 ·33 
2é. ,'83 
23 J3. ' 
:1 . :io. 
32 JI· 
34 33 
35 J4 '59) 44 

71)) s 
71,1 CONffü•JNES DE S~PORTE i'EL MüDELO 
7:} 
73; 101 rel 
74) 1 : ::2 29 J:. 35 H5 3 
7:,) ·3 ·:1 f:·r \ ;;¡,,o : 

7:3) !-? ;:=. ::K:í' : ~:I" ;. 
7?1 15 :.3-:n•:i<i·:·i.'• 

E r·:; ~:-':::1.1hc1onc: :-:~,tr~l:; '/ 
r 1 .• r.:i: ?erm: t: •J-=;~g:ami-:nto -..:r1 : 

99 



======================================================================= 
100 : M-STRUDL BY CAST / REV. 2.51 SER : 979 TIME : 8/30/91 16:35:27 

1 - .. ---- -------- ---- ------- --- ------ __________ .............................................. .. 

Nombre de la compania: COLINAS DE BUEN S.A. DE C.V 
: ...................... --------- .................... --------------- ...... --------------------
l TITLE: PUENTE ROJO GOMEZ PAGE 
======================================================================= 

**'***'º'*'*****'*****'***** 
• L!STING OF THE ItlPUT FILE • 

**'***'*****'******'*'*º**** 
82) 5 - - -- -- - - - - - -- ----- -• ---- --- ----- -- - --- - -------- ----------- -
S3l $ PROPIEDADES [;E LOS MATERIALES 
84) s -----------------------------------------------------------
85) mat pro 
86) ACEO E 21000000 1 to 28 
87l ACEl E 19500000 29 40 
88! ACE2 E 19500000 30 39 
89) ACE3 E 19500000 31 38 
90l ACE4 E 19500000 32 37 
911 ACE5 E 19500000 33 36 
92l ACE6 E 19500000 34 35 

S modulo de elasticidad de Jos 
S cables considerando el del acero 
t de los mismos 

93) CONC E 2213594 41 TO 44 S calculado como 14000 x raíz de f'c 
941 $ --- - - - - - - -- - --- -- - • - -- - - - - -----. ---- -- --- • ------------ - - - --
95) $ PROPIEr.ADES ¡,E LOS ELEMENTOS 
% ) s -----------------------------------------------------------
971 mem pro 
98l tp5 AX 0.0650 IZ 0.0206060 1 to 9 20 to 28 
99l tp6 AX 0.0500 IZ 0.0147980 10 to 13 16 to 19 

!OOl tp7 AX 0.0430 IZ 0.0106500 14 15 
!Oll coll ax 2. 737 AY 2.2800 IZ 0.4570 
102) co12 ax 0.638 AY 0.532 IZ 0.06433 
103l cable! a~ 0.00190 IZ 0.00000001 31 38 
104) .:able2 ax 0.00190 IZ 0.00000001 32 37 
105l cable3 ax O. 00190 IZ O. 00000001 33 36 
106) :able4 ax 0.00190 IZ 0.00000001 30 39 
107) cable5 AX 0.00400 IZ 0.00000001 34 35 
1031 cabl•6 .;:: 0.00450 IZ 0.00000001 29 40 
1091 bre 

42 44 S considerando 
41 43 S la col. y el 

S 11<Jro 

f considerando el area 
$ de acero exacta de 
t cada toron 

11 Ol > ·----------------------- -----------------------------------
11 ll * 
112) • 

ANALIS!S ESTATICO POR CARGA MUERTA 
DEFIN!CION DE CARGAS 

113) • -----------------------------------------------------------
1 l4l st1 ana 
1151 Load muerta 
l 16l mem loa 
117) 1 to 28 force y un1f w -3.00 
t !8) E ----------------------------·--------........ _ ................................. .. 
119) F.EFORTE [•E RESLILTAr,os 
1201 - -- --- --- -- -- --- -- --- - - - -- -- --------- -------- --------------
IZ!l r•P de'I a 
1221 print. input 
1231 lis ali 
124! fin 



H-STRllDL 

PllrNTE' ROJO GOHEZ 

n.un:w 
rz.zoo.~ 
F3. NODE( OH/OFF> 
F4. El.EH. <OWOFFJ 
f5.PRINT MODEL 
F6.SEL. rtnt.,PLOT 
F7 • HEll PLOT 
Flll. QUIT 

y 

! 
1 
z----'X 

Fig.4.2.2.2 NUDOS-SOPORTE DEL MODELO BIDIMENSIONAL 
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H·STRUDL 

314151 

4 8 940 

35 36 37 \ \""' 11fs19~e2 22h2fü~ 
4'1 

PUDfIE ROJO GOKJ:L 

Fio.4.Z.Z.3 ELEMENTOS DEL MODELO BIDIMENSIONAL 

Fl.UIEH 
F2.200K 
F3. HODEC OH/OFF> 
r4.ELEH. coworn 
F5.PRINT HODEL 
f6. SEL, llJll., PLOT 
f1 . HEll PLOT 
ne. QUJT 

y 
1 
1 

l z,----· 
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4. 2. 3 Modelo tridimensional de la zona atirantada del puente 

Siguiendo los mismos pasos que se utilizaron para realizar el 
modelo bidimensional de la zonaatirantada del puente, pero con 
las diferencias obvias de geometria, se creó el modelo tridimen
sional de la parte atirantada del puente Rojo Gómez. 

Mientras que el modelo bidimensional del puente solo contempla 
coordenadas en los ejes X y Y, el modelo tridimensional requiere 
de definir coordenadas en los ejes x, Y y z. AdemAe para el 
modelo bidimensional se necesita Unicamente del cálculo de áreas 
e inercias con respecto al eje de flexión, mientras que para el 
modelo en el espacio se requiere calcular para cada elemento las 
propiedades con respecto a sus 3 ejes locales, llamando "ejes 
locales" a loa que corresponden a cada barra dependiendo de su 
orientación y sentido de generación. Por todo lo anterior el 
modelo tridimensional se vuelve mucho mAs representativo y labo
rioso que el modelo en el plano. 

Existen muchos efectos que se pueden visualizar mediante un 
anAlisis en el espacio y que pasarian inadvertidoa en el modelo 
en el plano. Uno de los usos que se le dió al modelo tridimensio
nal fue el de comparar los resultados que se obtenían de su 
análisis para diferentes condiciones de carga con los resultados 
que se obtenían en loe análisis del modelo plano para las mismas 
condiciones. Por ejemplo, en el anAlisis por carga muerta o por 
carga viva (vehiculo3 en movimiento) aparecen algunos efectos 
provocados por el esviajamiento del puente, (el puente Rojo 
Gómez tiene un Angulo de esviaje de lB.33° y el puente Canal 
san Juan tiene un Angulo de esviaje de 24°), efectos como 
torsiones o desplazamientos horizontales provocados por cargas 
verticales. Es importante mencionar que cualquier carga provoca 
un desplazamiento horizontal en el tablero de un puente esvia
j ado, la proporción de este desplazamiento depende del Angulo de 
esviaje, y debe ser tomado en cuenta en el diseño de las trabes 
principales y sus articulaciones. 

Además de loa efectos arriba mencionados de la carga viva, 
existen ciertas posiciones no simétricas de la carga viva que 
provocan torsiones y condiciones diferentes de las que se pueden 
analizar en un modelo plano, como por ejemplo, tener un solo 
lado del puente cargado y el otro lado no (ésta consideración es 
muy probable), o tener vehículos cruzados con respecto al mástil 
que pudieran provocar distorsiones para el marco de concreto 
reforzado. 
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TRABES Ps;JINCtPALES LONGITOOINALES o(• 18.33º 

/ 
Fig.4.2.3.1 A-ANTA DE LA ZONA ATIRANTADA DEL PUENTE ROJOGOMEZ 

En la fig. 4.2.3.1 se ilustra el empleo del modelo en el espacio 
para analizar posiciones asimétricas de la carga viva. El 
.§.ngulo cX. indica el eeviajamiento del puente. En la fig. se 
muestra una de las posiciones que pueden adquirir los vehículos 
tipo H 520-44, implicando solo un lado del puente cargado. 

Además de 
otros que 
análisis de 

este uso que ee le dió al modelo en el espacio hay 
son igualmente importantes, como por ejemplo para el 
cargas accidentales. 

Tanto el an.§.lisis de sismo transversal como longitudinal se 
realizaron por medio del modelo en el espacio, además de un 
an.§.lisie por viento y otro por temperatura. 

Resumiendo, el modelo espacial de la zona atirantada del puente 
se utilizó para analizar las siguientes condiciones de carga 
principalmente: 

a) Carga viva 
vehículos). 

b) carga muerta 

(incluyendo posiciones 

c) Sismo tranevwrsal y longitudinal 
d) Viento 
e) Temperatura 

no simétricas de 

En la fig. 4.2.3.2 se muestra el modelo bidimensional de la zona 
atirantada del puente de Rojo Gómez. Como se puede apreciar, ee 
ha idealizado al puente por medio de elementos rectos que 
representan a: 
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PUENTE ROJO G OMEZ 
MODELO TRIDIMENSIONAL 
70NA ATIRANTADA 

Fío. 4.2.3,2. 
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l) Los marcos de concreto 
2) Los cables 
3) Las trabes principales 
4) Las trabes secundarias y la losa 

En este modelo tambi.én se han colocado las a·rticulaciones en las 
trabes principales y elementos que simbolizan a los apoyos de 
neopreno bajo las trabes. 

4. 2. 4 Codificación del modelo tridimensional de la zona atiran
tada del puen~ (programa M-Strudl) 

Siguiendo los pasos :undamentales del programa que hemos enlista
do en el inciso 4.1.2. definimos también al modelo espacial. Se 

reproducen a continuación todas las instrucciones utilizadas para 
idealizar al puente Rojo G6mez en tres dimensiones, se encontra
rá al final del listado que aparecen 2 condiciones de carga, la 
primera corresponde a carga muerta del puente y la segunda a 
carga viva con diferente posiciones de fuerzas que representan 
las cargas de vehiculos. 

Después del listado se presentan 14 figuras que han sido repro
ducidas de la pantalla de la computadora una vez que el modelo 
ha sido introducido en ella. Las primeras 9 figuras (de la f ig. 
4.2.4.1 a 4.2.4.9) corresponden al modelo espacial definitivo 
(codificación antes mencionada) y las últimas 5 fueron obtenidas 
de un modelo preliminar anterior realizado para el puente Rojo 
Gómez. 

4.3 Utilización del programa SAP-86 

4. 3. 1 Introducción 

El SAP-86 es un programa basado en el método del elemento finito 
para analizar sistemas estructurales lineales. Análisis bidimen
sionales y tridimensionales, tanto estáticos como dinámicos 
pueden ser realizados con este poderoso programa. 

El SAP-86 produce archLvos de datos con el mismo formato que el 
SAPIV, existiendo archivos en SAPIV que pueden ser leidos 
directamente en SAP86 para su análisis. Además, el SAP-86 tiene 
la posibilidad de opciones gráficas (dibujos en pantalla y en 
impresora en interacción con el anAlisis). 

Este programa tiene la posibilidad de emplear elementos tipo 
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armadura en tres dimensiones, viga en tres dimensiones, membra
nas, placas planas y con curvatura, e6lido·e ieotr6picos y orto
tr6picos, resortes, sólidos triangulares, elementos tubulares, 
etc. 

La opci6n de análieie dinámicos ofrece la posibilidad de obtener 
modos y frecuencias de vibrar de la estructura y la historia de 
efectos durante el movimiento de la estructura. Todos loe resul
tados pueden ser apreciados en forma gráfica en pantalla, así 
como la idealización de la estructura. 

A continuación se numeran los pasos de informaci6n o de intro
ducci6n de datos para el programa SAP-86. 

l. Definir un título para etiquetar al problema por anali
zar. 

2. Definir la localización de cada nudo indicando las coor-
denadas X, Y y Z (en su caso¡. 

J. Definir las incidencias de los elementos y el tipo de 
elemento a usar. 

4. Definir las restricciones y los grados de libertad para 
cada nodo. 

s. Definir las cargas, fuerzas 6 presiones sobre los nudos 
o sobre los elementos. 

6. Definir las masas y las aceleraciones de la estructura. 
7. Definir los desplazamientos impuestos en loe nudos. 
8. Indicar las propiedades de cada elemento definido en el 

9. 
punto 3. 
Definir las propiedades 
en cada elemento. 

de los materiales a utilizarse 

Debido a la :antidad de información que requiere el programa y 
que proporciona en los resultados del análisis es conveniente 
ayudarse para la introducción de datos e interpretación de los 
resultados en procesadores que simplifiquen la entrada y salida 
de datos, para la entrada de datos el procesador utilizado ee el 
Mtab-pre y para la salida de datos el Mtab-post. 

En el análisis de los puentes sobre la Calz. I. Zaragoza el 
SAP-86 tuvo múltiples usos. Se aprovechó principalmente la capa
cidad del programa para obtener las propiedades dinámicas de la 
estructura que se utiliz~Lron para los análisis por sismo. Tam
bién se utiliz6 para obtener el estado de esfuerzos ante diferen
tes condiciones de carga en elementos cuya forma dificultaba una 
idealización que simplificara su análisis; como en el caso de 
las coronas o· de loe marcos con muros huecos. 
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4.3.2 Modelo tridimensional de la zona atirantada del puente 
(para el programa SAP-96) 

En forma general, el modelo tridimensional utilizado para el 
programa M-Strudl es el mismo que se utilizó para el programa 
SAP-86. Este programa también forma sus modelos por medio de 
barras rectas, pero además utiliza elementos placa, que en este 
caso se utilizaron para idealizar el sistema de piso (losa). 
Posiblemente al poder utilizar elementos placa en el tablero, el 
modelo creado para SAP-86 sea más cercano a la realidad. 

El modelo tiene exactamente la misma geometria y número de nudos 
que el utilizado para el programa M-Strudl. 

El análisis de este modelo en el SAP-86 se utilizó principalmen
te para obtener las propiedades dinámicae·de la estructura. En 
el inciso 4.6.4 se puede ver con detalle que tipo de información 
proporciona el análisis dinámico con SAP-86. 

El programa obtiene loe principales modos de vibrar de la estruc
tura, así como la frecuencia o el per!odo para cada modo. Tiene 
la ventaja de proporcionar por medio de la pantalla de la compu
tadora la animación de cada modo de vibrar. 

Además puede dibujar en la pantalla de la computadora las dife
rentes intensidades de deformaciones o de esfuerzos por medio de 
distintas tonalidades de colores, indicando que valor de esfuer
zo o deformación corresponde a cada color. 
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PUDITE UDIICUIJIR ROJO GOllEZ <C UERtlCl l ROJO .COllE 

Fig.4.2.4.1 ISOMETRICO DEL MODELO EN EL ESPACIO 

fl.UIEll 
n.ZOOK 
F3.tlODECOIVOFFl 
F4.ELDI. CCIVOFF> 
r.i , PIU MT l«IDLL 
ff>,SE!., ELD\, ,PLOI 
f7 • HEll PLOT 
:l'lB.QUIT 
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. H-STRUDL 

r 
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1 

1 

11 
11 

1 

PUEff7E UDIJCULAR ROJO GOHE2 <C UDlTJC) 1 ROJO GOif[ 

Fi11.4.2.4.Z VISTA FRONTAL. DEL. MARCO EN FORMA DE A. 

fl. UIEll 
FZ.ZC()ll 
f3. HOI>Et O/l/OFF> 
f4.ELDt. (OIVOFF> 
FS.PRINT KODEL 
Fb.SD... El.DI. ,PLOT 
f7.l!DI PLOT 
f19. QUIT 

z, ____ ] 



H-STRUDL 

PllD\TE UDIICllLAR ROJO COllEZ (C UERtlC) [ ROJO COME 

Flg.4.2.4.3 ISOMETRICO DEL. MODELO EN El. ESPACIO 

n.vn:w 
FZ.ZOOM 
F3. llODE< OH/OFF> 
F4.ELDI. COIVOFF> 
FS. PRlllI MODEI, 
Fó.SEL. ELEK. ,l'LOT 
F7 • l!EW PLOT 
F10.QUIT 
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I'\lttltf: UEllJCULilll P.CJO COl'.t'L <C UEl\TICl [ P.OJO COME 

Flg.4.2.4.4 ACERCAMIENTO DEL MODELO ESPACIAL LADO SUR. 

n.uu:u 
f2.ZOO~ 

F3. llODE<O!VOFF> 
f4.llDI. (011/0FF> 
F5. PRlliT KODr.L 
F6. Sil.. El.DI. , PLG'; 
F7. HDI PU>T 
FlO.QUIT 



M-STRUDL 

PUDitE UDllCULAR ROJO COHEZ <C UERTIC> [ ROJO COKE 

Flg.4.2.4.5 ACERCAMIENTO DEL MOOELO ESPACIAL LADO NORTE. 

Fl.UIEll 
f2.ZOOM 
F3. HODE( OIVOFF> 
74. llDf. <ONIOIT> 
F5. PRI HT MODEL 
Ft.SEL. llDl.,PLOT 
F'I • lfi:W PLOT 
FlO.QUIT 
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H-S!RllDL 

, •••• 
PUDIU UEllICULAR ROJO co~ (C UERTIC) [ ROJO co:rr 

Flg.4.2.4.6 PLANTA DEL MODELO f:SPACIAL. 

F!.U!Dl 
F2.2001l 
F3. HODE( OIVOIT> 
F4.EL!H. (01//0f'fl 
F5. PRIHT "ODll 
F6.SEl.. El.Dl.,PLO: 
F7 • HEll PLOT 
Fll!. QUl1 

¡-X 
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F2.ZOOll 
F3. HODECOH/OFF> 
~4.rtDf. (OIVOIT> 
r.i. PRIHT HODEL 9 ~1 ~f J q q D ll /~ t E;~;:~·"'' 

[J_ /j /_! _ _! J _ J __ J J /J_//L I 

P\IDITE UlllJCULnR ROJO COKI:z ce UERTICl [ ROJO COHE 

Flg.4.2.4.7 ACERCAMIENTO DE LA PLANTA DEL MODELO ESPACIAL. 
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11-StRUDL 

v--~x ¡ 
1 z 

PUDitE UElllCULAR ROJO COHE'J: CC UEl!UCl C ROJO COilE 

ACl.4.2R.8.NUMERACION DE NODOS EN PI.ANTA. (ACERCAMIENTO) 
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! . l J 11f!1 faf / 1 
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! I f I I 1 I / I ! f 37 / / l / 
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/iJ//11/ll/ / i/ / 
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?l1L6-21-26-u-36-4.1-'lb-51-S6~34-7'1-7~-;¡q-as-I f / f ¡· . i ¡1 i 1¿ í f f í " 
' 1 i / 1 ¡· t r 1 : ; / ¡ X 361/' 1 ' i 1 ' 1 1 1 i 1 
I ¡ 1 1 1 1 1 1 1 1 ; , 1 
. 1 / 1 1 1

1 1 33 / 1 J ! 11 

ds91s- 0-is-30-ds-40-4s-~0-ds-60-~3-·/a-d3--ile-J- ~ 
f f 1 1 f í 1 1 1 1 :fa! 1 1 1 ! 1 

l'Ul::HtE UEl\ICllUIR RGJO CC~.EZ (C ULRTJC) [ Re.JO COME 

Fig. 4.2.4.9 NUMERACION DE NODOSElll PLANTA. ACERCAMIENTO. 
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ROJv <;OHEZ ~Vlll:.L') EH EL ESPACIO 

Flg .4.2.4.10 VISTA FRONTAL DEL MARCO EN "A'.' PRELIMINAR 

PO.J~ GOHF'Z HODíL'J EH EL E'~P1'<Cl(• 

Fíg.4.2.4.11 ISOMETRICO DEL MODELO ESPACIAL PRELIMINAR 

F~. zoo~. 

F4. ELE~. (Q!i/vff) 

f~ .t:~L. U.EH.,FLóf 
-··. tí[h f~C'i 

il6.~UrI 

:::-J 

n.ZOOH 
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f 4. ELI~. 1 Olii~íf) 
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f6. SU. ELEl'I .. PLOT 
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_fl,\l!r!; 
r2.'Z.Ovli 
r2. m;·nt:(it~~,,c-rn 
H;LLEtt. C<•N/l'ff) 

/ r;.; rm:r -~r.r!. 
' H~_. SEL: ELD! .. PLOT 
-.• n;11w. PLOT . 

Hll.QUlI 

Flg.c. 4.12 ACERCAMIENTO DEL ISOMETRICO DEL MODELO ESPACIAL PRELIMINAR. 

Fig.4.2.4 .13 

P0,10 CO!-iEZ MN>HO m n ESP~CIC· 

r1. UH!< 
F2.2-00K 
F3. ti011r< owcrn 
F4. ELEl-I. (()¡.jtOFfl 
r~.Pr.It:i ~T:=f.L 

í6. SEL. ELEtl., FL01 
- rr . m:~ FLO! 

Hii.Qti\1 

ACERCAMIENTO DEL ISOMETRICO DEL MODELO ESPACIAL PRELIMINAR. 
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FiQ. 4. 2 .4.14 R(>J() COHIZ l'ODELO EN EL ESPACIO 

f!.V!f!l 
f2.ZOOH 
r3. ~:~~q OU/C.ff) 
F4. ELEtL <OH/OITi 
rs.rn:tt'!' ~ron. 

fo.SEL. ELEH .. PLOT 
r:i. r :ru rLor 
l 11.<. UU!I 

ISOMETRICO DEL MODELO ESPAOAL PRELIMINAR CON CDNTRAVIENTOS EN EL TABLERO 
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:6! '.••'·' ~ 6. ! 

--- :. ::1 
... :::: : ':~= .. : . 

- -- .. ' .. ::e e.~ 

--- -::. 

--
·-



======================================================================= 

TliLE: PUENTE VEHICULAr. r.cn oOHEZ 'C 'IEf.iiC' (R!jJJTl PAGE 

1111111111111111111111111111 • 

t L.:Si:~~s GF THS :N~!jT ~iLS l 

11111111111111111111111111 tll 

12.5 
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================================::====================================== 
M-3TRUOL BY CASi 1 .1EV. 2.51 SER : 979 TIME : 217192,12:4i:40 

1/oobre de ta co•oania: COLJ:IAS DE óUEH ·5,,;, .. DE C.V 
---------------------------------------- ... ---------------------------, l ' 
¡¡r~:: PUENTo VEH!CULAR ROjO GOHEZ 'C 'IERT!C' (ROJOTl PASE .. 

======================================================================= 

11111111111111111111111111111 
1 l!S'í!NG " 

-:-;E INFV~ FILE 1 
11111¡1111111111111111111¡111 

'2;) 341 :6.: 7 .:; 0.01 
22i" :•: 73. :1 ; . 71 16.:'f 
2281 :41 73.31 7. 72 16.:9 
zm :m '4.404 7.71 t::.:!4 
2~0} :.i:; 74 .404 i. 72 1::.:!4 
~31) :46 74.129 7. 71 11.669 
2j:J 347 74.129 7 ,i2 11.069 
233) :4e 75. 98 lo IL 9.61 
mi 341 76.:40 7. 72 7. 79 
23~} :so 7i .:89 7. 71 4.731 
'36) ::::1 ;1. :s' ; • i2 4. 731 
2:7) -·, º"• 7i .514 7. 71 3. tse 
Z35J 3153 11 .at4 1.11. :;, t3b 

354 :a. 11 i. 71 0.01 
-« 79. i! ,,,¡_ O.O! 

~~i J :-56 20.63 7 .55 16.:a 
242) 3:;7 •), ;;4 7 .3 j4,45 
¡43¡ 359 .;,,,, 7 .:1 14 .4~ 
:.u¡ ::59 t.::~ 7 .: 12.0 
:45) :6v :.b53 ' - 8.6 
.. ~·:!' :01 t ,'1~1 7 .:1 10 ,;;s 
2471 .,,..:>.:. :.925 7.: 7 .a 
248l :63 : ·'ª' '.31 :; ,3:; 
~4;¡ :64 4.2~: 
::·)i :::; .: . ~!e 7 .: L~:! 

~S!: ::66 -.7 • .:::! 7 -· : . 9: 
-~ .. ', :ó7 ?4,:;1.1 ~.15 14 .~s 
253, .::.3 94 ,51' 6. 7: !4 .45 
:~4 i 361 ::;.:~; J • .:~ ~:.:; 

:s: .; ,. ~l r:.5::j ;, :5 3.:i 
:561 "!'-! :: . ~:: 6. 'I !O.~:; 

:: .. , ~:.2:s ::c. 95 -
2sa: ~7. ~1'1 ;. '6 -··"' 
2 5 9 ~ 3/.\ i!, 192 :.?S : . l 
:O·), =;.~46 :. :5 : . ~:: 
=·~!' :76 ;:, :J6 c ... , L;j 

-~ .... :-;1 ),) 
. .:4 ¡:,,:. 

:;,~· ... .. , ..... !:i.6 

::4 _.¡'"I :; . :: ' .::! !6.ó 
:so :s.:: 7 .~ 16 • .J 

:é:: :2! -i: -t --- l ~. 6 
.. :.2: <.:! 7 ·º' ·-·-
=~:: ... :.: :i .. • ... 
.. :~.: :: .::e . .• . 

:3:. ·• ~. .. . ,. 
-•: ... 

::: .. -·:r.: 
.. 

.. . : .. 



====================================-=================================== 

'.!TLE: fl!ElliE VEP:CULAR ROJü GOfü 'C 'IEF.TiC' iF.GJ2 7 i PAGó 

11111111111111111111111111111 

t !..!ST:~·¡G tJF iHE :~~!.!T =rt: t 
11111111111111111111111111111 

.. , "'I 391 
Z7~~· ::;o 
z1:; 391 

"'''' :73} . T.J 

:m m 
2eo > ~95 
291 l 39ó 
:32; 397 
:a:: ;9e 
::4 l :;; 
295} :1)1) 

:0.32 
55.:2 
:s.a2 
7S, 77 
86.22 
93.7:. 
5:;,a9e 
ó3.:'iS 
i ¡ oWlO 

SS. :4.; 
:;!. 7;3 
99 .SQS 

7 .wi !O.O 
¡ . .;:;:;:: ~ 6'.: 
7' 7 !ó.i 
7. 72 16.é'. 

16.é 
;.11i 16.6 
7 .67 -0.2 
7 .é8 -o.: ... -v.: 
¡ ,t.:: -1;, .. 

-.:1 -~.~ 

ó • . -1.2 
: a 6 : 1--------------------------------------------------
:a 7' IOEF!~IC!ON ;:: .AS rnm:tiC!AS DE LOS ::LEMErlTOS 
:a a 1 1----------------- ---------------------------------
: m MrnBER !NCIDEIK: 
~-10; !3 
2911 ¡ ro !! BY 5 BY 

:: ,3 76 .. 76 3¡ 
;3 iC 35 5'i B'f 5 
:6 19! ~04 .. . ;.;; -- :\.! 46 ~·~· 5 E'i ~ 

- . .. 7G =- ?'I s ' H 
:: :1 
=: 

::1 ;.¡ :1 ?'f - :·f 5 

-- 137 :oo 
-· -· 

.:·! :·:· 

. -- : 2: -... , ~ 

;y 
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1ze 
======================================================================= 
.~-m~JL av CASi i R'::V, 2.51 5Eó : 979 7 !ME : 2/i/9Z 12:47:40 

~ombre de la <oooania: :OLINAS DE BUEN 5.A. D~ C,'I 

T!TLE: PUENTE VEHICULAR RúJQ 60MEi •e VERT:c• (RQj07l PASE 
======================================================================= 

11111111111111111111111111111 

l UST!NS m: TH: WF!J7 ?lL: l 
lllllllll lll lllll lll ll llll l ll 

::::; ~ª~ i 12 
;"º' ~as TO 195 ¡ SY 5 J BY 5 
::4 l 190 62 75 
;m 19i 75 ao 
;:; 1 m •o m : ;v ; ; sv s 
3:71 220 190 203 
;:si 2:: 203 208 
:.291 :21 iO 230 I av ~ J BY : 
::o) :~2 :4 1s 
33 il z:i2 TO 240 l BY 5 J BY ó 
~jLi :~1 ~9 329 
333i ~u ;~ 1: 
~34¡ :.1: :a :64 r 3Y : J a'f 5 
335l :65 !Si 343 
:;01 266 200 201 
-:.71 :~é 7ü 274 i BY 5 J ?Y : 

· ~T '.5 16 
..... 1 ·r TO :as ¡ SY -:; ~ ~·f ~ 

W! l :ab !O 333 
341i ::· ¡~ 

:4:: :3¡ . j :~9 l SY 5 j BY ~ 

3431 :iO ~69 

:H l :~ 1 _.11 

3;51 ::: ~: m 

:m ::: :si 
3~; :~: 282 

347 
::1: 
: :y 
1 i 
¡ 2Y 

-· ,, 

5 ' EY : 

: ' SY 5 

:~(1) ::: rn 35~ : : .. :·t : 
::1; :::: :0~ 3~~ 

-::: :% 
::: iú :c.: 
:o i 7 13 -' - ' :,7~ I H : : óY ~ 

: ~2 
:57 :-:-~ 75 
:::: :7 .. -~ :;:: : : t : : :y : 

·-- .·i=. 



======================================================================= 

111 (f lli lll lHll l ll ll ll ll ltl 1 

l usn~:G ~F ""li~ !N?t:T ~Il:: 1 

11111111111111u1111111111 ¡'. 

:.7•)j ~ ~ .. :~ 
~ .. , , J'" . ,. 4 :::s 
=;:1 413 - 2ó6 
:13¡ J¡J ... 'Zó7 

i ' 1¡5 :~é ~.16 

3n1 410 _:;¡ 26! 
~76 1 J 1 7 ,. 2~5 
:n; -!1S :5 2151 
:";': 1 1¡9 :o 16li 
:,¡; 1 J20 ::: 51 
.. J"' :j.j ., 

" 7;:1 i ~~2 .li :~1 

··- .. :. ... ::; 'ª :e:' 42! .. ,. ~j 

-::.: i .::~ 

:2: ' -· : ·- 26: 

·- .i:7 :02 
:37i .::: !94 -"• 

::a i ~ .. ~ :,¡ 
- -.... ~ ... : 17 

-7.¡¡ : ;:; ---....... =~: : 

; :~ ·• : 
--:.i ; ·= ' 

: 

' ·''= .. : : 

1 ~ : : 

' .-.:: .. : : - . : : .. -- ... : : 

" ' •.. 
: .. .. 

-· ..... :•-. 

·•· .. 
: ·-

: -- ,. 
-

~¿ : 
.;.,:i: 
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11111111111111111111111111111 
1 c::;:NG JF ~"E :NFUi ;;~: 1 
111 t llllll lll lll 1111111111111 

.1!01 J5~ :~a ::b 
4191 :b.~ 62 33~ 
4Z(ll .161 3:;,: m 
42D 4ó< !>7 ~:34 

.iz:¡ 4ó3 340 341 
423) 4ó4 :1>1 m 
!:4l 41>5 m 3ó0 
.;:s; 466 ...... _ 343 
l~6i 407 ; 15 745 
427i 4ó5 35~ 35~ 
J281 .!!;9 :;4 357 
.!29i J70 .. e:: :5: 
43·): J7[ :67 :67 
•:.ll 47: :;a 37: 
F"' 473 :64 
43:.· 474 3ó0 
434) .!75 ::o 
.i::; 4i6 :¡,¡ :sü 
.!36i 47" :10 "<" 

437 :61 :~4 

.1~S; !71 :7•) :11 
439¡ 479 TO ::;:; 
!.!(I; =-= -:r1 

.¡4 ~ . ::: :¡a iO 
4':' ~ ! ; ~.j 

!43. ::2 :::· 
14.;; ::1 :o 
.:4: : .... , 
-1-lb; ::1 _:.,._. :-:; 
'147 :2~ : 1S 
~.:. 3 ~ ·-
44~. '='-.! -·-- :;2 
.:s:· 193 
·=· ::.e ·-- !92 
.1::. =-- -- ") 

l:: :;2 ! ~= 
!54 -- -· 
.:== :.:.; ·;: ·-
!':: '.41 --, 
:::- :~' 
.:=: .•. ··-
.::= º'' -·-'~ '" 1:;·: =•e: -·- -- :.i: 
-· :.:..': :46 -· 
-- . .:.1 - -:--
-· 

:.:.: 

iO 



11111111111111111111llltt1111 

t :..IEH?rn ~F 7HE <'.;::~:¡ ~iLE l 

11111111111111111111111111111 

!!:! i :::1 :¡,4 
~:!' r :s2 3ói 251 
4.:i5; ::3 :¡z 316 
'l.:~~ :54 374 253 
.!.'71)l C'I:':' 

.'i.7 3Jl 
;1¡¡ 556 331 !i} 

J72} S57 .,.;:,.,; ........ 
47:; :~.: ::-~ .11 
!f'J \ :;59 ~--'=. 33¡ 
,pe\ 560 ,;.,;J -· .:¡.::} :;1 :31 ::.;1 
'77) 56~ --:.· 

'" !i2l ::3 343 14~ 
.:".'~' 564 Jq5 !SE 
- :65 :!7 348 
4!: :· 56: :49 161 
JE:l :67 :4~ -':'! 

4E:: ::6a ~51 '.90 
JJ4) =~' 

-=-- -C'C' 
.,¡..;., 

.;e:¡ 570 "<< t':· 

JS:) 571 ::s 
l57i 3ól 
-:j; .;:;.,,i 

J27. 57 ~ .,:.: 
J:(.\ :•e :::: :::! 
4'1 ':76 •-'" -·. 
-1;. :;;; .. ' J::.: 
.:::; SSú ::1 :l: 
_::, i :::1 .!.: ... , :::.;. ;J 

--:, S33 .. 
!::\ : : ~ 

; : ; ~ : ! 

- 7 ! 

. ! : ·-. .. : 1·. 

,. 1 ·- -
:·_.., 

:;.; -- : 

: 
' : -

: 
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M-E7!lUD\. 9V CAS1-/ F.EV~ "-5! SEF. : 911 7lttE ' ~nm 12:47:40 

lloobrE de la .co•oania: CD\.lNAS DE BUEN S.A. DE C.V --.:. _ ---------___ .:, ___ -----------------.... --------------------.... -.. -----. ' . 
. . -~E: PUEHTE VEHICULAR ROJO iiO~EZ 'C VERT!C' lROJOTl · PAGE 12 

lllllllllllllllllllllllllllll 
1 LBTING QF THE INPUi FILE 1 
ll l 111lltl11111111111111lt111 

:14 i 599 325 302 
5!5} 600 :2b 308 
:1ói 601 327 311 
5171 60: 328 310 
:!Bl ó03 356 330 
519) ó04 330 
5':0i co: J.11 .. 67 
52U .::Qj 336 ~36 

:z:1 ±Vi 33S :40 
52:} 606 340 260 
~:;~¡ ººº 342 :H 
--:;¡ 610 ·m :16 

;} :11 346 I"" '" -¡ 61: :so :s2 
::;¡ b13 ~':i'2 ~5~ 

5:91 614 354 263 
:101 61~ :,57 359 
53¡¡ 61ó 359 ;:;') 
i:;:::) l17 360 ::5 
533} ólS :b¡ 364 
::.41 ól9 3óJ ;6ó 
s:::· 620 3ó5 266 
:3bl ~21 ¡¡,7 :.6~ 

::;;¡ 6:: ~~i :iG 
53Ei e ... :7(l ::a 
:::-;; ~20: ~"'T"i ,, . :¡~ 

1;41)j ~2~ )j.! :7: 
541i ::6 -,. :¡9 ~' .. 
:;4~¡ ,,7 
54:¡ i:3 21 .., . .: 
:rn ::1 ~J ,,¡'f 

=.:=- ~i'.' ~~ :s~1 

:4ó. :i:: '=ti :e: 
:.::-:· ·=~= '. 17 :s: 

.. :::; :._/.; :a: 
.:,..::;¡ =34 :~.l 

::·j) ::5 •s .o. 
551 i :3~ ::; 
::s:¡ J~7 :'H -;.' 

5531 ·':. ... : 1:1 :SE 
:~~ l :31 ·-
:":':'. 64( :57 3·1·:· __ .... 

::~·· ;-!. 1-- .. 
':S7: =~= :H· ::: 
::~1 :~: -
::~' :~.: -·· •" 

.. -:":' - :~~ 
., - . 



======================================================================= 

11111111111111111111111111 tll 

l :.!ST!UG ~F THE !i'~~=.!7 .F!L: i 
111111111111111111111111tllll 

:;:; 647 
s:.:; 649 
,,. i ó4i 

::r; 
214 
::; 

:;; 
31S 
:11 

5651 "ºº 2s1 400 
: 66 ; ¡--------------·-----------------------------------
567 i 16ó-DG3 DE L!fü.iAL üE LOS :~EMENTCE 

:"'."---· 
~1 ... , 

1--------------------------C-------------·---------
ME~~=' cElEASE 
:31 ro :75 3:! -a :65 ;¡;. MOM X ~Q~ '{ MOM : 
m '0 :20 366 TO 410 END MOM X MOM ·¡ MOM; 
:: ;a : 14 : 10 ZOó :vo ~Mü MOK ¡ FOR ( 

573i ZS 71 ::; tój :oq ~03 S!..i MOM Z 

?AGE 

074; rn '62 46; ;¡,<i Jbi Jbo s:; :;.!<) ¡¡;. :¡;;:. '/ PCR ¡ MOn l XG~ V MOM ¡ 
5751 473 iO 478 ::.j 553 STA ::oR y ;:,jR z ~OM l r:;" •¡ r.r· 111 

oi6 i :;l\ ~;¡ :;45 STA FOR '( m •¡ MQM ¡ MO~ ! ~OH ¡ 
::-~: 54l :~1 ~52 55.\ 5¡;. F'üE X ~~:~ 'l H0t1 Y HOM : 
57.El SET -16 ~tl ':'i} l'Z1 A20 TO ~30 :::¡ ::5 
:19 j 1-------------- -------------- ----------------------
060 l lFROP!Erms DE liJS MAfü:PLES 
~ =: i-- -- --- - ----- - ---- ------- --------- ----------------

:; 3: ¡ ".t."."::::!~L =RoP:;;n 
se:· :wm: : :.:iE6 DEN i;.24a:i 
~2t. ~C'EF.O;. :.tOE7 üEii V.:1~: 
::s; 'iAEH:: :.:: ::~' : .• ( .. J00~ 

s:7l ~:1,: ~:; s3a 60: rn ::6 
==~; ~e:; lb: J6i !i.l--:.-:-; ~At ~3 :1a :111.-_:--0. :v~. 
:::~ ~~E; : iO 12 ::! ;~ HO .:35 iü 4% 401 !~: 4éC 4óS ~n 
~91)i ~CE~. : :1 ro :-5.l .;;5 ~76 .!i3 !7T ¡~ ~JO ~!'1 ~41: é27 iO óSO 
';: , !--------------------------------------------------. 
::::· lP~~~!EDHDE: :: :.a; :LEYi::Nrn: 
: ; : ;--------------------------------------------------
: -- . -.1::;1s:~. :~o?:~.-·f 

=:= --=::e t..'1 •: •• :.::r ;.y :'.O:og ~! 0.0309 :x L00%1~ !'f •J,¿-~:::.tOS !Z J).Q0:1Y 
.. :.:e ~t j •. ~2b7 ~; ·::. 1~·::3 e;¡ :-.~::: :Y. ·:,.oovoo: ::· .J.>J·~:1.; 12 J.0042:: 
-;rn: ~~ : .. ::: .. : :.1 ·),1.i::; ~z •J.~::? !:( O.OD~·OG7 !'{ o.0001~a !Z .j,.J0ój62 
-:,:\: :¡ ....... ~ ... ~-i : .• 1~1 195 hZ ·:r,0::9: :;: O.•j·)0~')3 :Y 0.00011: ¡z iJ.005::: 
:.::: ~~ :u.·~ .. .. : : .. ot·(¡(l: .:.z : .. ::1Ji)•)t :t ~.0(1(10D0l :'l '),-J•>iO: .),QOOOO~ 

:;:: :.~ ~.,>:-:: ;·. :.,•::DCiO! ?.! ~.00001 ¡~ '..:(·;(11>:: :·• :.:.0.:.01 :: ~.000001 

-; = =::.:-: == == = = ====:::::::: =:::: = =:; = = = = :::::; ====== == =========== = = == ======= == = ==== = ==== 
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~-SiF.Ut:L EY :A2i I F:EV. :.:1 ;:R : 171 iIHE i 217/92 t2:47:40-___ ,:. _______________________________________________________ .:._~------

No•bre oe la ooooania: CilLWAS DE :urn. S;f;, ·n;: C.V .. 

iiTLE: PUENTE VE!i!CULAR ROJO EOMEZ 'C VE1HlC" iROJOTl PAGE <\4 ' 

======================================================================= 

111111111111111111111t1111111 
1 L:mNa OF iHE rnPUT Fi!.:O 1 
11111111111111111111111111111 

:vil O:AB! ;<X o.¡o;o AV O.OiJOOl M ).0000! a O.OOOG•:•Ol !'I 0.•)0001 ¡¡ 0,f)OOOOI 
602) :m Al 0.0025 AY 0.00001 AZ 0.00001 n Q.000>)001 ¡y 0.00001 ll 0.000001 
b0'3l CAB5 ,;x O."O''i AY 0.00,•01 AZ •).00001 !X ~.0000001 !'! O.C•l001 :I 0.000001 
004' LJSA Al l.100 AY v.n:0 AZ 0.9250 lX 0.00i9 l'i :,;JO ¡¡ o.co2 
;o~¡ ::;s¡ AX •),OA30 "' 0.0360 :.1 0.0300 a 0.0002! ¡y O.OOOIB ¡¡ 0.002: 
b06l r~FSE A':< 0.04:4 H'1' ij,(l353 HZ (¡,lj3S3 Il 0.00020 i'i r;. }1)0ta lZ 0.0015 
b·jii p;;:c1 AX 0,045~ ¡.¡y 0.0378 ~z .).03iB n ·~.·JOO'Zi 11 Q,J(j0¡4 tz 0.00255 
0>;e1 º!?DO ~1 r;.0909 AY •l.0756 AZ o.:.m rx o.ooo:; ¡y 0.00055 n 0.00510 
~V~) =!re; .AX 'J,0447 ti'f (•.0373 HZ j,,J~73 Jl 0.00026 n 1).0002~ !I •). 1J023 
>IOJ VIGAP ¡,¡ :.: Al 1.(1 A1 IJ• ll o.:0z: IY ·í.144 !l 0.1 
6111 CGL! Hl :.!.) AY :.o ¡,¡:.O :x Q,4000 !'I 0.94BB ll O.Z393 
61:1 COL" Al 1.::2 AV l.l AZ !.1 IX o.:m l'I ';.1331 ll 0.!594 
,1::; eARI ,;¡ ;.:;o :.v o.ooc.0001 ;,¡ .J.o·c·>Joo1 a 0.00001;1 n 0.000001 ¡z 0.000001 
:t~i 9AR2 Al 0.000001 ¡,¡ ).·l•l300 A¡ 0.003.:C ;¡ ú.000001 !Y 0,000001 IZ 0.000001 
;1:; ::;Le Al 0.10 A'I ·;.:g Al o.:; :x o.o;aos 1·1 0.019~1 rz o.oal5 
;11, ·me~ •i :.o4 :.; •i.v::: ¡,z 0.0;3 :1 .;.ooooos :1 0.001; u o.oo3o7 
ol7J '.'i:UfE ,;¡ i.0o '1'1 ,,,as Al •),53 IX o.:184 IV 0.177 ¡¡ ·Lm 

'" 'REll : D :: :; TQ i! 71 TO": 
«'! TREG 16 iQ :: ,, TO 79 

TF.UH ¡~i:; 7J 153 :;: -~ 18~ .l79 Tü 4q:; 510 iQ :~4 

,¡_: ~~rn: 1s4 rn ! 10 ~c:ol -J ~oq 
6Z:; :A~LE1 ::6 Hi ~:1 53~ ': 535 

::~1 C~B:...~:: ::5 ::~ 
::::-1 E~.=;rj .:.~: :.~: l6: . .\b6 .107 4ó9 :3~ S41). 473 i0_ .. 478 ~~V s~: 

---º-.-=--.;--.--

'· • · .OSA •¡ 'O l3B 1 s:: ~: ::o 
:::ti 'J!GAF 4~~ ,:,~5 .:51 46•:· !~4 40S 43~ ~~4 ~61 47~,~ll 4n 
:.111 ·::~H? .t~: .i:1 .l)t .lj¡ ~03 rn :i:b . 
,, •• :OL: ;¡; 41; ;11 42a ;:¡ 4¡a 411 412 ;13 41441~ . .¡10 

:::====================================================================== 



~-2TRUOL r'I :"si i RE'i. 1.51 SER ·, 979_ '!ME : :mn !::47:40 -

~cobr< ;e la <~•oania: COLINAS DE &UEtl ;,.;, D! C.V 

T! iLE: ºUE!ITE VE'i::ULAI\ _ROJO GOMEZ ": VERi!C' tROJü7i 
========::============================================================== 

111111111111111111111111u111 
t LBT!NG UF :r: n;ru: ~IlE l 

11111111111111111111111111 ltl 

:::3'5l ::y?~: =~= TQ :::i ::= ::::- ::r TO :43 :45 :.tb :~a 24q :5ü ~S2 TO :54 
:36/ F:~3E 256 :57 :sa 260 :ó1 z=3 TO::;:~:; :70 :Z71 ;;: :74 
~371 F;FSE ::1 :35 ::: :44 ~47 :~1 :'55 :;;s:; :bt 2b5 :71 2i'~ 
632i FH3I :7~ TJ 279 :81 282 ¡s4 7(! 282 210 :91 2~: :94 ~15 210 TO 219 
~~1i ¡:IFSI :01 :·~: 303 '.:05 JOó 3Qé ~Q 312 314 .31~ 31j 318 Jlq 
MOl P!Ps; :76 2so :s: :a; m 2lé :oo :o~ :;.; m 316 320 
64! l ::i¡p5¡ 3:: TO :z4 :::6 ::-:o :;:~ TO .1:3 .135 .:36 3:,: }jq ~40 341 íO 3H 
~~:: =·rrs1 346 347 :4s ~so::: :;: ro 357 359 360 :62 30:t 3ó4 
~4~i ?Ir:r ~~1 s~5 J:s ~34 ~:1 :::41 :45 :41 352 :ss 3ót 3ó5 
64-' j .~!?SE ~~=-- 7Q 369 37 l 372 ~74 TO :1a 380 391 :a: 324 335 396 TO 381 
é;5¡ º!?SE '91 392 :;3 :95 :;b 398 TO 402 jtJ4 405 jQ7 !f¡8 41)9 
646i ?Ir2E 36ó 370 ~7: -;;1 :a2 :2: :;·:· 394 :;1¡ '103 406 410 

. 6471 ?I?::: S~: 558 ::;e; 562 ~63 :.óó 567 :;7,) '572 574 576 S78 
648) F IP2 ! 556 557 560 561 SOA :;65 568 561 57 l 573 :;s :n 
64ll ?I?D~ :41 :~:; :se ~Hr ::a 355 :ij JOO ss:; -: :71) 
650l V!·3CA 571 TO 602 627 TO 650 
.::! ) V!SUF: .i~~ ~2: !:':: 434 
.:.~: i :------------- --- - - - -------- ------------------------
~s:.¡ iANHUSIS DE RIIHD::~ES 

b54) $-------------------------------------------C-------
: 55) ;r;;:~ESS HNA'-·rs:s 
~ 5 6) = ---------------------- ---- --------.:.-----------------
~:7) H~~;~;~!ON JE :iiRGAS ~ :1NAUZAP.5E 
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4.3.3 Usos del programa SAP-86 en el análisis de los puentes 
atirantados 

Además de haber usado el SAP-86 para obtener las propiedades 
dinámicas de las puentes, también se utilizó para el análisis de 
elementos complejos que presentaban dificultades para analizarse 
por algún procedimiento simplificado. También para optimizar el 
diseño de esos elementos era conveniente conocer la distribución 
de esfuerzos en el mismo. A continuación describiremos el uso 
del programa SAP-86 en el análisis de las coronas de loa 
apoyos en forma de A. 

a) Análisis de las coronas 

Las coronas son los elementos de acero formados por placas que 
conectan a los cables con los mástiles. Debido a los requeri
mientos de espacio para alojar a los anclajes en su interior las 
coronas tienen una forma irregular que dificulta su diseño. Se 
pueden realizar muchas tipos de simplif icacianes de la corona 
para su ánálisis, dividiéndola en figuras geométricas regulares, 
pero la dist=ibución de esfuerzos obtenida ~uede representar que 
se diseñe para una condición que se podría optimizar. 

Conociendo en forma más cercana la distribución real de esfuer-
zas en las coronas, además de que se puede optimizar su diseño, 
se puede visualizar qué detalles deben enfatizarse en el control 
de calidad durante la fabricación de las coronas. 

Debido a estos motivos se justificó modelar y analizar a las 
coronas por medio del método del elemento finito utilizando el 
programa SAP-86. Se utilizaron elementos placa para idealizar a 
las placas de acero que forman a las coronas. 

se describirá en el ca_ ~tulo de diseño, en el inciso de "Cone
xión de cables a extremo superior de la columna (corona)", la 
forma como se modeló a las coronas para su análisis y diseño, 
asi como el análisis realizado por medio del programa SAP-86. 

b) Análisis de los marcos en forma de A 

Los marcos en forma de A son los apoyos de concreto más importan
tes de. la estructura, ya que de ellos se sujetan los cables que 
suspenden a la estructura. Estos marcos de concreto reforzado 
están sometidos a solicitaciones grandes en el sentido transver
sal y longitudinal del puente, ya q~a soportan efectos de los 
cables como es el desequilibrio de tensiones por carga viv~ o 
efectos de sismo en el sentido transversal. 
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Ante la obligación de aligerar lo más posible la estructura y 
las marcas de concreto se tenía que optimizar au diseño. Para 
hacer esto se realizaron an&lisis localizando las zonas de 
esfuerzos menores y donde existen las mayores concentraciones. 

Por lo anterior se decidió analizar también los marcos princi
pales utilizando el método del elemento finito por medio del 
programa SAP-86. Se utilizaron elementos placa para idealizar a 
los muros Y elementos cubo para idealizar a las columnas del 
marco. 

En el capítulo de diseño, en el inciso de "Apoyos Principales" 
se indican los criterios de análisis y diseño utilizados, así 
como los resultados del análisis del marco utilizando el progra
ma SAP 86. 

4.4 Análisis por cargas permanenteg 

4.4.l Consideraciones generales 

El análisis por cargas permanentes de los puentes se realizó 
utilizando principalmente el programa M-Strudl. Se analizaron 
modelos en el plano y modelos en el espacio, comparando los 
datos obtenidos se verificó la concordancia de los resultados. 
En base a esto, y para simplificar, muchas de las etapas de 
análisis para cargas permanentes se realizaron salo mediante 
modelos planos. 

Las cargas permanentes que actuan sobre los puentes son de dos 
tipos: el peso propio de la estructura y ciertas tensiones 
adicionales que se aplican por etapas en los tirantes durante el 
proceso constructivo. 

Por lo anterior, el análisis de las carg.: permanentes de la 
zona atirantada de los puentes va estrechamente ligado con el 
proceso constructivo y de montaje, y hace. necesario ciertas 
consideraciones para obtener el estado final bajo cargas 
permanentes (pesa ~ropio más tensiones iniciales) de la zona 
atirantada. 

El cálculo del 
realiza de forma 
do al aplicar las 

peso propio de los elementos (carga muerta) se 
tradicional, pero sus efectos se van modifican
tensiones adicionales en los tirantes. 

Para idealizar la zona atirantada de los puentes, se calcularon 
las propiedades de los elementos en forma convencional, excepto 
para los tirantes. La rigidez de los cables varía en función de 
su longitud y del esfuerzo de tensión sobre ellos. Para tomar en 
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cuenta este efecto se calcula un parámetro denominado "módulo 
de elasticidad efectivo" (E), que es generalmente menor que el 
m6dulo Ea del acero que forma al cable. Este comportamiento no 
lineal de loe cablee obliga a realizar algunos de loe anAlieie 
superponiendo efectos por etapas. 

Por lo anterior, el estado final de fuerzas y deformaciones bajo 
carga permanente se obtiene sumando los resultados parciales de 
los análisis hechos para cada etapa del proceso constructivo. 

4.4.2 Comportamiento no lineal de la estructura 

Durante el análisis del proceso constructivo se van colocando 
por etapas las cargas sobre la estructura (losa, guarniciones, 
carpeta, etc.), y se van aplicando las tensiones adicionales en 
los tirantes del forma que la tensi6n en los.cables va aumen
tando. Los cablee colocados inicialmente con una tenei6n pequeña 
presentan una catenaria apreciable. (Ver fig. 4.4.2.l). 

WASTIL 

PARTE SUR CABLES RECllEN COLOCADOS PARTE NORTE 

Fig.4.4.2.1 

El procedimiento constructivo se detalla en el capítulo 6, aquí 
sólo aquellos aspectos necesarios para describir el proceso de 
anAlisis bajo cargas permanentes de la zona atirantada. 

Los cables se colocan primero en una parte del puente (en la 
figura la parte sur) y luego se colocan en la otra. 
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Conforme se van tensando loe cablee la gran catenaria inicial rá
pidamente va desapareciendo, pero esa recuperación de catenaria 
hace que al aplicar una fuerza relativamente pequeña al cable 
este se estire mucho. Este fenómeno implica que la rigidez 
que tiene el tirante va variando conforme se tensa el cable. 
Mientras se incremente la tensión en el tirante también se 
incrementa su rigidez al ir desapareciendo la catenaria. cuando 
ya no existe catenaria el alargamiento que sufre el cable es 
proporcional a la fuerza aplicada y queda definido por un módulo 
de elasticidad constante y que corresponde al del material que 
forma al cable. 

Para tomar en cuenta este fenómeno se calcula lo ~ue se llama 
módulo de elasticidad equivalente, del cual hablamos a detalle 
más adelante. Loe fabricantes de cablee han obtenido gráficas y 
fórmulas empL ricas para tomar en cuenta el comportamiento no 
lineal de loa tirantes antes mencionados, y que con lleva a la 
no linealidad de la estructura (ver fig. 4.4.2.2). 

cuando se trata de cables cortos sometidos a tensiones importan
tes la catenaria es pequeña, pero cu¿ do se trata de cables lar
gos o sometidos a esfuerzos de tensión muy bajos el comportamien
to no lineal de loe cablee se acentúa. 

En nuestro caso, loe cablee son relativamente cortos, pero duran
te las primeras etapas del proceso constructivo los esfuerzos a 
que se ven sometidos son muy bajos, por lo que su módulo de elas
ticidad equivalente es también muy bajo, haciendo a estos elemen
tos altamente deformables, y por lo tanto a la estructura. 

Por lo anterior, para efectos de análisis se tiene al inicio un 
sistema muy deformable, pero conforme la tensión en loe cables 
va aumentando también se incrementa su módulo de elasticidad 
efectivo, y con ello la rigidez de la estructura. 

4. 4. 3 Tensiones adicionales en la estructura 

como ya se mencionó, conforme se van colocando las cargas sobre 
la estructura, también se van aplicando fuerzas adicionales en 
los tirantes. 

Estas tensiones adicionales tienen dos objetivos: 

l. Disminuir y uniformar los elementos mecánicos por carga 
muerta para que sumados a los de car~a viva se obtenga un 
estado de esfuerzos más conveniente. 



claro horizontaÍ 

esfuerzo de tension en el cable 

º·75 '----·-=s'=-o-----,.-,oo--,o,-------,,,5'-o----20'-o-----,-25'-o---"--;,Jo11 

t (111) 

MODULO JE ELASTICIDAD EFECTIVO E EN TERtvllf\JOS 
DEL CLARO HORIZOf,ITAL Y DEL ESFURZO DE TEf'.JSIOf'J 

D~ EL TIRAf\JTE FORMULA DE ( ERNST ) 

Fig.4.4. 2.2. 
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2. Eliminar la deformación 
manteniendo el perfil 
tolerancia aceptable. 

provocada por la carga muerta 
teórico del puente dentro de una 

Se pueden obtener l~e elementos mecánicos que ee deseen sobre la 
trabes princip2_es de la zona atirantada aplicando tensiones 
calculadas en loa tirantes. Las trabes se encuentran trabajando 
principalmente a f lexocompreeión; y aunque poco podemos hacer 
por modificar la fuerza axial si podemos optimizar con cierta 
facilidad loe momentos y cortantes por cargas permanentes (carga 
muerta mas tensiones adicionales) a lo largo de las vigas. 

Si además se controla la deformación de las trabes llegando 
sensiblemente al perfil de proyecto se puede obtener un estado 
de elementos mecánicos más parecido al de tina viga continua con 
apoyas a cada 7 m, aprox., que ea la distancia promedio entre 
los tirantes que soportan a la viga longitudinal; lo anterior 
mejoraría la condición de la trabe para cuando se presente la 
carga viva disminuyendo loe elementos mecánicos máximos. 

Sin embargo, el estado de esfuerzos de una viga continua no es 
necesariamente la condición óptima para las trabes principales 
del puente. Si se observa como es la distribución de elementos 
mecánicos por carga viva en loe vigas longitudinales, se conclui
rá que no es precisamente una distribución uniforme de momentos 
positivos y negativos la que conviene. Los momentos más importan
tes por carga viva se encuentran en la zona cercana al mástil y 
son negativos, de modo que si por carga permanente se logra 
tener un momento positivo en ésa zona, aunque sea pequeño, la 
combinación de elementos mecánicos resultará más pequeña. 

En las demás zonas de la trabe no se da ~na concentración tan 
marcada de elementos mecánicos por carga viva, de hecho, según 
la envolvente existen momentos y cortantes tan grandes tanto 
positivos como negativos. Por lo anterior la principal optimi
zación en el diseño se logra en la zona cercana al apoyo de 
concreto. 

Todo lo anterior lo enfatizaremos en los diagramas que se mues
tran al final del capitulo. 

Las tensiones se aplican en dos etapas, cada una dividida en 3 
fases. 

La primera etapa de tensado se inicia después de que se ha 
colado la losa sobre el puente (excepto en el tramo central) y 
se han colocado los tirantes. Tiene como finalidad sustituir los 
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puntales sobre los que se apoya provisionalmente la estructura, 
por los tirantes, que constituirán los soportes definitivos. Las 
tensiones se calculan de forma que se libere de carga a los pun
tales para irles retirando conforme se van tensando los cables, 
sin provocar nunca un desequilibrio para el mástil y sin alterar 
el perfil existente del puente. 

Loe cables 
simultánea, 
se i.ndica en 

se tensan por pares, 1 a cada lado del mástil en forma 
definiendo asi las 3 fases de la primera etapa, como 
la fig. 4.4.3.1. 

Las 3 fases de la primera etapa se pueden aplicar primero en 
una parte del puente (parte sur p.e.) y luego en la parte Norte 
si es que la cantidad de equipo no permite hacerlo en forma 
simultánea (ver fig. 4.4.3.1.) 

Una vez realizada la primera etapa de tensado y se han retirado 
todos los puntales, la estructura se encuentra totalmente sopor
tada por los tirantes y los marcos de concreto, presentando el 
perfil del proyecto. Después se cuela la losa en el tramo cen
tral y las guarn~ciones (y deflectoree, en su caso en toda la 
zona atirantada del puente. La estructura ahora se deforma un 
poco debido a la carga colocada. 

A continuación se procede a la segunda etapa de tensado, la cual 
tiene como finalidad• corregir la deformaci6n de la estructura 
debida a las cargas antes colocadas (losa central, guarniciones 
y deflectoree), provocar una contraflecha que equilibre la defor
maci6n de las cargas que posteriormente se aplicarán, y producir 
un estado de esfuerzos bajo carga permanente más conveniente 
para cuando se presente la carga viva. 

Como ya se indicó, los cables deben tensarse por pares, uno a 
cada lado del mástil en forma simultánea, pudiéndose realizar 
primero el tensado de la parte sur y luego la parte norte. 
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ll FASE· 

(LADO 5UR.J 

Z.t P'ASE 
(LADO SUR) 

'IS! P'ABE 
(L.AOO SURJ 

Como puede 
de tensado, 

FASES DE LA 12 ETAPA DE TENSADO \ES EL MISMO PROCESO PARA EL LADO NORTE) 

CABLE.IS A TEHSAft 

//< 
CABLE! SIN COLOCAR//// ) // / 

/ / / 
/ / I 

Fig.4.4.3.1 

preverse, también aerAn 3 las fases de la 2a. etapa 
(ver fig. 4.4.3.2). 

Las tensiones de la 2a. etapa se calculan de forma que al final 
de todas las etapas de carga se tenga el perfil de proyecto, 
siendo las fuerzas en los cablee lo más uniforme posibles y 
cuidando de no provocar al mástil un desequilibrio de fuerzas 
importantes. 
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FASES D[ l.A Zll ETAPA DE TENSADO 

Fig.4.4.3.2 

Terminada la 2a. etapa de tensado la estructura presenta una 
contraf lecha que se corregirá cuando se coloque la carpeta y los 
parapetos, para que finalmente el puente quede en el perfil del 
proyecto y los mástiles aproximadamente verticales. 

4. 4. 4 Obtenci6n de las tensiones iniciales y finales del puente 

El procedimiento de obtención de las tensiones iniciales y fina
les del puente está totalmente ligado con el proceso constructi
vo y de montaje de la zona atirantada del puente, por lo que pri
mero describiremos brevemente cual es la secuencia de colocación 
de cargas y tensados, para después pasar a la parte analítica 
del proceso. 
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a) Primero, se monta la estructura metálica sobre puntales 
presentando el perfil de proyecto. 

b) se cuela la losa, excepto en la parte central doblemente 
articulada. 

c) se colocan los cables, presentándolos solamente y tensán
dolos con una fuerza muy pequeña. 

d) Se realizan las 3 fases de la la. etapa de tensado, susti
tuyendo loe soportes provisionales por loe tirantes y de
jando a la estructura es el mismo f 'rfil inicial de 
proyecto. 

e) Se cuela la losa de la parte central del puente y las 
guarniciones de toda la estructura. 

f) se realizan las 3 fases de la 2a. etapa de tensado, provo
cando una contraflecha a la estructura que se corregirá 
con la aplicación de las cargas restantes. 

g) Se coloca la carpeta y el parapeto. Al finalizar esta 
etapa la estructura presenta el perfil de proyecto y loe 
mástiles se encuentran practicamente verticales. 

El procedimiento constructivo del puente y su zona atirantada se 
detallan en el capítulo 6. 

4.4.4.1 Procedimiento de cálculo de la la. etapa de tensado 

El objetivo de la primera etapa de tensado es el de sustituir a 
los soportes provisionales por los cables, manteniendo el perfil 
de proyecto del puente y sin provocar un desequilibrio importan
te para los mástiles. Por lo anterior se deduce que las fuerzas 
que se apliquen a los tirantes deben ser tales que apenas libe
ren de carga al puntal, pero sin provocar que las trabes princi
pales (estructura) se deformen hacia arriba. Las fuerzas deben 
despegar apenas unos milímetros a las trabes principales del 
apuntalamiento. 

como la estructura 
dientes entre si por 
puede eimplif icar el 
las partes del puente, 

se encuentra dividida en 2 partee indepen
la pieza central doblemente articulada, se 
procedimiento trabajando sólo con una de 

(ver fig. 4.4.4.1). 
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Fig. 4.4.4.1 

En lo sucesivo trabajaremos con la parte sur del puente para 
explicar la obtención de las tensiones para la la. etapa de 
tensado. 

Primero se obtienen las descargas que provocan la estructura de 
acero y la losa sobre puntales y sobre los apoyos de concreto, 
analizando una viga continua con carga uniformemente distribuÍda 
en donde cada soporte será un puntal 6 un apoyo de concreto (ver 
fig. 4.4.4.2). 

PAftTIE BUft D- MAITIL 

y t 

f ftA Y f ftCY 

'[ST UCTUftA DI! ACEftO Y LOSA 

P POR l!STftUCTUftA DE ACERO DI!: LA 
PIEZA CE.NTftAL. 

i. 

1 

1 

f .. v i 
Fig. 4.4.4. 2 

En la fig. 4.4.4.2 cada puntal está reprea~tado por un soporte 
( B, e, E, F, y G) . Los soportes A y B representan al apoyo de la 
trabe longitudinal sobre el marco de concreto. Los cables se en
cuentran colocados, pero sin tensión apreciable, por lo que aún 
no existe algún desequilibrio en el extremo superior del mástil. 
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Las tensiones que se apliquen en las cables deberán eliminar a 
la reacción en los puntales, pero sin provocar una reacción nega
tiva, que significaría que estamos levantando la trabe. 

Como se puede ver, la posición ideal d~ los troqueles es bajo el 
punto donde se ha colocado al cable, ya que esto hace correspon
der exactamente a lo teórico con lo real; además esto proporcio
na un mayor control durante los tensados ya que se puede verifi
car con facilidad el momento en que se ha descargado al puntal y 
también se puede controlar con mayor precisión el perfil del 
puente. 

la. fase de la la. etapa de tensado 

Por razones constructivas se comenzó tensando primero los cables 
mAs cercanos al mAstil (C-C y e-o en la fig. 4.4.4.2). La proyec
ción vertical de las tensiones en esos cables debe equilibrar a 
las reacciones en los puntales adyacentes a ellos (C y E en la 
fig. anterior). Como se puede ver, dado que loe claros entre ca
blee son semejantes a ambos lados del ~Astil el desequilibrio 
que se ocasiona por las tensiones en el extremo del m4stil es 
pequeño, siempre que los dos cables se tensen en forma simultá
nea. 

En la fig. 4.4.4.3 se ilustra este proceso. 

Flg. 4. 4.4. 3 

Los ángulos 0<1 y o.c:z.. son semejantes. 

L s reacciones Rey y Rey son semejantes. 
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Por lo anterior Te y TE, que son lae tens~ones a aplicar en loe 
cablee C y E en forma simultánea también son semejantes. 

1).. ______ ,Rcy=Tc.senciU; Te= ~e~~1 

En la ecuación 1 "e iguala a la reacción en el puntal e con la 
proyección vertical de la tensión en el cable e (que es la 
incógnita). Lo mismo se hace con el cable E. 

Una vez obtenidas las tensiones en los cables se analizanlos 
efectos de las componentes de las tensiones. 

Las componentes verticales sobre el tablero eliminarán las 
descargas sobre los puntales, las componentes verticales sobre 
el m&etil se convertirán en carga axial para 'loa mástiles. 

Los componentes horizontales sobre el tablero se convierten en 
fuerzas axiales (de sentidos contrarios) para las trabes princi
pales, las componentes horizontales sobre el mástil (también de 
sentidos contrarios) se convierten en cortantes para la columna. 
Este cortante debe ser pequeño para no provocar un momento 
grande en la base de la columna , y un desplazamiento asociado en 
el extremo superior del mAstil. 

Al finalizar esta fase ee tiene a la eetr~ctura en la siguiente 
condición: Dos cablee con tensiones def inidae, el mástil con un 

pequeño desplazamiento en su extremo, loa puntales adyacentes a 
los primeros cables descargados y las trabes principales del 
puente presentando el. perfil. de proyecto. (Ver fig. 4.4.4.4) Ya 
que se han terminado de tensar los cables de la la. fase se 
retiran los puntales adyacentes o se bajan lo suficiente para 
evitar que la estructura vuelva a apoyarse en ellos. 

ROY •DY •FY 
Fig.4.4.4.4 
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2a. fase de la la. etapa de tensado 

Ahora se tienen que calcular las fuer¡~s para el siguiente par 
de cables. El procedimiento a seguir es similar que el utilizado 
para la la. fase. 

La proyección vertical de la tensión de loe cablee B y F debe 
equilibrar la reacción en loe puntales B y F. Igual que en el 
caso anterior, la inclinación de los dos tirantes es semejante, 
lo mismo que las descargas para loe puntales B y F, por lo que 
las fuerzas de tensión resultan similares. 

RBy TB X 

La ecuación 2 iguala la proyección vertical de la tensión en el 
cable B con la descarga sobre el puntal B. 

Loe efectos de aplicar Las tensiones de loe cablee B y F sobre 
la eetructura de la fig. 4.4.4.4 se indican a continuación. Para 
valuar dichos efectos hay algunas consideraciones que se deben 
hacer. 

Por el momento no se ha hablado nada acerca del comportamiento 
no lineal de loa cables ya que hasta ahora solo se ha necesitado 
hacer equilibrio de fuerzas y realizar análisis en una estruc
tura de rigidez conocida y constante. 

Como ya se indicó, la rigidez de un tirante depende de su lon
gitud y del esfuerzo de tensión sobre el misma. La tensión 
durante la primera etapa de tensado produce esfuerzos muy peque
ños en los cablee, debido a esto la rigidez de la estructura es 
menor que la que tendrá ya con todas las cargas colocadas. 

Al parAmetro que toma en cuenta la variación en la rigidez del 
tirante se le denomina "módulo de elasticidad efectivo", que ea 
siempre menor o igual que el módulo de elasticidad Ea del acero 
que forma al torón. El módulo de elasticidad efectivo estA dado 
por la expresión de la fig. 4.4.4.5. 



Fig. 4.4.4.5 
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E 
Ea 

I+ 

Donde: 

Eo a Módulo de elasticidad 
del acero del cable 

L = Longitud del cable 
L = Proyección horizontal 

de L = L cae cC 
S Peso específico del 

cable 
..J.. = Esfuerzo en el cable 

Durante la primera etapa de tensado los esfuerzos sobre los 
cables son tan pequeños que los módulos de elasticidad efectivos 
calculados para algunos cables son hasta del 70% del módulo E

0 
del acero que forma a los cables. 

Los 
la 

efectos de 
estructura de 

aplicar las tensiones de los cables B y F sobre 
la fig. 4.4.4.4. oe indican en la fig. 4.4.4.6. 

Estos efectos se deben sumar al estado final anterior, y son 
principalmente: 

El pequeño desequilibrio de componentes horizontales provoca 
desplazamiento horizontal del mástil, este desplazamiento hace 
que las tensiones en los cables anteriores varién, disminuyendo 
en el cable ubicado del lado hacia donde fue el desplazamiento y 
aumentando en el cable del lado contrario. 

Este desplazamiento y el cortante interno generado en la columna 
deben sumarse algebraicamente con los del estado anterior. Se 
debe cuidar que loa desplazamientos sumados en el mástil no 
provoquen uno excesivo. 

En el tablero prácticamente no hay cambios, los componentes ver
ticales de las tensiones no producen deformaciones en las trabes 
o efectos e·n los cables existentes, dado que solo equilibraron 
la descarga sobre los puntuales. 
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Las componentes verticales en el mástil se sumarán a las anterio
res incrementando la carga axial de compresi6n en la columna. 

Las nuevas componentes horizontales se sumarán a las anteriores 
incrementando también la fuerza axial de c~mpresi6n en las tra
bes longitudinales. 

_____ SE PROVOCA UN DESPLAZAMIENTO EN LA COL. 
POR EL DE8fQUILIBIUO DECOWPOHENTES HOPUZOHTALES. SE AFLOJA UN POCO 

EL CABL.E· C 
SE/TENSA MAS EL CABLE-E: 

~ ~ 
~ ;:i, __0:• ------L.l--

- - t ~-;;;S~ LOS PUNTALES 8 Y P' r 

/. 

DESPLAZAMIENTO ACUMULADO 
EN EL MASTIL. 

~ 

1 

i 
1 

TODO• ESTOS E,ECTOS SOBRE LA .STNUC'TUftA 
IE: SUNAN AL ISTADOANTl!ftlOft. 
(pta. 4AAA) 

Flo.4.4.4.6 

CABLE QU! AUN NO /i 

~,/--~ 
/ ...... 

// 
/ 

'ESTADO FINAL Dl!SPUEI DE LA l! 
P'AIE., 

FiQ. 4.4.4.7 

En la fig. 4.4.4.7 ee muestra el estado final de la estructura 
después de la 2a. fase de la 1a.etapa de tensado. En esa figura 
d 2 es el desplazamiento acumulado en la columna luego de la 
aplicación de la la. y 2a. fases de tensado, T 8 y TF son las 
tensiones recien aplicadas en loe cables B y F, Te' y TE' son 
las tensiones modificadas (redistribuidas) en loe cables e y E. 
Se han retirado los puntuales B y F, y sólo queda un puntual por 
descargarse (G). 

Como puede verse, cada vez que se tensa el siguiente par de ca
bles, los anteriormente tensados sufren una variación en su ten
sión que depende de las deformaciones del mástil y del tablero 
producidas por las fuerzas que se aplican en ese momento. 

A esas tensiones que han sufrido variación despues del tensado 
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de otros cables o de la aplicaci6n.de cargas sobre el puente se 
les denomina "Tensiones redistribuidas". 

Ja. Fase de la la. etaoa de tensado 

El proceso de obtención de tensiones para la Ja. fase de la la. 
etapa de tensado es igual que el indicado para las dos fases 
anteriores. Se calcula la tensión de forma que su proyección 
vertical equili·bre a la descarga sobre el último puntal que 
queda, como puede verse esta 3a. fase presenta una ventaja, es 
solo una tensión en el cable extremo la que ésta determinada por 
la descarga en el puntal por lo que podemos definir la otra 
tensión (para el otro cable éxtremo) a nuestra conveniencia. 
(Ver fig. 4.4.4.8). 

TA se propone de forma 
se ca\cula poro eliminar RGy 

conveniente 

FIQ. 4.4.4.8 

Como puede verse en la fig. 4.4.4.8. la tensi6n en el cable G 
debe ser tal que su proyecci6n vertical equilibre a la descarga 
en el puntual G. Podemos proponer la tensión en el cable A para 
satisfacer las siguientes condiciones: 

La tensión TA debe ser similar a la del cable G (TG) 
La tensión TA debe proporcionar un esfuerzo de tensión en 
el cable tal que el m6dulo de elasticidad equivalente 
para ese cable sea grande (muy cercano al módulo E 0 del 
acero que forma al cable). 
En caso 
desplace 
puente. 

de ser conveniente la tez1~i6n TA seri tal que 
a la columna hacia fuera de la parte central del 

El primero y el tercer punto van ligados, ya que si la componen
te horizontal de la fuerza TA es mayor que la de la fuerza TG 
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el ~áetil se desplazará hacia la parte exterior del puente. 

Los efectos de la carga muerta siempre tienden a desplazar la co
lumna hacia el centro del puente, por lo que siempre será conve
niente que la columna quede por efecto de las tensiones adiciona
les cargada hacia la parte exterior del puente. Además, la carga 
viva sobre el puente también tiende principalmente a desplazar 
la columna hacia la parte central del puente. 

En lo que respecta al proceso de análisis, este es igual que el 
indicado para la segunda fase. 

También se tienen que aplicar las tensiones de la Ja. fase a una 
estructura altamente deformable para ver los efectos causados y 
sumarlos a loe del estado final anterior. 

Nqevamente se 
lentes en los 
etapa anterior, 

deben calcular loe m6duloe de elasticidad equiva
cables, ahora con las tensiones finales de la 

para obtener la nueva rigidez de la eStructura. 

Como al inicio de cada f aee el cable tiene una cierta tensión y 
al final de la fase tiene otra, su m6dulo de elasticidad cambia 
durante esa fase, por lo que para el análisis de la estructura 
se tiene que trabajar con una rigidez promec o entre aquella que 
se tiene al inicio de la f aee y aquella que se obtiene al final 
de la misma. 

Loe efectos 
resumidos en 

Se atio·an un 

cables 

de aplicar las tensiones de la 3a. 
la fig. 4.4.4.9. 

fase se indican 

<---------El de1eQu1ltbrio de componentes horizontales 

ocos1ona un desplazamiento de 1 mos1 il 

Cables ue se ten~an mas 

Todos e5tos efectos ·1'e 

't.. !uman o1 estado final 

anterior 

......<:...---"---_,__--n----'-----'...._-~ - _I 
~ 1 
~~ 

--ª--
t Se descargo el puntal G 

FIG. 4.4.4.9 



Superponiendo estos 
estructura tenemos 
(Ver fig. 4.4.4.10). 
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efectos c_on, __ el: estado fin al anterior de la 
el estado final de la la. etapa de tensado. 

~-

1 

masttl 

Estado final de la 3a.fase 

......-"~~-'-~~~~-fr-~~~~--''--~__,.-~ 

Yo no existen punJa les b910 el puente 

FIG. 4.4.4.10 

De la fig. 4.4.4.10. puede observarse que: 

El mástil finalizó la primera etapa de tensado con un desplaza
miento, que es igual a la suma de los desplazamientos parciales 
de cada fase. Este desplazamiento va acompañado de un cortante 
para la columna y un momento en su base. 

Ya no existe ningún puntal bajo el puente y la estructura está 
totalmente suspendida en los tirantes. 

Al ir 
final 

sustituyendo durante cada fase puntales 
de la la. etapa la estructura presenta 

por cablee al 
sensiblemente el 

perfil de proyecto. 

Las tensiones en 
variación, por lo 
son redistribuidas. 

loe 
que 

cables B,C,E y F han 
las tensiones T 8 ", 

sufrido una nueva 
Te'"' TE"' y TF"' 

Loe cablee B 
cables A y G, 
más. 

y e se aflojar6n al aplicar las tensiones en loe 
mientras que los cables E y F se tensaron un poco 

Como las tensiones en los tirantes A y G fueron las últimas en 
ser aplicadas estas no sufren ningún tipo de redistribución. 
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Estado final de la la. etapa de tensado 

Al finalizar la primera etapa de tensado del puente en ambos 
lados (lado norte y lado sur) se tiene a la estructura total
mente suspendida en los tirantes, con unas ciertas tensiones 
conocidas (por lo tanto la rigidez de la estructura también es 
conocida) y presentando aproximadamente el perfil proyectado. 
(Ver. fig. 4.4.4.11). 

Ten1lona1 conoclda11 
In lo• cable• 

d ...... 
Trabe principal con el 
perfil 01 prorecto. 

Fig.4.4.4.11. 

I ...... 
E atado rlncl de la 1a. etapa 
de 1et11GdO. 

Los mástiles presentarán una pequeña deformación, (generalmente 
hacia afuera del centro del puente). 

Luego se aplic•n las cargas siguientes (losa en la parte central 
guarniciones -y deflector- a todo lo largo del puente). su 

efecto se suma al estado final de la primera etapa de tensado 
para llegar a un estado de fuerzas y geometría superpuesto. Al 
aplicar las cargas la tensión en los tirantes se incrementa y la 
estructura se deforma (fig. 4.4.4.12). Para calcular los efectos 
(principalmente deformaciones) de las nuevas cargas se calcula 
una rigidez promedio entre aquella que se tenía en el estado 
final de la la. etapa de tensado y la que se obtiene con las 
nuevas tensiones incrementadas en los cables. Después de esta se 
aplica la 2a. etapa de tensado. 

Ehctoa ese aplicar la 
laul central ? Jm 9uarniC'lon11 

Fig. 4.4.4.12 
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En la 
carga e 
e atado 

fig. 4.4.4.12 se muestran los 
restantes sobre la estructura, 

final de la la. etapa de tensado. 

efectos de aplicar las 
los cuales se sumarán al 

Los mástiles se deforman hacia el centro del claro,la trabe se 
fecha hacia abajo en la parte central y hacia arriba en los 
claras laterales, los cables sufren un incremento en su tensión. 

4.4.4.2. Procedimiento de cálculo de la 2a. etapa de tensado 

El objetivo de la 2a. etapa de tensado es provocar una deforma
ción que contrarreste la producida por las cargas que se apli
quen a la estructura despues de la la. etapa de tensado y 
uniformizar los efectos de la carga permanente ~ fin de dismi
nuir los elementos mecánicos producto de carga muerta más carga 
viva. 

Al aplicar tensio::es a la estructura para disminuir la deforma
ci6n provocada por la carga muerta los elementos mecánicos por 
cargas permanentes se disminuyen en las zonas donde antes se 
concentraban, uniformizándose en general a lo largo de toda la 
viga, lo cual a la hora de sumar los elementos mecánicos de 
cargas permanentes con los de carga viva resulta ventajoso. 

Para calcular las tensiones a aplicarse en la segunda etapa de 
tensado se analiza que combinaci6n de tensiones en los tirantes 
equilibra a la deformación provocada por lae cargas aplicadas 
sobre las trabes principales, y cuales son sus efectos (elemen
tos mecánicos) en la viga. Para hacer lo anterior se plantea un 
sistema de ecuaciones en el que las inc6gnitae son las tensiones 
a aplicarse y los coeficientes. las deformaciones producidas por 
cada fuerza o carga sobre la estructura. 

Las deformaciones 
nales son: 

a corregirse por medio de tensiones adicio-

a) (dl) Deformación producto de la aplicación de la losa cen
tral, guarniciones y deflectores a todo lo largo del 
puente. (Ver fig. 4.4.4.13). 

b) (d2) Deformación producto de la aplicación de la carpeta, el 
parapeto y loe acabados. (Ver fig. 4.4.4.14). 

dio d1p 

Cabtu 

1' 

--~- - - -¡- --.----.- - --¡-d,. 
d,. d,0 d,. du d11 

FiQ.4.4.4.13 DEFORMACIONES POR LOSA CENTRAL, GUARNICION Y DEFLECTOR. 
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dz, 

Flg. 4-.4-4.14 DEFORMACIONES POR CARPETA Y PARAPETO. 

En las figuras anteriores: 
d 1 a es la deformación por 
en el punto (a) de la viga. 
dlb es la deformación por 
en el punto (b) de la viga. 
d 2 a es la deformación por 
punto (a) de la viga. 
d 2 b es la deformación por 
punto (b) de la viga. 

La deformación total a corregir 
f ig. 4. 4. 4. 15 ) . 

la 

la 

la 

la 

losa central 

losa central 

carpeta y el 

carpeta y el 

serli d3 

d,. 

y guarniciones 

y guarniciones 

p?.rapeto en el 

parapeto en el 

d1 + d2 (Ver 

Fig.4.4.4.15 DEFORMACION TOTAL A CORREGIR. 

Por ser totalmente simétrico el puente y su pieza central doble
mente articulada podemos trabajar con la mitad de la estructura. 

Para visualizar los efectos que provoca el aplicar tensiones en 
los cables, aplicaremos tensiones unitarias en cada uno de loe 
cables y registraremos lo que produce cada una en la estruc
tura. (Ver de la fig. 4.4.4.15 a la 4.4.4.21). 

En las figuras anteriores se ha utilizado la siguiente nomencla
tura. (Ver fig. 4.4.4.22). 

-' 

( ~·. 
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dAa es la deformación en el punto (a) por tensar con una 
fuerza unitaria el cable A. 
dAb es la deformación en el punto (b) por tensar con una 
fuerza unitaria el cable A. 
dBa es la deformación en el punto (a) por tensar con una 
fuerza unitaria el cable B • 

Para calcular loe efectos de las tensiones unitarias anterior
mente indicados se debe tomar en cuenta que al haber aplicado la 
carga de la losa central y las guarniciones la tensión en los 
ca~les se incremento provocando con ello una nueva rioidez de la 
estructura, y suponiendo el valor aproximado de las tensiones a 
aplicarse se puede estimar el valor de la rigidez que tendrá la 
estruc~ura una vez que se hayan tensado los tirantes. El calculo 
de los efectos de las tensiones unitarias se hace con una rigi
dez promedio entre las antes mencionadas. 

Antes de la 2a. etapa de tensado el valor del esfuerzo de ten
sión sobre los cables es suficientemente grande como para que el 
módulo de elasticidad equivalente de loe tirantes sea muy cerca
no a su valor máximo y que es el del módulo E

0 
del acero que 

forma a los toronee. 

Ahora el problema consiste en encontrar la combinación de tensio
nes necesarias para que se logre contrarrestar la deformación 
total (d 3 ) en cada punto, tomando en cuenta que al tensar cada 
cable existe una variación de tensión en loa demAe con ~a corres
pondiente deformación asociada. El problema podría sc~ucionarse 
por tanteos, pero también definiendo un sistema de ecuaciones 
simultánea5 cuyos coef icientee son las deformaciones para cada 
punto y sus incógnitas, loe valores de las tensiones a aplicar
se. De esta forma se obtiene una ecuación de deformación para 
cada punto sobre la viga longitudinal. Conviene que esos puntos 
sean lugares perfectamente definidos en la estructura y que 
representen algún interés particular, por ello se eligieron los 
puntos a los cuales llegan loe cablea. 

como se indicó en las figuras, tenemos 6 puntos de interés sobre 
la viga longitudinal (a,b,c,e,f,y g). El punto a se encuentra 
muy cercano al apoyo de concreto que toma tensión, por lo que 
todas las deformaciones que podemos obtener en ese punto son 
demasiado pequeñas, por ello anularemos su ecuación y formaremos 
las de los otros 5 puntos. 

La ecuación 
suma de las 

de deformación para el punto B queda co~o sigue (la 
deformación debe dar cero en ese y todos los puntos) 

d. Total DeforMOc:lbnu 1n 11 ~nto e p« la aptlcaclon d• la• l.n1lonu 1n la1 oabln 
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Fig.4.4.4.16 

TENSANDO CABLE A 

Cabl11 ~ H aflo'an 

e bl• al u• •• o llco 
la ten1ian 

DHolazami1nto O• lo columna. 

Cables que 11 retentan autamaticam1nl1 

t t t 
011plozomi1nto1 di /a trabe 

Flg. 4.4.4.22 



161 

En la ecuación anterior se tienen 6 incógnitas (X 1 , x2 , 
x3 ,. x4 , x5 y K 5 ) que son los valores de las tena iones a 
aplicarse en la ·estructura para que la deformación final sea 
cero. Teóricamente que la suma de las deformaciones de cero 
implica mantener a la estructura con el perfil de proyecto. 

incógnitas· x1 , x 2 , etc. son loe valores por los cuales 
deben multiplicar los efectos de las tensiones unitarias para 

Las 
se 
que anulen a la deformación total (d 3 ¡. Por ello d 3 se debe 
sumar on la defo~mación que provoca en el mismo punto cada 
tensión aplicada. x 1 , x2 , x3 , etc. representan en la reali
dad las tensiones que deben aplicarse a la.estructura en la 2a. 
etapa de tensado. 

x 1 multiplicará a los efectos de aplicar una tensión unitaria 
en el cable A y representa la tensión a aplicarse en la reali
dad. 

x 2 multiplicará 
en el cable B 
cable. 

a los efectos de aplicar una tansión unitaria 
y representa la tensión real a aplicarse en ese 

Procediendo en la 
viga longitudinal el 

misma forma para los otros 4 puntos sobre la 
sistema de ecuaciones queda como sigue: 

Punto b= d3b +d•• X•+ debXZ + dc•X• + do•X• + dE•X• +dfbx·. 'o 

Punto e= d~c + dAc X1 + decX2 + dccXs + doc X4 + dEc X5 + dFc Xs =O 

Punto e= d!!• +dA• XI+ darX2 + dceXl + doeX4 + dE•X~ + dFe Xs =O 

Punto 1 = d5! + dAI X1 + de• Xz +del X• + dDI X•+ dEI X• + dFf X• = o 

Punto g = d>o 1 d•o X1 + deo X<+ áco X• + doo X•+ dEo X•+ dFo X• ' O 

Se trata de un sistema de 5 ecuaciones con 6 incógnitas, por lo 
que para resolverlo tenemos que proponer una de las incógnitas 
para obtener un sistema de 5 x S. 

Se puede proponer cualquiera de las incógnitas, aunque conviene 
proponer aquella cuyo valor de tensión nos interesa más. 

Del cable 
tura, ya 
controla 

A 

que 
casi 

depende gran parte de la estabilidad de la estruc
ese cable es el que llega al muerto de anclaje, 
totalmente la verticalidad del mástil y la flecha 
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del claro central del puente. Es el cable más eficiente para 
controlar la deformación de la estructura y el que_.m&s·0·reciente 
el incremento de carga ante el paso de la carga viva. o la c~loca
ci6n de carga muerta adicional. como se ve, conviene ·'proponer la 
tensión del cable A. 

En cuanto al valor de tensión que se propone podemos decir lo 
siguiente: 

El cable A es el s~e tiene el mayor número de torones, y por lo 
tanto la mayor área de acero (para poder tomar loe efectos de la 
fatiga como se indica en el inciso "Diseño de cables"). Conviene 
que ese cable trabaje con un esfuerzo igual o mayor que 2000 
kg/cm 2 debido a que así se provoca una rigidez grande en el 
tirante, lo cual es benéfico por loe efectos indicados en el 
párrafo anterior, pero no conviene que el esfuerzo de tensión en 
ese tirante pase los 4500 kg/cm 2 ya que un esfuerzo permanente 
alto disminuye la resistencia a la fatiga. 

En base a lo anterior se propone la tensión en el tirante A. Con 
una de las incógnitas definida se soluciona el sistema de ecua
ciones. Loe valoree que arroje la solución de el sistema de 
ecuaciones determinarán si la propuesta se puede tomar como 
buena, esto depende de lo siguiente: 

Si con el valor propuesto de la tensión en el .cable A, la solu
ción del sistema de ecuaciones arroja únicamente valores de 
tensión (signo positivo), esta opción podrá tomarse como buena, 
siempre y cuando otro valor propuesto no represente una mejor 
solución. 

Una mejor opción podría ser aquella que además de cumplir con 
los requisitos anteriores, tambián cumpla con lo ~iguiente, que 
no provoque un desplazamiento grande en el mástil o que el 
desplazamiento generado sea hacia afuera de la parte central del 
puente, y además que proporcione valores de tensión fáciles de 
aplicar (uniformes y mayores de 5 ton, por ejemplo). 

En caso de que el sistema de ecuaciones genere una solución con 
valores de diferentes signos implica que algunos cables se tie
nen que destensar o aflojar, lo cual es físicamente posible, 
pero no es práctico, ya que es mucho más sencillo tensar que 
destensar un cable, por lo que dicha opción se deberá desechar. 

Finalmente en caso de existir varias opciones buenas de combi
naciones de tensiones para los cables, se compararán sus dia
gramas de momentos para elegir una de esas opciones. En realidad 
los diagramas de momentos serán muy parecidos. 
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Una vez que se tienen los valores de las tensiones (incógnitas) 
x 1 , x 2 , x 3 , etc. se multiplican por los efectos de su 
tensión unitaria correspondiente. Por ejemplo los efectos que 
indicamos en la fig. 4.4.4.16 se multiplicarán por x 1 , los 
efectos de la fig. 4.4.4.17 se multiplicarán por x 2 , y así 
cada una. 

Los efectos de las tensiones unitarias multiplicados por su 
valor X se deben ir sumando al estado de la etapa anterior, para 
cada una de las fases ya definidas de la 2a. etapa de tensado y 
así ir obteniendo loa estados parciales después de cada fase. 
(Ver de la fig. 4.4.4.23 a la 4.4.4.25) 

Como ya indicamos, en la primera fase se tensan en forma 
simultánea los cables más cercanos al mástil, en la segunda fase 
se tensan los cables intermedios y finalmente los cables más 
alejados del mástil. El proceso puede llevarse a cabo primero en 
el lado sur del puente y luego en el lado norte (o viceversa). 

1 

~c.oU°'"'º°" º""""""o 

EFECTOS COMBINADOS DE APLICAR LAS TENSIONES 
AOICIONALES DE LA Ira FASE: ( Z do ETAPAJ 

ESTADO flNAL DE LA. ETAPA ANTERIOR 
DESPUES DE COLOCAR LOSA CENTRAL. Y 
8UARHICION. 

POCO 
1 A COftftltQIRSE. 
1 

ESTADO FINAL DESPUES DE LA 1 ra. FAS!. ( z da. tr ... PA) 

Flg. 4.4.4.23 
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t~
.2•.T.Al>OET;'P~AIL DESPUESJ_DE L¿f/A lro FASE ~"""'EF_ECTos COWBIHAOOI DE APLICAR LAS TENSIONES 

.,. ,.. ADICIONALES DE LA Z da. FASE (Ira. ETAPA) 

U DUORMACION l'RACTICAMEHTE SE HA 
..,_.. ___ CORREGIDO t:N SU TOTALIDAD, 

ESTADO FlHAL DESPUU DEL.A Z da. FASE C Z da. ITAPA.) 

Flg. 4.4A.24 

ESTADO FINAL DESP'IJES DE LA Z da FASE 1 EFECTOS COMBINADOS DE APLICAR LAS TENSIONES 

tz da ETAPA) ~: ADICIONALES OE LA 3n FASE.lt ••·ETAPA.) 

=9 ~ 
SE PROVOCA UNA CONTRAFLECHA AL.A 
EITRUCTURA. 

ESTADO FINAL DESPUES DE LA 'Sra fAS[ ( Z da ETi\l'A.) 

Flg, 4.4 .4. Z5 
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Fig, 4·.4,4, Z6 ESTADO FINAL DE LA Zda. ETAPA DE TEllSADO. 

Ffg. 4.4.4.Z7 EFECTOS DE LA COLOCACION DE CARPETA, P4RAPETO 1 ETC. 

Una vez que se conocen las tensiones parciales en los tirantes 
al final de cada fase se pueden recalcular loe m6duloe de elas
ticidad equivalentes estimados al inicio del cálculo de la 2a. 
etapa de tensado para seguir el incremento de la rigidez de la 
estructura a lo largo de la 2a. etapa ds tensado. No debe haber 
diferencias entre loe m6dulos recalculados y los ~3tablecidoe al 
inicio del análisis de la 2a. etapa mayores al 5% debido a que a 
estas alturas del análisis se está trabajando practicamente con 
una rigidez constante para loe cablee y definida por el módulo 
E

0 
del acero de los cables, dado que los esfuerzos son rela

tivamente grandes. De cualquier forma es conveniente verificar 
la rigidez para los cablee más importantes. 

Al final de la 2a. etapa de tensado la estructura queda con una 
contraBecha que es exactamente de sentido contrario y de igual 
magnitud que la deformación que provocará la carpeta (y el para
peto). Ver fig. 4.4.4.26. 

Después se 
muestran en 

aplica 
la f ig. 

la carpeta 
4.4.4.27. 

y el parapeto. sus efectos se 
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Sumando 

l'lg. 4:411.28 ESTA.DO.FINAL ·aA..10 CAROAB PIERMAHENTES 

(PESO PROPIO MA5 TEHSIOHES ADICIONALES) 

los efectos la estructura alcanza su estado final bajo 
cargas permanentes, el cual corresponde aproximadamente al per
fil de proyecto. Los mástiles quedan con una pequeña deformación 
(generalmente hacia afuera del centro del puente). 

El estado final bajo cargas permanentes (Ver fig. 4.4.4.28) se 
suma con los efectos causados por carga v···a, sismo, hundimien
tos, viento, etc. según la combinaci6n de c~rga por revisarse. 
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4. 4. 5 Valores para cada etapa del proceso 

A continuaci6n se describe con 
deformacionea para cada etapa del 
puente Rojo G6mez, de acuerdo con 
4. 3. 2. 

número e las fuerzas y 
proceso constructivo del 

lo expuesto en el inciso 

A) Peso prop~o de elementos del puente (zona atirantada\ 

Ancho del puente 
Largo del puente 
Area (bxl) 

b= 16.10 m. 
l= 93.93 m. 
= 1512.27 m2 

De acuerdo con la estructuración descrita en 3.4 

Estructura de acero <A-36> 

Trabes principales la¿erales Trabes principales centrales 

TP-3 

TP-a 

TP-l 

w Total 

Trabes 

Longitud = 117.24 m 
Area 0.0386 m2 

W = 0.305 t/ml 
Wt = 35.76 ton 

Longitud 60 m 
Area = 0.0284 m2 

W 0.224 t-ml 
Wt = 13.46 ton 

Longitud = 15.4 m 
A rea = 0.0237 m2 
w - 0.1872 t/ml 
Wt 2.884 ton 

por trabes principales: Wl 

secundarias normales 

TP-5 

TP-5a 

TP-7 

96.76 

Longitud = 117.24 m 
Area = 0.0326 m2 

w = 0.2575 t/ml 
Wt = 30.192 ton 

Longitud = 60 m 
Area 0.0250 m2 

w 0.1975 t/ml 
Wt 11.85 ton 

Longitud = 15.4 m 
Are a = 0.0215 m2 
w = 0.1698 t/ml 
Wt = 2.616 ton 

ton (63.99 kc 1m6..i_ 

Longitud 
A rea 

7.8 me/u Son 60 piezae,Wt = 48.42 ton 
0.0131 m2 c/u 

w 
W/pieza 

= 0.1035 t/ml 
= 0.807 ton 

Trabes secundarias especiales 

Longitud 
Are a 
w 
W/pieza 

= 7. 8 m '/u. Son 32 piezas, Wt 
= o . o 15 4 m 2 e/u. 

30.304 ton 

o .1215 t/ml 
0.947 ton 
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1 

w-total por trabes secundarias: w2 78.724 152.05 kg/m~L 

cajas de conexión de cables a trabes principales 

Caias de conexión laterales 

Peso de cada caja = 750 kg/c.u. 
Son 24 cajas laterales 
wtl = 18.0 ton 

Cajas de conexión centrales 

Peso de cada caja = 1500 kg 
Son 12 cajas 
Wt2 • 18.0 ton 

w-Total por cajas de conexi6n: W3 = 36.0 ton 123.81 kg/m~L 

Atiesadores en trabes principales 

Vol. prom. por atiesador • 0.00329 m3 

w/pieza = 0.026 ton 
Son 368 piezas 

w-Total por atiesadores: w4 • 9.568 ton 16.33 kg/mLL 

W-Total de la estructura de acero: w-Acero = 221.052 ton 
W-Acero = 146 kg/m¿ de puente 

Estructura de concreto reforzado 

Peralte h= 15 cm W-Losa 

Guarniciones 

t;UARNICION 

GUARNICIONES 

360 kg/míl 

El peso del espacio 
asciurado para las 2 
guarniciones laterales es: 
0.70x0.50xl.Ox2.4x2/16.10 
= 0.10 T/m 2 

w 9uarnici6n = 104 kg/m 2 



Deflectores: 

OEFLECTOR 

DEFLECoORES 
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Area = 0.192/m2 
El peso del espacio asciura
do para los 2 deflectoree 
centrales es: 
W = 0.192lxl.Ox2.4x2/16.10 
W = 0.057 T/m 2 

W deflector = 57 kg/m 2 

W-Total por estructura de concreto reforzado = W-concreto 
521 kg/ml. 

Carpeta asfáltica 

~spesor h= 5 cm 

Parapeto metálico 

23.2!5 K "'l. 

.. 1. 

PARAPETO METALICO 

Acero A-36! 

Zl.4K J 
1-------l 70 ~-

TRABE 
LONGffl.EIHAl. 

Peso por metro lineal de 
parapeto 

W = 51. 9 kg/ml 

Peso por metro cuadrado de 
los parapetos laterales: 

W parapeto = 12 kg/m 2 
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Resumen de cargas consideradas (por m2 de puente, 
atirantada) 

zona 

Losa (h= 15 cm) 360 
Carpeta ( h= ·5 cm) 100 
Guarniciones y defectoree 157 
Estructura de acero 146 
Parapeto 12 

775 kg/m 2 

Valores por etapa para el Puente Rojo G6mez 

I. Primera etapa de tensado de las hileras lateral y central 
S!? cablee y trabes. 

I. a) Se calculan las reacciones que provocan la estructura de 
acero y la losa sobre los puntales. Aún no se coloca la 
pieza central de cierre. Se supone un puntual bajo cada 
punto de la trabe donde se colocarán cablee. Se muestra 
únicamente una de las partee (sur o norte) del puente al 
ser este simétrico. No se considera aún la existencia de 
cablee. 

HILERA LATERAL HILERA CENTRAL 

TENSIOH!;S 
TONS. ,.. .... ,~/' 

, , ' 
W• 1.81!16 T/inf. 

,, .. , I 
.,."" I' I W• 5.772 T/•l. 

m 
.; 

I. b) 

t t .,. 
11! .. -D 

.; 

ftEACCIOHES :: 

(TONSJ 

, ' I 
,'/ I 

t 
:i 
¡¡ 

Se calculan las tensiones para los cables de la la. fase 
de tensado y se analizan sus efectos a~ plicarlas en for
ma simultánea. Observase el pequeño des luilibrio provoca
do en la columna. Al final de esta fase ya no existen los 
puntales adyacentes a loa cablea tensados y la estructura 
se modifica. 

HILERA LATERAL HILERA C<NTfU1L 
_,.. o.ao c .... 

TEN5'0NES 
TOHS. 

~O.TO e••· 
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Luego de terminar la la. etapa de tensado para los cables late
rales y centrales se colocan las siguientes cargas sobre la 
estructura, estas son las guarniciones y los deflectores. 

En las siguientes figuras se indican los efectos provocados por 
las guarniciones y los deflectores. 

HILERA CENTRAL 

,¡, 
~ 
-;' 

CtlS 

TENSIONES 

TOKS 

J, .. ... 
"' ... 
T T 

Estos efectos se suman al estado final de la la. etapa de tensa
do. Como se ve la estructura ya presenta una cierta deformación. 
Las tensiones en los cables se van incrementando y con ello su 
m6d~lo E equivalente, y paco a poco la estructura se va haciendo 
más rígida. 

HIURA \.ATERAL 

,¡. t 
~ . .. 

o 
o ~ ' 

0.7~ CTnl. -
.. 
~ 

,¡. 
... .. 
o 
1 

,., 
N 

T 

I I. Segunda eta:ga de tensado 
de cables Y. trabes 

HILERA CENTRAL 

DEFORMACIONES t t .. .. 
Q o 
o ci 
+ + 

de las hileras lateral 

0.96 tm1. 
~ 

i 
... .. 
ci 
' 

l .. 
N 

Y. central 

i 
... 
"' 
' 

A continuación indicaremos cuales son los valores que se utili
zan para determinar las tensiones de la 2a. etapa por medio del 
sistema de ecuaciones ya descrito. 

La deformación por corregirse es aquella provocada por las car
gas que se aplican después de la la. etapa de tensado (guarni

c6n) y también por las aplicadas después de la 2a. etapa,las 
~uales son pieza de cierre con su losa y guarnición, y la 
carpeta sobre todo el puente. 

En la si~~iente figura se muestran las deformaciones provocadas 
por las guarniciones, la pieza de cierre con su losa y la carpe
ta. 
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Como puede verse, a pesar de que la hilera central de cables y 
trabes recibe el doble de carga que una de las hileras lab. 

lastensiones necesarias en los cables no son exactamente del doble 
debido a la diferente rigidez de los mAstiles, que se puede 
verificar en el orden de los desplazamientos. 

I. c) 

I.d) 

Se calculan las tensiones para los cables de la 2a. fase 
de tensado y se analizan sus efectos al aplicarlas en 
forma simultánea. Ahora la deformación producida en el 
mástil provoca la variación de las tensiones en los cables 
tensados en la la. fase. Los efectos de aplicar estas 
nuevas tensiones se suman al estado anterior. Se retiran 
los punt alea adyacentes a los cables tensados. 

HILERA CENTRAL -) o.47cm 

TENSIONES 
lTO'ii) 

Se calculan las tensiones para los cables de la 3a. fase 
de tensado y se analizan sus efectos al aplicarlas en 
forma simultánea. Nuevamente la deformación inducida en el 
mástil provoca una variación de las tensiones de los 
cables tensados en las fases anteriores. Los efectos de 
esta 3a. fase de tensado se suman al estado final de la 2a. 
fase. Al finalizar esta etapa ya no existen punt alea bajo 
el puente y la estructura presenta aproximadamente el 
perfil de proyecto. 

____,. 0.41c:m 

TENSlCNES 

~ 
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l.n CM•. 

•'<U~ 

"': "': = ..., ... o o ...: .; ci 
+ + 1 1 1 

A continuación se indican los efectos de aplicar tensiones _uni
tarios en cada uno de los cables. 

En _las siguientes figuras: 

Tensiones 
Desplazamientos 
Signo + 
Signo 

ton 
cms 
tensión 
compresión 

x 1 , x 2 , x 3 •.. etc, indican las incógnitas con las cuales 
se asocian los estados originados por las fuerzas unitarias para 
formar los sistemas de ecuaciones con los que se obtendrán las 
tensiones de la 2a. etapa de tensado . 

.._aooSST Q.00434 
HILERA LAT[NAL Hll..[fltA COfTftAL -
•. 1.1 •.c.J 

x, 

t t ¡ ¡ t t 
:::! ~ ¡ o 

~ 8 o ;!: 
C! 15 s 8 .. 't 'i' o o 
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0.00104 0.00194 

HILERA LATUIAL - Hit.ERA CENTRAL -•. 1.1 b.c.) •• 

+ J, t J t 
: ! ~ :;: 
~ ; ~ e¡ o 
9 9 ó o g 9 

O.OZ95T ~.01955 
HILDIA LATE.RAl. 

,,___ 
HILERA 

c.f.) c. e.) •• 

t ·¡ i t 
~ ~ 

.. .. 
o o D 

o i5 o o i5 Q 
ó o o ó o 

HILERA LATERAL 
~.00045 

HILERA CENTRAL 4ººº'º .. ,,, ~.e.) ... 

¡ i 1 t i ~ 
D 

,._ ~ ~ o ¡;¡ o o 
9 '? ó o o 

~.IS673 ....._E.1054 
HILERA LATERAL HILERA 

•. t. l •.c., ... 

J, J l t 1 ¡ t 1' : .. ;; . ; D . 
;¡: g : ~ : ¡ ~ 

.. 
o .. ¡¡ ~ 

D 

9 9 ó o o o 

~.oooos 0.00007 
HLERA LA.TIUllAL HILIUIA CENTRAL -
t. l.1 f.c. J •• 

10 

J. ~ t t t J .¡. t t 
s: 2 . ~ 

. ::: 
o . o .. E 

. 
2 ~ 

¡; 
~ 

.. 8 , 
i5 

¡; 
o o o 
9 o o o 9 '! o 
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Una vez que se conocen los efectos de aplicar tensiones unita
:ias en cada uno de los cables, así como los efectos que provo
can las cargas cuyas deformaciones se desean equilibrar podemos 
formar el sistema de ecuaciones que permitirá sumar los efectos 
combinados (deformaciones) e igualar eu suma a cero. 

Sistema de ecuaciones (para deformación). 

Hilera lateral. 

0.02472 X1 - 0.00969Xz-t 0.02524 Xs- 0.00502 X4 - 0.04481 X5 - 0.00099 X o + o. 4087 =o 

.02778X1 - Q.01366 Xz"t" 0.0127:4 Xs- 0.00 709 X4 - 0.04173. X• - 0.00142 X&"!" o. 4 299 =o 
-0.01009 X1 ... O .04566 Xz -t- 0.00674 Xsf- Q, 03355 X4 "!" 0.06489 X5 "i"0.02050X6- 1.3834=0 
- 0.00304X1 "!" O .04142 Xz r O. 02423 Xst- 0.07418 x. T 0.1341 X5 T0.1398 Xe - 3.2947=0 

0.00740X1 ... 0.00890Xz T o. 04383 x,.t- O.O 5765 X4 ... 0.20415 X• T0.3929 X6 - 5.3735=;. 

Tenemos un sistema de 5 ecuaciones con 6 incógnitas por lo que 
propendemos una de ellas (X 5 , que corresponde a la fuerza del 
cable mAs largo). Esta fuerza debe ser lo suficientemente grande 
para corregir el desplazamiento que se genera en el mAstil y 
provocar en el tirante en cuestión un módulo de elasticidad 
grande para aumentar en general la rigidez de la estructura. 

Al proponer un valor para x 5 la solución del sistema de ecua
ciones debe ser tal que no se obtengan valores negativos, lo 
cual significaría destensar alguno de loe cables. 

En base a lo anterior proponemos x 5 , lo pasamos del otro lado 
del sistema (como término independiente) junto con la deforma
ción provocada por las cargas sobre el puente para solucionarlo. 

El sistema queda de la siguiente forma: 

0.024 72 X1 - 0.00969Xz "!" 0.02524 Xs- 0.00502 X4 - 0.00099 Xa =·0.4087 1-0.04481 X• 

o 02778 Xr - 001366 Xz ... 0.01274 xs-0.00109 X4 - 0.00142 Xt1 = -0.4299 "1"0.04173 X5 

-0.01009 XI 1' 0.04566 xz ... 0.00674 X s 1' 0.03355 X< f- 0.02050 Xe = 1. 38 34 - 0.06489 X5 

-0.00304 XI 1' 0.04142 Xz .. 0.02423 Xs"i"0.07418 X• 1' 0.1398 Xa a 3. 2947-0.1341 X5 

0.00740 XI "!" 0.00890 Xz t l4383 Xst'0.05765 X4 !' o. 3929 Xe • 5. 3 7 35 -o. 2045 X• 



176 

Una solución adecuada se obtiene por tanteos hasta obtener 
valores convenientes. 

Se llaman valores convenientes a aquellos positivos, uniformes y 
lo más grandes posible (para aumentar la rigidez de la tirantes) 
que no provoquen un desplazamiento muy grande en el mástil y que 
originen un estado de esfuerzos conveniente en las trabes. 

Para el sistema anterior si x 5 = 13.70 ton (tensión) se obtie
ne la siguiente solución que podemos considerar adecuada. 

x 1 = 7.50 ton 
x 2 = 4.631 ton 
x 3 = 4.128 ton 

x 4 = 6.9006 ton 
x 5 13. 70 ton (fue propuesta) 
x 6 = 4.837 ton 

De forma que éstas son las tensiones que se deben aplicar a los 
tirantes para que sumados sus efectos produzcan el estado de 
esfuerzos y deformaciones conveniente para la estructura. 

Exactamente de la misma manera procedemos para los cables 
centrales del puente. 

Sistema de ecuaciones (para deformación) 

Hilera central 

0.01191 XI - 0.00533X2 • 0.01131Xo- 0.00322 X•· o. 03031 Xo - 0.00159 Xe • 0.53734 : o 

0.01319 XI• 0.00716X2 • 0.005G8Xs - 0.00435 X• - 0.02859 XO - 0.00217XB • 0.5734 6 = o 

·0.00!;31X1 t 0.02197X2 • 000448Xo+ Q01838 X41' 004751 X 5 "!' 0.01605 X& • 1.7984 = o 
-0.00174XI -t 0.02075Xz + 0.01528 Xo• 0.03998 x ... 010006 Xo 1' O.OBl44Xe - 4.2BB 1 =o 

0.00427X1 1' 000521 X2 + o.02777Xo+ 003590 X•• o.1539 X 5 'I" 0.20729X8 -7.0143 =o 
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Ordenando el sistema para solucionarlo de acuerdo al criterio 
descrito para la hilera lateral de cables se obtiene: 

0.01191 Xo - 0.005'33 X2 f 0.01131 X• - 0.00322 X•- 0.00159 X 6 : -0.53734 1' 0.03031 Xo 

0.01319 XI- 0.00716X2 fo 0.00568X! - 000435 x.- 000217 X 6 : -Q.57346 t 0.02859 Xs 
-0.00531 X11' 0.02197 X2 ,. 0.004'\aXo-t 001833 X4t 0.01605 X e : 1.7984 - 0.04751 X5 

-0.00174 Xot 002075 X2 t 001528 Xo t- 0.0!1398 X.f' 006144 X e : 4.2881 - 0.10006Xs 

Q00427Xlf' 0.00521 X2.,. O 02777 Xo t 0.03590 X.t 020729 Xe= 7.0143 - 0.1539 X5 

Proponemos x 5 22.59 ton (tenei6n). x 5 esta asociada a la 
tensi6n del cable mAs largo; la soluci6n queda: 

Una vez 
segunda 
estado 
laterales 

x1 = 16.0 ton 16.4495 ton 

x 2 = 12.2941 ton x 5 m 22.59 ton (Be propuso) 

8.44614 ton 12.4466 ton 

que se conocen las tensiones a aplicar durante la 
etapa de tensado se mencionará como se ha obtenido el 
final de fuerzas y deformaciones para las hileras 

y central de cables y trabes. 



178 

Después de haber realizado la primera etapa de tensado y elimi
nado los puntales se colaron las guarniciones y def lector sobre 
el puente adquiriendo la estructura el siguiente estado: 

HILERA LATERAL 

s. o. J 

i 1' 
::: . 

3 o 
o i ' 

0.7!5 cms. -
¡ . . 
~ 

~ ., 
o 
' 

i 
:; 
T 

HILERA CENTRAL 

lC. o.e. 

DEFORMACIONES 

t . ~ 
~ q o 

~ ~ 

0.96 Cll'll 
-+ 

,¡, 
~ 
~ 

<;> 

,¡, ¡ 

" 
~ . 

1 

A estas condiciones se les suman las que provocan las tensiones 
aplicadas en los tirantes, antes calculadas. Como se recordará, 
estas tensiones se aplican por fases, durante cada fase se tensa 
en forma simultánea un grupo de cables, como se muestra en los 
siguientes esquemas. Al estado II.o se le suma el estado a.l. o 
a.c. multiplicados por x 1 , luego se le suma el b.l. 6 b.c. 
multiplicados por x 2 , y así sucesivamente. 

u:. 1.!an.o.l. + a.1. x1 +. ~./.Xz 'IC. l.C. •JX.O.C. +a.e. x1 + b.c. Xz 
-7 0.7!5 Cms. ---? 0. 914 Cl'IS. 

t t .+ ¡ ¡ t t ,¡, ¡ 
" ¡ ~ . ; " M ~ i o . ~ 

. N . 
l'l n . .. 

d o ~ o é 
., 

" <;> T <;> T 

r~~E~S~TA~D~O,___,,AL,,,__,_TERMINAI': LA_ la FAS[ DE LA Za. ETAPA DE TE.NS.IDO. 

JI:.t.1. • 'n'.1.I.+ c.l. X:s+lll.l. X4 
~o.eta c1na. 

t t ,¡. * ,¡. 
ft . .. .. . ~ ~ 

. . .. .. .. 
~ 

o o 'I 9 9 

ESTADO AL TE AMINAR LA • FASE 

%. .1. e • J:C. 1 • e • + e .e . x5 + 111. c. x4 
_,.o.reeo e••· 

t 1' ,¡. ,¡, . ~ 
ft . . :11 .. ~ . o ;¡ 
o o o 'I ' 

DE LA to. tTAPA DE TENSADO 

,¡, 

,¡. 
~ 
¡: 

9 
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lr.3.J.• z.1.J.+o./.x,.+r.1.x. lt.J.c •::a::::.z. e+ e.e. X5 +f. c.x. 

:ir ••• ,, 

1%.S.j, 

~ t.Z4S e••· <?--- 1.599 Cln•. 

¡ + t t t ¡ ¡ t t t .. . .. n 
N ¡¡ .. :: .. .. ; . : .. . .. ~ . .. i ;;; .. .. . .. 

~ 
.. ~ n 

'? '? ó .. • .;· .. ., 

t &:,:i;TADQ A~ TJ;flWINAft LA ... tASE D( ~· &1 t:TAPA D! TENSADO 

Obsérvese como al terminar la 2a. etapa de tensado la estructu
ra, en general, presenta una contraflecha para contrarrestar la 
deformación que provocarAn las cargas restantes y que son la 
pieza central que une ambos lados del puente, con su losa y 
guarnici6n, y una vez colocada ésta, la carpeta a todo lo largo 
del puente. 

HILEAA LlTERAL HILERA CENTRAL 

EUCJm Q( COLQCAR LA P![U QE C!EARf: 

--+ o.e3!S4c•. 

J. P•9.164 Toa.~oJ, P•l.114•2 To• 

lr.4.c, ~· -t ~IOllc•. horuo ITool 

r-"~-~-~~-+--_.. __ ,,,__ _ _,,.. J_~ Oe1p. lc•I 

J. 1' f J. .j. J. 
~ .. tn N wt .,_. 

7 

__,. D.48c•. 

.r 1' J. )' :li § ~ ~ ~ 
7 o ó ~ 

.n ~ ;: = : ! 
,... ~ ~ IO ~ ~ 
"! o o o j ~ 

Ef«~+as d• cofoc.a.r la. carpe.Ta. _.,. O.IZll ca. 
It. !S. c. 

,¡, 
Q¡ 

"' 

.J,"' 1.135 a Z Toa 

P1EX:l:l"""t=l""":=:ic:,,¡:,=i::.:m"""'~""":DI 

1' 1' 
" ~ " ¡¡ o 

,¡, 
" N .. 
" 'i' 

,¡, .. .. 
¡; 
i 
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ESTAQO FINAL DE LA ESTRUCTUR4 

:.•.I • n.3.J.+n.4.t.+:.5.1. 

~ 0.07cm. 

HILERA LATERAL 

:n::.&.c,. II.. s.c.+ lt.4.c.+JI ,.c. 

--+ D.l,37cra. 

HILERA CENTR&.L 

8 
d 

Como se ve, la estructura presenta prlcticamente la geometría de 
proyecto. 

A partir de las tensiones finales se analizan las trabes para 
obtener los diagramas de elementos mecánicos por carga permanen
te, tanto para las hileras laterales como la~ centrales. 

Para el an6lisis de las trabes los modelos se pueden simplificar 
de la siguiente manera: 

En la siguiente figura se muestra la geometría y las tensiones 
por carga permanente de la mitad de la zona atirantada lateral 
del puente: 

°'• .. 37.7º 
.,.c 1 • 49 22° 

-'! • 66 67° 
p

1 
r. 6'3 .q3a 

Pa • .q:¡o 

p • • 33.69° 
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p, 11 450 

p,, 1 33.69º 
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En el modelo eimplif icado únicamente se indican las componentes 
de las fuerzas que actúan sobre la trabe lateral del puente. 
Para simplificar el análisis se trabaja sólo con la parte sur 
del puente, dado que la parte norte es idéntica y están separa
das por una pieza doblemente articulada. 

Obteru>r para el modelo simplificado loe diagramas de el~mentos 
mecánicos resulta mucho más sencillo y fácil de verificar. 

La trabe tiene una curvatura propia del perfil del puente que es 
mínima, por lo que se puede análizar como un elemento recto. 

Los diagramas de elementos mecánicos para cargas permanentes 
(peso propio + tensiones adicionales) asi obtenidos se eumana l~ 
de carga viva (vehículo en movimiento) para obtener las condi
ciones de diseño. 

El mismo proceso de simplificación se realiza para el análisis 
de la hilera central de trabes. 
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15.00"' 

4. 4. 6 

Geometría para la hilera central del puente 
y tensiones por carga permanente 

Tfl/t 

Diagramas de elementos mecánicos 
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A partir del estado final de fuerzas por carga permanente 
en la zona atirantada del puente, obtenidos sumando loe resulta
dos parciales de cada etapa del proceso de cargas y tensados, se 
obtuvieron los diagramas de elementos mecánicos para las trabes 
principales laterales y centrales del puente; de acuerdo con el 
procedimiento descrito en el presente capitulo. 

Se presentan a continuación los diagramas de elementos mecánicos 
de las trabes principales de la zona atirantada del puente Rojo 
G6mez obtenidos para la condición de carga permanente, (carga 
muerta más tensiones adicionales). 
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Se presentan además los diagramas de elementos mecánicos para 
las mismas trabes principales para la condición de carga muerta 
sin tensiones adicionales. como se recordará, los objetivos de 
las tensiones adicionales son: mejorar la condición de esfuerzos 
de las trabes longitudinales y eliminar la deformación producida 
por la carga muerta en la zona atirantada del puente. (Ver figu
ras 4.4.6.l y 4.4.6.2 y 4.4.6.3 y 4.4.6.4). 

Las figuras 4.4.6.l y 4.4.6.2. corresponden a los diagramas de 
elementos mecánicos por carga permanente para las trabes lateral 
y central, respectivamente. Las figs. 4.4.6.3. y 4.4.6.4. corres
ponden a los diagramas de elementos mecánicos por carga muerta 
(peso propio) en las trabes lateral y central, respectivamente. 

De 
te: 

la comparación de loa diagramas se puede afirmar lo siguien-

Al aplicar las tensiones adicionales se eli ina el gran momento 
negativo que se presenta en la zona del mást~l por carga muerta, 
modificándolo de manera que pasa a ser positivo. Esto resulta 
favorable, porque en esa zona se concentran los mayores momentos 
negativos por carga viva y esto conduciría a una condición de 
diseña menos conveniente. 

En las demás 
cual también 

zonas 
resulta 

los elementos mecánicos se uniformizan, lo 
conveniente. Al aplicar las tensiones 

adicionales las fuerzas axiales no se incrementan, de hecho son 
prácticamente las mismas. 
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4.5 Análisis por carga viva 

4. 5. 1 consideraciones generales 

La carga viva que actúa sobre los puentes la integrán los vehicu
los en movimiento. 

Para los puentes sobre la Calz. I. Zaragoza la carga viva de 
diseño utilizada fue el vehiculo tipo HS20-44 definido en las 
normas AASHTO (cuyas características detallamos en el capítulo 
2.4 "Consideraciones de diseao") y adem!s se revisaron los 
efectos que produce un camión T3-S2-R4 definido en las normas 
SCT (también ee indican eue características en el cap. 2.4). 

Las es~ecificaciones 

carga ~s20-44, ya 
carril de tránsito 
más deef avorablee 6 
cargas concentradas) 
denominada (HS20-44). 

AASHTO mencionan que se debe revisar la 
sea tomando en cuenta un solo camión por 

en las posiciones que provoquen los efectos 
una carga lineal (combinada con ciertas 
que representa un tren de carga (también 

En el caso de puentee de claros relativamente cortos, como es el 
nuestro, son más importantes loe efectos de un solo camión en 
movimiento por carril que la carga lineal eepecif icada, por lo 
que ee diseñó para loe efectos de ese vehículo tipo. 

Es importante indicar que la estructura del puente es ligera, 
por lo que la carga viva adquiere mucha mayor importancia en el 
análisis y el diseño, sobre todo para tomarlo en cuenta en los 
efectos de fatiga. 
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4. 5. 2. Análisis mediante computadora <Programa M-Strudl> para 
carga viva 

Para obtener 
las "lineas de 

los efectos de una carga móvil debemos recurrir a 
influencia". 

El programa M-Strudl tiene la cualidad de calcular y representar 
gráficamente las lineas de influencia (mediante el uso del 
"M-Strudl by Cast"), asi como indicar especificamente que posi
ción de carga en movimiento provocó el efecto máximo o mínimo en 
cualquier elemento o nodo de la estructura id~alizada. 

Indicaremos a continuaci6n las instrucciones para, mediante el 
programa M-Strudl, generar un conjunto de cargas en movimiento y 
calcular sus efectos: 

a) 

b) 

C} 

d) 

Stiffnees analyeie 

Moving load camion 
p 3.63 14.53 14.53 

space 4.27 4.27 

Load camion 

Generate cam~on member 
l to 28 etep 2 

Para colocarnos . la 
región de aná1~ais del 
programa 

Para indicar que existe una 
carga llamada camión con 3 

ejes (cada uno pesa 3.63 
ton, 14.53 ton y 14.53 ton) 
con una separación entre 
ellos de 4.27 m y que 
corresponde al vehículo 
HS20-44 de la AASHTO. 

Para que identifique la 
carga 

Para que recorra la carga 
"camion" desde el elemento 
1 al 28 con posicionee 
detenié~doee a cada 2 m. 

Utilizando diferentes instrucciones para la salida de datos se 
pueden obtener los elementos mecánicos máximos y mínimos para 
cada elemento, ó todos los elementos producidos por las 
posiciones de camión generadas, etc. En este caso presentamos 
loe diagramas de elementos máximos y mínimos para las trabes 
principales de la zona atirantada del puente~que son los que 
combinaremos con los de cargas permanentes para la condición de 
diseño. 
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4.5.3. Diagramas de elementos mecánicos 

A continuaci6n se presentan las envolventes de elementos mecáni
cos m6ximoe y minimoe para carga viva de las trabes principales 
de la zona atirantada del puente vehicular Rojo G6mez, loe cua
les se dibujaron graficando directamente loe valores obtenidos 
del an6lieis por medio del programa M-é-rudl moviendo un camión 
tipc HS20-44 a cada 2 m a lo largo de . s trabes principales en 
2 e .ecciones de tránsito, una de norte a sur y otra de sur a 
norte. 

No ee incluye el factor de impacto en dichos diagramas, para la 
combinación con los elementos mecAnicoe por cargas permanentes 
ee lee debe aplicar el factor de impacto (impacto = l.3, 
aproximadamente). 

Para diseñar algún elemento se combinan los elementos mecánicos 
por carga permanente con los provocados por una posición de 
camión, aquella que haya producido algún efecto particularmente 
desfavorable en ese elemento. 

El obtener las envolventes de elementos mec!nicoe sirve princi
palmente para elegir aquellos elementos mAs solicitados, pero no 
representa un diagrama que pueda sumarse o c~mbinaree directamen
te para obtener una condición de diee~o, ya que una posición de 
vehiculo que origina el momento máximo en una sección del puente 
no produce la máxima fuerza axial o el máximo cortante en la 
misma zona. 

Las fige. 4.5.3.l y 4.5.3.2. corresponden a las envolventes de 
elementos mecánicos por carga viva para las trabes later\les del 
puente. Las fige. 4.5.3.3. y 4.5.3.4. corresponden a las envol
ventes por carga viva para las trabes centrales. 

Como ee puede observar, el sentido del tr6nsito no modifica 
sustancialmente loe elementos mec!nicos. 
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4. 6. Análisis por sismo 

Consideraciones generales 

Se realizaron 2 tipos de anAlisis sismico. 

a) Un análisis estático, aplicando las especificaciones del Re
glamento de Construcciones del Distrito Federal y obteniendo 
elementos mecánico y desplazamientos por medio del programa 
M-Strudl tanto para sismo transversal como longitudinal. Las 
especificaciones AASHTO tienen sus propios requisitos para 
análisis sismico los cuales no son adecuados en algunos 
aspectos para aplicarse a una estructura ~entro del Distrito 
Federal. 

b) 

Para 

Un análisis dinámico para 
principales de vibrar de 
programa SAP-66. 

realizar 

obtener los períodos y modos 
la estructura, utilizando el 

se hicieron las 
los análisis por sismo longitudinal y transversal 
siguientes consideraciones: 

1) Para el sismo longitudinal la fuerza generada es tomada por 
los aireplenes, cuya rigidez en ese sentido es muy gr~nde al 
estar formados por largos muros de concreto reforzado. 

2) Para el sismo transversal la fuerza generada ea tomada por 
los marcos de concreto reforzado formado~ por columnas y 
muros, y ligados a la estructura de acero por medio de topes 
y atraques metálicos. 

3) En ambos sentidos se consideró un -oeficiente sísmico d· 
0.4, aunque este se pudo haber reduci ~ dado que el periodo 
natural de la estructura tanto en el sentido tranversal como 
en el longitudinal, ea menor que el periodo característico 
del espectro para esa zona (Ta). Este coeficiente sismico se 
tuvo que amplificar (x 1.5) según lo e9tablece el RCDF para 
una estructura del grupo A. 

4) Se consideró un factor de comportamiento sismico de 2, dado 
que l~s elementos que proporcionan resistencia al sismo son 
marcos y muros de concreto reforzado, como ya se indicó. Al 
no cumplir con las condiciones de regularidad establecidas 
por las normas técnicas del RCDF, se redujo el factor de 
comportamiento sísmico un 20% (2x0.B = l.6). 

5) Los puentes se localizan en la zona III de acuerdo con ~ t 

regionalizaci6n sísmica del Distrito Federal definida en 
RCDF. Esta región en particular tiene un periodo fundamental 
del terreno de 3 a 4 seg. 
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4. 6. 2. Análisis estático para sismo lonaitudinal 

El anlllisis sísmico estlltico longitudinaloe realizó de acuerdo con 
la Normas Técnicas Complementarias para diseño por sismo del 
RCDF, haciendo las siguientes consideraciones: 

La masa principal del puente se encuentra en el tablero, formado 
por estructura de acero, losa de concreto reforzado, etc. 

Al hacer 
dinal de 
hacia las 

vibrar la masa durante un sismo la componente longitu
la fuerza generada se trasmite por el tablero rígido 

zonas extremas del puente que son lo~ aireplenes. 

ELEVACION LONGITUDINAL 

.. 
¡ 

. 
!'.7 

I 
I ....... 

,____ -> 

(-- ....... 

PLANTA DEL PUENTE 

FIG. 4,6 2..1 

La fuerza sísmica se calculó de la siguiente forma: 

Donde: 

Fsis = 
WT 
c 
Q 
l. 5 

WT• C • 1.5 
F Sis = o 

Fuerza generada por sismo 
Peso total de la estructura 

Coeficiente sísmico 
Factor de comportamiento sísmico 
Factor de amplificación para una estructura del grupo 
l\. 
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La fuerza sísmica así calculada se transmite por medio de las 
trabes principales y la losa h~cia los aireplenee, que son las 
zonas rígidas, (ver fig. 4.6.2.l). La losa se encuentra ligada a 
las trabes principales por medio de conectores (canales soldados 
al alma de las trabes principales y embebidos en la losa) que 
garantizan la transmisión de la fuerza por medio de la trabe 
principal. 

Al tener la parte central doblemente articulada, y siendo una de 
esas articulaciones móvil, para efectos de transmisión de fuerza 
sísmica la parte sur del puente es independiente de la parte 
norte dado que dicha articulación imposibilita la transmisión de 
fuerzas horizontales. De esta forma la totalidad de la fuerza 
eismica nunca es recibida por uno solo de "los aireplenes y cada 
uno soporta su parte correspondiente. 

La unión entre el aireplén y los claros laterales de la estructu
ra metAlica se rea iza por medio de la losa, que es continua 
dese~ el inicio del aireplén hasta la primer articulación de la 
zona metAlica, y por medio de las trabes principales que se li
gan a los aireplenea por medio de anclas y perfiles "I" soldados 
a la trabe y ahogados en el concreto. 

Para realizar el análisis por sismo en el sentido longitudinal 
se utilizó un modelo tridimensional por medio del programa 
M-Strudl. Dicho modelo idealiza toda la zona atirantada con sus 
trabes principales, losa y trabes secundarias, asi como los 
mástiles, apoyos rectangulares de concreto y cables. La fuerza 
calculada según el criterio antes descrito se distribuye unifor
memente a lo largo de las 4 trabes principales. 

El análisis proporcionó elementos mecánicos y d0splazamientos. 
Debido a la dimensión del modelo y la cantidad de datos genera
dos en el análisis no incluimos fes resultados del mismo, pero 
si mencionaremos algunos de loe datos mas importantes. 

Bajo los efectos de sismo en el sentido longitudinal no ae·gene
ra una fuerza de compresión o de tensión importante sobre la 
trabe principal, ni tampoco tensiones y otros fenómenos debidos 
al esviaje del puente. Los cables pr!cticamente no reciben efec
tos de la fuerza axial por sismo sobre las trabes principales. 

Los marcos de concreto, que tienen una capacidad limitada para 
resistir fuerzas horizontales en el sentido longitudinal del 
puente, ne> reciben esfuerzos por sismo en ese sentido. Los apo
yos de neopreno sobre ellos han sido diseñados para permitir el 
desplazamiento horizontal suficiente de las trabes principales, 
de forma que no se trasmitan fuerzas en esa dirección. 

Debido a que los desplazamientos horizontales son pequeños y los 
marcos de concreto están colocados a distancias relativamente 
cortas no ea producen efectos de segundo orden importantes en el 
tablero. 
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4. 6. 3 AnAlisis estAtico para sismo transversal 

El AnAlisis sismico estAtico transversal también se realizó de 
acuerdo con el Reglamento de Construcciones del Distrito Federal 
y sus Normas Técnicas Complementarias para Diseño por Sismo, y 
con el se hicieron las siguientes consideraciones: 

Al acelerar en el sentido transversal la masa del puente durante 
un sismo la fuerza generada está uniformemente distribuida a 
todo lo largo del tablero. La estructura de acero y la losa en 
ese momento funcionan en conjunto como una gran viga cuyo peral
te es el ancho del puente, y que está apoyada en loe marcos de 
concreto soportando una carga uniformemente distribuida igual a 
la fuerza sísmica por unidad de longitud del· puente. 

ZONA ATIRANTADA 

i>.IREPLEN CLAROS LATERALES/.?'~ CLAROS LATERALES AIREPLEN 

VISTA LONGITUDINAL DEL PUENTE 

\ 1 1 1 

\ 1 
' 1 

1 1 '1 

PLANTA DEL PUENTE 
FIGURA. 4. 6 . 3 . 1 . 

La fuerza sísmica se calcula 
para el anAlisis por sismo en el 
expresión: 

con el mismo criterio utilizado 
sentido longitudinal, usando la 

En este caso 
transmite del 
superficie de 
los elementos 
tra ligada a 

Fsis !:!.:r.xcxl.5 
Q 

se considera que la fuerza sísmica generada se 
tablero (constituido por estructura met~lica y 
rodamiento) hacia loe marcos de concreto, que son 
rígidos en este sentido. La estructura se encuen
los marcos de concreto por medio de topes para 
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sismo (piezas metAlicas formadas por vi9~tas, cartabones o 
aceros cuadrados soldados a la estructura metálica y anclados en 
el concreto). 

Los marcos de concreto (apoyos en forma de "A" o rectangulares) 
tienen una gran rigidez en el sentido transversal del puente al 
estar formados por grandes columnas y muros huecos reforzados. 
(Ver fig. 4.6.3.2.) 

APQYO 9ECTANGULAf\ 

11-~ 
FIG. 4.6 .3. 2 

En la fig. 4.6.3.2. indicamos como Fsis 1 la fuerza sísmica 
generada al acelerar la masa de la superestructura del puente 
(estructura de acero, losa etc. ) y Fsis 2 es la fuerza sísmi
-ca generada por la masa propia del apoyo de concreto reforzado. 

Los topes para sismo son de diversos ti~os, pero su función es 
idéntica. En la fig. 4.6.3.3. mostramos esquemáticamente su colo
cación. 
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,. 

FIG. 4.6.3. 3 

El análisis se realizó utilizando un modelo tridimensional por 
medio del programa M-Strudl. 

La fuerza sismica calculada se distribuyó a lo largo de las tra
bes principales y en el sistema de piso para obtener elementos 
mecánicos y desplazamientos. 

Los efectos mayores se generaron en los apoyos de concreto (mo
mentos en las columnas), los cables prácticamente no sufren efec
tos bajo sismo transversal ni tampoco las trabes principales, el 
desplazamiento máximo transversal se produce en la parte central 
de la zona atirantada, pero este ea muy pequeño. Tampoco en este 
caso se producen ftfectos de torsión importantes. 

Los esfuerzos por flexión y cortante generados en el tablero al 
funcionar como una gran viga son mínimos. 

El momento de volteo en cada apoyo provoca efectos pequeños 
debido al ancho considerable de la cimentación, sobre todo en 
los apoyos principales que soportan los momentos más grandes. La 
gran descarga axial vertical en estos apoyos contribuye a que el 
momento de volteo sea menos importante. 

Efectos bidireccionales 

Tampoco al considerar los efectos simultáneos del sismo en dos 
direcciones ortogonales de acuerdo a como lo establece el RCDF 
estos resultaron de consideración. En general el sismo no rigió 
en el diseño de los elementos del puente y sus efectos resulta
ron pequeños comparados con los provocados por cargas gravitacio
nales (cargas permanentes + carga viva) 
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4.6.4. Análisis dinámico por medio de SAP IStructural Analysis 
Programl 

Pa obtener las propiedades 
realizaron análisis de modelos 
programa SAP-86. 

dinámicas de la estructura se 
tridimensionales utilizando el 

El programa SAP-86 puede realizar 4 tipos de análisis dinámicos: 

1) Obtención únicamente de modos y frecuencias. 

2) Análisis de respuesta indicando la historia de cargas. 

3) Análisis modal espectral. 

4) Análisis de integración directa paso a paso. 

En este caso se realiz6 un análisis tipo 1 con el que se obtuvie
ron los principales modos de vibrar de la estructura y sus fre
cuencias. 

El modelo utilizado para realizar estos análisis es muy parecido 
al utilizado en el programa M-Strudl para análisis tridimensiona
les. Quizá la diferencia fundamental entre los 2 modelos utiliza
dos consiste en la idealización de la losa .. las piezas de puen
te como un diaf ra9mo rígido para los anál is~ dinámicos por medio 
del programa SAP, utilizando elementos placa para modelar al 
tablero. Además el programa SAP-86 requiere de la introducción 
de las masas y las aceleraciones para poder realizar los 
análisis dinámicas. 

En la fig. 4.6.4.l. se muestra el modelo tridimensional del 
puente Rojo Gómez~utilizado para los análisis dinámicos. 

De las figs. 
modos naturales 

4.6.4.2. a la 4.6.4.6. se muestran los 5 primeros 
de vibrar de la zona atirantada del puente. 

como se puede ver, los resultados del análisis indican en forma 
visual la forma de moverse de la estructura para cada modo, asi 
como la frecuencia de ese modo. 

Resumiremos los resultados del análisis dinámico. 

Modo de vi,.brar Frecuencia Período Obs. a la forma de vibrar 
1 2.87/S 0.35 s Horizontal Transversal 

al puente. 
2 3.44 0.29 s Torsión del tramo central 
3 3.70 0.27 s Ondulatorio vertical 
4 4.22 0.24 s Mixto 
5 5. 2 8 0.19 s Mixto 
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FlG. 4.6.4.1 ROJO GOMEZ:Z,30,30 

Eisenvec::tor Shape and/or AniMation -for Mode 1 

l0lode Frequenc:y 2.8710 Hz 

(Ese) to return to Menu Index 

FJG. 4.6.4 2 ROJO GOMEZ:Z,30 1 30 



Mode Frequencw • 3.4419 Hz Mode 2. 

FIG. 4.6.4.3 ROJO GOMEz:z,3¡¡¡,3¡¡¡ 

El9env~~tor Shape and/or AniMation ior Mode 3 

Mode Frequenco,i 3,698 Hz 

CEscJ to return to Menu lndex 

FlG. 4.6.4.4 ROJO GOMEZ:z,3¡¡¡,3¡¡¡ 
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CEscJ to return to Menu lndex 

FIG. 4 6 4.6 ROJO GOMEZ:Z,30 30 
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De los resultados del anAlisis dinAmico podemos decir que: 

La estructura es muy rigida, lo cual conduce a periodos natu
rales de vibración muy pequeños. 

Los períodos naturales de vibración de la estructura se 
encuentran muy alejados del periodo fundamental del terreno 
en esa zona (de 3 a 4 e), lo cual resulta conveniente. 

Para fines de diseño las fuerzas sísmicas calculadas en el 
análisis estático se pueden reducir al tener la estructura 
periodos de vibración tan pequeños. El coeficiente sísmico 
utilizado en el anAlisis estAtico se puede reducir utilizan
do el espectro de diseño establecido en el Reglamento de 
Construcciones del Distrito Federal para esa zona, como lo 
muestra la fig. 4.6.4.7. 

e 

e= o.40 

Tn Ta 

FIGURA. 4. 6. 4. 7. 

Tb 

ESPECTRO PARA TERRENO 
TIPO m 

Ta =0.6 
Tb • 3.9 

Sin embargo esta 
z6, por lo que 
diseño por sismo. 

reducción en las fuerzas sísmicas no se utili
se tiene un factor de seguridad extra en el 

4. 7. AnAlisis por hundimientos 

4. 7. l. Consideraciones generales 

Debido a las características poco confiables del suelo en la 
zona pueden esperarse hundimientos diferenciales entre los 
apoyos del puente debido a efectos locales o regionales. 

Se han tomado previsiones tanto en la cimentación como en la 
superestructura para que los hundimientos no provoquen efectos 
nocivos para el adecuado comportamiento del puente. 

En cuanto a ·as medidas tomadas para este efecto en la cimenta
ci6n, podemos encionar lo siguiente: 

La cimentación para cada apoyo del ?uente se diseño de forma que 
no se presenten humdimientos diferenciales entre ellos Y 
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cuidando que el hundimiento general sea pequeño. 

B!aicamente, la cimentaci6n de loa apoyos principales de la zona 
atirantada consiste en un cajón hueco de concreto reforzado con 
pilotea que trabajan por fricci6n. La cimentación de loa apoyos 
adyacentes a los principales, esta formada por cajones huecos 0 
zapatas, y la cimentación de loe aireplenes esta constituida por 
l losa de fondo del propio aireplén. 

En lo que respecta a la superestructura, las medidas tomadas 
para reducir ~os efectos de loe hundimientos diferenciales con
a iaten principalmente en la colocaci6n de articulaciones en las 
trabes principales que independizan una parte del puente de la 
otra cuando se presenta un movimiento dLf~rencial y minimizan 
loa efectos de loa hundimientos. 

Aunque teóricamente no se esperen hundimientos diferenciales con 
las cimentaciones propuestas, a pesar de las previsiones tomadas 
los efectos de hun,· mientas dif~rencialee se deben tomar en cuen
ta en el dieeao ccl puente, ~~r los que se analizaron distintas 
condiciones de movimiento diferencial para obtener loa elementos 
mecánicos mAa desfavorables para el diseño. 

4. 7. 2. Condiciones de análisis 

Debido a que la diferencia más importante de descargas por peso 
propio y carga viva se da entre loa apoyos centrales con mAati
les y sus adyancentee, y como entre ellos encontramos loe claros 
más grandes, la posibilidad de que ee presenten hundimientos 
diferen~iales se presenta en la zona ati.·antada del puente. 

Las condiciones de hudimiento de la zona atirantada selecciona
das para el análisis fueron las siguientes: 

a) Hundiendo solamente un apoyo central (con mAatilee) y dejan
do loa demás en eu posición original. 

b) Hundiendo solamente un apoyo adyacente al central y dejando 
loa demás en su posición. 

La magnitud del hundimiento diferencial utilizado fue de 10 cm. 

No es necesario analizar condiciones eimultAneas de hundimien
tos, en loa dos apoyos centrales, por ejemplo, debido a que por 
la doble articulación que divide a las partea norte y sur de la 
zona atirantada y por la simetría de sus claros, loe efectos de 
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hundimientos simult&neos se pueden 
condiciones a y b arriba indicadas. 

conocer a partir de las 

Loe an&lieie ee realizaron utilizando modelos bidimensionales de 
la zona atirantada y utilizando el programa M-Strudl. Este 
programa cuenta con la cualidad de poder imponer desplazamientos 
en ciertos nudos y obtener loe efectos de dicho deeplazamient 

4. 7. J. Efectos de los hundimientos diferenciales 
(Ver fig. 4.7.3.1.) 

Una vez realiza do el an&lisie ee obtuvieron los principales 
efectos que provocan loe hundimientos diferenciales sobre la 
zona atirantada del puente. 

Analizando 
condición 

los 
(a) de 

resultados obtenidos, principalmente de la 
hundim~a :o arriba indicada (que es la m&e 

probable) se puede resumir que: 

l) 

2) 

Las trabes principales giran, manteniendo fijo 
donde se apoyan al inicio de la zona atirantada, 
que todo el conjunto que forma al sistema de piso 
pr&cticamente como cuerpo rígido. 

el punto 
de forma 
se mueve 

La parte 
totalmente 
movimiento 
otra. Las 

norte de la zona atirantada del puente permanece 
independiente de la parte sur, de forma que el 
acontecido en una de esas partea no afecta a la 

articulaciones centrales actúan perfectamente para 
este efecto. 

3) Al girar las trabes principales algunos cablee ee tensan y 
otros ee aflojan. Para la condición (a) de hundimiento los 
cablee de la parte interior del puente se tensan y loe exte
riores se aflojan. En general este incremento o descenso de 
tensión en loe cables es pequeño, del orden de 1.3 toneladas 
por cada centímetro de hundimiento diferencial. 

4) Al generarse esta variación de tensiones en los cables el 
mAstil al que concurren sufre un desplazamiento. Para la 
condición de hundimiento (a) este deepl3zamiento es hacia el 
centro del puente. 

5) Al provocarse el hundimiento en el apoyo adyacente al cen
tral (condición (b)) se producen efectos de igual magnitud 
pero inversos a los que se generan en la condición (a). 
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Todos los efectos anteriores se pueden visualizar en la fig. 
4.7.3.1. En la misma figura se muestran también los efectos que 
originarían hundimientos simultAneos en ambos lados del puente. 
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4. 7. 4. Diagramas de elementos mecánicos 

A Continuación se presenta dos diagramas de elementos mecánicos 
de la zona atirant~da del puente para la condici6n de hundimien
tos de un apoyo central con mástiles. 

En el primer diagrama (fig. 4.7.4.1.) se muestran los efectos de 
hundir el apoyo central 10 cm, para la estructura con las articu
laciones propuestas. En el segundo diagrama (fig. 4.7.4.2.) se 
muestran loe efectos de hundir el mismo apoyo pero ahora para la 
estructura sin el par de articulaciones centrales. 

Comparando los dos diagramas se verifica la conveniencia de colo
car las articulaciones centrales. Con las .a~ticulacionea el mo
mento mAximo que se presenta en las trabes principales es de 20 
~m., mientras que sin ellas el momento máximo por hundimiento es 
5 veces mayor. Además, la variación de fuerzas en los cablee es 
muy pequeña cuando la estructura tiene las articulaciones y ea 
grande cuando no se cuenta con ellas. También ee puede ver los 
hundimientos afectan solo una región muy reducida de la zona 
atirantada cuando con las articulaciones centrales se independi
za una parte del puente de la otra, mientras que cuando las 
trabes ·rincipales san continuas se generan efeccaa importantes 
por hundimientos a todo lo largo de la estructura. 

En cuanto a la variación de tensiones en los cables, es inadmisi
ble un descenso de fuerza de 45.9 ton. así coma un incremento de 
42 ton, loe cuales se prese~tan en los cables extremas del mode
lo con trabes continuas, razón que también descalifica a la 
alternativa sin articulaciones. 

A cambio de las ventajas que se presentan al reducirse los 
esfuerzos adicionales por hundimientos en cablee y trabes los 
mAstiles reciben efectos mayores con las articulaciones propues
tas que sin ellas, sin embargo tomando en cuenta esta situación 
durante el diseño de los mástiles no represe~ta mayor problema. 

4. 8. Análisis por temperatura 

En estructuras de acero de gran longitud las dilataciones o 
contracciones por variación de te~peratura pueden provocar 
grandes efectos que deben tomarse en cuenta durante el diseño. 

A menos que se diseñen dispositivos que permitan la libre 
deformación de la estructura los elementos de compresión o 
tensi6n inducidos por la variaci6n térmica deben ser resistidos 
por loe elementos del puente. 
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Por la gran dimensi6n longitudinal de los puentes sobre la Calz. 
I. Zaragoza result6 conveniente liberar a la estructura de los 
efectos de la temperatura. Esto ª'" '_ogr6 permi•- iendo el movimien
to horizontal de las trabes pri; ~pales por ~dio de una de las 
articulaciones centrales de la zona atirantada diseñada especial
mente para este fin. 

De esta forma la estructura puede moverse con libertad en forma 
longitudinal dilatAndose o contrayéndose a partir de los puntos 
fijos localizados en los muros tap6n de los aireplenes, donde 
inicia la estructura de acero. Los apoyos de neopreno bajo las 
trabes principales han sido diseñados para permitir el desplaza
miento que te6ricamente tendrA la estructura por efecto de la 
temperatura. 

MARCO 
..J?>PON 

DILATACION 

PUENTE ROJO GOMEZ 

LA~1R~E=P~L=EN::;.c;.·~'~1.o'-'--'.11_0-'--'6_._eo~_.__20.60.~..._~2-2_.5~~7.-.11_._~2-2_.5~---'~2_0_._6_0___,~'6~._so~~·~-R~EP:;;..c:L~EN"" 

FIGURA. 4. 8.1. 

En la fig. 4.8.1. se muestra el comportamiento antes descrito de 
la estructura metálica del puente ante loe cambios de temperatu
ra. 

Con la articulaci6n m6vil propuesta las trabes principales del 
puente no reciben -~fuerzas por temperatura. Para el diseño de 
la articula~i6n se tomó en cuenta el movimiento máximo esperado 
de la estructura, calculado de la siguiente forma: 

U•LxExLl.t 

u es el desplazamiento mAximo por contracci6n o 
dilataci6n 

L es la longitud del elemento 
E es el coeficiente de expansi6n térmica 

(E = 0.000012/cº¡ 
~t es la variaci6n mAxima esperada de la temperatura 

(consideramos 6 t = 25°C) 
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Considerando que con la articulaci6n central móvil los dos tra
mos norte y sur del puente son independientes, cada uno se di ,_ 
taré o contraer& a partir del punto fijo localizado en el m~ro 
tap6n del airepléi. 

Para el tramo sur del puente tenemos: 

U sur 
U norte 

= 8190 X 0.000012 X 25 
5990 X 0.000012 X 25 

2. 45 
l. 80 

cm 
cm 

4.25 cm 

Si la articulaci6n móvil presenta una abertura inicial de s cm 
cuando la estructura este fría, al dilatarse no tendrla proble
mas, ya que el movimiento máximo esperado es de 4.25 cm en uno u 
otro sentido. En esta caso se ha especificado como separación 
inicial 6 cm, con lo que queda cubierta con un margen de seguri
dad la abertura requerida. 

En la fig. 4.8.2. se muestra la forma que tiene la articulaci6n 
m6vil de la parte central de la zona atirantada. 

FiQ. 4.8.2 

)lo[\. Atlr.ULO CE JUCLlt4ACION 0[ LA PLtt.Cll. 0( 

ANCLAJE se Q(.B[IU VERIFICA" arircs CE 
SU COl..OCACIOll 

··--'-
__¡.... Z1.7 -

¡. 
1 
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En el sitio donde se localiza la articulación móvil la losa y la 
guarnición tienen juntas que permiten el movimiento longitudinal 
y el giro, liberando también los efectos de la temperatura. 

No ee colocaron juntas en los aireplenes debido a que los efec
tos de la temperatura en esas estructuras de concreto son míni
mas. 

4. 9. AnAlisis por viento 

4. 9. l. Consideraciones generales 

El estudio de las propiedades aerodinámicas de los puentes ati
rantados es uno de los problemas que mas concentran la atención 
de los ingenieros durante las etapas de análisis y modelación de 
astas estructuras. La vibración provocada por el viento en los 
tirantes y en el tablero y el comportamiento general del puente 
ante las fuerzas generadas por las masas de aire resultan vita
les para puentes de grandes claros, principalmente para aquellos 
situados en bahias o valles dondesoplan vientos a altas veloci
dades. 

En casos excepcionales la falta de un adecuado estudio aerodiná
mico ha provocado la falla de la estructura, como sucedió, por 
ejemplo, a principios de este siglo en el puente Tacoma-Narrow, 
en Canadá, el cual comenzó a oscilar debido a la acción del 
viento cuando aún se encontraba en construcci6n. La ampliación 
del movimiento fue tal que el puente completo se colapsó en unos 
cuantos segundos. 

Para velocidades de viento muy altas y cuando la forma y dimen
sión del tablero lo permite puede aparecer un fenómeno de "flota
ción" que provoque la torsión general del pu~nte. 

Cuando el número de tirantes es muy elevado estos forman una pa
red contra la que puede impactarse el viento originando la vibra
ción y movimiento de toda la estructura. A este fenómeno se le 
conoce como "efecto de vela". 

Para puentes que estarán sujetos a la acción de huracanes o 
vientos muy fuertes se realizan modelos a escala que e prueban 
en túneles de viento, para anAlizar más detalladamente su compor
tamiento. Estos costosos estudios son factibles para grandes 
estructuras de gran importancia económica. 
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En puentea pequeños los efectos del viento son generalmente 
despreciables, y se limitan a vibración en los tirantes. Se debe 
buscar que e.sta vibrac,ión se amortigue y no provoque daños a la 
estructura en la zona de anclaje de los cables. 

Para los puentes sobre la Calz. Ignacio Zaragoza los efectos del 
viento son mínimos debido a que los puentee tienen una altura 
reducida, se encuentran enc!~vadoe en una densa zona urbana, y 
presentan una superficie de contacto contra el viento muy 
pequeña. 

El mayor efecto que se puede apreciar en la estructura originado 
por el viento consiste en la vibración de .los cables cuando es
tos tienen tensiones bajas y, por lo tanto, presentan una rigi
dez peque.i.a. 

4. 9. 2. Vibración de loe cables debida a viento 

La frecuencia 
calcularse con 

En donde: 

natural de vibración de un tirante o cable puede 
la expresión: 

f = 

f ea la frecuencia natural de vibración 
L es la longitud del tirante 
T es la tensión en el tirante 
P es el peso por unidad de longitud 

del tirante 

cuando la frecuencia predominante de la fuerza excitadora es 
cercana a f (para movimientos transversales) y del doble de f 
(para movimientos longitudinales), siendo f la frecuencia natu
ral del tirante, puede ocurrir una gran amplificación dinámica 
cercana a la resonancia y que puede r.~ear grandes movimientos a 
la mitad del tirante. 
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Ahora llamemos "a" a la amplitud del movimiento excitador 
"W" a la amplitud de la vibración del 

tirante a la mitad de su claro. 

Para movimientos longitudinales de los soportes. 

Esta fórmula es aceptable para valores de "a" pequeños. 

Por ejemplo: 

Entonces "W" 

Asumiendo a • 2 cm L = 205 m. 

Alcanzarl como mlximo, para movimientos 
longitudinales: 

w - 2 J 0.02 
1f 

x 205
1

• i.2e m. 

Para movimientos transversales la relaci6n es: 

W = 2a 
~ 

Donde ~ es el factor de amortiguamiento del cable. En realidad 
la capacidad de amortiguamiento en el tirante es pobre y valores 
de factor de amortiguamiento de l0- 3 son com~nes. 

Para el mismo ejemplo de arriba tenemos: 

W • 2 X 0.02 
íí • 0.001 

12.73 m 

El cual es, por sc:puesto, inaceptable. De hecho la amplitud 
utilizada en este ejemplo no podria ser real. 
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Factor de amortiguamiento 

En una 
una ley 

oscilación amortiguada, la amplitud decrece de acuerdo a 
exponencial, de forma que tenemos: 

Wn + l 
Wn 

donde Wn + l y Wn son dos amplitudes consecutivas, 

Tomando logaritmos de cada elemento: 

Ln Wn + l 
Wn 

El término Ln(Wn + l)ee llamado "el decremento logaritmico". 
Wn 

El factor (3 el cual es igual al decremento logarítmico divi
es llama·do "factor de amortiguamiento" del dido entre 2 

sistema oscilante. 

El factor de amortiguamiento varía desde 10- 5 a 10- 4 para 
tirantes con camisa de mortero, y de 1.5 x l0- 3 a Jx 10-J 
para tirantes f lexiblee (como loe cubiertos por polietileno y 
grasa o tipos similares). 

Reducción de la vibración 

En vista de lo anterior es clara la importancia que tiene mante
ner el nivel de vibración de loe tirantes lo más bajo posible, 
lo cual se puede lograr de varias formas, por ejemplo: 

Cambiando la frecuencia natural de los tirantes por medio de 
cables transversales a ellos. Esto cambia la longitud osci
lante de loe tirantes y loe aleja de la frecuencia de 
resonancia. Esta solución, que es efectiva pero costosa Y 
delicada en su instalación, ha sido usada para algunos 
grandes puentes. 

Reduciendo la vibración inducida por tráfico por medio de un 
buen mantenimiento de la euperf icie de rodamiento Y de las 
juntas, y además limitando la velocidad, el peso y el número 
de vehículos. 
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En la mayoria de los casos la forma mAs efectiva de incrementar 
la capacidad de amortiguamiento de los tirantes es por medio de 
amortiguadores, loe cuales por razones estéticas y tecnológicas 
se colocan cerca de .los anclajes. 

Algunas veces el término "amortiguador" ea usado, impropiamente, 
para designar un anillo deslizante generalmente hecho de elast6-
mero, colocado alrededor del cable y localizado cerca de sus ex
tremos, el soporte también es anular y va conectado a la estruc
tura. Este instrumento es muy efectivo para reducir los esfuer
zos de flexión de el cable en su anclaje, pero su eficiencia 
para amortiguar la vibración del cable es pobre. 

Para ser más efectivo un amortiguador debe Ser de tipo viscoso. 
Estos han sido instalados, por ejemplo, en el puente Brotonne 
(Francia), en el puente Coatzacoalcos (México) y el puente 
Sunshine Skiway (USA). En todos los casos los amortiguadores son 
de modelo automotivo, y son conectados al tablero del puente por 
medio de un marco ligero de acero; a pesar de su efectividad este 
tipo de amortiguadores absorben energia en solo una dirección. 
Para obtener un efecto multidireccional oe requiere ensamblar 
varios amortiguadores. 

4. 9. 3. Valuación de las fuerzas debidas a viento 

Las fuerzas provocadas por el viento sobre la estructura se obtu
vieron de acuerdo con lo que marca el Reglamento de Construccio
nes del D.F. y sus Normas Técnicas Complementarias. 

El efecto del viento se consideró equivalente a una presión (em
puje o succión) que actúa en forma estAtica en dirección perpen
dicular a la superficie expuesta. Su intensidad se calculó con 
la expresión: 

donde p 

Cp 
Cz 
K 
Po 

P = Cp Cz Kpo 

= Presión debida al viento. 
= Factor de empuje o presión 
= Factor correctivo por altura 
= Factor correctivo por condiciones

2
de ubicación 

= Presión bAsica de dise~o (35 kg/m , para 
estructuras del grupo A). 

Obtención de los coeficientes 

Zona B: zona típica 
predominantemente por 
por Areas arboladas. 

K = 1.0 para la zona a. 

urbana y suburbana. El sitio esta rodeado 
construcciones de mediana y baja altura o 



Cz =( ~ 0 )2/a a = 4.5 para zona B 

Z es la alt~ra expuesta sobre el nivel del terreno. 
=- 6. 5 m. aprox. 

Cz = 0.826 
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Cp -o.e Para la pared de barlovento 
Cp = -o.s Para la pared de sotavento 
Cp = -o.s Para la cara inferior 
Cp -0.1 Para la cara superior 

En la fig. 4.9.3.l se muestra la distribución de presiones sot:e 
el tablero del puente de acuerdo al Reglamento de construcciones 
del D.F. 

aARLOWHTO i \ SOTAVENTO 

P•Z0.34 f'.Q,/m~ p•Z0.34 t/.4./ .. 1. \\ 

.......... i .. ~ ..;¡11!1111111!! 1~1111111111•,,rD' = 
~ . ==p•l4.S3KQ/rt.~ - -· · o·~" ... .;,, o · · 

FIGUR.l. 4.1.3.1. 



220 

A partir de la expresión P = Cp Cz Kpo ee obtuvieron las presio
nes con las que ee realizó un análisis estático utilizando el 
mismo modelo tridimensional que ee usó para el análisis estático 
por sismo. 

Para las cargas del puente tenemos: 

Barlovento: p m o.a X 0.83 X l. o X 35 = 23.24 kg/m 2 
sotavento: p = -0.5 X 0.83 X l. o X 35 = -14.53 kg/m 2 
cara inferior: p m -0.5 X 0.83 X l. o X 35 -14.53 kg/m2 
cara superior: p = o. 7 X 0.83 X l. o X 35 20.34 kg/m 2 

El peso por m2 de estructura del puente ee de 750 kg/m 2 por 
lo que no existe posibilidad de que las fuerzas verticales hacia 
arriba ocasionadas por viento muevan al puente. 

Las fuerzas horizontales por viento sobre el tablero son mucho 
menores que las fuerzas calculadas para el análisis sísmico 
estático, por lo que la condición accidental más importante la 
constituye el sismo. 

Las presiones por viento sobre los mAetilee y marcos de concreto 
se calcularon de acuerdo al criterio anterior, y son también muy 
pequeñas. 

De los resultados del análisis estático por viento se concluye 
que éste no rige para el diseño de loe elementos del puente y 
sus efectos son despreciables para la estructura. 

Las fuerzas de presión o succión en los tirantes se calculan 
también de acuerdo con el Reglamento de Construcciones del D.F. 
y son minimas, aún así sus efectos se toman en cuenta en el 
diseño de loe cablee y de su sistema de amortiguamiento. (Ver el 
capitulo "Diseño de cablee")• 

4.10 Condiciones de diseño 

Después de obtener los elementos mecánicos analizando la estruc
tura para diferentes condiciones de carga podemos resumir lo 
siguiente: ~ 

Debido a la ligereza de la estructura los elementos mecáni-
cos por carga permanente (carqa muerta y tensiones adiciona- JI 
lee) y por sismo, son relativamente pequeños en comparación · 
con loe provocados por la carga viva. 
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En general las combinaciones de cargas que rigen para el 
diseño de los elementos son las que involucran solo fuerzas 
gravitacionales, producto del peso propio de la estructura y 
los efectos de la carga viva. 

En general las acciones accidentales son pequeñas, y las 
combinaciones de carga en las que intervienen, solo rigen el 
diseño de elementos especiales para dicha acción, como por 
ejemplo, los topes p,ra sismo. 

Por lo anterior, se 
adicionales aplicadas 

remarca 
para 

la 
la 

importancia de las tensiones 
reducción de los elementos 

mecánicos 
puentes. 

por carga permanente para la zona atiran~ada de los 

En las figs. 4.10.1. y 4.10.2 se muestran las envolventes de 
elementos mecánicos de las trabes laterales y centrales del 
puente Rojo Gómez para la combinación que incluye carga muerta 
más carga viva con impacto. 

Comparando los diagramas se nota la ventaja de aplicar las ten
siones adiconales para mejorar la condición de diseño. Por ejem
plo, el momento máximo que se presenta en las trabes laterales 
aplicando las tensiones adicionales es de 88 tm., mientras que 
cuando no se aplican se tiene un momento máximo de 191 tm. Ade
más aplicando las tensiones adicionales se obtienen diagramas de 
elementos mecAnicos y esfuerzos mucho más uniformes que si no se 
aplican, lo cual también resulta conveniente. 
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Diseño 

5.1 Oiseffo de elem~ntoe de acero 

5. l. l Trabes principales 

Una de las características importantes de un puente atirantado 
es la imAgen de ligereza y esbeltez de la estructura, para 
lograr esto se requería que las trabes principales del puente 
tuvieran peraltes relativamente pequeftoe y además fueran lige
ras, por lo anterior resultaron convenientes· laa trabes longitu
dinales de sección I formadas por placas. 

El diseño de lao trabes principales del puente se realizó de 
acuerdo a las Especificaciones de la AASHTO y para algunos 
detalles especiales fue necesario apoyarse en las norma= de la 
AISC. 

El análisis 
principales 
capitulo 4. 

para obtener los elementos mecánicos en las trabes 
se realizó de acuerdo al criterio descrito en el 

Se utilizó el método de diseño por cargas de servicio (Diseño 
por esfuerzos permisibles), obteniendo para ello loe elementos 
mecánicos de acuerdo con las combinaciones de carga establecidas 
~or la AASHTO para cargas de servicio. 

En general las especificaciones de la AASHTO son similares a las 
del AISC pero con factores de seguridad mayores. 

Se puede observar en los diagramas de elementos mecAnicos del 
capítulo anterior que las trabes principales longitudinales 
están sometidas en general a flexocompresi6n y a cortante. Para 
algunas condiciones de carga viva se tiene un momento flexionan
te grande y una fuerza axial pequeña, y para otras posiciones de 
la carga viva se tiene una fuerza axial grande y un momento 
pequeño. 
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La fatiga adquiri6 especial importancia debido a la ligereza de 
la estructura. Las fluctuaciones de esfuerzos originados por la 
carga en movimiento obligaren a incrementar las secciones de los 
elementos para en~rar a los rangos permisibles de variación de 
esfuerzos. 

A continuaci6n describiremos el proceso de diseño de una de las 
trabes laterales del puente Rojo G6mez, por medio de un ejemplo, 
en el que detallaremos cada paso y las normas utilizadas. 

F .• 5.1.1.1. 

<E- El•''""'º' 
~ Nudol 

En la figura S.l.l.l se muestra el modelo hecho para ~l anAlieie 
bidimensional de la zona atirantada de loe puentes, en el que se 
indica la numeración utilizada para identificar los nudos Y las 
barras que idealizan a las trabes principales. 

En la figura 4.10.1 del capitulo 4 se muestran las envolventes 
de elementos mecAnicos para las trabes laterales del puente. 
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Los elementos mecánicos 
diseño los encontramos 
está formada por carga 
por el factor de impacto. 

más importantes para la combinaci6n de 
en la barra 3. La combinaci6n de diseño 

permanente mas carga viva incrementada 

Mmlix ( +) 

Mmlix (-) 
81.2 Ton m 

-87.9 Ton m 
Vmlix (+) = 6.1 Ton 
Vmlix (-) = -19.l Ton 

Nmlix ( +) = 87 
Nmin ( +) = 10 

Ton (Compresi6n) 
Ton (Compresi6n) 

Mmlix fue provocado por la carga permanente y el cami6n en su 
posici6n 2, recorriéndolo a cada 2 m a partir del inicio de la 
zona atirantada. 

Mmín fue provocado por 
posici6n 19. 

la carga permanente y el camión en su 

Elementos meclinicos provocados en la barra 3 (nudo 4) por el: 

Cami6n 2 Cami6n 19 

M = + 73.38 Ton. m M = -58.82 Ton. m 
V = + 
N 

l.15 
8.02 

Ton 
Ton (Tenei6n) 

V = -4.07 
N = 33.41 

Ton 
Ton (Compresi6n) 

Elementos mecánicos provc~ados 

carga permanente: 
en la barra 3 (nudo 4) por la 

M = - 14 .19 
V = - S.0 
N = 20 

Ton. m 
Ton 
Ton (Compresi6n) 

Combinación de elementos mec&nicos 

La combinaci6n de elementos meclinicos que rige para el diseño de 
la ·abe es: 

P = (C. Perm) + (C. Viva + I) 



Donde: 

comb. l 

Mdis l 
Vd is l 

C. Perm 
c. Viva 

= Acción por cargas permanentes 

I 

(camión 

81. 2 
-3. 50 

Acción por carga viva -(Una posición de 
camión)-. 

= Impacto = 1.3 

2) Comb. 2 (Camión 19) 

Ton. m Mdis 2 = -87.9 Ton. 
Ton Vd is 2 = 10.30 Ton 
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m 

Ndis l 9.57 Ton (Comp.) Ndis 2 = 63. 43 Ton (Comp.) 

Diseño por esfuerzos combinados 

Según el AASHTO: 

Todos los miembros sujetos a carga axial y flexión deberán 
diseñarse para satisfacer los siguientes requerimientos: 

fa Cmx fbx 
+ + 

Fa ( l - il ) Fbx 
F'ex 

y, 

fa fbx fby 
+ 

0.472 Fy Fbx Fby 

Donde: 

F.S. (KbLb/rb) 

Cmy fby 

( l - ll ) Fby 
F'ey 

~ l. o ( 1.33) 

(l.33 para acciones accidentales) 

~ l.O,en los puntos de soporte, 
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En las fórmulas anteriores: 

fa 

fbx o fby a 

Fa 

Fbx, Fby 

F'e 

E 

Kb 

Lb 

rb 

Cmx, Cmy 

F. S. 

Esfuerzo actuante por carga axia1 

Esfuerzo actuante por flexión 
X-X y Y-Y respectivamente. 

alrededor del eje 

Es fµer zo permisible por carga axial, si únicamente 
actuara ésta, tomando en cuenta el pandeo. 

Esfuerzo permisible por f lexi6n, calcula do como 
si la flexión actuara sola, alrededor del eje X-X 
y Y-Y, respectivamente. 

Esfuerzo de pandeo de Euler, dividido entre el f ac
tor de seguridad. 

M6dulo de elasticidad del acero. 

Fact 
pandeo. 

de longitud efectivo en el plano 

Longitud sin arriostras en el plano del pandeo. 

Radio de giro en el plano de pandeo. 

Coeficiente alrededor del eje X-X y Y-Y-, 
respectivamente. 

Factor de seguridad • 2.12 

Obtención de los valores para cada término: 

C.§.lculo de fa 

p 

fa = 
A 

P s Carga axial actuante = Ndie 2 = 63.43 Ton 
A Area de la trabe = 366 cm 2 



fa 

C:llculo de Fa 

63430 

386 

Ce =) __ 2_,,._•_E_ 

Fy 

231 

= 164.33 kg/cm 2 

= 126 para acero A-36 

Factor de long. efectiva K • l.O 

h=llO.O 

_f.::,. 
·i· 

• r 
YI 

b= 40.0cm 

L • 2.16 m (Distancia entre piezas 
de puente). 

A = 385.92 cm 2 

Ixx = 929,100 cm 4 

No existe posibilidad de pandeo 
alrededor de Y-Y ya que la trabe 
se encuentra unida a la losa y la 
guarnición . 

Sección de la trabe r -- ¡--¡;;.Ax ----, J-;:- = 49. 06 cm 

Kl (1.0) (216) 

r 49.06 

Fa ~[l 
F. s. 

.Kl/ r 

4 -rr• E 

4.40 

4 íí 
Fa 2530 ~ 

_1-
2.12 

C:\lculo de fbx y fby 

Mx Mdie 2 = -87.9 Ton-m 
My O 

¡2 Fy 

J 
) 2 2530 

E 

Fa se calcula con la 
siguiente fórmula: 

} ll..2..L kg/cm 2 
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M I . 929 110 
fbx = s · .• = 16693 cm 3 

s -·Y s· 

67.9 X 10 s 
fbx = = S20.33 kg/cm 2 

16 693 

Clilculo de Fbx 

Fbx = o. SS Fy [ ,_e~;;.;_· Fy J 
l longitud entre secciones a compresión por 

arriostradas. 
l 2.16 m 

r' )z. = 
12 

r = 33 cm 
( l/" ) = 6.SS 

Fbx O.SS X 2S30 [1-
Fbx = l..llQ_ kg/cm 2 

Clilculo de Fé 

(6.S5) 2 

4 

~ • ancho de 1/2 patín 
b • 20 cm 

X 2530 ] 
11 E 

-· 

flexión 

11 E 
= S04964 i<.;¡/cm 2 FC = 

F.S. (Kblb/rb )
2 .12 (4.40) 

1.0 X 216 
Kb lb 4.40 

rb 49.06 

Clílculo de Cmx 

Se tomará cmx = o.as para considerar un factor de seguridad. 



233 

Fórmulas de interacción 

I) 
fa Cmx fbx 164.33 o.as x s20,33 

+ + = r .• 455 ~ i.o 
(1-164. 33) 1390 

504 984 
Fa 1193 

I I) 

fa fbx 164.33 520.33 
+ + = 0.51 !:. 1.0 

0.472 Fy Fbx 1194 1390 

Se puede ver en los resultados de las fó~mulas de interacción 
que las trabes laterales del puente tienen una resistencia ante 
cargas estáticas mucho mayor que loe esfuerzos a que se ve 
sometida. 

La razón por la que estas piezas se encuentran tan sobradas ante 
acciones estáticas es para tomar en cuenta el efecto de la fati
ga, que resultó determinante y rigió para el diseño. 

Diseño por fatiga 

Con los momentos máximos y mínimos, y sus correspondientes fuer
zas axiales se obtendrán las variaciones reales de esfuerzos en 
las placas que forman a la trabe los cuales deber~~ ser menores 
o iguales que los rangos permisibles establecidos por las normas 
(AASHTO). 

obtención de la variación real de esfuerzos 

La diferencia entre loe esfuerzos máximo y mínimo que se presen
tan en una misma sección de un elemento se denomina rango real 
de esfuerzos. 

Anteriormente 
mecánicos 1 
minimos que 
por medio de 

se calcularon las combinaciones de elementos 
y 2, con ellas se obtendrán los esfuerzos máximos y 

se presentan en un mismo patín de la trabe lateral, 
la fórmula de la escuadría. 

p M 

A s 

A 
s 

386 cm 2 

16893 cm 3 
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9570 81. 2 X 10 5 

+ = 505.46 kg/cm 2 
386 16893 

cr,~ Esfuerzo de compresi6n para M (+) en el patín superior. 

63430 87.9 X 10 5 

IJ 2 = = -356 kg/cm 2 
386 16893 

lí,= Esfuerzo de tensi6n para M (-) en el patín ouperior. 

Rango real de esfuerzos = ª-.§..!. kg/cm 2 

Rango real de esfuerzos (sin considerar impacto) = .§_§.Q. kg/cm 2 

Determinación del rango permisible de esfuerzos 

El rango permisible de esfuerzos depende de: 

El trAnsito diario promedio sobre el puente. 
El tipo de elemento de que se trate en cuanto a su importan
cia para la estructura. 
El tipo de detalles de unión que la constituyen, su forma, 
etc. 

Para los puentes sobre la Calzada Ignacio Zaragoza el trAnsito 
varía de un puente a otro, se espera que transiten menos de 2500 
vehículos pesados de diseño en un día. Esto nos coloca en la con
dici6n de 500 000 a 2000 000 de ciclos de carga para la revisi6n 
por fatiga. 

Las trabes laterales son elementos de los cuales depende la esta
bilidad de la estrucutura por lo que se consideran piezas de 
importancia mayor para su revisión. 

Las trabes principales son, en general, piezas con los detalles 
de uni6n soldados que se muestran en la figura s.1.1.2. 

Atiescdores 

Unión potin-almo soldado en formo continuo. 

Fig. 5.1.1.2 
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Para la condición anterior las normas AASHTO establecen un rango 
máximo de esfuerzos para efectos de fatiga de: 

Para m&s de 2 millones de ciclos 
Para 2 millones de ciclos 

kg/cm 2 

kg/cm 2 

Los rangos de esfuerzos permisibles anteriores son muy semejan
tes a los rangos reales , la condición de más de 2 millones de 
ciclos con impacto es más desfavorable. 

Con lo anterior se co~prueba la importancia de los efectos de la 
fatigaJpara poder cum~-ir con el rango real de esfuerzos estable
cidos por las normas fue necesario incrementar los espesores de 
la trabe, aún cuando por resistencia ante cargas estáticas no se 
requiere. 

Revisión ante fuerza cortante 

El cortante no resultó importante en el diseño de las -trabes princ1-
~les ya que se colocaron atieeadores a ambos lados del alma a 
cada 2.50 m aproximadamente. 

A continuación se muestra la revisión por cortante de las trabes 
principales laterales del puente Rojo G6me~. 

según el AASHTO: 

Los atreeadoree intermedios pueden ser omitidos si el espesor 
del alma no es menor que D/150 y el esfuerzo cortante actuante 
en la secci6n gruesa del alma, fv, es menor que el valor que 
arroje la siguiente fórmula: 

7.33 X 10 7 Fy 
Fv 

(D/tw) 3 

Donde: 
o 

tw = 
Fv 

ieralte del alma entre patines, en pulgadas. 
Espesor del alma en pulgadas. 
Esfuerzo permisible a cortante, en psiª 

Revisaremos la condición en cuanto al espesor del alma, el espe
sor existente es de o.a cm. 

D/150 = 0.268 pulg = 0.68 cm; se cumple que +... > º/iso · 

El cortante 
puente) es 
4. 10. l). 

m&ximo sobre la trabe (en la zona atirantada del 
de 58.30 Ton. (Ver el diagrama envolvente de la fig. 
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El esfUerzo· cortante actuante ess 

fv = 662.5 kg/cmL 

El esfuerzo cortante permisible sin atiesadores es: 

7.33 X Fv ·.· 
= 

(D/tw) 

7.33 X 

10 7 

~ 

10 7 

Fy 

3 

D • 40. 3 pulg. = 102 cm 
tw • 0.315 pulg. 

Fv - (40.3/0.314)2 
4478 psi ~ 12000 psi 

Fv = 315 kg/cm 2 

fv > Fv, por lo tanto se requieren atieeadores intermedios. 

Cuando los atiesadores intermedios son requeridos, el espacia
miento entre ellos debe ser tal que el esfuerzo cortante 
actuante no debe exceder el valor dado por la siguiente f6rmula. 
El espaciamiento máximo se limitará a 3/D ó D (260 )2 

D/+w 

1 + ( d J 
Fy 0.87 (1 - C) 

Fv = 
3 j 

Donde: 
--, 

6000 .¡ K 7500 ./K 
~ (D/tw) ~ -------

ffY 

e 

Para: 

6000.(K 

(D/tw)JFY 

D/tw > 

e m 

(D/tw) Fy 

JFY 



En ambos casos i 

5 
K 5 + 

(do/0) 2 

do = Espaciamiento entre los atiesadores intermedios. 

Capacidad con atieeadores a cada 2.16 m a ambos lados del alma 

5 5 
K = 5 + 5 + 

(216/102) 2 

0/tw 

(do/01 2 

102/0.8 

7500/K""' 

127.5 

• 97.75 < O/tw 

Por lo tanto: 

4. 5 X 10 7 K 
e • 

(D/tw) 2 Fy 

4.5 X 10 7 X 6.11 
e = = 0.47 

(127.5) 2 X 36000 

= 6.11 

Fy [c + º· 57 11 
- C) ]= 12000 [o.47 

3 J l + (do/Df 

0.87(1 - 0.47) J 
+ = 
/1 + (216/102) 2 ' 

Fv = 

~ 8003 psi = .:2.ll Kg/cm2 

Capacidad = Fv X A = 110 X 0.8 X 563 = 49 544 Kg 
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El cortante máximo de 58.30 Ton se encuentra a la zona del apoyo 
de concreto junto al primer cable, donde existen atiesadores de 
las piezas de puente a cada 1.20 m aproximadamente, por lo que 
la resistencia a fuerza cortante se incrementa en forma impor
tante. 

La capacidad anterior calculada (Cap = 49.54 Ton) es mucho mayor 
que cualquiera de los cortantes actuantes en la trabe principal 
a lo largo de la zona atirantada, por lo que este efecto es 
tomado con facilidad por la trabe y sus atiesadores. 
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Los requisitos mAe importantes para el diseño de las trabes 
principales ya se han mencionado, adicionalmente existen otros 
que particularizan sobre algunos efectos o condiciones que se 
deben cumplir. En caso de necesitar consultarlos se puede acudir 
a las Especif icacionee AASHTO y AISC. 

Relación ancho espesor en patines 

De acuerdo con las normas AASHTO: 

La relación entre el ancho de la placa del patin a compresión y 
su espesor no deberA exceder el valor determinado por la fórmu
la: 

Relación 
de 24. 

b/t mAx = b/t = -2llQ_ 
.fFb' 

pero en ningún caso excederá 

Asumiendo que fb O.SO Fy = 0.S X 36000 = 18000 psi 

_b_ 
t 

Relación b/t existente: 

32SO 
24.22 

b real 2S cm (la mitad del ancho del patín total) 
t real 3.8 ó 2.S4 cm 
(b/t) real = 9.84 (para tf = 2.S4) 

Se cumple que (b/t) real < (b/t)mAx 

Adicionalmente debe cumplirse que cuando 
compre ei6n por flexi6n en uno de los patines 
Fy, la relación b/t no debe exceder de: 

Para acero A-36 p/t ~ 23 

Esta condición también se cumple. 

Relación de esbeltez del alma 

No se colocarán atiesadoree transversales si: 

tw = ~ 0/150 

el esfuerzo de 
sea igual a O.SS 

Donde: D • Peralte sin soportar o entre patines de la placa 
del alma, 
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como D 155 cm 
tw -'!. 155/150 l. 03 cm 

Como tw 
e adores 
que si 
te, como 

existente es 1.0 cm no se requieren atie
traneversales por esbeltez del alma {aun
se requieren por esfuerzo cortante actuan
se mencionó anteriormente). 

Reducción del esfuerzo en el patín a compresión por esbeltez del 

Según las normas AASHTO: 

Donde 
igual 
res o 

el esfuerzo de compresión en el patín debido a flexión sea 
al esfuerzo permisible, el espesor del alma (con atiesado

sin ellos) no deber~ ser menor que: 

Para acero A-36 tw !!. D/165 

tw -'!. 155/165 = 0.94 cm 

tw existente 1.0 cm; (t exist > t nec) 

Interacción flexión - cortante 

Si una viga de un tablero es sujeta simultáneamente a la acción 
de cortante y momento flexionante con la magnitud del esfuerzo 
cortante mayor que 0.6 Fv, el esfuerzo por flexión, Fe, deberá 
limitarse a: 

Donde: 

fv 

Fv 

Fe (o. 7 54 0.34 fv) 
Fv 

Fy 

Esfuerzo cortante unitario promedio calculado en la 
sección, la carga viva deberá ser aquella que produce 
el máximo momento en la sección en consideración. 
Esfuerzo cortante máximo permisible en esa sección. 

En nuestro caso las zonas donde se producen los mayores cortan
tes (en la parte cercana al cable extremo) tienen momento flexio
nantes muy pequeños. De hecho en la zona de la primer articula
ción el cortante es máximo y el momento flexionante es nulo. En 
general se cumple que para la zona atirantada del puente los 
cortantes altos se encuentran en zonas de momentos no demasiado 
grandes, por lo que la interacción flexión cortante no provocó 
mayores problemas. 
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Diseño de los atiesadores transversales 

De acuerdo con las especificaciones AASHTO los atiesadoree trans
versales deben cumplir una serie de requisitos para poder consi
derarlos adecuados. y que contribuyen a la resistencia del alma. 
A continuación se · enlietan loe requisitos establecidos para 
atiesadores transversales: 

~os atiesadoree transversales preferentemente estarán hechos 
~e placas soldadas a las trabes armadas. Pueden estar en 
pares o sencillas de un sólo lado del alma. Los atiesadores 
prov~stos de un solo lado del alma deberán estar en aplasta
miento contra el patín a compresi6n para ser efectivos, pero 
no necesitan estar unidos a él. 

El momento 
versal con 
menor que: 

Donde: 

de inercia de cualquier tipo de atiesador trans
reepecto al plano medio del alma no deberá ser 

I do tw 3 J 

J 2.5 (D/do) 2 -2, pero no menor que o.s 

En estas expresiones; 

I 

J 

do 
D 

tw • 

Momento de inercia mínimo permisible de cual
quier tipo de atiesador transversal interme
dio, en pulg 4 . 
Relación de rigidez requerida de un atieeador 
transversal con respecto a la placa del alma. 
Distancia real entre atieeadores en pulgadas. 
Peralte del alma sin soportar (entre patines), 
en pulgadas. 
Espesor de la placa del alma, en pulgadas. 

Cuando los atiesadores estén en pares, el momento de inercia 
deberá tomarse alrededor de la línea central del alma. cuan
do los atiesadores simples son usados, el momento de inercia 
debe ser tomado con respecto a la linea de contacto entre el 
alma y el atieeador. 

Los atiesadores no necesitan estar en contacto con el patín 
de tensión. En puntos de cargas concentradas los atiesadores 
deben estar en pares. 

El ancho de la placa del atieeador no deberA ser menor que 2 
pulg. más 1/30 del peralte de la viga, y preferentemente no 
será menor que 1/4 del ancho total del patín de la viga. El 
espesor de la placa del atieeador no será menor que 1/16 de 
su ancho. Los atiesadores transversales serán de acero A-36. 



El Area transversal del atiesador no serA menor que: 

Donde: 

A e= [0.15 B D tw (l-c) (fv/Fv) - 18tw 2 ¡ 'i 

'i = Relación entre el Fy del alma y el Fy del 
atiesador. 

B = 1.0 para pares de atiesadores. 
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e = se calcula como se indicó en el diseño por 
cortante. 

Siguiendo las especificaciones anteriores: 

Momento de inercia minimo 

I = do tw 3 J 

J = 2.5 (D/do) 2 - 2 ~ 0.5 

D Peralte sin soportar = 110-2.54x2 = 104.9 cm = 41.3 pulg. 
do Separación entre atiesadores • 250 cm • 98.4 pulg, 

J 2.5 (41.3/98.4) 2 -2 =-1.55 < 0.5 Se toma 0.5 

tw = o.e cm 0.315 pulg. 

I 98.4 X (0.315) 3 X 0.5 = 1.54 pulg 4 

tf 

tw 

llOcm 

Atiesad res 

Sección transversal de 
la trabe principal del 

Puente Rojo GÓmez 

Al 

Inec 1.54 pulg 4 

Iexist = l.Ox32 3 = 
= 2173 cm 4 = 65.6 pulg 4 

l ... I_e_x_i_s_t ___ > ____ I_m_!_n~I · · OK 

4· =1.0 

Vista A-A 
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Area mínima 

A= [O.l5BDtw (1-c) (fv/FV) -18 tw2]'1' 

A • [0.15 (1.0) (41.3) (0.315) (l-0.47) (l.0)-18 (0.315) 2 ] 1.0 

A = -O. 7 5 • • El área mtnima por eepecificaci6n no rige. 

Ancho mínimo 

b "?. 2 pulg + 1/30 (D) 

b ~ 2 + 1/30 X 41.3 

b ~ 3.37 pulg 

bexiet. = 16.cm • 6.3 pulg > bmln 

· J bexist. > b mio I··- OK 

Adicionalmente bexie~ > b patln/4 

Espesor mínimo 

(b/t)máx 16 

tex iet. 1.0 cm 

(b/t) exist. 16 

1 (b/t)exiet. (b/t) máx ·· OK 
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s.1.2 Trabes principales centrales 

La secuela de diseño indicada para las trabes principales latera
les es idéntica a la que se utiliza para las centrales.Hay dife
rencias geométricas que se deben a condiciones dimensionales del 
puente. 

La estructura del puente no podia crecer hacia abajo para dar 
loe peraltes requeridos por diseño a causa del gálibo vertical 
minimo que s~ debe respetar, por lo tanto, el peralte de las 
trabes sólo podía crecer hacia arriba, pero con un limite, que 
es la superficie de las guarniciones. La altura de las guarnicio
nes es grande para proteger a la estructura (trabes principales 
y cablee) de un impacto de vehiculo, lo que dió oportunidad de 
crear una estructura de paso a través. 

La situación para las trabes principales centrales es distinta, 
ya que no existe una altura de guarnición que limite su peralte. 
En el centro del puente en lugar de una guarnición se decidió 
colocar un deflector que confine adecuadamente al tránsito. Este 
def\actor tiene una altura mayor que la de la guarnición, lo que 
permite crecer el peralte de lae trabes centrales a 130 cm (20 
cm más que las trabes laterales) a cambio, se pierde en el ancho 
de loe patines, ya que por requerimientos de espacio para las 
columnas centrales de los apoyos con mAstiles y por el tamaño de 
los equipos de anclaje y tensado se necesitó del mayor espacio 
libre disponibe entre las dos trabes centrales, por ello se 
disminuyó el ancho a 30 cm (lJ cm menos que el de las trabes 
laterales). 

Modificando loe espesores de las placas que forman a las trabes 
se logró igualar aproxima:amente las propiedades de las vigas 
laterales y centrales, obteniendo resistencias semejantes. Las 
trabes centrales son un poco mas rlgidas que las laterales. 

Al realizar los anAlisis por medio de modelos bidimensionales, 
asignando las cargas por áreas tributarias y las fuerzas en loe 
cables en forma proporcional se obtuvieron resultados muy seme
jantes para las hileras laterales y centrales de cables y trabes 
del puente. Las pequeñas diferencias de comportamiento existen
tes entre las trabes laterales y centrales se deben principal
mente a la diferente rigidez de los mAstiles laterales y el 
central. 
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5. l. 3 Trabes secundarias normales 

Existen 3 tipos de trabes secundarias o piezas de puentes: 

~) Normales: Aquellas que soportan únicamente el peso de su 
área tributaria de tablero y se encuentran simple
mente apoyadas en las trabes principales 

b) Especiales: Aquellas que, además de lo anterior, también reci
ben los efectos de la excentricidad de los cables 

e) Para sismo: Aquellas que, por medio de elementos de acero 
colocados en su patín inferior, transmiten en el 
sentido transversal del puente la fuerza generada 
por un sismo hacia los apoyos· ~e concreto 

En el 
trabes 

presente inciso se indica el criterio de diseño para las 
secundarias normales, que ademAe son las más simples. 

Las trabes secundarias normales tienen la forma que se indica en 
la figura 5.1.3.l. 

1~1~--- Parapeto 

Guarnición 
Carpeta 

Pendiente 

Trabe secundaria normal 

Fig.!5.1.3.1 

Sus principales caracteristicas son: 

Forman 
dio de 
rior. 

eecci6n compuesta con la losa 
loe conectores para cortante 

se encuentran simplemente apoyadas 
por lo que sus conexiones extremas 
simple. 

~ 

1 [ :o 1 
1 

1 

'o 

Trabe principal 

central. 

de concreto armado por me
soldados en su patin supe-

en las trabes principales, 
atornilladas son a cortante 



245 

Tienen peraltes variables para dar la pendiente de bombeo nece
sario para la calzada. 

Al trabajar 
esfuerzos no 

como piezas simplemente apoyadas y sin 
resienten los efectos de la fatiga. 

inversión de 

Los elementos mecá.nicos 
analizan como elementos 
ilustran el criterio de 
mecá.nicos. 

se obtienenen forma sencilla ya que se 
isostáticos, en la figura 5.l.3.2, se 
análisis y los diagramas de elementos 

Para obtener las cargas sobre las trabes se considera su área 
tributaria y el peso del eje de camión HS20-44 más desfavorable, 
tomando en cuenta el esviajamiento del puent~, que incrementa la 
longitud de la pieza. 

Al igual que para las trabes principales, la combinación que 
rige para el diseño por el método de esfuerzos permisibles es la 
de cargas permanentes (peso propio) más carga viva incrementada 
por el efecto de impacto. 

El diseño se realiza por aproximacion~s, proponiendo una sección 
y revisándola, tomando en cuenta la variación del momento a lo 
largo de la viga y su peralte variable. 

La búsqueda de la sección se puede eimplif icar si se define un 
módulo de sección S que debe cumplir la sección propuesta. 

Loso de 
ar medo. 

Fig. 5.1.3.3. 

1
15.0 

h Vario~a da 
43.0 o 58.0cm. 
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Coroa viva 

mas impacto. 

Momentos 

Ton. m. 

Cortantes 
Ton. 

,1~11~ ~ 1 ·,, , , < < , , < , , < ' < < < < < < < < r <ro< OJ 

9.44 9.44 9.44 9.44 
W: 1.35 T/m. 

~L=L~ 
1- 1.67 1- 1.83 1 1.2 ¡- 1.83 1.67 

m. 

49 49 

5.5 

19.0 

Fig. 5.1.3.2 

W= Carga por losa, carpeta y 

Popo de traba. 

f. 

t:'.1 
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En la figura S.1.3.3., se muestra la forma de las trabes secun-
darias. 

La sección compuesta se logra ligando a la losa de concreto de 
15 cm de espesor con el patín superior de la trabe. Como conec
tores se utilizan canales de 7.5 cm de peralte y 15 cm de ancho 
que van soldados al patin,al formar la losa de concreto el patín 
a compresión, las dimensiones del patín superior de la trabe de 
acero pueden ser menores que las del inferior. 

El ancho 
compuesta 
nea: 

efectivo de la losa que contribuye a formar la sección 
está definido por la menor de las siguientes dimensio-

(1) Un cuarto del claro de la viga compuest~. 
(2) La distancia centro a centro de vigas. 
(3) Doce veces el espesor de la losa. 

La separación 
puente, pero 
m. 

entre las trabes secundarias varía a lo largo del 
se pueden considerar un~ distancia mínima de 2.20 

El claro de la viga es de 8.20 m, aproximadamente, por lo que un 
cuarto del claro arroja una distancia de 2.0S m. 

El espesor de la losa ea de 15 cm, doce veces el espesor de la 
losa son 1.80 m, por lo que esta consideración rige para obtener 
el ancho efectivo de losa para la sección compuesta. 

b=l80 

n = E,.. / Ec 

E, = 2.1 x 10 6 kg/cm 2 

Sección transformado E c = 2 • 2 1 x 10 5 kg ¡cm 2 

n = 9.48 

35 

FiQ. 5.1.3.4. 



Utilizando el concepto de la secci6n transformada se convierte 
el ancho total de concreto en un ancho equivalente de acero 
(b'), dividiendo entre la relación de módulos (n). Ver figura 
5.1.J.4. 

Ahora que se tiene la secci6n de la trabe transformada a un solo 
material podemos obtener sus propiedades. 

El esfuerzo máximo por flexión que se debe presentar en el patin 
inferior queda limitado a: 

Fbi = O.SS Fy ••• ( l) 

El esfuerzo actuante máximo se debe limitar al permisible, por 
lo que, 

M 
Fbi = fbi R 

Si 

Donde: 

Fbi Esfuerzo permisible por flexión 
fbi Esfuerzo actuante por flexión 
M • Momento actuante 

••• ( 2) 

Si Módulo de sección necesario inferior 

De esta 
igual a: 

forma el módulo de sección inferior debe ser mayor o 

M 
Si ••• ( J) 

O.SS Fy 

Para obtener el módulo de sección necesario superior se procede 
de la siguiente forma: 

El esfuerzo máximo permisible en el concreto no debe exceder de 
0.4 de F'c. 

La fuerza mAxima permisible de compresión que se puede generar 
en el patín superior no debe exceder de: 

Fmáx = 0.4 f'c x Ac ••• ( 4) 

Ac = Area de concreto del patín a compresión 

El área de concreto entre la relación de módulos (n) se trans-
forma en un área de acero. 
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Ac 
a As ••• ( 5) As • Area de acero transformada 

n 

Ac = As x n ( 6) 

Sustituyendo en la fórmula (4): 

Fmáx = 0.4 f 'c x As x n ••• ( 7) 

Convirtiendo nuevamente a esfuerzos 

Donde: 

Fmáx 
Vsup = Q.4 f'C X n ••• (8) 

As 

(fsup = Esfuerzo en el patin superior por flexión. 

fbsup = (f°sup = 0.4 f'c x n 

Ssup H 
0.4f'cxn 

_H_ 
ssup 

... ( 10) 

••• ( 9) 

S sup = Módulo de sección necesario superior. 

Con la magnitud del momento en diferentes secciones a lo largo 
de la trabe se pueden determinar los módulos de sección que debe 
cumplir la trabe propuesta. 

Se presenta, como ejemplo, el cAlculo para la porción central de 
la trabe secundaria, donde el momento es mAximo. 

Snec 
~nec 

M 50 T.m (al centro del claro) 

sup = 5274 cm 3 

inf = 3593 cm 3 

/ 2ao -i 
1 190 4 

(Calculado con 
(calculado con 

la ec. 
la ec. 

n = ll 
Ec 

10) 
3) 

I-I· t.~ 49.2 
¡ •31!14 

:tz,J_ 
1 ' 

Es = 2.l X 10 6 k9/cm 2 

Ec 14000 X~= 
=2.21 x 10 5 kg/cm 2 

1- ,. 

Sección propl.lesto al 

:entro delo trabe 



250 

n = 9.4e 

aúpei-ior _llQ_ 
:.9. 4e 

A = 19.0 ~ 15 + 20 x o.e +. 35 x 2~22 + 46~1e. x.o.e 

A = 435.74 cm 2 

305.1 X 56.7 ~ 16 X 4e.e + 77.7 X 1.1~ + 36~94 X 25.31 

19 cm 

Ye ·43. e4 cm. 

435.74 

Ixx = L (35 (2.22) 3 +o.e (46.le) 3 + 20 (·O.e) 3 + 19(15) 3 ) 
12 

+ 305.1 (12.e6) 2 +16 (4.96) 2 +36.94 (le.53) 2 +77.7 (42.73) 2 

Ixx = 217 722 cm 4 

Sinf 

Ssup 

217 722 

43.e4 
217 722 

20.36 

Revisión por cortante 

4970 cm 3 > Sinf.nec Se acepta 

10694 cm 3 > Ssup nec Se acepta 

El cortante 
únicamente 
tenga). 

en 
por 

una trabe 
el alma (Y 

de 
sus 

sección compuesta es resistido 
atiesadores, en caso de que los 

De acuerdo con la figura 5.1.3.2, el cortante máximo es de 24.5 
ton y se localiza en los apoyos de la trabe, el cortante a un 
peralte del apoyo es de 23.5 ton. 

Si fv es el esfuerzo cortante actuante, 

No se 
alma no 

fv = __ v __ 

A alma 
23500 

44 x o.e 
667 kg/cm 2 

requeriran atiesadores transversales si el espesor del 
es menor de D/150, donde D es el peralte sin atiesar. 

D = 4 4 - (O. e + 2. 2) = 41 cm 
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D/150 = 0.27 cm tw'~ ci:a cm, por lo ~ue es adecuado. 

El fv (Esf~•rz6 cortante actuante) debe ser menor de: 

Fv= 
7.33.x 10 7 

(D/tw¡ 2 

7.33 X 107 

(41/0.a¡ 2 
= 27 907 psi 

= 1963 kg/cm 2 

Y menor que fy/3 = 843.3 kg/cm 2 

Las tres condiciones anteriores se cumplen, por lo que la trabe 
secundaria toma en forma adecuada el cortante. 

Adicionalmente debe llevarse a cabo otra revisión. En las piezas 
que trabajan como secciones compuestas con la losa de concreto 
debe tomarse en cuenta que durante el colado de la losa la trabe 
metálica debe ser capaz de resistir su peso propio, el peso de 
la losa y una carga viva que ocurre durante el colado. 

Diseño de los conectores para cortante horizontal 

La resistencia al cortante horizontal debe proporcionarse por 
medio de conect-res mec&nicos para cortante colocados en la 
junta entre la ~ea de concreto y la trabe de acero. Los conec
tores para cortante deben ser dispositivos mecAnicos colocados 
transversalmente a través del patín de la trabe espaciados a 
intervalos regulares, los conectores para cortante deben ser 
diseñados por fatiga y revisados por resistencia última. 

Diseño por fatiga 

El cortante horizontal serA calculado con la f6rmula: 

Donde: 

Sr = 

Vr = 

VrQ 
Sr ••• ( l) 

I 

Rango de cortante horizontal, en Kips por pulgada, en la 
junta entre la losa y la trabe en el punto del claro en 
consideración. 
Rango del cortante debido a cargas vivas e impacto en 
Kips, este puede ser tomado como la diferencia entre 
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los cortantes mAximos y mínimos de la envolvente (exclu
yendo carqa muerta). 

Q ~ Momento estático alrededor del eje neutro de la secci6n 
compuesta formada por el área de concreto transformada 
(que actúa a compresión) ó el área de refuerzo embebida 
en el concreto para momento negativo, en pulgadas cúbi
cas. 

I Momento de inercia de la trabe de sección compuesta en 
la región de momento positivo o el momento de -nercia 
provisto por la viqa de acero incluyendo o excluyendo el 
área de refuerzo embebida en el concreto en las regiones 
de momento negativo, en pulgadas cuartas. 

De acuerdo con 
fiqura 5.1.3.2., 

el diagrama de cortantes que 
el rango de cortantes Vr es:. 

se presenta en la 

A = 19 X 15 + O.a X 20 + 39 X 0,a + 35 X 2.2 = 409 cm 2 

Ye = 39.4 cm 

Ixx = 149 310 cm 4 

Q = 305 x 10.11 • 30a3.55 cm 3 = laa.17 pulq 3 

Utilizando la fórmula (1): 

Vr Q (41.a)(laa.17) 
Sr = = 2.193 Kips/pulq 

I 3Sa7 

El rango permisible de cortante horizontal, zr, en libras para 
un solo conector es: 

Zr = BW ••• ( 2) 
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Donde: 

w Longitud del canal conector en pulgadas, medida en dirección 
transversal sobre el patín de la trabe. 

w = 15 cm = 5.9 pulgadas. 
B 2400,para 2 millones de ciclos. 

Zr = 2400 X 5.91 = ~ lb 

La separación necesaria entre conectores es determinada dividien
do el rango de cortante horizontal permisible entre el cortante 
horizontal actuante. 

Siendo d la separación entre conectores: 

d =_u_ 
Sr 

14.184 
2.19 

= 6.47 pulg 16.45 cm 

La distribución de los cortantes nos obliga a calcular otra sepa
ración para el siguiente tramo donde el cortante cambia drAstica
me..nte. 

Ologrcmo de 
cortantes 
(Ton) 

1.67' ¡- 1.83 1.2 !.!$'1' 

e.20 

En la siguiente sección donde cambia el cortante. 

vr = 9500 kg = 20.90 Kips 

Sr Vr O ( 20. 9 l ( 201. 34 l = 1.09 Kips/pulg 
I (3838) 
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Al aumentar el peralte aumenta también I y Q. 

Zr = 14 184 lb 

La nueva separaciOn·entre conectares es: 

d = 14.184 
l. 09 

• 13.02 pulg • 33.05 cm 

Hay otro pequeño tramo donde nuevamente cambia el cortante, pero 
ahora para hacerse nulo por lo que no lo tomaremos en cuenta. 

La separación entre conectores por fatiga quada somo sigue: 

le"" ·"":JI 
1./4 1./2 1./4 

o IS cm. a 30cm. ol5cm. 

Esta distribución debe compararse con la que se obtenga según la 
revisión por resistencia final. 

Diseño por resistencia última 

El número de conectores obtenidos de acuerdo con el diseño por 
fatiga deberá revisarse para que también sea adecuado para el 
diseño por resistencia final. 

El número de conectores para cortante deberá ser igual 6 mayor 
que el valor que arroje la siguiente fórm~-a. 

Donde: 

Ni = 

Su = 

Ni = _P __ 

¡zSsu 

Número de conectores entre puntos de m!ximo momento 
positivo y adyacentes a los soportes extremos. 
Resistencia última del conector de cortante, como se 
indica adelante. 
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~ = Factor de reducci6n = O.SS 
p = Fuerza en la losa, como se define aquí P 1 o p 2 

En puntos 
tomará como 

de máximo momento positivo, la fuerza en la 
el menor valor de las siguientes expresiones: 

losa se 

Pl = As fy 6 P 2 = O.SS f'c be 

Donde: 

As Area total de la secci6n de acero incluyendo cubreplacas. 
Fy Punto de fluencia del acero utilizado. 
fe Resistencia a la compresi6n a una edad de 28 días. 
b • Ancho efectivo del patín a compresi6n. 
e = Espesor de la losa de concreto. 

20 = Area de la sección 
= 0.01140 m2 

As 2 = Area del conector 
(muy pequeña) 

As = 114 cm 2 = 17.67 pulg 2 

fy = 36000 lb/pulg 2 

= Asfy • 636 Kips 

P 2 = o.as f'c be 
P2 = o.as X 2SO X 180 X 15 = 573 750 kg 

= 1262 Kips 

(Para puntos de momento positivo) 

La resistencia 
la expresi6n: 

última del conector para cortante esta dada por 

Donde: 

su 
h 

t 
w 
f'c= 

su.= 550 (h + ~) w 
2 

( Para canales) 

Resistencia última de un canal conector en libras. 
Espesor promedio de los patines del canal conector, en 
pulgadas. 
Espesor del alma del canal conector, en pulgadas. 
Longitud del canal conector, en pulgadas. 
Resistencia a la compresi6n de un concreto con una edad 
de 28 días, en libras por pulgada cuadrada. 
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Para un canal conector CE de 76.2 x 6. lO kg/ml,, (Manual YMCA). 

h 6.9 mm 0.27 pulg. 
t 4.3 mm= 0.17 pulg. 
w 150 mm= 5.91 pulg. 

Su= 550 (0.27 + 0.17/2) (5.9l)j354ii' 68 734 lb 
31 2 4 3 kg 

Por lo tanto el número mínimo de conectores serA: 

p 636 000 

TSu o.as x 68734 
== 10.88-+ 11 conectores 

El número de conectores por fatiga, par8 cualquier tramo, es 
mayor que el de re• .3tencia Blti•a por lo que rige el dieefto por 
fatiga. 
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Trabes secundarias especiales <a las que llega cable> 

La conexión de los cables a las trabes principales se realiza 
por su parte exterior, de forma que la fuerza de tensión en el 
cable actúa con una excentricidad con respecto al alma de la 
trabe principal. Esta excentricidad provoca un momento (de tor
sión) que debe ser trasmitido a las trabes secundarias cercanas 
al cable para evitar el volteo de la trabe principal.(Ver figura 
5.1.4.1). /.\ 

Coblo 

( ;~ ¡ ". .. ~ ~Pcra...!!.Q._ 
1 1 
1 
1 1 
1 1 
1 1 
1 1 

Guarnición 

1 1 
1 1 

-~~coneilon 

Fig. S. 1.4. 1 

En la figura S.Í.4.1 se muestra la conexión de los cables a la 
trabe principal (caja de conexión) y la conexión de las trabes 
secundarias especiales a la principal. La c~ja de conexión es un 
arreglo de placas soldadas al alma y patines de la trabe princi
pa ~, en su interior se aloja el anclaje activo del tirante. La 
conexión de las trabes secundarias especiales a las principales 
es atornillada y diseñada especialmente para poder transmitir el 
efecto de volteo ya descrito, para ello se les dió una forma 
especial en sus extremos atornillados. 

Se colocaron una o dos trabes secundarias especiales en los 
lugares donde se encuentran las cajas de conexión a lo largo de 
las trabes principales, dependiendo de la importancia del efecto 
de volteo, de forma que para los· cables extremos (ver figura 
5.1.4.2), se coloca un par de trabes secundarias y para los 
cables interiores solo una, como se indica en la fig. 5.1.4.3. 
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Fi.;¡. 5:1.4.2 

Dos trcbes -sec -
ccbl'=" . undcri\ls en 

_s ex.tremes 

Una trabe secunda . 
cable . ria en los 

s interiores 

~8 

Trobee~~ 

Vista suporioi- A-A Vi~to ~ uperior B. 8 

Fig. 5.1.4.3. 
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La fuerza de tensión en el tirante tiene 2 cOmponentes, una horizon
tal y una vertical. La componente horiz6ntal se puede transfor
mar en una fuerza axial para la trabe longitudinal, y la 
componente vertical provoca una fuerza Cortante y un momento de 
torsión. (Ver figura 5.1.4.4). 

t 
1 
1 

Fv 

Fh= Tx cos e.t. 

Fv=Tx sene.:. 

T 
~I 

---~l 

~I 

Fig. 5.1.4 .4. 

T A t V= Fv 
1 

' 
: •tri; : :_ -·' : 
:_ :i J ~T 
;.;_,.;-,U 

Mt=Fvxo 

T :: Tensión en et cobl7 

Fv=Comp. vertical 

Fh=Comp. horizontal 

MT= Momento de to;sién 

La excentricidad e depende del tamaño del sistema de anclaje, 
para el puente Rojo Gómez es de 40 cm aproximadamente para el 
caso más desfavorable. 

La forma de tomar el momento torsionante en la trabe principal 
es transmitiendo el par que lo forma hacia las trabes secunda
rias adyacentes de la siguiente forma. (Ver figura 5.1.4.5). 

Tr::ib ~ecun.1nria, 

Fig. 5.1.4.5 
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En 
es 

la figura 5.1.4.5, 
transmitido hacia 

se aprecia como el momento torsionante Mt 
la trabe secundaria por medio de la cene-

xión atornillada. 

Al transmitir el par de esta forma se generan varios efectos en 
la trabe secundaria, el más importante es una flexión que será 
constante a lo largo de toda la viga y que se equilibrará con la 
flexión provocada por la tensión en el cable del extremo opues
to, de forma que -ª pieza se puede idealizar como un elemento 
con momentos aplicados en sus puntos soporte o con 2 cantilever, 
uno en cada extremo. (Ver figura 5.1.4.6). 

F,tt''====="==T<0=bo=H='""=dc=dc=~l]j F, 

Trab• 
principal 

Olooramo do 
Momento 

F• 

'f Trobt 
prlnci¡;ol 

t zs •• 

r.t d M; F.., :1. • 

~~~ 
Fig.'5.1.4.6 

Momonlo odldcr::;JI 
constante. 

En la figura S.1.4.6, se muestra la idealización de la trabe 
secundaria espec!al con el momento adicional que recib e por la 
excentricidad de los cables con respecto a las trabes principa
les. El momento adicional es constante y se debe sumar al 
provocado por la carga viva y el peso propio. 

Una vez obtenidos los elementos mecánicos, la secuela de diseño 
ea idéntica a la que se utilizó para las trabes secundarias 
normales, con la salvedad de la forma en sus extremos y su 
conexión ator~~llada cuyo diseño se describirá mas adelante~ 

A continuación se sintetiza el proceso de diseño de acuerdo a lo 
indicado. 

La excentricidad e es de 40 cm en una de los extremos y de 50 cm 
en el otro. A partir de la figura 5.1.4.7 se determinará la 
tensión en el cable que provoca la máxima componente vert~ ~al. 



"·ºI· ... 
laca es slrnCtrlco • 

'Fig: .. 5. L4: 7 Tensiones de diseno poro los cables lot.erolos. 

Cable 

l 
2 
3 
4 
5 
6 

ex:, 
<z. 

oC3 
oe, 
oe, 
<X. 

Angulo Tenei6n 
(Ton) 

37.67° 86.76 
49.22 37.39 
66.67 35.70 
63.43 43.78 
45.00 51. 99 
33.69 74.15 

Comp. vertical 
(Ton) 
53.02 (Entre 2 trabes 
28.31 secundarias) 
32.78 
39.15 
36.76 
41.13 (Entre 2 trabes 

secundarias) 
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En la tabla anterior se observa 
componente vertical, por lo que se 

que el cable 4 tiene la mayor 
tomará para el diseño. 

El momento de volteo de la trabe principal lateral vale: 

M Fr X e 
M 39.15 X 0.40 
M 15. 6 6 Tm 

Procediendo de la misma forma el momento de volteo para la trabe 
principal central vale: 

El diagrama 
muestra en la 

15.70 

M = 19.60 T.m. 

de momentos para la trabe secundaria especial se 
figura 5.1.4.8. 

Fig. 5.1. 4. 8 Diagramo de M para la trcbe secundario o lo que llega cable. 
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.- -~· ' - . 

Los módulos de sección necesarios sup'erior 'e ,in,ferior val~n (ob
tenidos con las ecuaciones 3 y 10 del inciso'.o:·s>1.'3). 

s sup 
s inf 

7053 cm 3 

4615 cm 3 

La sección que se muestra en la figura 5.1.4.9, es adecuada para 
las solicitaciones anteriores, por lo que las trabes secundarias 
especiales tienen esas dimensiones. 

a.e 
t··. 
lvadoblo 

40.0 

Fig. 5.1.4.9. Sección de trabes secundarias aspeclales. 
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Conexión de cables a trabes principales 

Para conectar a loe cables con las trabes longitudinales del 
puente se diseñó un arreglo de placas (caja de conexión) soldado 
al alma y a los patines de la trabe. 

El arreglo de 
s.1.5.1. 

placas tiene la forma que se indica en la figura 

Las cajas de conexión centrales son similares a las laterales, 
pero van soldadas a ambas almas de las trabes centrales. (Ver 
figura 5.1.5.2). 

,,,-- .... ,, 
, 1 

/• , 

, , 
/ 

, , 

Fig. 5.1.5.1 CONEXION DE CABLES A TRABES PRINCIPALES 



264 

Conexión de cables o trabes principales centro les 

Flg. 5.1.5.2 
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La localización de las cajas de conexión centrales y laterales 
se ha hecho de forma que coincidan con las mismas trabes secunda
rias especiales que toman los efectos de la excentricidad del 
cable, para que eiempre ee logre una condición de equili~rio de 
los momentos en las trabes secundarias. 

Las fuerzas en 
las laterales 
trabes es 
similar. 

casi 
y 

loe cables centrales son del orden del doble de 
su excentricidad con respecto al alma de las 

la misma, por lo que la secuela de diseño es 

A continuación se describe el proceso de diseño de las cajas de 
conexión laterales del puente Rojo Gómez. 

Las cajas de conexión son 
cablee laterales del puente 
inclinación, sus dimensiones 
placas que las forman. 

similares en forma para todos los 
variando entre ellas su ángulo de 
generales y loe espesores de las 

FI;. 5. l. S. 3. 
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La inclinaci6n exacta de la caja de conexi6n ee primordial para 
el adecuado funcionamiento del eietema de anclajes de los ca
blee, por lo que ee debe cuidar que el detalle geométrico se 
realice en forma precisa. (Ver figura 5.1.5.3 y 5.1.5.4). AdemAs 
del Angulo de inclinaci6n horizontal oG existe un Angulo peque
ño de inclinaci6n vertical~ • Definir la geométria exacta y los 
niveles del puente ee hace complejo debido a eu esviaje. 

FiQ. 5.1.5.4. 
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Primera se mencionará cuales son las partea que forman a la caja 
de conexión para después indicar como se diseña cada una. En la 
figura s.1.s.s. se presenta una vista lateral de la trabe princi
pal y la caja de conexión y en la figura 5.1.5.6., se muestra un 
corte de la caja de conexión. Las dimensiones de la caja quedan 
determinadas por el tamaño del sistema de anclaje. 

En forma general el funcionamiento de la caja de conexión es el 
siguiente: 

El ;oye del sistema de anclaje se realiza primero en las placas 
de apoyo P 1 , éstas a su vez se apoyan en las placas P3, P4, PS 
y P6, luego las placas P6 transmiten las fuerzas al alma, a los 
patines y a los atiesadores de la trabe principal. 

Posteriormente entran en acción las 
secundarias especiales al otro lado 
efectos de las componentes de la fuerza. 

conexiones y las trabes 
del alma para tomar las 

En las mismas figuras 5.1.5.5 y 5.1.S.6, se indican además otros 
elementos no estructurales y detalles de la caja de conexión. El 
tubo que sobresale tiene la función de alojar la conexión del 
tubo antivandálico asi como al amortiguador de los tirantes. El 
tubo debe ser lo suficientemente rígido para poder absorber la 
vibración de los tirantes trasnmitiéndola a la estructura. Una 
vez colocado el anclaje y sus torones, la caja de conexión y el 
tubo se llenan de cera con el fin de hacer hermético e impermea
ble su interior. 

Loa respiraderos serviran como drenes durante la inyección de la 
cera. 

La fuerza calculada para cada cable se distribuye en la placa Pl 
como una presión uniforme sobre su superficie. El sistema de 
anclaje incluye una contraplaca de apoyo que reparte la fuerza1 

de esta forma para el diseño de la placa se distribuyen las 
presiones por áreas tributarias. La condición mas desfavorable 
corresponde a las regiones en cantilever (zona A en la figura 
5.1.5.7), las cuales regirán para obtener el espesor de la placa 
Pl. 
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ATIESAOOR 

1 ¡-t-- -',---LL 

V 1 STA DE TRABE TP 

Fig. 5.1. 5.5 

¡¡ 
11 L., .... ~ .. 
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~~ 

~ 
4'º 

NOTA: TODAS LAS SOLDADURAS lNOICAOA.S 
SON TIPO EN LAS PLACAS IGUALES 
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PROYECCION DE CONTRAPLACA 

DEL SISTE-MA DE ANCLÁ7JE 

PROY ECCION DE TUBO 
ENCOFRADO -- -1 '\,_ ,. .., 

84 

34.!5 

24 j 4 

!52 

FIQ. !5.1. !5.7 

•1 

4 

34.!5 1 24 1 40 

•• 

Considerada 
entre la 
obtiene: 

una tensión 
contraplaca y 

máxima de 98 Ton y un áre~ de contacto 
la placa de apoyo de 752.B cm 2 se 

(f = P/A 130.18 Kg/cm 2 

siendo V la presión uniforme sobre la placa de apoyo Pl debido a 
la fuerza de tensión máxima Para el cable de la caja de conexión 
considerada. 

Debido a que para las placas soldadaa sometidas a variaciones 
importantes de esfuerzos los efectos de la fatiga son vitales se 
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PROYECCION DE CONTRAPLACA 
OEL SISTEMA DE-ANCLAJE? 

PROYECCION DE TUBO •1 
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... 

34.!5 i ~I 
J •,h~ '' J •• 

24 

52 

Flg. !5.1. !5. 7 

Considerada 
entre la 
obtiene: 

una tensión 
contraplaca y 

máxima de 98 Ton y un áre" de contacto 
la placa de apoyo de 752.B cm 2 se 

P/A 130.18 Kg/cm 2 

Siendo íJ la presión uniforme sobre la placa de apoyo Pl debido a 
la fuerza de tensión máxima para el cable de la caja de conexión 
considerada. 

Debido a que 
importantes de 

para las placas soldadas sometidas a variaciones 
esfuerzos los efectos de la fatiga son vitales se 
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revisará también esa condición de acuerdo con las normas AASHTO. 

Para las tensiones máxima y mínima sobre el 
loe esfuerzos correspondientes a cada und 
apoyo Pl son: 

cable en cuestión 
sobre la placa de 

Vmáx = 130 ld kg/cm 2 

~mín = 48.84 kg/cm 2 

Diseño de la placa Pl 

La condición que rige para el diseño de la placa pl es: 

w 1130 1B ~/cm. 

MA cj :.je>==. 

4.0 C/TI 

RA T ~20. 72 KQ. 

El momento máximo en el 
punto A vale: 
MA = 1041.44 kg-cm 

Igualando el esfuerzo 
actuante por flexión con 
el esfuerzo permisible se 
obtiene: 

fb = M/S 

De donde 

s = bh 2 

6 

h =/ 6M ' 
bfb 

Si Fb = fb = 0.55 fy (en el caso limite) 

h = 2.11 cm=+ Se utilizará e = 1 pulg (para la placa Pl) 

Revisión de la placa Pl por fatiga 

De acuerdo con el procedimiento anterior: 

Si 

De donde: 

Mmáx 
Mm in 

e 

1041.44 kg-cm 
390.72 kg-cm 

2.54 cm s = 1.075 cm 3 

Vmáx = JL 
s 

968.78 kg/cm 2 
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IJ"min = 363.46 kg/cm2 

El rango de esfuerzoe es la diferencia entre el ITmáx y el Umén 
por lo que: 

Rango real de esfuerzos = 605.32 kg/cm 2 

El rango permisible de esfuerzos para fatiga considerando las 
condiciones de la placa, dos millones de ciclos de carga y que 
se trata de un elemento esencial en la estructura es de: 

Rango permisible = 704.5 kg/cm 2 

Por lo tanto no se requiere incrementar. 81 espesor y rige el 
diseño por resistencia estática. 

Revisión por aplastamiento 

Al apoyarse la placa Pl en las placas P3, P4 y'P5 se debe revi
sar que el esfuerzo de aplastamiento entre las placas sea menor 
que el permisible. 

El área de contacto entre las placas es de 166.8 cm~~ partir 
de la figura 5.l.5.7.J, la fuerza máxima que ea puede trasmitir 
entre las placas por contacto directo es de 99.8 Ton, el esfuer
z máximo de aplastamiento es de: 

\Jmáx = 598.32 kg/cm 2 

El esfuerzo permisible según el AASHTO es Vp = o.e Fy = 2024 
kg/cm 2 , por lo que loe espesores de las placas propuestas son 
adecuados por aplastamiento. 

como la placa Pl se apoya por contacto directo contra las demás 
no se requiere soldarla contra ellas, es suficiente cepillar en 
forma adecuada el canto de las placas. 

Diseño de la placa P2 

Las placas P2 no tienenuna función estructural dado que única
mente fijan al tubo con las placas de la caja de conexión. Atie
san al tubo y facilitan su sujeción al brindar mayor espacio 
para realizar las soldaduras. 
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Diseño de la placa P3 

Después de que el anclaje se ha apoyado en la placa Pl, esta 
placa se apoya en .las d ~ás, comenzando por las placas PJ y P4. 
En la figura 5.1.5.8., se muestra la función de la placa P3. 

De acuerdo con la distribución de presiones en áreas tributarias 
como se indica en la figura 5.1.S.7., las placas P3 soportan una 
carga igual a la presión uniforme multiplicada por el área de la 
zona A. La placa 3 ~unciona como una viqa simplemente apoya da 
en sus extremos soldad 3 a la placa P4 con una carga uniformemen
te distribuida. Loe efectos mas importantes son la flexión y el 
cortante en la placa; la soldadura en sus extremos es de penetra
ción por lo que al revisar la placa por cortante no hace falta 
realizar otra revisión en las soldaduras. 

La placa 
limitado 
conexión. 

P3 se apoya en las placas P4 y PS, y su peralte queda 
a 35 cm por las condiciones geométricas de la caja de 

CARGA LINEAL 

W = 846.8 Kg./cm. 

~ 
~ ~ 

10.~ cm. 
El espesor que debe tener 
la placa para cumplir con 
loe esfuerzos permisibles 
para flexión y cortante 
es de 1.3 cm. 

Realizando la rev~si6n 
por fatiga el espesor de 
1.3 cm también es adecua
do. 

Las fuerzas, indicadas como reacciones en la fig. s.1.s.a, se 
transmiten primero a la placa P4. 



~ 
Lª placa P4 recibe 
su ~rea tributaria 
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p: 4445 Kq. 
p w p w = 487 Kq,/cm. 
l J.:: 1 

:A.. e 
t!I 01 

"32 ~9~ 

La carga P proviene de 
las reacciones de la pla
ca P3 y la carga W de la 
presión por el Area tribu
taria sobre la placa Pl. 

Utilizando la fórmula f = M/S para valuar loe esfuerzos por fle
xión y loe siguientes esfuerzos permisibles: 

Fe= O.SS Fy ---Flexión 
F ... = O. 3 3 Fy --- Cortante 

,6. = 0.26 FY----Rango permisible de esfuerzos para 
fatiga 

se obtiene un espesor de l.9 cm para la placa P4. 

En la figura S.l.S.9 se indica el camino de las fuerzas para 
esta etapa. 
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,,¡ 

FIG. !5.1.&.9 CONEXION DE CABLES A TRABES PRINCIPALES 

Diseño de la placa P5 

La placa P5 se idealiza como una viga simplemente apoyada en las 
placas P6 por medio de soldadura de penetraci6n en sus extremos. 
Su peralte es de 35 cm; recibe la descarga de las placas P3 y P4 
y de eu Area tributaria de la placa Pl. 

90 1 ')Q ~ L6.Q ~Q-~Q--L.

~2.Q 

P1 = 4445. 6 Kq. 
P> = 12 237.6Kq. 

W = 451. 8 Kq/crn. 

P1 es la descargo por el apo~o de la placo P3. 

Pz es la dascorQo por el apoyo de to placo P4. 
w es 10 de!icargo por el área tributaria de la placa P1. 

-----------~ ' 
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Para las condiciones anteriores se revi~ar~n esfuerzos por fle
xión, cortante y efectos de fatiga resultando adecuado un 
espesor e = 2.2 cm para la placa PS .• 

En la figura S.l.S.10 
esta etapa de diseño. 

se indica el camino de las fuerzas para 

RG.~.us.10 CONEXION OE CABLES A TRABES PRINCIPALES 
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A partir de este momento se ha terminado de diseñar lo que es la 
caja donde se alojará al anclaje del cable, lo que sigue a 
continuación comprende el sistema que forman las placas P6 y la 
trabe longitudinal. 

Las placas 
5.l.5.ll. 

t f 

1' 

t t .............. 

P6 rec~ben la fuerza, 

.. , 
o ºI 

1 
1 
1 
1 

T'rati• '"'"C•OOI ----

FiQ. 5.1. 5.11 

como lo indica la f igur 

VISTA A-A 

La fuerza en las placas P-6 provoca flexión y cortante antes de 
trasmitirse al alma y a los patines de las trabes principales. 
Las placas P-6 son muy largas y se encuentran atiesadas por lo 
que los efectos de flexión y cortante no producen esfuerzos 
considerables, estas placas se pueden diseñar como vigas en 
cantilever. 

F1.1er1a "'ººª 10, -;a .. ;;~-----..., "rOM ,¡r1nc•lhll 
Trabe ¡:1r1nc:1oa1 

Po 

,' 
,/ 

( ---
' --' /, ,., 
1 
1 
1 
1 ,.._ 

··~ 

1 --
l --- p ....... ~, 

.... ... p \ 

)' 
\ 

Po -------¡ 
Fi9. 5,1.5.12 
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Como se indica en la figura 5.1.5.12, parte de la fuerza sobre 
las placas P-6 se transmite al alma, (denominada P en la figu
ra), su componente horizontal se transforma en una fuerza axial 
para la trabe y su componente vertical en un cortante. 

Debido al momento que provoca la excentricidad de la fuerza se 
genera un par en cada placa P-6, ese par de fuerzas se indican 
como P 1 en la figura S.1.5.12, y son perpendiculares a la 
trabe principal. En ocasiones la fuerza P 1 llega al patín de 
las trabes, pero en otros casos llega al atiesador vertical, el 
cual tiene entonces que funcionar como una viga para transmitir 
la fuerza P 1 hacia los patines que constituyen las partes 
rígidas del sistema. El atissador se transforma en una viga 
simplemente apoyada cuya longitud es el pe.ralte de la trabe y 
sus apoyos los puntos donde se une con los patines. 

De esta forma el par de fuerzas generado por la excentricidad de 
la fuerza del cable (P 1 ¡ es siempre transmitido hacia loa 
patines tendiendo a voltear a la trabe principal. Puede deducir
se que la componente vertical de la tensión en el cable es la 
cauAante del volteo de la trabe. (Ver figura 5.1.5.13). 

R : F x sen o<. M.: R xe 

o<.. = Angulo de inclinación del cable 

Flg. 5.1.5.13 

F1 ~ Fz 

M = Rxe 

: Fxd 

Las excentricidades e son pequeñas, siempre menores a 50 cm, Y 
el momento torsionante que se provoca a las trabes principales es 
también pequeño. se procuró que las cajas de conexión fueran lo 
más cercanas posible a las trabes. 

Las fuerzas sobre el alma provocan 
axiales para la trabe principal Y 
diseño de forma convencional. 

fuerzas cortantes y fuerzas 
se toman en cuenta en su 

Las fuerzas transversales sobre los patines les generan esfuer
zos de flexión adicionales. Para esta condición se puede consi
derar que los patines constituyen una viga continua apoyada en 
cada trabe secundaria especial. (Ver figura 5.1.5.14). 
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/Trabe secundaria HP•cial. 

principal. 

FiQ. 5.1.5.14 

El mismo fenómeno se presenta en los patines superior e infe
rior, aunque las fuerzas son de sentido contrario el efecto 
local es igual. (Ver figura 5.1.5.15). 

FiQ. 5.1.5. 15 

Estos efectos locales de flexión y cortante en los patines deben 
sumarse a los provocados por las cargas sobre la trabe princi
pal. 

Habiendo transmitido fuerzas transversales a los patines éstas 
se deben trasladar a las trabes secundarias especiales colocadas 
para tomar este efecto de volteo en la trabe principal. 

Ft ---¡-:\ 

JJ ot-------
Fz 

FIQ. 5.1.5.16 

La trabe principal cuando 
intenta girar se apoya en 
la trabe secundaria por 
medio de una conexión 
especial que es capaz de 
resistir y transmitir el 
par ( fl y f2 en la figura 
5.1.5.16). 

Ese par de fuerzas provo
ca en la trabe secundaria 
flexión. Esta flexión es 
adicional a la que tiene 
la pieza de puente por su 
función propia. 

.-
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Para garantizar la transmisión de la fuerzas,principalmente la 
superior, se coloca un tope en la parte donde la trabe secunda
ria cambia de sección. Este tope tiene como finalidad transmitir 
por compresi6n la fuerza superior hacia la losa de concreto que 
forma sección co~puesta con la trabe secundaria y que funciona 
como el patin superior a compresión de la pieza. 
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Conexión de cables a extremo superior de columna 
<corona> 

Los cablee se sujetan en los extremos superiores de las columnas 
(ver figura 5.1.6.1), y para realizar esta conexión se ha elabo
rado un sistema formado por placas en las cuales se apoyan los 
anclajes de loe tirantes. Este conjunto de placas, que en lo 
sucesivo denominaremos "corona", descansa en el extremo superior 
de la columna al mismo nivel en que se encuentra la trabe supe
rior del marco principal. A continuación describiremos como está 
formada una de las coronas del puente Rojo G6mez. 

El puente cuenta con 6 conexiones cables-columna, dos de ellas 
son coronas centrales y cuatro laterales. 

En la figura 5.1.6.2, se muestra el isométrico de una corona 
lateral. En ella se pueden apreciar los cables que concurren a 
la corona, las cajas de conexión a las que llegan loa cables, 
las placas principales 6 "cachetea" de la corona (a las que se 
trasmiten finalmente todos los efectos de las tensiones en las 
cablea), la placa base de la corona que da asiente al sistema 
con la columna y finalmente los elementos de concreto que 
concurren al nudo (trabe superior y columna lateral del marco 
principal). 

En la 
corona 
Estas 

figura 5.1.6.3., se muestra una vista superior de una 
lateral con las dimensiones necesarias para el sistema. 

dimensiones están función del número de cables a 
la inclinación los mismos. 

1880 1890 

-+- 9 AGUJEROS C l'l(l~/16°') PARA 
---ANCLAS g 32.(l l/4°}(A•2} 

+---"AGUJEROS C 34(1:1/!6")PARA 
ANCLAS 0 32 ¡ 1 1/4")( A•ll 

+---6 AOUJEROS Q J.411 :i/15•¡ 

FIG. :1.1.6.J, VISTA SUPEIW')R OE U~IA CORONA LATERAL. 
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Fig. 

Fig. 5.1.6. 2. CONEXION CABLE- -- COLUMNA 
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5.1.6.1. 

COLUMNA LATERAL 

7 
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En la vista superior se puede apreciar además el esviaje del 
marco principal de concreto con respecto al eje longitudinal del 
puente, lo cual ocasiona algunos problemas geométricos para 
detallar a las placas que forman a la corona. 

Las agujeros que aparecen en las placas P~3 y P-5 p.e., corres
ponden al hueco por donde atravesará parte del sistema de an
cláje del tirante. El diámetro de éste depende del número de 
torones que tiene cada tirante, el tipo de anclaje y la función 
que desempeñará. 

En cuanto a la función que desempeña el anclaje, éste puede ser 
activo a pasivo. se denomina anclaje activo aquel desde el cual 
se realizan las operaciones de tensado y está formado general
mente por un cilindro roscado con tuerca, y se llama anclaje 
pasivo aquel que únicamente sirve de sujecci6n de los torones 
por medio de sus cut~s (a veces se refuerza dicha sujección por 
medio de alguna resina especial). Generalmente el anclaje activo 
es de mayores dimensiones que el anclaje pasivo. 

Para loe puentes sobre la calzada Ignacio Zaragoza se eligió el 
anclaje activo en la conexión de los cables a las trabes princi
pales, (principalmente para facilitar las operaciones de tensado 
y de mantenimiento), y el anclaje pasivo se colocó en el extremo 
superior de loe cables (en la corona). 

Una vez definidas las caracteristicae del anclaje a utilizar se 
realizaron plantillas para determinar a detalle la geometria de 
las coronas. 

La corona se fija al extremo superior de la columna de concreto 
por medio de un conjunto de anclas que atraviesan la placa base 
y llegan hasta un grupo de atiesadores que forman una caja 
dentro de la corona, (placas P-6 y P-8 de la figura 5.1.6.3 Y 
figura 5.1.6.4). 

Loe 6 agujeros colocados al final de las placas que reciben a 
los anclajes (placas P-3, P-4 y P-5) tienen como función drenar 
el 1gua que se pudiera filtrar a la corona durante las tempora
das de lluvias. 

Exteriores a los cachetes o placas principales tenemos un grupo 
de atieeadores (placas P-7) que rigidizan al conjunto y 
complementan la función de loa atieaadores interiores (placas 
P-6). 

En la figura S.1.6.4, se muestra en una vista lateral el arreglo 
de las placas dP la corona incluyendo la posición que ocuparán 
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los anclajes(q~se indican punteados) dentro de la corona. Loe 
anclajes ·se apoyan primero en una caja de conexión formada por 
las placas P-3, P-17 y P-18 y éstas tr.ansmiten los efectos a las 
placas principales P-2 (Ver figura 5.1.6.3). 

Las anclas rebasan a la placa base y llegan hasta una altura en 
la cual es mucho más fácil su f~acidn • Las placas P-6 y P-8 
forman en el interior de la corona una secci6n en cajón que 
rigidiza a las placas principales. Todo el conjunto de placas se 
enr ~ntra embebido en el nudo de concreto que forman la unión de 
la ~raba y la columna. 

Se aprecia 
conexi6n de 
salida de 
torios en 
interior. 

también el tubo de acero que sale de la caja de 
la corona y que tiene como funciones rigidizar la 

loa cables y disminuir loe efectos dinámicos y vibra
el tirante por medio de el: tómeros colocados en su 

Para diseñar a la corona lateral se hicieron las siguientes 
consideraciones: 

Primero, para obtener las fuerzas a la que está sometida la 
corona se obtuvieron las tensiones en los cables para las. 
diferentes condiciones de carga a que está sometido el puente: 
cargas permanentes, cargas vivas, accidentales, etc. 

En 
más 

este caso la combinación de cargas que produce los efectos 
desfavorables es la de cargas permanentes + carga viva. La 

viva se constituye por cargas móviles que provocan varia
importantee de las tensiones de las cables y que dependen 
diferentes posiciones que tomen los vehículos en movi-

carga 
cienes 
de las 
miento sobre el puente. 

De lo anterior, un camión en movimiento provocar! una fuerza má
xima una fuerza mínima (o descarga) sobre el tirante, depen
diendo de eu posici6n. Este efecto eerá muy importante para 
diseñar la corona tomando en cuenta los efectos de la variación 
repetida de cargas (fatiga). 

Ejemplificaremos la secuela de diseño para aquellas condiciones 
que provocan loe efectos más desfavorables sobre la conexión. 

Primero, los anclajes de los cablee se apoyan en los arreglos de 
placas localizados en el interior de las coronas. Estos anclajes 
se denominan pasivos, ya que únicamente fijan a los cables sin 
que desde ellos se puedan realizar operaciones de tensado o des
tensado . Los arreglos de placas en los que se apoyan los anclajes 
tienen una forma y diseño idénticos que las cajas de conexión 
localizadas en las trabes principales. 
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CAJA DE CONEXION DE CABLES - COLUMNA 

La forma del arreglo de placas en el que se apoya el anclaje 
dentro de la corona ae muestra en la figura s.1.6.S. Como se 
indicó anteriormente, las placas en general, trabajan a flexión 
y cortante idealizAndolas como vigas isostAticas. La secuencia 
de transmisión de fuerzas para su diseño se muestra de la figura 
5.1.6.6 a figura S.l.6.9.A continuaci6n se explica cada figura: 
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Figura 5.l.6.6. La contraplaca de loe anclajes se apoya en la 
placa P-3 de la corona; la fuerza se transmite como una presión 
uniforme que provoca flexión y cortante en la placa P-3 9ueseapoya 
a su vez en las placas que forman a la caja. 

Figura 5.l.6.7. La placa P-3 se apoya primero en la placa P-A, 
esta placa trabaja como una viga de gran peralte simplemente 
apoyada en sus bordes soldados apareciendo en ella flexión y 
cortante como efectos de la carga uniformemente distribu!da w. 

Figura 5.1.6.8. La placa P-A se apoya en la placa P-B, ésta 
recibe también parte de la presión uniformemente distribuida 
sobre la placa P-3. La placa P-B funciona también como una viga 
muy peraltada simplemente apoyada en sus ~ordes soldados. La 
placa P-B se apoya en la placa p-c. 

Figura 5.1.6.9. La placa P-C transmite la fuerza hacia loe 
cachetes de la corona. En este momento finaliza la función de la 
caja de conexión en donde se apoya el anclaje. 

Loe cachetes de la corona (o placas principales) reciben el 
conjunto de fuerzas producto del apoyo de todos loe anclajes de 
cada cable, (ver fig. 5.1.6.10). 

Se separan las componentes horizontales y verticales de las 
fuerzas para diseñar a las placas principales. Para simplificar 
el problema las componentes se ubican en el centro de la caja de 
conexión de cada cable (ver fig. 5.1.6.11). 

Para visualizar los efectos de las componentes de las fuerzas se 
divide a las placas en sus partes Norte y Sur. Cada extremo de 
la placa se encuentra en volado. Se calcula el centroide del 
segmento de placa y se inicia el proceso de obtención de efec
tos. En este caso comenzaremos con las componentes horizontales 
(ver fig. 5.l.6.12). Se calcula la posición de la resultante Rh 
de las componentes horizontales, (Fh 1 , Fh 2 y Fh 3 ). Simpli
ficando esta condición se llega al estado que se indica en la 
fig. 5.1.6.13. 

A la suma de las componentes horizontales se le llama FhR (fuer
za horizontal resultante) y al momento que ástas provocan con 
respecto al centroide de la sección se le llama M1 • Como se 
puede observar en la fig. 5.1.6.13, las placas principales de la 
corona se encuentran sometidos a flexión y carga axial. 

De 
fig. 
M2' 

la misma forma se trabaja con las componentes verticales (ver 
S.1.6.14). Las componentes verticales provocan un momento 

la suma de las componentes verticales VR - fuerza 
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CAJA DE CONEXION DE CABLES - COLUMNA 
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FlG. 
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Fig. 5.1.6.12 

Flg. 5.1.6.13 

Flg. 5. l. 6. 14 
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vertical resultante) constituye un cortante para la placa princi
pal. Este conjunto de efectos ee muestra en la fig. 5.1.6.lS. 

Finalmente el conjunto eetarA sometido a una fuerza axial (FhR), 
a una fuerza cortante (FvR> y a un momen~o flexionante MR 
(MR M1 + M2)· La placa debe eer diseñada para resistir 
esas acciones, (ver fig. S.l.6.16). Al tratarse de una placa 
atiesada se puede recurrir a los esfuerzos permisibles máximos 
indicados por las normas AASHTO, que son: 

Para compresión en las fibras extremas de 
elementos a flexión 

Para tensión axial en elementos armados y 
sin perforaciones 

Para cortante en el alma de secciones armadas 

Diseño por fatiga 

Fb O.SS Fy 

Ft = O.SS Fy 

Fv = 0.33 Fy 

De la misma forma que para las cajas de conexión que unen a loe 
cablee con las trabes principales el efecto de lae cargas repeti
das obliga a que se diseñe en forma especial todos los detalles 
soldados o que se ven sometidos a reducciones bruscas de sec
ción. 

En las coronas no se presentan inversiones de esfuerzos (cambios 
de esfuerzos del rango de compresión a tensión), pero ei se pre
sentan variaciones importantes dentro del rango de esfuerzos en 
tensión. 

Los efectos de la fatiga sobre las coronas se revisan en forma 
idéntica que en lae cajas de conexión de las trabes principales. 

Análisis de las coronas por medio del método del elem~nto finito 

Utilizando el programa SAPB6 ee analizaron lae placas principa
les de una corona del puente de Rojo Gómez. El objetivo de este 
análisis era conocer en forma más real la distribución de esfuer
zos originados por las tensiones de los cables así como la 
configuración deformada de las placas. 

Para la idealización de loe elementos ee diecretizo a las placas 
en elementos regulares (rectangulares) a los cuales se les 
asignaron las propiedades reales de lae placas de las coronas. 
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1 

L_ _____ _ __ J__z.ono donde se 
concentran esfuerzos 

Fig. 5.1.6.IB 
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Por ser simétricas las coronas ee analizó únicamente la mitad de 
el las, se aplicaron las fuerzas que corre apanden a las te ns iones 
de los cables que conducen a los efectos más desfavorables para 
el elemento (ver fig. 5.1.6.17). 

De los resultados del an.!i.lisie se puedenobtener conclusiones 
importantes como por ejemplo: 

a) La distribución obtenida de esfuerzos indica valores menores 
que los calculados haciendo las consideraciones simplistas 
de diseño utilizadas, lo cual lleva a que los diseños son 
conservadores. 

b) Existe una zona en la que se inducen las concentraciones 

c) 

más grandes de fuerzas la cual conviene modificar a fin de 
hacerla meneo suceptible a la fatiga. Modificando ligeramen
te la forma de dicho detalle ae disminuyen dichas concentra
ciones, lo que resulta conveniente para el comportamiento a 
largo plazo de las placas principales (ver fig. 5.1.6.18). 

Loe resultados gráficos del análisis de las coronas utili
zando el programa SAPB6 se muestran en las figuras 5.1.6.19 y 

5.1.6.20 
Las deformaciones mAximas en 
del orden de 2 6 3 mm. 

las placas son muy pequeñas, 
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5. l. 7. Articulaciones 

Para disminuir los efectos de los posibles hudimientos diferen
ciales se colocaron articulaciones en lae trabes principales de 
la zona atirantada del puente distribuidas de la siguiente 
manera. (Ver fig. 5.1.7.1): 

Fig. 5.i.7.1 

El utilizar una zona central doblemente articulada es una prac
tica común en loe puentes a-l:i ran tados, como ejemplo podemos 
citare! puente sobre el Lago Maracaibo, en Venezuela. 

Una de 
permite 
liberar 

las articulaciones centrales ademAs de permitir giro, 
desplazamiento horizontal de manera que se pueden 

en ella los efectos de la temperatura. 

Ld forma de las articulaciones centrales y laterales se muestra 
en las figs. 5.1.7.2 y 5.1.7.3. 

<191' "' .. u : '¡>:¡) Z21' 

1 

Fi9. 5.1.7.3 
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APOYO N O" N 

~:*1~~;pj~"-"'":;::=:-::;:t.~¡::::::::,:__~:::..~~-:::;..::+=--1--
t,.QNG1t'UOINA\.. 

'lAOUTING 

V 1 S T A 

Fig. 5.1.7.2 

A A 

Como se puede observar en las figs. anteriores, las articula
ciones laterales se encuentran entre la caja de conexión del 
primer cable y el primer apoyo de concreto. 

Colocada de esta forma, la articulación no recibe la fuerza de 
compresión que se genera en la trabe longitudinal debido al 
equilibrio con la tensión en el primer cable, lo cual resulta 
conveniente. (Ver fig. 5.l.7.3'.) 

1er Articulac1cin 
~l 

Fig. 5.1.7.3' 

Comprnión 

El mismo fenómeno sucede con las articulaciones centrales, no se 
ven sometidas a fuerza axial gracias a su posición en las trabes 
principales con respecto a los cables. (Ver fig. 5.1.7.4.) 

.. :.o(:o 
,_ .. 

/-f 

/1 
6=Ql6=====e ri1- :1 Compmido 

Tremo cen1ro1 dobtt,,..enlt orltculodo 

17\g. 5.1. 7.'-} 
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Debido al esviajamiento del puente las juntas de la estructura 
son también esviajadas, siguiendo la direcci6n de la calz. 
Ignacio Zaragoza. En la fig. 5.l.7.5. se muestra una vista en 
planta en la que las piezas de puente y la junta de calzada 
sobre la articulaci6n son paralelas a loe apoyos de concreto y 
estos a su vez paralelos a la calz. I. Zaragoza. 

Coli. Ii;inoe•o Zoroqoio 

írcbe lonq. 

. / 
F ig. 5. 1. 7. 5 ¡ 

Las juntas y articulaciones colocadas en la forma que ee indica 
en la fig. 
eeviajamiento 
cada vez que 
ee funci6n de 
de giro en las 

5.l.7.5 son incapaces de funcionar, ya que por el 
del puente se genera un desplazamiento horizontal 
la articulaci6n int9nta girar. Este desplazamiento 
la longitud de las ~rabea principales y del ángulo 
articulaciones. · 

Para solucionar este problema se realizaron detallados estudios 
geométricos, en Autocad y con modelos a escala. De ellos se 
determin6 la magnitud del desplazamiento horizontal para los 
giros teóricamente esperados, dicho desplazamiento provocaba que 
las placas de las trabes armadas golpeen entre si cada vez que 
éstas intentaban girar. Para impedir que esto sucediera se 
diseño una articulación con holgura entre placas, colocando el 
perno en la direcci6n del esviaje de forma que la articulaci6n 
fuera capaz de funcionar sin provocar el torsimiento del perno o 
el golpeteo o fricción entre las placas de las 2 trabes conecta
das. Las dimensiones de la articulaci6n y de la holgura entre 
las placas conectadas se define de forma que las placas al girar 
no golpeen entre sí y adem!s quede una holgura de unos milíme
tros entre ellas. (Ver fig. 5.l.7.6). 

"""" 
~ ·""· 

'* dt <P ? ? ? 7~ ¿ 1 -+-• 

FiQ. 5.1.7.6 · tista superior de la articulación . 



Obtención de las solicitaciones que actúan en la articulación 

El primer 
cuales son 
articulación 

paso para diseñar a las articulaciones es conocer 
los elementos mecánicos a que se ven sometidas. La 
deberá ser capaz de transmitir un cortante y una 

fuerza axial producto de las combinaciones de carga que rigen en 
el diseño. 

Producto de la carga muerta y la carga viva sobre la zona atiran
tada del puente se genera un cortante grande en las articulacio
nes, y que es prActicamente igual a la proyección vertical de la 
tensión en el cable adyacente. 

Además, la fuerza sismica generada en la .zona atirantada del 
puente se transmite a través de las trabes principales, y por lo 
tanto de las articulaciones hacia las zonas de apoyo. 

Entonces tenemos que las articulaciones se encuentran sometidas, 
en general, a una fuerza axial y a un cortante que se obtienen 
de los análisis por cargas permanentes, carga viva y sismo. 

De la misma forma se obtiene el giro a que se verá sometida la 
articulación, y en el caso de la articulación central que permi
te desplazamiento, a partir del an&lisis por temperatura se ob
tiene la holgura o capacidad de movimiento horizontal requerido. 

En el caso del giro a que se ve sometida la articulación, éste 
en ningún caso es mayor a 1 grado, inclusive tomando en cuenta 
un posible hundimiento diferencial entre apoyos. 

Para determinar el desplazamiento horizontal por temperatura se 
han hecho las siguientes consideraciones. 

a) Los puntos fijos para las trabes principales se encuentran 
en loe muros tapón de los aireplenes. 

b) Se considera un gradiente térmico de 25ºC y un coeficiente 
de dilatación térmica para el acero de 0.000011/ºC. 

e) Se dejar& ademAa una holgura de 1 cm para asegurar el adecua
do funcionamiento de la articulación. 

De lo anterior se obtiene una holgura máxima para dilatación tér
mica de 6 cm (cada lado del puente se puede dilatar o contraer 
2.5 cm aprox. por lo que h = 2.5 x 2 +l = 6 cm). 



Diseño de articulaciones laterales 

Placas alma. 

Fio. 5.1.7.7 
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/ : Z ono en don~e se engruesan los 
almo' 01 doble de su espesor 
normal. 

Los elementos de la articulación se revisan utilizando el método 
de los esfuerzos per~ieiblee, con loe valoree admisibles estable
cidos en las normas AASHTO. 

Reviei6n del perno 

o(. = An9ulo de esvia}e del puente. 

-~deo1mas 

Flo. 5.1.7.B 

El perno y placas en su periferia se reviearAn para los 
siguientes efectos: 

como la articulación se encuentra sometida a un conjunto de 
fuerzas, para la revisión del perno y sus p.acae trabajaremos 
con una fuerza resultante (P), que ea obtiene de la siguiente 
manera: (Ver f ig. S. l. 7. 9) 
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P = V2 + F 2 

Fig.5.1. 7.9 

En la fig. anterior (V) es el cortante vertical sobre la articu
lación, (F) es la fuerza axial a trasmitirse a través de la 
articulación y (P) es la fuerza resultante de dieeño. 

(P) se obtendrA tomando en cuenta loe cortantes y las fuerzas 
axiales que se obtengan de los anAlieis par~ cada combinación de 
cargas establecidas en las normas AASHTO. 

a) Flexión.- El perno trabaja como una viga que ee puede ideali
zar de la siguiente forma. (Ver fig. S.1.7.10). 

P/2 

_! ~ ----.o----"l 
T. 

Flg. 5.1. 7.10 

El momento actuante es M 

P/2 

__F_L, 
4 

Y cuya sección transversal 
es circular con un diámetro 
igual al diAmetro del perno. 

Y con él se puede obtener el esfuerzo actuante por flexión a 
partir de la fórmuLa de la escuadría. 

fb = _H_ 
s 

Donde fb es el esfuerzo actuante por flexión en el perno. 
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El m6dulo de secci6n es ei. de la'·s~'cci6ri'circu1ar' d.el''p.;rno. El 
esfuerzo permisible a flexi6n e~ ~~~;ti~ss ~y: 

·,·,;.·- -> .. :-.·-:.!_~ .' ·:·· 

A Pa =t ir de loe datos anter ior·.;S ',se ,:pu.ad.e· obten.;r el diámetro 
requerido por flexi6n: :.,·. 

) 32 x M 

íl Fb 

Donde d 1 = Diámetro requerido por flexión en el perno. 

Este diámetro deberá compararse con loe 
cortante y por aplastamiento. 

que se obtsngan por 

b) Cortante.- Utilizando la idealización del perno como una 
viga simplemente apoyada se ·obtienen loe cortan
tes para cada placa (Ver fig. 5.1.7.11). 

V• P/2 

Yr : p 

FiQ.5,1.7.11 

Placas A 

Se puede deducir que el diámetro del perno que resulte requerido 
para las placas (A) será el mismo que el que se obtenga de la 
revisi6n con la placa (B). 

El esfuerzo cortante actuante se puede obtener dividiendo el 
cortante entre el Area de la secci6n transversal del perno. 

El esfuerzo cortante permisible en el perno (según las normas 
AASHTO) es igual a Fv - 0.4 Fy. 

De lo anterior se puede obtener el diAmetro requerido por cortan
te. 

El área del perno es 
del perno. 

El esfuerzo actuante por cortante es: 

V - 4V . 
,. = 1f(i'¡4 - Ti'd2 

2P 
ÍÍtl2 

donde v=L 
2 

donde (d) es el diámetro 
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Haciendo.'fv = Fv, .. donde Fv es el esfuerzo·:per.mis.ible· a cortante. 

~= 0.4Fy dtspe1ondo d = J ?p 1 

ÍÍ0,4Fy 

Donde {d) es el diámetro requerido por cortante. 

c) Aplastamiento 

Se considera que el área sometida a aplastamiento es aquella que 
se encuentra en contacto directo entre el perno y las placas en 
la dirección de la fuerza, como lo indica la fig. s.1.1.12. 

F ~eu íl r 
.A T 

-+-+ 

DETALLE 1 VISTA A·A 

Fig. 5,1.7.12 

En base a lo anterior, se puede obtener el esfuerzo actuante por 
aplastamiento entre el perno y las placas de la articulación. 

Siendo fp = Esfuerzo actuante al aplastamiento. 

Donde Ap 
t 
D 
F 

fp= ..i..' _E_ 
Ap t·O 

Area al aplastamiento. 
Espesor de la placa. 
Diámetro del perno. 
Fuerza a transmitirse a través del perno. 

El esfuerzo permisible al aplastamiento (Fp) se limita a Fp = 
0.4 Fy,igualando el esfuerzo actuante con el esfuerzo permisible 
se puede obtener el diámetro (D) requerido del perno por aplasta
miento. 

_F_, 0.4Fy 
l·D 

D ,_F __ 
l•0.4Fy 
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El diámetro que rige para el diseno del perno es el mayor que se 
obtenga de las tres condiciones anteriores. En el caso de los 
puentes sobre la Calzada Ignacio Zaragoza es la condici6n de 
aplastamiento la que determinó el diámetro necesario de loe 
pernos. 

Las distancias al borde se determinan de manera que no existan 
problemas de desgarre de las placas, comunmente se aceptan los 
siguientes criterios empiricos para determinar la geometría de 
la articulación. (Ver fig. 5.l.7.13). 

Distancias mínimas recomendables para un pasador 

FiQ. 5.1.7.13 

Además de respetar 
exista problemas de 
fig. S.l.7.14). 

SecclÓt1 critica 
por lenslán a por 
cortante. 

VISTA A-A 

.ti1'bz= 4(tp) 

o' 06i(b1 .i.b,l 

donde: 

tp : Espesor de la placa 

estas dimensiones se debe verificar que no 
tensi6n o cortante en el A.rea neta. (Ver 

s0<c;ón e<hlca 

} 

Area en lo 

FiQ.5 .1.7.14 
SECCION A·A 
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Para evitar problemas de este tipo las placas que forman al alma 
de las trabes principales se engrosaron en toda la zona adyacen
te al perno. 

Adem~s de loa requisitos de diseño ya mencionados se deben tener 
en cuenta los siguientes detalles para el dimensionamiento del 
perno. (Ver fig. 5.1.7.15.) 

Fio.-5.I .7.15 

Diseño de las articulaciones centrales 

h • holquro paro permitir •I 
llbn qiro di la Orhculoc1on. 

El diseño de las articulaciones centrales es similar al de las 
articulaciones laterales descrito, pero la forma y función de 
las articulaciones centrales obliga a que se hagan consideracio
nes especiales adicionales. La revisión del perno y de las pla
cas que se conectan con él se hace en forma idéntica que en el 
caso de las articulaciones laterales. A continuación se descri
ben brevemente las condiciones adicionales a revisar. 

a) Articulación central móvil 

Debido a 
tos que 
(Ver fig. 

la forma de la articulación se deben revisar los efec-
describiremos 
5.l.7.16). 

junto con el funcionamiento del sistema. 

Fio. 5.1.7.16 
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La pieza doblemente articulada se apoya en cada uno de sus extre
mos en la trabe principal, este apoyo se realiza por medio de 
los pernos de las articulaciones. · 

La articulación central móvil tiene la forma que se muestra en 
la fig. 5.1.7.17. 

La ménsula 
biela. Esta 
fuerza hacia 
fuerza .. 

FIG. e.1.7.17 

(A) se apoya en el perno (A) y éste a su vez en la 
se sustenta en el perno (B), el cual transmite la 
la ménsula (B) donde finaliza la transmisi6n de la 

En cada 
flexi6n y 
5.1.7.18). 

una de las ménsulas deben revisarse loe efectos de 
cortante originados por el apoyo del perno. (Ver fig. 

SecciOn 
E-E 

Atiesador 

Flo. 5.1.7. IB 

Atiesodor 

M = Pxe. 
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La eecci6n crítica a cortante será aquella indicada como E-E en 
la fig. anterior. El momento a que se ve sometida la ménsula es 
M Pxe, como se indica en la misma fig. Al igual que en las 
articulaciones laterales, cuyo proceso de diseño ya se deecri
bi6, se deben revisar las distancias existentes al borde del 
perno y las placas conectadas. Adiciona ~ente el conjunto se 
atiesa en forma ad~cuada para rigidizar a las ménsulas y su 
uni6n con las trabes principales. 

Los esfuerzos 
estas placas 
procedimientos 

permisibles que se utilizan para el diseño de 
y ~os pernos son loe miemos ya indicados en loe 
anteriores. 

La biela 
sometida 
5.1.7.19). 

que conecta 
a compresi6n, 

a los 2 pernos funciona como una columna 
con los extremos a't'ticulados. (Ver fig. 

Biela 

Corle F·F 

Fig. 5.1. 7.19 

Esta pequeña pieza se revisa como cualquier pieza a compresi6n 
con posibilidad de pandeo alrededor de sus 2 ejes x-x y y-y. 

También en la articulaci6n central m6vil es importante dejar la 
holgura entre placas que permite el funcionamiento del sistema 
sin que las placas golpeen entre si. 

Como factor de seguridad adicional se han diseñado las articula
ciones de forma que, si en un caso excepcional se iequiriese, 
las ménsulas A y B pueden apoyarse una contra otra. Para ello se 
han colocado placas de apoyo en cada una de las ménsulas. (Ver 
f ig. 5. l. 7. 2 o ) • 



E.de apoyo 

Adicionalmente se 
atiesadorae. 
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ll de ooo o 

FIG. 5.1.7.20 

ha reforzado cada ménsula por medio de placas 

b) Articulaci6n central fija 

El funcionamiento de la articulación central se describe a conti
nuación. (Ver fig. S.l.7.21). 

Al apoyarse la pieza doblemente art~oulada en los tramos adya
centes la ménsula (A) se sustenta en el perno (a), y el perno a 
su vez en la ménsula (B). Adicionalmente se ha colocado una pla
ca de neopreno entre las ménsulas B y C con el fin de amortiguar 
el giro de la articulación. Como se puede apreciar, en caso 
extraordinario de que el perno tuviera un problema, la pieza 
doblemente articulada se apoyarla en la ménsula (C). 

De lo anterior, los efectos que deben revisarse son los siguien
tes: 

l) Revisión de 
S.l.7.22). 

cortante y flexión en la ménsula (A). (Ver fig. 



314 

]_ 
Seccidn A· A 

Secc10n crit1cn 
O CQffOntB' 

FIG. 5.1.7. 22 

2) Flexi6n, cortante y aplastamiento en el perno (a). Revisión 
de distancias del perno al borde de las placas conectadas. 
(Siguiendo un procedimiento idéntico que el indicado para 
las articulaciones laterales). 

3) Revisión de 
5.1.7.23.). 

cortante y flexión en la ménsula (B). (Ver fig. 

FIG.5 1.7.23 

I 
S ecciCn :::L 

(Crítica para cortante) 

Se ha reforzado la sección por medio de atiesadores para ayudar 
a soportar lae solicitaciones que se mencionan. 

4) Revisión de cortante y flexión en la ménsula (C). (Ver fig. 
5.1.7.24.). En un caso excepcional de que la pieza doblemen
te articulada se llegara a apoyar en la ménsula (C)(de la 
fig. 5.1.7.21.), los efectos mAs importantes que se provocan 
se muestran en la siguiente fig~ 

FIG.5.1.7.24 

P: Descarqa por la pieza 
doblemente art1culoda 

V= Cortante ( P) 

M= Momento debido a P (M=Px.e) 
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El apoyo de neopreno se diseña para permitir el giro mAximo de 
la articulación y soportar la carga máxima de compreaión que se 
le transmita, pero sin permitir desplazamiento horizontal. Para 
evitar que el apoyo de neopreno sufra un corrimiento horizontal 
se colocan pequeñas placas de acero a su alrededor que lo confi
nan. 
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s.1.a Conexiones atornilladas 

Para hacer más sencillo y seguro el montaje de las piezas de 
acero se decidi6 realizar las conexiones entre trabes por medio 
de tornillos, de forma que las soldaduras que de acuerdo con el 
proyecto fueran necesarias se realicen en taller para facili
tar su control. 

Las distintas conexiones atornilladas que son necesarias en la 
estructura met~lica de estos puentee atirantados son: 

a) De trabes secundarias normales a trabes principales. 

b) De trabes secundarias especiales a trabes principales. 

') Entre trabes principales. 

Las conexiones trabajan por fricción entre las placas conectadas 
y en ellas se utilizan tornillos de alta resistencia A-325, de 
acuerdo con las normas AASHTO vigentes. se eligieron conexiones 
tipo fricci6n debido a que en puentes de acero las conexiones se 
ven sometidas a intensa vibración y fatiga, lo que induce un 
posible aflojamiento de los tornillos y concentraciones de 
esfuerzos, estos son resistidos en forma mAs adecuada por las 
conexiones tipo fricción. Antiguamente se especificaba este tipo 
de conexión para puentes de acero. 

En las conexiones tipo fricción se hace más importante el correc
to apriete de loe tornillos y sus tuercas, ya que del adecuado 
contacto entre placas depende la fricción que se genere entre 
los elementos conectados, y por ende, la capacidad de la cone
xión. Existen varios criterios para controlar y verificar el 
apriete de los tornillos, algunos de ellos emplean instrumentos 
de medición de tensiones o del torque aplicando al tornillo (por 
medio de un torquimetro), otros son criterios empiricos acepta
dos por las normas. 

El más común es el método del 1/3 de vuelta extra, según el cual 
una vez apretado el tornillo por medio de una llave estándar (de 
unos ~o eme de brazo) y la fuerza de una persona común, éste se 
aprie utilizando una llave con una brazo mayor por lo menos 
1/3 de vuelta extra con respecto a la posición anterior. En rea
lidad el giro extra del tornillo depende del diámetro y longitud 
del mismo, llegando a ser hasta de 2/3 de vuelta. 
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A continuaci6n se describen brevemente las distintas conexiones 
atornilladas utilizadas y una einteeie de su secuela de diseño. 

Finalmente podemos mencionar que el uso de rondanas no es 
necepario en este caso, debido al apriete indicado y el tipo de 
conexión a lograre~.· 

a) Conexión de trabes secundarias normales a trabes principales 

La conexión tiene la forma que se indica en la fig. 5.1.B.l. 

Para lograr la conexión 
solda do al alma y a los 
atiesador se realizan las 
tornillos que conectar~n 

se coloca un atieeador transversal 
patines de la trabe. principal. En este 
perforaciones de los agujeros para los 
al alma con este atiesador. La trabe 

secundaria 
únicamente 
cortante 
alma de 
dadas que 

se despatina en la zona de la conexión prolongándose 
el alma. Como la conexión transmite únicamente 

y la localización de loe tornillos es muy cercana al 
la trabe principal no existen problemas de excentrici
generen momentos. 

El cortante por transmitirse consiste en la descarga que provoca 
la pieza de puente simplemente apoyada en sua extremos (ver 
figura 5.1.B.2). 

TRABE PRINCIPAL 

ATIESADOR 

ATIESADOR CORTE EN PATIN 

TORNILLOS A·325 
TRABE SECUNDARIA NORMAL 

CORTE EN PATIN 

Flg. 5.1.B.I. 
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f'""-------+ 

1 

P = Oescoroo provocada par 
un camión. 

.G) Ton VmcÍJt => Cortante a tra!mitirse por 
medio de lo conelltiÓn, 

Vo lela • 

.__J_ 
i F1 
~ F1 

~ F1 
_j_~ 

vmáx 

F1 = Cortante actuante sobre 
coda tor"illo. 

Flg. 5.1.8.2 

De acuerdo con las normas AASHTO el esfuerzo permisible a cortan
te para cada tornillo A-325 en conexiones tipo fricción vale: 

Fv 15.5 ksi 
1090.73 kg/cm 2 

2181.5 kg/cm 2 

(para conexión tipo fricción) 
(para cortante simple) 
(para cortante doble) 

En este caso la conexión trabaja por cortante simple, el área de 
acero de cada tornillo ns) es: 

5.07 cm 2 

Por lo que la capacidad útil para cada tornillo es: 

Pv 5.07 X 1090 = 5530 kg 

El número necesario de tornillos es: 

N = VmAx 
Pv 

25000 = 5 tornillos de l" 
5530 

Por tratarse de una conexión tipo fricción no se revisa aplasta
miento entre el tornillo y las placas conectadas, ya que no se 
considera que pueda existir deslizamiento en la conexión. 

Los tornillos deben colocarse de forma que la separación mínima 
centro a centro entre ellos sea de 2.67 veces su diámetro. La 
distancia minima que se debe cumplir del centro del tornillo al 
borde de las placas conectadas es de 1.5 veces del diAmetro del 
tornillo. 
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Respetando. las···. iridicaci.one.s ·anted.¡,res l:a conexión queda de la 
forma que ·.·se•incÚcaen ia. fi.gú~a .S.l'.B.3.' 

, 
~ , ; 

! 
.!!. 

1 
~f-

1 

1 !O 

1 70 

1 
1 70 ,, 
1 70 ,. 
1 70 
1 !O 

,. 1 • •• 1 
1 1 

EXTREMO IZQUIERDO EXTREMO DERECHO 

Flq. 5. l. B. 3 

Debido a que la trabe secundaria tiene un peralte variable la 
disposición de los tornillos en cada extremo es diferente. 

b) Conexión de trabes secundarias especiales a trabes prin-
cipales 

La conexión debe transmitir el momento de volteo que provoca la 
excentricidad del cable con respecto al alma de la trabe princi
pal. Este efecto se transporta hacia las trabes secundarias como 
una flexión adicional. 

En el puente Rojo Gómez las trabes principales laterales tienen 
diferentes dimensiones que las trabes centrales, por ello, las 
conexiones de trabes secundarias especiales a trabes principales 
tienen también diferente geometria. La forma y dimensiones de 
estas conexiones se muestra en la figura 5.1.8.4. 
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11 AGUJ!'.ftOI 111 40 ~ARA 
TORNILLOS • ~8 

8 AGUJEROS - 40 PARA 
TORNU.LOS 111 38 

F lg. 5.1.8.4 
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como se puede apreciar en la fig. s.1.s.4, la necesidad de trans
mitir un momento relativamente grande a través de la conexión 
obliga a adaptar los extremos de las trabes secundarias especia
les. Dicha conexión funciona en forma general de la siguiente 
manera: 



F 
t -t+ 

'r.: llr+ ,, 

321 

La excentricidad del cable con res
pecto al alma provoca un par que 
tiende a voltear a la trabe princi
pal. La trabe evita este volteo 
apoyándose en la trabe secundaria, 
entonces el grupo de tornillos debe 
ser capaz de transmitir el momento 
generado y el cortante directo por 
el apoyo de la trabe secundaria 
hacia la trabe principal. 

La forma que se utiliza comunmente para diseñar una conexión 
atornillada que se ve eometida a flexión y cortante se describe 
a continuación: 

Los efectos del cortante directo 
ocasionado 
sobre cada 
dividiendo 
(V) entre 
(n) • 

por la carga vertical 
tornillo se obtienen 

simplemente la fuerza 
el número de tornillos 

Los efectos del momento sobre cada tornillo loe evaluamos de la 
siguiente forma: 

y t 
t . Vd• 

' 1 
F 

1
Vdy 

'l' q> 
_x ___ M 

------4-
CG 

+ 1 ~ 

t 
'" 

~ 

Vdx 

Vdy 

Vdx 

Vdy 

J 

J 

M 

x, y = 

Fuerza cortante en la direc
ción x generada por torsión. 
Fuerza cortante en la direc
ción y generada por torsión. 

M --¡-- y 

M --y-- X 

Momento polar de inercia del 
grupo de tornillos. 

Momento a que se ve sometida 
la conexión. 
Distancias del centro de grave
dad de la conexión al tornillo 
crítico. 
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La capacidad del tornillo se compara con el cortante total (Vt) 
a que se ve sometido y que vale: 

Vt 

Vt < 

/ (Vdx) 2 + .<Vdy + Fvi) 2 

Capacidad 
tan te 

del tornillo a cor-

Siguiendo el procedimiento mencionado revisaremos la conexión de 
uno de los extremos de las trabes secundarias especiales del 
puente Rojo G6mez. 

fl90 5.1. 8. 5 

Dlmenakln11 
en mm. 

O - - 8 TORNILLOS l!l : 1 1/2" 
A - 3 25 

Cálculo del momento polar de inercia !Jl 

J 

J 

C~lculo de los cortantes por torsión 

T Tensión en uno de los cables 
e Excentricidad con respecto al 

alma de la trabe principal 
T 81 ton (incluye factores) 

La fuerza que provoca el M de volteo 
es la proyección vertical de T. 
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El ángulo de inclinación de el cable en cuestión es de =9º con 
respecto a la horizontal, por lo que: 

Tv = Txsen 29° • 81 x sen 29° = 39.30 ton 

La excentricidad del cable con respecto al alma de la trabe 
principal está dada por las dimensiones del anclaje y la caja de 
conexión necesaria para el mismo. En este caso e = 32 cm. 

El momento (M) a que se ve sometida la conexión vale: 

Tv x e = 39.30 x 0.32 = 12.58 t.m. 

De acuerdo con las dimensiones indicadas en la fig. 5.1.8.5 las 
coordenadas del tornillo critico con respec~o al C.G. son (X = 
5.3, y• 44.0), por lo que: 

Vdx _!L y J.2.58 l! 10
5 

l! 44 ~ 4587 kg 
J 12065 

Vdy _!L X 12. 58 X 105 
X li. 3 - 552 kg 

J 12065 

CAlculo ~e los cortantes directos 

Vu = 29 ton ______ (Descarga de la pieza de puente espe-

n 8 

Fvi 

cial, incluyendo CM y CV + I) 
--------(Número de tornillos) 

29000 / 8 3625 kg 

Cortante total en el tornillo critico 

vt = Jcrvi+Vdy)1 + (Vdx¡<' =j(3625+552)1 + (4587)' 6203 kg 

Capacidad de cada tornillo 

Tornillos A-325 (~ = l 1/2") en conexiones tipo fricción traba
:ando a cortante simple (según AASHTO). 

Cap 

Fv 

15.5 Kei 
1095 kg/cm2 O.e útil de cada tornillo = 11.04 cm2 
1095 X 11.04 • 12 089 kg 
Fv < Vt . . La conex i6n es adecuada con un factor 

de seguridad amplio. 
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El mismo procedimiento ee sigue para la conexi6n del otro extre
mo de la trabe secundaria especial. 

Las conexiones se encuentran con factores de seguridad altos, lo 
que resulta conveniente debido al bajo costo relativo de la 
conexión con respecto a loa demls elementos de la estructura, y 
a que cumple una funci6n muy importante para el sistema. 

Además de revisar lo anterior, la conexi6n debe cumplir con las 
especificaciones r~lativae a: 

a) Separaci6n mínima entre tornillos, la cual ee suele limi
tar a 2.67 o J veces el diámetro de loe tornillos. Para 
este caso 2.67? = 10 cm. 

b) Distancia mínima del tornillo al borde de las placas 
conectadas, la cual se limita generalmente a 1.5 veces el 
diámetro del tornillo, pero depende del diámetro de éste y 
del espesor de la placa conectada. Para este caso 1.5 ¡!> = 
5.7 cm. 

Nota: No ee utilizarán roldanas. 

c) Conexi6n atornillada entre trabes principales 

A esta conexión también le llamamos de campo, porque sirve para 
enlazar a las trabes principales durante el proceso de montaje 
de la estructura metálica del puente. 

La conexi6n 
s.i.e.6. 

tiene las dimensiones que ae indican en la figura 

l Z AGUJEROS 81 2.7 
PARA TORNILLOS QI ze 

ll:• •• 10 

* ,... RADIOGRAFIAR 

Flq. 5. l. 8. 6 
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Como se puede ver en el corte de la fig. 5.1.8.6. la conexión se 
realiza por medio de un par de placas que conectan a las dos al
mas de las trabes principales, por lo que los tornillos trabajan 
a cortante doble. 

La conexión debe ser capaz de transmitir el cortante entre las 
dos trabes principales y la parte de la fuerza axial que conduce 
el alma, y que es generada por la acción sísmica. En general, la 
solicitación más importante es el cortante ocasionado por la car
ga muerta y la carga viva. 

Para revisar o diseñar estas conexiones atornilladas ee puede 
seguir un procedimiento similar al indicado para las conexiones 
entre trabes secundarias especiales y trabes principales, ya que 
los tornillos se ven sometidos a la acción cpmbinada de un cor
tante directo y un cortante por torsión. 

!V 
1 

1 
++ ++ 1 

)'' + + 1 ++ )"' 
+ + ++ 

1 

1 

FI;. 5.1.8.7 

La transmisión del cortante que genera el momento hacia la 
conexión se ilustra en la figura S.l.8.7. El cortante es 
excéntrico con respecto al centro de gravedad de la conexión. 

Para 
miento 
en el 
miento 

ilustrar el dise~o de la conexión seguiremos un procedi
similar al ya indicado para conexiones excéntricas, pero 

que los términos ya han sido estandarizados. Este procodi
aparece en el A.I.s.c. edi ci6n de 1970. 
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75 10 10 10 10 7.5 

D 

" 
2 ++ 

.... v ++ 2 

1 

====? / 

~ + -t -t t -t-" " 

10 COTAS EN CM, 

TON. 

- CONDICION A MOMENTO DE L'AS PLACAS. 

15 

FIQ. 5. 1. 8 .B 

Revisión de la conexión entre trabes principales 

(Método del AISC-70 para cargas excéntricas) 

C~lculo de las propiedades geométricas de la conexión 
(dimensiones en pulgadas) 

b 
n 

Ixx 

Ixx 

x No. de hileras verticales 
12 

2 2 

-3-(3_.9_4_)_(_3_-_1_) ____ ] X 2 = 62 • 09 pulg4 
12 

Separación vertical entre tornillos. 
Número de tornillos por hilera vertical. 

V 

1 

1 

' 

Iyy mD
2

( m
2

- 1) 

12 
] x No, de hileras horizontales. 

m 
D 

Iyy 
2 2 

2(3.94}(2 .!..)__] X 3 = u.....lJ!. pulg4 
12 

Número de tornillos por hilera horizontal. 
Separación entre hileras verticales. 

v , 
1 

1 

~a Q real = Brazo real entre P y el CG del grupo de torni
llos. 
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15 cm. 
Longitud efectiva 
de tornillos 

entre la carga P Y el CG del grupo 

ia -[(l+n)/2] 
5.91 -[(1+3)/2] 3.91 pulg. 

Cllculo de las fuerzas generadas en el tornillo crítico 
(Ver fig. 5.1.8.9) 

fl 

p 

p 

Ip 

Ip 

__ P __ 77 12.83 kips 
m x n ( 2 X 3) 

35 ton 77 kips 

Carga aplicada (kips) 

(Ple) D 

2 lp 

(77X 3.91) (3.94) 

2X85.37 

Momento polar de inercia del 
alrededor del CG. 
Ixx + Iyy 85,37 pulg 4 

6.95 kips 

grupo de tornillos 

(Ple) (n-1) b 

21p 

( 77X 3.91)( 3•1)(3.94) 

2X85.37 
13.89 kips 

/<13.89)2 + (12.83 + 6.95¡ 2 ' = 24.17 kipe 

10.98 ton por torni
llo critico 

Capacidad de cada tornillo 

Tornillos p 
Fv 

l" en conexiones tipo fricci6n (cortante simple) 
15.5 ksi 
1090.73 kg/cm 2 

2181.5 kg/cm2 (para cortante doble) 
5.07 cm 2 (para cada tornillo p = l") 

5.07 X 2181.5 
11 060 kg 

la sección es adecuada 
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Revisi6n de las placas 

f 
1 SECCION CRITICA 

" -t A CORfANTE t-
5! ' 

' ' -+ + 

l= t f-. 
' 

'·· 10 

Pl.ACA t • 1.0 

{SON 2 ~LACAS) 

:71F, 
v±"_JF1 

Area de las placas en la secci6n crtti
.1<.A 

A= 2 xl.O x(35-3(2.70)) = 53.81 cm2 

Esfuerzo permisible a cortante 

Fv = 0.33 Fy = 835 kg/cm 2 

capacidad de la placa 

VR = A x Fv = 44 926 kg 

cortante sobre la placa 

vu = 
Vu = 

(F2 + F 1 ) X 3 
(6.95 + 12.83) X 3 = 59.34 kips 

Vu = 26.90 ton 

FUE,.ZAS QUE ACTUAN SOBRE EL TOftNILLO CRITICO V R 
> Vu La placa es adecuada 

FIO. !5. l. B. 9 

Diámetro de los aguieros para loe tornillos 

Loa agujeros especificados son estándar, con una holgura de 
1/16" entre el tornillo y el agujero. Es muy importante que 
durante la construcci6n de la estructura se garantice el diAme
tro de agujero especificado, ya que de ser mayor la conexi6n 
tipo fricci6n podría sufrir una deslizamiento pequeño, y con 
ello perder capacidad. 

Revisión por fatiga de las conexiones atornilladas 

La variación repetida de esfuerzos afecta también a las cone
xiones atornilladas, principalmente en el metal de las placas a 
unir, el cual sufre una reducción de sus esfuerzos permisibles 
de trabajo. 

Las normas americanas AASHTO indican lo siguiente a este respec
to. 



. J 

--
FIQ. !5.1. B. 10 

~ TEHSIOH O AEVE~IOH 
--.., CE: !SirU!RZOS 

Tl!.HSlOH- COMPRESION 

329 

Para conexiones atornilladas mecAnicamente, y en el·metal base 
de la sección gruesa de conexiones tipo fricción, excepto en 
aquellas juntas cargadas axialmente en las cuales se induzca un 
momento en el material conectado; el rango permisible de 
esfuerzos (diferencia algebraica entre el esfuerzo máximo y el 
esfuerzo mínimo) deberá ser menor que el valor indicado en las 
siguientes tablas. 

Categoría de 
reducción de 
esfuerzos 

B 

Para elementos hipereetAticos 
(esf. perm. máximo -ksi-) 

Para 
100,000 

ciclos carga 
45 

Para 
500,000 

ciclos carga 
27. 5 

Para 
2'000,000 

ciclos carga 
18 

Para elementos ieostáticos 

27.5 18 16 

Para 
más de 

2•000,000 
16 

16 

Estos esfuerzos permisibles máximos son válidos en el metal base 
de conexiones como la indicada en la figura 5.1.8.10, y cuando 
la conexión sufre variaciones en la fuerza de tensión a que se 
ve sometida, incluyendo loe caeos en que la variación sea de 
tensión a compresión. 

Nota: Cuando la conexión estA sometida únicamente a compresión o 
variaciones de esfuerzos en el rango de compresión no se 
presenta el fenómeno de la fatiga. 

?ara los puentes sobre la calzada Ignacio Zarayoza la fatiqa 
significó poco en el dise~o de las conexiones de los elementos a 
diferencia del caso de las trabes principales de loe puentee, 
donde la fatiga implicó incrementos apreciables de las secciones 
de acero • 
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En el caso de las conexiones de las trabes principales a las 
trabes secundarias normales, éstas trabajan únicamente a cortan
te, y aún cuando se presentan variaciones importantes en el 
rango de esfuerzos, al ocurrir este únicamente como fluctuación 
en el cortante de las piezas conectadas no existe disminución de 
la resistencia de la pieza por efecto de la fatiga. 

Para las conexiones de trabes principales a trabes secundarias 
especiales si existen efectos de variación de esfuerzos que 
implican la revisión de la conexión. Como se indicó antes, la 
conexión transmite la fuerza cortante producto del .poyo de la 
trabe secundaria sobre la trabe principal, y transmite también 
el momento de volteo {torsionante) de la trabe principal a la 
trabe secundaria. 

Este momento de volteo varia en proporción "directa de la fuerza 
de tensión en el cable, y esta fuerza sufre cambios importantes 
dependiendo de la posición de la carga viva sobre el puente. 

La conexión debe revisarse para el momento mAximo que debe 
transmitir, y a la vez conocer los esfuerzos que provoca el 
momento minimo de volteo. La diferencia algebraica entre el 
esfuerzo mAximo y el esfuerzo mínimo en el metal base (placas 
conectadas) se conoce como rango real de esfuerzos, y este debe 
ser menor que el valor permisible indicado en la tabla anterior. 

Si el rango real dg esfuerzos excede del esfuerzo permisible se 
deberl reforzar a la conexión, ya sea, incrementando el número 
de tornillos, aumentando su diAmetro y/o el espesor de las 
placas conectadas. 

Para las conexiones de campo entre trabes principales también se 
tienen que revisar loe efectos de la fatiga. La conexión transmi
te fundamentalmente una fuerza cortante, pero también se ve 
sometida a la acción de una fuerza axial (ya sea provocada por 
las tensiones en los cables o por la transmisión de las fuerzas 
de sismo). En cualquier caso las fuerzas cortantes por transmi
tirse son mayores que las fuerzas axiales, lo que determinó las 
dimensiones generales de las conexiones sin que se tuviera que 
incrementar o reforzar a las conexiones a causa de la fatiga. 
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5.1.9 Topes para eismo 

La fuerza generada 
puente es resistida 
apoyos. Para lograr 
tablero del ,uente 
colocado "topes" de 
los apoyos. 

por un sismo en el sentido transversal del 
por los marcos y muros de concreto de los 
que la fuerza sism: ia se transmita del 

a los apoyos de cene ~to reforzado se han 
acero estructural baJO el tablero y sobre 

Estos topes 
impiden el 
presenta una 

son sistemas formados por placas 
desplazamiento transversal del 
fuerza lateral. 

o por perfiles que 
tablero cuando se 

A continuación se 
topes para sismo. 

describe 

Función de los topee parQ sismo 

la forma y funcionamiento de loe 

Cuando se presenta un sismo, éste genera fuerzas en la estructu
ra en sus dos direcciones ortogonales, dependiendo de la direc
ción de la onda excitadora. La magnitud de estas fuerzas puede 
ser calculada de diversas formas, pero la más sencilla y prácti
ca consiste en realizar un análisis estático que además brinda 
resultados conservadores. 

Para obtener las fuerzas de sismo en el sentido transversal de 
la estructura se realizó un anAlisie est4tico de acuerdo con ~s 

hipótesis del Reglamento de Construcciones del Distrito Federal. 
Según este análisis el tablero del puente se comporta como una 
gran viga continua apoyada en loe marcos de concreto, según lo 
muestra la figura s.1.2.1. 

En la figura anterior se indica la fuerza sísmica como una fuer
za lineal distribuida a todo lo largo del tablero. En realidad 
el tablero sufre 4 discontinuidades en su longitud, en los 
lugares donde existen articulaciones en la~ trabes (y juntas en 
la losa). Estas articulaciones obligan a que se coloquen topes 
para sismo ·especiales, que se describirán a detalle más adelan
te. 

La fuerza sísmica que resiste cada apoyo es la que corresponde a 
su área tributaria de tablero. Loe criterios para valuar ~ fuer
za sísmica se describen en el capitulo de análisis por s~~mo. 

El número y dimensiones de loa topee para sismo que se colocan 
sobre cada apoyo dependen del ancho del puente y de la magnitud 
de la fuerza sísmica a transmitirse a través de ellos. 
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En la figura 5.1.9.2 se ilustra la posición de loe topee para 
sismo y eu forma general. 

E 

TOPES PARA 
SI MO 

T A 

n_ r•ABES SECUNDARIAS 
TRABES PRrNCIPALES 

L 

¡--º--------¡ 1 1 
1 1 
1 1 
1 1 

1 
1 

TRABE SECUNDARIA 

ACERO CUADRADO 

--..;¡¡¡;;:: 
A NIVEL SUPERIOR 

APOYO DE CONCRETO 

FIG !!.1.9.2 VISTA 
f!!ONTAL DE LOS 
Apoyos DE CONCRETO 

PLACA BASE 

APOYO DE CONCRETO 
SP"' 

6 ANCLAS 
(REDONDO LISO A- 36) 

PROYECCIOH DE ANCLA$ 

PERFIL I: 

L E VI s T A 
(TOPE PARA SISMO NORMAL. 

F!G. 5.1.9.2 
FIG. 5.1.9.2 

EJE DE APOYO 

A A 
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Descripción de loe topee para sismo 

Dependiendo de la poeici6n del apoyo de concreto eobre el que ee 
coloquen los topes para sismo, tenemos dos tipos de topes: 

A) Cuando el tope se e~~uentra exactamente sobre el eje de la 
trabe superio~ del apoyo de concreto (como el que se mues
tra en la fig. S.l.9.2). 

B) cuando loe topee para sismo se localizan sobre una de las 
caras laterales de la trabe superior del apoyo de concre
to. Este tipo de topes se ilustran en la figura S.l.9.3. 

T AB 

o 

11-------1 ~~!~~ ºs¡c'u~ -

E T A L L E 
(TOPE PARA SISMO TIPO B) 

FIG. 5.1.9.3 

DARIA. 



Para el caso A 
siguientes parteS: 

En el tablero: 

En el apoyo: 

cada tope para sismo 
(ver fig. 5.1.9.2). 

estA formado por las 

Un prisma cuadrado macizo de acero A-36 que 
va soldado al patin de la trabe secundaria 
que se encuentra exactamente sobre el apoyo 
de concreto. 

Un arreglo de placas soldadas, atiesadas 
entre sí, que confinan al acero cuadrado sin 
ir unidas a él, y que van ancladas al apoyo 
de concreto. 

Para el caso B cada tope para sismo se integra de la siguiente 
forma: (ver fig. 5.1.9.3). 

En el tablero: 

En el apoyo: 

Una vigueta 
patin de la 

de acero estructural soldada 
trabe secundaria cercana 

apoyo de concreto. 

Un par de viguetas de acero estructural aho
gadas en el apoyo de concreto que confinan a 
la vigueta soldada al patin de la trabe 
secundaria. 

Cuando se menciona al término "confinar" nos referimos a que las 
piezas ahogadas en loe apoyos de concreto impiden el posible 
movimiento de las piezas fijas en las trabes secundarias del 
tablero ante la acción de un sismo. En realidad existe una 
pequeña holgura (3 mm) entre las piezas con'inadas que sirve 
para permitir loe movimientos por cambios de temperatura. 

Al impedir el desplazamiento del tablero la fuerza producto del 
sismo es transmitida a los apoyos de concreto. 

An&lieie y diseño de loa topes para sismo 

Loe efectos del sismo se analizan de acuerdo con los criterios 
mencionados en el capítulo "Análisis por sismo". Una vez que se 
han obtenido las fuerzas sísmicas sobre el diafragma rigido que 
forma el tablero del puente se calcula la fuerza sísmica que 
corresponde a cada tope, ésta depende del número de topes colo
cados sobre cada apoyo de concreto. A continuación se resumen 
los pasos fundamentales para la revisión y diseño del sistema 
una vez que se cuenta con la fuerza sísmica que ha de transmitir 
cada uno. 
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ANCLA QUE IMPIDE LEVANTA
MIENTO 

TRABE S ECUNC.:.FUA 

TOPE PARA SISMO 
TIPO A 

APOYO DE CONCRE:TO 

V 

c.::;;:-::i 

" " " " 11 

:: 
" 11 

" 11 

" 

s T A 

FIG. 5.1.9.3 

ATIESADORES TRABE PRINCIPAL 

A 

PERNO 

"'ir=> 
11 
11 
11 
11 
11 
11 
11 

TRABE S CUNOARIA 

}

TOPE PARA SISMO 
(TIPO BJ 

VIGUETAS DE ACERO 
AHOGADAS EN EL APOYO 

A 
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Caso A) Topes formados por bloquee macizos de acero cuadrado 

;;;; 

.POYO DE CONCRETO, 

' 

TRABE SECUNDARIA 

h,1 F ~; c:;ABONES 
11 11 1111 
11 

11 
11

11 

1 11 , 11 PERFIL 
1 11 ••l\ 11 AHOGADO 

cuando el tablero intenta des
plazarse ante la acción de un 
sismo, los topee funcionan co
mo atraques que impiden dicho 
movimiento. La fuerza sismica 
total sobre el apoyo de concre
to se divide entre el número 
de topes (ver fig. 5.l.9.4). 

El acero cuadrado, al apoyarse 
contra los cartabones, (ver 
fig. 5.1.9.S¡, recibe efectos 
de flexi6n y cortante que se 
calculan como si el elemento 
fuera una viga en cantilever. 

11 lL JJ 11 
~·~N~C=-L~A=.S _ _,•l I - - - - 11 

Los esfuerzos que debe soportar 
el acero cuadrado se calculan 
ficilmente por medio de la 
fórmula de la escuadría. Por 
tratarse de una pieza compacta 
ea pueden utilizar los esfuer
zos permisibles máximos para 
flexión y cortante estableci
dos por las normas AASHTO. 

l1-=::i <==::!! 
FIG. 5.1.9.5 

El esfuerzo permisible a flexi6n se tomari como: 

Fb O. 7 5 Fy 

Y el esfuerzo permisible a cortante seri: 

Fv 0.33 Fy 

Cabe mencionar que por tratarse de una 3Cci6n accidental loe 
esfuerzos permisibles pueden incrementarse hasta en un 33%. 
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La soldadura del acero cuadrado contra el patin inferior de la 
trabe secundaria debe "empotrar" en forma efectiva al bloque. 

FlG. 5.1.9.6 

y 

•r+-1• 
~I 1 1: 
•I i I• _x __ -4-t-4---___ x_ 
xi , 1• 
~ t I~ x(_ _JX 

y 

V S T A A A 
(VISTA INFERIOR DEL PATIN DE LA TRABE SECOJNDARlA) 

Para verificar la capacidad de la soldadura, los esfuerzos que 
provoque el momento alrededor del eje Y-Y (ver S.l.9.6) y el 
cortante sobre loe dos filetes de soldadura deber6n ser menores 
que loe permisibles. Loe esfuerzos por flexión pueden calcularse 
nuevamente utilizando la fórmula de la escua-J.ría, de la 
siguiente forma: 

Fb • __ M __ 

syy 
donde: syyee el módulo de sección de 

loe dos filetee alrededor del 
eje de flexión. 

El esfuerzo permisible mAximo sobre loe cordones de soldadura no 
excederA Fv e 0.27 Fu, donde Fu es el esfuerzo último de tensión 
de la soldadura o del metal ~ase, (se toma el que sea menor). 

Una vez que las placas de los cartabones reciben el apoyo del 
acero cuadrado, éstas también trabajan bAaicamente a flexión y 
cortante. 

L]EaL ,, , A, ~' 

FI;. 5.1.9,6' 



ATIESAOOR 

A.TIESADOR 

ATIESADOR 

v¡ 
{ . 
r-~ 
r-~-

y' 
V 1 S TA A - A 

Flg. 5.1.9.7 
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La flexión ocurre alrededor de 
Y-Y. Cada atiesador y su placa de 
apoyo tributaria correspondiente 
debe ser capaz de resistir la 
flexión y el cortante que le 
transmita el acero cuadrado (ver 
f i g • s . 1 • 9 • 6') • 

Los esfuerzos actuantes de flexión 
se deben limitar a loe permisibles 
según las normas AASHTO: 

Fb O.SS Fy 

Para obtener los esfuerzos 
tes empleamos la fórmula 
escuadría. 

fb __ M __ 

s 

actuan
ds la 

Donde s es el módulo de sección de un atiesador con su placa, 
como lo muestra la figura S.1.9.7. De esta forma se puede obte
ner un peralte h o un espesor t para el sistema. 

Los efectos 
atiesadores. 

del cortante son resistidos totalmente 
El eefue~zo actuante se obtiene de la eig. 

fv • __ P_l __ 

h X t 

por loe 
forma: 

Donde ~ Fuerza que le corresponde a cada atiesador. 

El esfuerzo 
permisible: 

Fv 

actuante por corte debe ser menor o igual que el 

0.33 Fy (Fv se puede incrementar en un 33% 
por tratarse de una acción acciden
tal). 
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Una vez que se ha revisado que loe atiesadores y cartabones son 
capaces de resistir y transmitir la fuerza que se generarl por 
sismo, se revisa su soldadura. 

La soldadura consiste en un filete que se coloca en todo el 
perímetro del conjunto (ver fig. 5.l.9.B). 

VISTA EN PLANTA FIG.5.1.9.B 

ATIESADOR 

COROON DE SOLDADURA 

PLACA BASE 

VISTA LATERAL A - A 

Empleando la f6rmula de la escuadría se obtienen loa esfuerzos 
por flexi6n sobre la soldadura (en forma idéntica que cuando se 
revia6 el peralte o el espesor del atieaador) que deben combinar
se con los esfuerzos por cortante para diseñar la soldadura. Los 
esfuerzos en la soldadura deben ser menores a 0.27 Fu, donde Fu 
ea el esfuerzo último del metal base o de la soldadura (el que 
sea menor). 

La placa 
sometida a 

base del 
flexi6n, 

conjunto de atieaadores y cartabones 
como lo muestra la figura 5.l.9.10. 

DIAGRAMA DE .ESFUERZOS 

FIQ. 5.1.9.10 

se ve 

El momento genera esfuerzos de tensión y compresi6n en la placa 
base ( VT y ~ ) • 
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Las dimensiones de la placa base se determinan en forma que 
quede espacio suficiente para alojar a los cartabones y sus 
atiesadores junto con su soldadura. Además se debe revisar que 
el esfuerzo de compresión generado por flexión sea menor que el 
esfuerzo permisible de aplastamiento en el concreto (F = 0.25 
f'c). En general, debido a que las dimensiones de la pl~ca base 
quedan determinadas por los requisitos de espacio de los atiesa
dores, al revisar los efectos provocados por la flexión se 
verifica que éstos son muy pequeños. 

El espesor de la placa base se determina revisando por flexión 
una pequeña franja (de 1 cm de ancho) que trabaja en volado en 
el extremo de la placa, como lo muestra la fig. 5.1.9.11. 

PARA REVISAR 

EL ES PE SOR t. 

t' 

F 1 g. !5.1. 9.11 

V.-~ 
µ__.¡ -=::::::::: 

DIAGRAMA O E ESFUERZOS 

b: 1.0 cm 

'~~ 
1 1 1 

La carga w se determina a partir del diagrama de esfuerzos, el 
espesor t se obtiene de forma que se cumpla que el esfuerzo 
actuante por flexión sea menor o igual que 0.75 Fy, como se 
muestra a continuación! 

fb = __ H __ , s 
s 

fb 
6M 

b 1 z 

t / 6M 

b•fb 
y como fb Fb 0.75 Fy 

j 6M 
t = 

Q75 Fy 

y b D 1. o cm 

La tensión total debe ser resistida por las anclas, que estAn 
formadas por r~dondo liso de acero estructural. El área de acero 
que deben tener dichas anclas se puede obtener de la siguiente 
forma: 
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Donde: 

Pt 

Ft 

Anee P+ 
F+ 

Tensi6n total obtenida a partir del diagrama de 
esfuerzos por flexión 
Esfuerzo permisible a la tensión para secciones macizas 
de acuerdo con lae normas AASHTO (Ft =O.SS Fy). 

Lae anclas se unen a la placa base soldAndolas entre si, la 
soldadura de alrededor de las anclas debe eer capaz de resistir 
la fuerza de tensión que se transmitir~ a cada ancla. Las anclas 
deben ahogarse en el concreto minimo la longitud de desarrollo 
especificada para que por adherencia éstas puedan transmitir la 
fuerza al concreto. 

La fuerza cortante sobre el sistema (que es igual a la fuerza 
sismica para cada tope) es resistida por el perfil I que se ha 
soldado a la placa baee y queda ahogado en el concreto (ver fig. 
S.1.9.11'). 

..!-
ANCLAS REDONDO 
LISO (A-36) 

ANCLAS 

o o 

f lf 
V 1 STA INFERIOR A·A DE LA lt.. BASE. 

FiQ. !!. 1. 9. u: 

El alma del perfil I deber! eer capaz de resistir la fuerza 
cortante V de forma que el esfuerzo actuante fv sea menor o 
igual que el permisible (fv ~ Fv ~ 0.33 Fy). Adicionalmente debe 
revisarse que el esfuerzo de aplastamiento que se genera por el 
apoyo del patin contra el concreto (fp) sea menor que el permi
sible (Fp a 0.2S f'c). 
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caso B) Topes fo rmadoa por perfiles de acero soldados al 
tablero y ahogados en los apoyos de concreto 

Su función es idéntica que la de los topes formados por aceros 
cuadrados. Se utilizan cuando la discontinuidad de la losa en 
lae articulaciones obliga a que el atraque contra loe apoyos de 
concreto se realice por medio de elementos que sobresalgan de 
los apoyos (ver figura 5.1.9.12). 

TRABE PRINCIPAL 

ECUNOARIA H 

} 

TOPES MRA SISMO(TIPO B) 
QUE SOBRESALEN DEL APOYO. 

A~I 

H 

ZONA DE LA ¡er. ARTICULACION 

FI;. 5.1.9. 12. 

En su diseño podemos definir las siguientes etapas: 

PERFIL :t SOLDADO AL 
PATIN. 

H H 
PERFILES :t J 1 
AHOGADOS ENL CONCRETO 

TRABE SECUNDARIA 

NIV. SUPERIOR DEL APOYO DE 
CONCRETO 

h • HOLGURA PARA PERMITIR 
MOVIMIENTOS DE TEMPERATURA. 

FI;. 5.1.9. 13. 

NIVEL SUPERIOR APOYO 
DE CONCRETO 
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Cuando durante un sismo el tablero del puente intenta desplazar
se, los topes para sismo lo impiden funcionando como un atraque 
contra los apoyos de concreto. se genera entonces en cada uno de 
ellos una fuerza que es proporcional a las dimensiones del table
ro y al número de topes colocados. 

La fuerza sísmica se' obtiene de un an&lieie eiemico eet&tico, de 
acuerdo con lo ya indicado en el capitulo de an&lieie por sismo. 

En la figura 5.1.9.13 se muestra la forma del tope formado por 
perfiles de acero estructural. 

T~BLERO 

PERFlL A 

PERALES B 

FIQ, 5.1.9.l'l 

Mf = Fr.e Donde: Fr 
e 

LOS esfuerzos actuantes se 

fb Donde: S 

-

Al apoyarse el perfil A en loe 
perfiles B (ver fig. 5.1.9.14) se 
genera un momento flexionante (Mf) 
y una fuerza· ca rtante que es 
igual a la fuerza de sismo 
correspondiente. 

El perfil A debe diseñarse para 
resistir la flexión y el cortante 
aei obtenidos. Debido a la longi
tud tan pequeña de las piezae,al 
realizar la 'revisión por flexión 
el esfuerzo permisible no se redu
ce por pan deo lateral del patín a 
compresi6n, de forma que se puede 
diseñar para un esfuerzo permisi
ble Fb 0.55 Fy. Loe esfuerzos 
actuantes se obtienen a partir de 
la fórmula de la escuadría, como 
se indica a continuación. 

fuerza de sismo para cada sistema 
excentricidad entre loe perfiles 
ahogados en el apoyo y el paño 
inferior del tablero del puente. 

calculan con: 

Es el módulo de sección de un 
perfil I. 

si hacemos fb Fb 0.55 fy podemos obtener el módulo de 
sección que debe cumplir nuestro perfil para ser adecuado. 

snec Mf 
O. 5 5 Fy 
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Una vez obtenido un perfil por flexión se debe revisar por 
cortante, debido al poco peralte de los perfiles obtenidos para 
flexión no es necesario revisar la estabilidad del alma o la 
necesidad de utilizar atieeadoree de rigidez. se considera que 
el alma debe resistir el cortante de forma que no se excedan de 
los esfuerzos permisibles, de manera que: 

Fv 0.33 Fy 
(según AASHTO) 

Donde: Fv = Esfuerzo permisible a cortante 

y siendo fv =~ 
Aalma 

_ll.i§_ 
tw X d 

fv ~ Fv 

Nota: Los esfuerzos permisibles se pueden incrementar hasta en 
un 33' por tratarse de una acción accid~ntal. 

Una vez que se ha realizado el apoyo contra los perfiles B, se 
realiza en ellos la revisión de flexión y cortante. 

PERFIL A 

¡ 

r - -- -~---+--"-.+ 

t::.~:- ¡._.o;n.i:.u.__,,B 

• 2 

FIQ. 5, l. 9. 15. 

El momento f lexionante que se 
genera ahora es Mf = Feis x e 2 , 
donde e 2 es la excentricidad que 
existe entre el eje del alma del 
perfil A y el borde del apoyo de 
concreto contra el que se realiza 
el apoyo. 

La fuerza cortante que debe tomar 
el alma de cada perfil es igual a 
la fuerza sísmica que corresponde 
a ese sistema. 

Una vez 
cánicoe 
lee se 
que la 
A. 

obtenidos los elementos me
la revisión de los perfi
realiza en forma idéntica 
indicada para los perfiles 

Finalmente, se revisa la longitud de empotramiento del perfil 
dentro del apoyo de concreto verificando que la adherencia entre 
el concreto y el acero del perfil sea suficiente para transmitir 
la fuerza por flexión en cada patin hacia el apoyo de concreto. 
Adicionalmente debe revisarse que el esfuerzo de aplastamiento 
que se genera entre el concreto y el patín comprimido sea menor 
que el permisible (Fp 0.25 f'c). 
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s.1.10 Anclas antilevantamiento 

En ocasiones las trabes principales del puente pueden intentar 
levantarse con respecto a sus apoyos dependiendo de la posici6n 
de la carga viva. Para evitar eso se han colocado en esos puntos 
anclas que fijan a la trabe contra su apoyo, en este inciso 
describiremos brevemente su función, así como los criterios de 
anAlisis y diseño. 

e, J 
FIQ. 5.1.10.1 

En la fig. S.l.10.1 se muestra una vista longitudinal esquem&
tica de un puente. La magnitud de los claros L 1 y L 2 queda 
obligada en la mayoria de los caeos por lae condiciones de 
vialidad exietentee. Cuando la vialidad no obliga a localizar 
los apoyos en algún punto, entonces es posible dar una magnitud 
a los :1aroe L 1 y L 2 tal que L2 sea aproximadamente igual 
a 0.4 o 0.5 de L1 , con lo cual se logran importantes ventajas 
en el comportamiento del puente, como se verá adelante. 

Si L 2 < 0.45 L 1 , como sucede en la mayoria de los puentes 
eobre la calz. Ignacio Zaragoza, el desequilibrio entre el 
claro L 1 y los claros L 2 provoca una fuerza de levantamiento 
para lae tabes principales. La fuerza de levantamiento depende 
entonces de la relación entre los claros L 1 y L 2 y se ve 
incrementada por la carga viva cada vez que pasa un vehí~ulo por 
el centro del claro L1 • 

Esta fuerza de levantamiento se ve disminuida por la descarga 
del último tramo metllico convencional, de forma que casi se 
equilibran entre s1. Aún as1, para evitar cualquier posibilidad 
de levantamiento ante el paso de una carga viva excesiva se ha 
previsto la colocación de anclas que fijen a la trabe, las 
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anclas se fijan a su vez en los apoyos de concreto que son loe 
que finalmente reciben la fuerza de tensi6n. Esta fuerza de ten
ei6n se resta del peso propio del apoyo de concreto para obtener 
la descarga hacia la cimentaci6n. 

Obtenci6n de la fuerza de levantamiento 

Para obtener la condici6n de carga que produce loe efectos de 
levantamiento mAe grandes se realiza lo siguiente: 

a) Primero se analiza la zona atirantada de los puentee, 
tanto para carga muerta como para carga viva. Por carga 
muerta se obtiene el valor de la reacción negativa sobre 
el primer o último apoyos de la zona atirantada, (para 
algunos puentes esta reacción negat·iva -de tensi6n o 
levantamiento- por carga muerta no se presenta, sino que 
es positiva y refleja una descarga vertical hacia abajo), 
(ver fig. 5.1.10.2). 

Ta.&.ltOI COWVllfCIQHALU 
~,r-~~~~~~~~~r.....~~~~~~~~~ 

l 
""'• .... 

I r --------------------- I I l 
Le .L, 1 L, / 1 ,/' 1 

Re• e- J • REACCION OEl. LEVANTAMIENTO POR CARGA MUERTA 
(NO NECESARIAMENTE DEBE SER DE LEVAN"mMIENTO) 

Rcw 1-1 • REACCION DE LEVANTAMIENTO POR CARGA VIVA. 

Ff9. 5.1.10. 2 

Por carga viva se obtiene la poeici6n del vehiculo que 
provoque el mayor efecto de levantamiento, ésta siempre es 
cuando el camión se encuentra cerca del centro del claro 
cen~ral (Ll).' En la fig. s.1.10.2 se denomina Rcv (-) a la 
reacc1on por caroa viva. 
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b) Luego se analizan los tramos convencionales obteniendo en 
ellos la reacci6n por carga muerta (Rcm 2 ) para el último 
apoyo (el que coincide con el primer apoyo de la zona 
atirantada) y la reacci6n mtnima por carga viva (Rcv

2
). 

Por resultar conservador conviene hacer Rcv 2 = o. 

e) Por último se realiza la suma algebraica de las reacciones 
para obtener la fuerza de tensi6n que deberán soportar las 
anclas. 

Rcv 1 

Diseño de las anclas 

Las especificaciones AASHTO (1989) indican que las fuerzas de 
levantamiento deberán ser resistidas por elementos que trabajen 
a tensi6n, para equilibrar la fuerza de levantamiento con la 
masa de mamposteria a que estén ligadas las anclas. El diseño se 
hará para alguna de los siguientes condiciones, la que produzca 
los mayores efectos: 

a) La fuerza de levantamiento calculada a partir de cualquier 
combinación de carga establecida por estas normas, en la 
cual la carga viva más impacto se incremente un 100\. 

b) La fuerza de levantamiento calculada a nivel de cargas de 
servicio incrementada en un 50%. 

Asimismo, las normas establecen que las anclas a tensión u otros 
elementos esforzados que se diseñen bajo alguna de las condicio
nes arriba indicadas se podrán diseñar hasta con un 150\ de los 
esfuerzos permisibles básicos. 

Diseñando las anclas a tensión por esfuerzos permisibles, la 
combinaci6n de cargas que establecen las normas AASHTO es: 

La cual se 
diseño de 
la fuerza 

CM + (CV + I) 

modifica de acuerdo con los incisos a y b para el 
elementos ante fuerzas de le·- ntamiento, de forma q.ue 
de diseño será la mayor que 'ª obtenga con alguna de 

las siguientes combinaciones: 

Donde: 

a.l) 
b. 1) 

CM 
l. 5 

+ (2CV 
(CM + 

+ 
(CV 

I) 
+ I) l 



Fuerza de tensión (o compresión) por carga muerta 
Fuerza de tensión por carga viva 
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CM 
cv 
I Incremento de la carga viva por efectos de impacto 

El esfuerzo permisible a 
esfuerzo permisible bAsico, 

tensión del 
por lo tanto: 

O. 5 5 Fy (l. 5) 

ancla será. 150\ del 

La forma y localización de las anclas en las trabes principales 
se muestran en la fig. s.1.10.J. 

TRABE PRINCPAL 

TRABE PRINCIPAL 

/ANCLAS 

ANCLAS 

APOYO DE CONCRETO 11 A .1 
11 ~ 

DETALLE e o 

Flg. !5 .1.10.3 

"1 ,, 1 

111 
11 1 
111 

11 11 

:1 
11 
11 

1 

R T E 

l 
PLACA SOLDADA QUE 
SIRVE DE TUERCA 

A - A 
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Las anclas colocadas en la trabe no deben impedir -·u libre defor
maci6n longitudinal por temperatura, por lo que .as perforacio
nes en la trabe por las que atraviezan las anclas se hacen de 
forma alargada (oblonga), lo mismo se realiza en el apoyo de neo
preno que se encuentra bajo la trabe en ese punto. Las holguras 
en dichos agujeros oblongos se calculan de acuerdo con las dila
taciones o contracciones máximas esperadas de la estructura metA
lica (ver el capítulo "AnAlisis por temperatura"). 

Adicionalmente al dise~o del ancla por resistencia ante carga 
estática se debe realizar una revisión por fatiga. De acuerdo 
con las normas AASHTO el rango permisible de esfuerzos (dife
rencia entre el esfuerzo mAximo y minimo de un ciclo de carga) 
para un elemento sometido a tensión y con las características 
geométricas del ancla es da 18,000 lb/pulg (1268 kg/cm 2 ) 
cuando as encuentra sometido a mAs de 2 millones de ciclos de 
carga. El rango actuante de esfuerzos debe limitarse a un valor 
mAximo menor o igual que el permisible. 

Ejemplificaremos el diseño de las 
G6mez para ilustrar lo anterior. 

anclas del puents de Rojo 

La fuerza de levantamiento por carga muerta (Pcm) es: 

Pcm = 3.1 tonl(Fuerza hacia abajo, por lo que no hay 
levantamiento) 

Pcv -27 tonl(Fuerza hacia arriba, de tensión para el 
ancla) 

Las combinaciones de 
diseño son: 

carga (a y b) para obtener la fuerza de 

a) Pcm + 2 (Pcv +I) = -67 ton (de tsnsi6n) ••. Rige para 
al diseño 

b) l.S (Pcm + (Pcv + I)) = -48 ton (de tensi6n) 

Esta fuerza de diseño se ha obtenido a partir de un modelo 
bidimensional que representa solo una trabe principal del puente 
con sus cables y mástiles, cada trabe tiene un par de anclas 
colocadas una a cada lado del alma. 

El Area de acero necesaria para ese par de anclas es: 

=~~p~- 67 100 = 32 cm2 As 
Ft (O.SS X 2530 X l.S 

Esta Area (As) 
diAmetro igual 

se puede 
a l 3/4", 

proporcionar con un par de anclas de 
formadas por redondo liso de acero 
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estructural. Cabe mencionar que las anclas no tienen rosca, por 
lo que su área no se ve disminu!da. 

Para realizar la revisión por 
máxima y mínima a que se verá 

fatiga hay que obtener 
sometida el ancla. 

l'as fuerzas 

Tensión máxima 33,500 kg (tensión) ... 
1040 kg/cm 2 

Esfuerzo máximo 

Tensión minima O.O Esfuerzo minimo = O.O kg/cm 2 
(No puede existir compresión en el ancla) 

Rango actuante de esfuerzos • 1032.0 - O.O s 1032 kg/cm2 

Rango permisible de esfuerzos para fatiga (según normas AASHTO) 
1268 kg/cm 2 

Rango permisible > Rango actuante, por lo tanto el área 
de las anclas es adecuada para efec
tos de fatiga 

Además de obtener el diámetro requerido de las anclas se deben 
definir ciertos detalles que se mencionan a continuación. 

Longitud de desarrollo del ancla dentro del apoyo de concreto 

ANCLA! 

P, 

Donde: 
db 

11 
11 
11 

++ u u 

F lg. ~.1.10.4 

La longitud que el ancla debe tener 
dentro del apoyo de concreto debe 
ser tal que permita que la varilla 
alcance su esfuerzo de fluencia, sin 
que falle antes la adherencia entre 
el concreto del apoyo y el acero de 
la varilla. Esa longitud se denomina 
de desarrollo. La longitud de desa
rrollo depende del diámetro del 
ancla y en su esfuerzo de fluencia. 
Las normas establecen que la longi
tud de desarrollo de una varilla 
lisa será el doble de la calculada 
con la siguiente fórmula (Y que 
corresponde a la longitud de desa
rrollo de una varilla corrugada). 

Ldb = 0.06 _9-_,._JJ¡ ____ ~ 0.006 db ty 

jT;' 
diámetro de la barra 



352 

Area transversal de cada varilla. O.e 
fy 
f'c 

Esfuerzo de fluencia del acero de la barra. 
Esfuerzo de compresión del conc&eto a los 28 dias de 
colado. 

E ata longitud 
valores que 
ancla. 

de desarrollo bAsica debe 
~penden de las condiciones 

afectarse por ciertos 
en que se encuentre el 

Para una barra como la del ejemplo calculado anteriormente la 
Ldb es de aproximadamente 400 cm. Cuando la longitud de desarro
llo se hace tan grande conviene colocar placas que van soldadas 
al ancla y que ahogadas dentro del concreto, topan contra éste, 
permitiendo reducir la longitud del ancla (ver fig. 5.1.10.4). 

ANCLA 

PLACA 

a) 

ANCLA 

1~ ~~ =t=' w 
b) 1. 1 ~ d) 

F 1 o. e. 1. 10 • e VISTA SUPERIOR 

La secuela de 
5.1.10.5. 

diseño de la placa ee ilustra en lae fige. 

A partir de la fuerza de tenei6n total sobre cada ancla Be 
obtienen lae dimensiones ( i.. ) de la placa. El Are a de la placa 

l. X l debe ser tal que el esfuerzo de aplastamiento entre la 
placa y el concreto (fp en la fig. a¡ e ea menor o igual que 0.25 
f' c. 

Después de obtener las dimensiones l de la placa se determina 
eu espesor t. A partir del esfuerzo (fp) calculado en el ?aso 
anterior se analiza una pequeña viga en cantilever (ver fig. e), 
cuya longitud ee ~ /2, su ancho es unitario ( 1 cm) · su carga 
uniformemente distribuida se igual a la preei6n fp. E. espesor t 
de la placa debe eer tal que el esfuerzo de flexi6n provocado 
eea menor o igual que 0.75 fy. 

El esfuerzo actuante por 
f6rmula de la escuadría. 

flexi6n se calcula a partir de la 
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s M6dulo de secci6n de la viga en cantilever 
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Igualando el esfuerzo actuante con el esfuerzo permisible se 
puede obtener directamente el espesor (t) requerido de la placa. 

donde t = J--~b"'-.~ donde Fb = Esfuerzo permisible a flexión 
Fb O. 7 5 Fy 

Por último, debe revisarse el cortante en toda la zona critica 
de la placa, que es el perímetro alrededor del ancla, el esfuer
zo actuante por corte se obtiene dividiendo la fuerza total en 
el ancla entre el área sometida a este efecto. El esfuerzo 
actuante (fv) debe ser menor o igual que el permisible (Fv = 
0.33 Fy). 

La placa se fija al ancla por medio de soldadura de filete todo 
alrededor del ancla. 

Al realizar de esta forma la fijación del ancla la longitud de 
la misma que debe quedar ahogada dentro del concreto puede redu
cirse notablemente(~,. en la fig. 5.1.10.4). 

La trabe debe quedar fija para evitar cualquier movimiento verti
cal por medio del ancla, y para lograr esto se debe colocar en 
el extremo del ancla un par de placas que funcionen como tuercas 
(ver fig. 5.1.10.6). 

PLACAS QUE FUNCIONAN 
COMO TUERCAS. 

TRBES PRINCIPALES 

ANCLA 

APOYO OE CONCRETO 

Flg. 5. l. 10. 6. 
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Estas placas se sueldan al ancla, pero sin que queden fijas con 
respecto al patín superior de la trabe principal, para que la 
trabe pueda deformarse libremente por efecto de los cambios de 
temperatura sin tener que doblar al ancla (ver fig. S.l.10.7). 

UJ RO 011 01180 Vt 
,._,TIN SUPERIOR DE 
TRABE PRINCIPAL.. 

ANCLA 

PERP'Ofl:ACION CONtCA EN LA t.-A 
QUE SE LLltHARA OE SOLDADURA 

Flg. 5.1.10.7 

DETAl.LE EN El. EX TREMO 
SUPERIOR DEL ANCl.A 

Al realizarse el intento de levantamiento de la trabe principal 
se produce una flexi6n local en el patín superior por el apoyo 
de las placas que funcionan como tuercas. Esto se explica en la 
fig. 5.l.10.8. 

ATIESADOR 

Flg, 5.1.10. 8 

DEF'ORMACION Q~E TIENDE 
A PRESENTA EL PATI N SUPE
RIOR DE LA TRABE PRINCIPAL 
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Las fuerzas F 1 representan la acción que pretende el levanta
miento de la trabe, mientras que la fuerza F 2 representa la 
reacción de oposición al levantamiento, realizada por medio del 
ancla. Las 
forma que 
permisible, 
de cortante. 

placas A y B del patín superior deben diseñarse de la 
la f lexi6n local no provoque un esfuerzo mayor que el 

de la misma forma se debe proceder con los esfuerzos 

Los atiesadores que rodean al ancla funcionarán como columnas 
que recibirán el apoyo del patin superior cuando se presente la 
acción de levantamiento de la tré~e. Se pueden diseñar siguiendo 
la analogia con una columna 11.:iblemente articulada. (Ver fig. 
S.l.10.9). 

·-~· 
RA 

ATIESADDR 0 ~ [ ===> 
t RA t RA 

)' 
ATIESADOR 

1 RA , 

Fl9. 5.1.10.9 

RA 

)' 

RA 1 

RA 

RA 

IDEALIZACION PARA 
LA REVISION DE 
CADA AT IESADOR, 
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5.2 Diseño de elementos de concreto 

S.2.1 Losas 

El sistema de piso de los entes está formado por trabes secun
darias a cada 2.50 m que ~~rman sección compuesta con la losa de 
concreto reforzado. 

Vista en planta la losa tiene la estructuraci6n que se muestra 
en la fig. 5.2.l.1. 

'l~ 
1 11 1 PIEZAS DE PUENTE 

11 11 11 11 ¡I 
I¡ 11 11 i¡ 

¡i 11 1 ..OSA DE CONCRETO REFORZADO 
11 11 1¡ I¡ 

¡i '1 11 11 
11 11 '1 1¡ ji 11 11 A 
11 

11 
:1 I¡ ¡I 11 l1 ~ 11 

L. s ~ s 1 s ~ s ~ s ¡- s ¡- s l s 
t 

s ~ 
1 1 l 1 1 1 

b= ANCHO DEL PUENTE (DEPENDE DEL NUM.DECARRILES) 

s = ESPJICIAMIENTO ENTRE PIEZAS DE PUENTE (2.5 m. APROX) 

ESTRUCTURACION DEL SISTEMA DE PISO 

VISTA EN PLANTA 

CARPETA ASFALTICA LOSA DECONCREltl REFORZADO 

I I I í i l I ::¡; !i ;_¡;; PIEZAS DE PUENTE 

1 s -i s L s L 5 s L S L s r s L s 
1 ., ., ., ~ "l 

e o R T E A.~ 

Fiq. 5.2.1.1. 

Las normas AASHTO establecen los criterios de análisis Y diseño. 
A continuación definiremos brevemente las consideraciones más 
imp--:>rtantes. 
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An&lisis de la losa 

Para obtener 
cual ea la 
intensidad. 
casos: 

los elementos mecánicos en la losa se debe conocer 
distribución de cargas de vehiculos, así como su 

Las normas dividen el ancho de distribución en 2 

a) Cuando el refuerzo principal de la losa es paralelo a la 
dirección del tr&nsito. 

b) Cuando el refuerzo principal de la losa es perpendicular a 
la dirección del tr&nsito. 

Dependiendo de en qué caso (a 6 b) nos encontremos, se define 
una expresión para determinar el ancho d~ distribución de la 
carga por llanta sobre la losa. 

La intensidad de la carga por llanta depende del tipo de vehícu
lo de diseño estipulado para el tipo de avenida o camino, de tal 
forma que podemos encontrar vehículos HS20, HSlS 6 camiones 
superpeeados como los establecidos por la SCT. 

En nuestro caso la losa trabaja en una sola dirección y su 
refuerzo principal actúa paralelo al sentido del tr&nsito. Para 
estas condiciones las normas AASHTO especifican que: 

"Para cargas 
(4+0.065) pero 

de llanta, el ancho de 
no exceder! de 7 pies". 

distribución E, 

Donde S = longitud efectiva del claro, en pies. 

será 

Para losas apoyadas en largueros 
calcula como la distancia entre 
ancho del patin del larguero. 

de acero la longitud S se 
bordes de patines, más medio 

sustituyendo valores: s 240 + 10 = 250 
B.20 pies 

E (4+0.006(8.20)) = 4.49 pies 
= 136 cm 

Conocido el ancho en el que se distribuye la carga de cada 
llanta de camión se realiza el an&lisis por carga viva de la 
losa, para ello se vuelve a utilizar el programa M-Strudl, que 
permite obtener las envolventes de elementos mecánicos para un 
tren de cargas en movimiento. 

Para realizar el an&lisis se 
siguiente idealización. (Ver f ig. 

utilizó un modelo plano con la 
5.2.1.2). 
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7,27T 7,27T 1.62 T 

C V - t--4~2~7--...~-~4~2-7,_"3.._ 

T t X rd-rrr:r:r=cti: 

@ 
2 

11lq1,C,,,,,,¡ 
5 0''''~ 

® @) 
2.5 2.5 /- 2.5 ¡.. 2.s -} 2.5 f- 2.5 ¡- 2.5 

Fic¡¡. 5 .2.1. 2. 

En la fig. anterior lae cargas concentradas corresponden a la mi
tad del peeo de un camión HS20. La carga unif'ormemente distribui
da corresponde al peso propio de la estructura para un ancho de 
1.36 m. Las envolventes de E.M. se obtienen "deteniendo" el 
veh!culo a cada o.s m, para lograr mayor precisión en los resul
tados. 

La envolvente 
an.!!.lieie ee 
carga muerta, 
norma e AASHTO 
es como sigue: 

de momentos flexionantes obtenida a partir del 
debe combinar con loe momentos provocados por la 

utilizando loe factores de carga que indican lae 
para diseño por resistencia última. La combinación 

Mu l.3(Mcm + 1.67 (Mcv + I)) 

Los diagramas de las envolventes para la combinaci6n anterior se 
muestran en la fig. s.2.1.3. 

Diseño de la loea 

Para diseñar la losa utilizaremos el 
última de acuerdo con las normas AASHTO. 

criterio de resistecia 

En secciones rectangulares con refuerzo de tensión únicamente, 
el momento resistente de diseño, ~ Mn, se puede calcular con: 
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EMVOLVENTE DE MOMENTOS ULTIMOS B= 1.37 m. 
l.3(CM+5/3(CV+I)) 

9.20 9.21 

359 

9.21 

Em.1:100 
"--"'-"-=-'-+-o,<.-,'-;'-;,<--t----t--r--r-r-~----V'-.,,--,.'--,.<--;.----r-,--,L---,L---A-- EL. 1: 50 

-5.01 -4.98 -4.93 -4.99 -4.88 

Flv. 5.2.1.3. 

fzi Mn = p [As fyd (l - 0.6~)] 
T 'C 

= ¡zi [As fy (d -7) 

donde: a = As f¡z 
0.85f ~ b 

Si q = -12 fa· ___ y As pbd 
fé 

p Mn ¡zi [Asf~d (1 - 0.6 q) 
¡;í Mn ¡;í [pbd fy ,. - o.6 q) 

Adem.§.s pfy q f'C 
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p Mn ¡iÍ [q f'c bd 2 (1 - 0.6 q) l 

1 pJ Mn ¡I [ f • c bd 2 (q - 0.6 q2) 1] ••• (a) 

Si en la fórmula (a) hacemos A = (q - 0.6 q2) 

MR p Mn ¡iÍ ,[ f • c bd 2 (A)] 

IA 
MR 

"'fe b d
2 ••• (b) 

Adem&e: 

(q 0.6q 2 ) A 
-0.6q 2 + q - A O 

O. 6q 2 q + A O 

Solucionando esta ecuación cuadr&tica: 

1 - J 1 - 2. 4 A 
1 

q 
1.2 

• • • ( c) 

De acuerdo con AASHTO el mAximo refuerzo no debe exceder el 75\ 
del porcentaje balanceado (Pb). El porcentaje est& dado por la 
fórmula: 

Pb 
0.85 ~¡ f~ 87000 

1 y 87000 tfy 

~ 1 = o.as (Para concretos con f 'c ~ 280 kg/cm 2 ) 

Sustituyendo valores (t •nsformando l~s unidades al s.I.) 

Pb 

Pm&x 
Pm&x 

q 

0.85(0.85)(250) 6116 

pfy 
fe 

4200 

0.75 Pb 

--------) = 0.0255 
6116 .¡. 4 200 

0.75 (0.0255) - 0.0191 

0.0191 ( 4 200 J 0.3209 
250 
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Determinación del peralte de la losa 

Para el Mmáx (+) 9.2 T.m y b l. 36 m 

De la fórmula (a) despejamos d: 

0 Mn = ·p [ f' c bd 2 (q - 0.6 q2) 
p Mn MR 

MR 
r' d 0.9 para flexión 

l'llcb ( q o.sq2 > 

d 
9.2 X 105 

O. 9(250)(136)( 0.'3209 - 0.6 (O. 3209!' ) 

d 10.77 11 cm 

El recubrimiento minimo de concreto sobre el acero de refuerzo 
en losas para evitar su deterioro es: 

Refuerzo superior 
Refuerzo inferior 

r • 5 cm 
r • 2.5 cm (rige para el Mmáx (+)) 

Por lo tanto, el peralte total h de la losa ser á: 

h d + r 11 + 2.5 = 13.S (tomaremos h = 15 cm) 

Determinación del refuerzo 

Pa•a M (+)máx = 9.2 T.m b • 136 cm d = h - r = 12.S cm 

Ec. b 

Ec. e 

A 
li! 1'c b d

2 

A 0.19242 

1-~ 
q 

l. 2 

q 0.221987 

p 

p 

q tC 
!y 

0.0132 

9.2X 105 

0.9 (250)(136) ( 12.5) 

1 • j1. 2.4(0.19242)
1 

1.2 

0.221978 ( 250) 

4200 

As 
As 

pbd • (0.0132) (100) (12,S) 
16.S cm 2 
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Esta ~rea de acero 
( 5/8") a cada 12 cm. 

se puede proporcionar con varil~as No. s 

Para calcular la longitud de los bastones: 

El MR de varillas del No. 5 a 24, con un ancho b = 136 cm. 

p o. 0066, q = 0.11088 
MR 0.9((250)(136)(12.5 2 )(0.11088 - 0.6(0.11088)2)] 
MR 494 876 kg cm 4.949 T.m 

Observando el diagrama de M se puede apreciar que la longitud en 
la cual son necesarios los bastones es c•si todo el claro en 
cuestión, la disposición final del refuerzo se muestra adelante. 

Para M m&x(-) = 5. o l b 136 cm d ll 

(Se coneiderarA un recubrimiento superior de 4 cm, ya que se 
cuenta con carpeta asfAltica que protege al extremo superior de 
la losa) 

M~ 5.01X10
5 

Ec. b A 
01C: bd 0.9(250)(136) ( 11) 

A Q.1353 

1-~ 
q 

1.2 
Ec. c 

1. J 1 - 2.4(0.1353)' 

1.2 

q 0.1486 

p g f'c 
fy 

0.00885 < Pm!x 

As pbd = 0.00885 (100)(11) 8.9 cm 2 

(vare No. 5 a cada 22 cm) 

Para determinar la longitud de los bastonee: 

El momento resistente (MR) de varillas del No. 5 a cada 44 cm 
para un ancho b = 136 cm, se calcula de la misma forma que como 
se procedió para calcular los bastonee para M(+). Se obtiene 
MR = 2.43 T.m. 

si se observa el diagrama de 
bastonearA el refuerzo superior. 

momentos se concluye que no se 
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Refuerzo perpendicular al principal inferior 

Según las normas AASHTO, para preveer la di3tribuci6n lateral de 
las cargas vivas concentradas, deberá colocarse refuerzo trans
versal al principal en todos los casos. La cantidad del refuerzo 
de distribución ser6 un porcentaje del refuerzo principal reque
rido para momento positivo, y estar& dado por la siguiente 
fórmula: 

Para refuerzo pr(ncipal paralelo al trifico: 

100 

' (\ mix = SO\) 

En donde S • claro efectivo en pies. 

Para nuestro casos 

100 

' 34.92 < SO\ 
./2.5X3.28° 

Por lo tanto se tomari el 34.92\ del refuerzo calculado para 
M(+) • 

As(+) 
Asdist 

16.5 cm 2 

16.s x 0.3492 = 5.76 cm2 

Se colocarin varillas del No. 4 a cada 20 cm. 

Refuerzo superior perpendicular al principal 

Este 
las 

refuerzo seri el requerido por cambios volumétricos. Según 
normas AASHTO se debe colocar cuando menos 2.64 cm2 de 

por metro de ancho de losa en cada dirección. El espacia
del refuerzo no debe exceder de 3 veces el espesor de la 

45 cm. 

acero 
miento 
losa ó 

Este refuerzo 
cada 44 cm. 

se puede proporcionar 

Requisitos del anclaie 

con varillas del No. 4 a 

La longitud a la cual se deben continuar las varillas necesarias 
para flexión ser& como mir.imo lS diimetros o 1/20 de la longitud 
del claro mis alli del punto en que los cilculos indiquen que no 
se necesitan para resistir esfuerzos. 
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En nuestro caso las varillas necesarias para flexi6n son del No. 
5, por lo que la longitud mínima (según el AASHTO) que se deben 
continuar es: 

15 x 5/8 x 2.54 = 23.8 cm 
1/20 x 250 • 12.50 cm 

Cortante y adherencia 

(Rige) 

"Lae losas diseñadas para momento flexionante de acuerdo con loe 
requisitos de las normas AASHTO (en cuanto a distribuci6n de 
cargas y obtenci6n de momentos) se considerarán satisfactorias 
para adherencia y cortante." 

Armado de la losa 

El armado 
tran en las 

resultante de las consideraciones anteriores se mues
f iguras 5.2.l.4 y 5.2.1.s. 

5.2.2. Apovos rectangulares de concreto 

Generalidades 

Los apoyos rectangulares de concreto son, como su nombre lo 
indica, las estructuras que dan soporte a las trabes longitudi
nales del puente. Se encuentran entre los aireplenes a partir de 
donde la estructura alcanza una altura aproximada de 6.0 m. Su 
localizaci6n esquemática se representa en la fig. 5.2.2.1. 

Zooo otlrontodo 

"""' •·. """"~ convenc1onol 

11 íl 11 

Zoro de estructura -----+ 
~convencional. ..--

1 11 11 1 

Apoyos de concreto l 
Apoyos de concreto 
con mOstlles. 

FiQ. 5.2.2.1. 

Apoyos de concreto 

A1 replen 
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Los apoyos se localizan a cada 15 m aproximadamente. La estructu
ra metálica que se apoya sobre ellos es de carácter convencional 
formada por trabes longitudinales armadas de sección I que 
soportan a piezas de puente y losa. 

Los apoyos de concreto son estructuras muy rígidas en el sentido 
transversal del puente. Su estructuración se define de la si
guiente manera: (ver fig. 5.2.2.2) 

B 

de un cajón porc1a1-
mente compensado. 

FiQ.5.2.2.2. 

r B 

H 

El ancho (B) de los apoyos ~ueda determinado por el ancho del 
puente. La altura H es variable y obedece al perfil longitudinal 
del puente. 

Los marcos en sí son estructuras muy rígidas, ya que las 
iimensiones promedio de las columnas y trabes que los forman sonde 
l.20 x 1.20 (b x h). Esta rigidez se ve incrementada por la 
inclusión de muros. Estos muros son de concreto reforzado y 
tienen un espesor de 15 cm. La razón principal de este pequeno 
espesor es el de aligerar al apoyo. 

Los huecos circulares en el centro cumplen la doble función de 
aligerar al apoyo y darle un aspecto estático. 

La cimentación de cada apoyo es generalmente formada por un 
cajón parcialmente compensado, diseñado de forma que loa efectos 
de los hundimientos en la estructura sean mínimos; para lograr 
esto en ocasiones se tuvo que sustituir el cajón de cimentación 
por una zapata. 

El apoyo de las trabes longitudinales en cada marco se realiza 
de la siguiente forma: (ver fig. 5.2.2.3). 



Trabe p-incipal 

Placa cuña 

Apoyo de 
neo pre no. 

Mort...., ele 
oslento. 
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. ~_;__¡. ____ Trabe secundaria. 

Fig. 5. 2. 2.3. 

El apoyo ee realiza por contacto directo sobre una pieza de 
neopreno. Loe neoprenos se diseñan para soportar las solicitacio
nes de compreei6n, cortante, deformaci6n y giro a que ee verán 
sometidos. Durante el diseño se considera a la pieza de neopreno 
como un apoyo deslizante que permite desplazamientos longitudi
nales. 

La posici6n de lae trabes sobre cada apoyo es la que se muestra 
en la fig. 5.2.2.4. 

Como se 
flexión 
ta la 

To s ro sismo 

Morco de 
codo apoyo 

Fig. 5.2.2.4. 

p 

Tc::pes poro sismo 

P = Descarga do lo• trabes 

principales sobra el apoyo. 

ve, la posición de las descargas es tal que no provoca 
en el marco de cada apoyo. En la fig. 5.2.2.4, P presen

descarga de cada trabe longitudinal sobre e_ apoyo de 
concreto. 
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La fuerza transversal debida a sismos se ~ransmite del tablero 
al apoyo por medio de topee (piezas de acero estructural) colo
cadas en la parte alta del apoyo y abajo del tablero del puente 
(ver fig. 5.2.2.4). La fuerza longitudinal debida a sismo no se 
transmite al apoyo ya que no existen elementos de atraque en ese 
sentido, la totalidad de la fuerza sísmica longitudinal es trans
mitida hasta loe aireplenes. 

Los hundimientos diferenciales entre apoyos deben ser mínimos y 
el hundimiento general también debe ser muy pequeño, para lograr 
esto se buec6 que el apoyo fuera lo mAe ligero posible y se bus
có además una cimentación adecuada. Los hundimientos no provocan 
efectos en loe apoyos de concreto, pero no agi en la superestruc
tura, donde se pueden presentar esfuerzo~ adicionales considera
bles que dependen de la magnitud y tipo del mo_vimiento. 

Los cambios de temperatura no provocan efectos en los apoyos de 
concreto. Las trabes longitudinales del puente se encuentran 
apoyadas en piezas de neopreno que permitenla libre deformaci6n 
longitudinal. Todos loe apoyos de neopreno se han diseñado 
m6viles, es decir, sus dimensiones son tales que su deformacif; 
permite el movimiento de la estructura sobre ellos cuando ésta 
ee los solicita. 

Análisis de los apoyos de concreto 

Análisis por carga muerta. carga viva y sismo 

Se realizaron análisis por carga muerta, carga viva y sismo, 
para ello se utiliz6 el programa M-Strudl idealizando cada apoyo 
como un marco plano. 

Para los 
utilizado 

análisis por cargas muerta, 
9 muestra en la fig. s.2.2.s. 

viva y sismo el modelo 

F~np Ts P 
Col Col 

Modelo paro puentes anchos. Modelo en puentes onoostos. 

Fig. 5.2.2.5. 

P = Descarga por cv 
o por cm. 

Fsls = Fuerza sísmica 

Ts : Trcbe ~uperior 

Col • Columna 
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Las descargas P por carga muerta o por carga viva se obtienen 
previamente de un an4lieis del puente en el sentido longitudi
nal. Las propiedades que se asignan a los elementos del modelo 
deben incluir el 4rea o la inercia adicional que le proporcionan 
loe muros adyacentes. Es importante recordar que la trabe supe
rior (Te) se encuentra parcialmente soportada por loe muros de 
concreto, por lo que su longitud de flexión se ve reducida, esto 
se puede tomar en cuenta durante el trazo de los elementos mecá
nicos para la trabe tomando los momentos y cortantes al paño de 
la sección soportada por los muros. 

La fuerza siemica Fsie se obtiene de un an4lieis est4tico conven
cional y se aplica ya sea como una carga conce,trada o distribui
da en la trabe superior del marco. Loe muros ad concreto adyacen
tes a cada columna incrementan en forma i~portante la rigidez 
del marco en ese sentido. 

Análisis por temperatura 

Las contracciones o dilataciones de la eetructura en el sentido 
longitudinal del puente no producen efectos en loe apoyos de 
concreto. El movimiento total por temperatura se ve liberad en 
la parte central del puente (en la pieza doblemente articulada). 

An4lieie por hundimiento 

Los posibles hundimientos no generan efectos en los apoyos de 
concreto (salvo en el apoyo al cual concurren los cables), ya 
que las trabes de acero se encuentran simplemente apoyadas sobre 
ellos. 

Diseño de los apoyos de concreto 

Para diseñar los apoyos de concreto se utilizaron las especifica
ciones de la AASHTO para diseño por resistencia última de elemen
tos de concreto reforzado. Adicionalmente se revisaron los arma
dos obtenidos para que cumplan con los requisitos del Reglamento 
de construcciones del D.F. Dicna revisión se llev6 a cabo para 
tomar en cuenta la diferencia de factores que existe en las fór
mulas en virtud de la distinta calidad de los materiales america
nos y nacionales. 
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Las combinaciones de carga utilizadas corresponden a las estable
cidas por las normas AASHTO, 

El diseño se 
detalle para 
forma que se 
sobre el muro 
se diseñan para 

realiz6 siguiendo el criterio que se indica más a 
los apoyos principales. Las trabes se diseñan de 

tome ºen cuenta el soporte en parte de su longitud 
de concreto. Las columnas y sus muros adyacentes 

soportar en conjunto los efectos del sismo. 

En las figuras 5.2.2.6 se muestran loe armados típicos de loe 
apoyos de concreto, que en este caso corresponden a uno de loe 
apoyos del puente de Rojo G6mez. 

EL NJVEL DE CORONA DEL APOYO 
ES PARALELO A~ TRAZO DE RA
SANTE EN TODOS LOS CASOS. 

N.T. H. 

1 FIG. 5.2.2."S] 

TRABE TS-1 

SECCION 80 x 100 

ESTflBOS # 4 
(EN 2 SERIES) 

tR-l,Z.1Z.40Ko/m (TIPO) 
CP/APOYO S No. 3 t 6 J 

FIG. 5.2.2.6 ARMADO DE APOYOS No. 3 'Y 6 

liii: 
4#6 e=: 

TS-1 

o 
N 



371 

5. 2. 3 Apoyos principales 

La forma 
mAatilea) 

y dimensiones generales de loe 
ae indican en la fig. 5.2.3.l. 

apoyos principales (con 

1730.34 

I~ 10~ ¡-760 760 

~-----

-~~~~~---"~-~~~~~ª 
29 29 

1724.2 

l 
1 

494.3L 

20 1 
--l 

APOYO PRINCIPAL 

Para ejemplificar loa métodos utilizados 
describe el criterio general de anAliaie 
apoyos centrales del Puente Rojo G6mez. 

Ag. !5.2.3.1 

a continuación se 
y diseño para loa 

La geometria de loa marcos obedeci6 a criterios estéticos y 
funcionales. Para ganar mayor eficiencia en el trabajo de loa 
cablee es conveniente que la altura h del marco cumpla con la 
siguiente proporci6n: 



[ 

( h - hl) 0.2 L 

donde: 

L Longitud del claro central atirantado 

De acuerdo con este criterio (h-hl) debe ser aproximadamente 11 
m. Al ser el ancho b de 22.6 cm, una altura pequeña provocaría 
que el marco perdiera una de las cualidades estéticas de los 
puentee atirantados, la esbeltez. (Ver fig. 5.2.3.l'). 

Por lo 
decidió 
damente. 

anterior 
darle al 

y algunas razones de aspecto constructivo se 
marco una altura total h de 22 m. aproxima-

En algunos caaoe, debido al eaviajamiento de loe puentee y al 
ancho del camellón en el que se localizan loe apoyos, la geo
metría del marco se vi6 limitada a anchoe (b) pequeños. 

Consideraciones generales 

Loe marcos principales se analizaron y diseñaron de acuerdo con 
las especificaciones de la AASHTO para elementos de concreto re
forzado utilizando los métodos de resistencia última y esfuerzos 
permisibles. También se tomaron en cuenta loe requisitos del 
Reglamento de Construcciones del D.F. 



Las principales 
son debidas a: 

a) Carga viva· 

eo'l.icitacionee 

b) Cargas permanentes 

c) Hundimientos 

d) Cargas accidentales (sismo) 
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a que se ve so~etid~ ~l marco 

Debido a la poca resistencia del terreno se requería hacer una 
estructura ligera por lo que ee decidió hacer hueca la parte 
inferior de loe marcos y aligerarlos aún mAe por medio de un par 
de vacíos circulares. 

Los muros huecos en la parte inferior cumplen la función de 
formar un diafragma resistente a fuerzas laterales (como las 
provocadas por sismo) proporcionando al marco una gran rigidez 
en ese .entido. 

Para obtener loe 
bidimensionales y 
M-Strudl y SAP 86. 

elementos mecánicos se realizaron análisis 
tridimensionales utilizando loe programas 

Para el programa M-Strudl se idealizaron loe elementos por medio 
de barras rectas asignándoles las propiedades de cada elemento . 
Para el SAP86 se idealizar.en loe elementos de las columnas como 
cubos y los elementos de los muros como placas. 

Al realizar el anAlieis con el programa de elemento finito SAP86 
se obtu·~ la distribución teórica de esfuerzos en el marco 
tomando en cuenta el hueco circular y los muros. De esta forma 
se comprobó la concentración de esfuerzos en las zonas de las 
columnas y la contribución de loe muros para resistir fuerzas 
lateralee. En la figura 5.2.3.3A y 5.2.3.38 se ilustra el modelo 
del marco para este anAlisie. 

Análisis por carga viva 

La carga viva sobre el puente provoca efectos en ambos sentidos 
del marco. En el sentido longitudinal ciertas posiciones de 
vehiculoe producen desequilibrios importantes de fuerzas en loe 
tirantes, lo que se traduce primero en un cortante para el 
extremo del mástil y consecuentemente un momento flexionante 
para la base del marco (ver figura 5.2.3.2). 
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Tau·XY Stress Contour Leve\s for Load Case 1 
40.298 ... 33.926 ... 27.555 ... 21.183 ... 14.811 
8.4401 1111 2.0684 1111111 -4.3032 -10.674 ~ -17.046 11111111 

-23.419 1111111111 -29.790 ~ -36. 161 ~ -42.533 11111111 -49.905 
Max Va\; 40.29855 at Nod" 140 Min Va\;-48.90506 at Nod" 142 CEscJf'or M"nu 

Sismo transversal 

APOROJ2 
Esfuerzos cortantes en el apoyo. Vista general. 

Tau·XY Stress Contour Leve\s for Load Case 
40.298 .... 33.926 lllli!lll 27.555 ll!lllll!!ll 21. 183 11111111 14.811 

SAPIX 10,0 

8. 4401 1111!1111!1 2. 0684 Vi3¡¡¡'\l -4. 3032 - 10. 674 ~:;c:~J - 17. 046 ~ 
-23.419 BDil! -29.790 l".32'1 -36. 161 r;;::m -42.533 li'llll'il -49.905 

Sismo transversal 
Esfuerzos cortantes en el apoyo. Detalle. 

APOROJ2 SAPIX 1 0 10 
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----l r-A--- DESEQUILIBRO DE FUERZAS, 
(CORTANTE EN EL J.IASTIL). 

Fig. 5.2.3.2 
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Para la carga viva de dise~o el momento en la base es de 110 T.m 
para la columna central y de 60 T.m para las laterales. 

En el sentido transversal del puente la carga viva también tiene 
efectos. Debido a la pequeña inclinación de las columnas, las 
tensiones sobre loe tirantes producen elementos mecánicos en el 
marco, al igual que las trabee longitudinales que se apoyan en 
la trabe de concreto T-1 del marco, (ver figura 5.2.3.l). A con
tinuaci6n se resumen los elementos mecánicos por c.v. en el 
sentido transversal del puente (ver figura 5.2.3.3). 

1.3 

MOMENTOS FLEXIONANTES POR 
CARGA VIVA (T-m.) 

FUERZA CORTANTE (Ton.) POR CV. 

Fig.5.2.3.3 
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An4lisis por cargas permanentes 

Las cargas permanentes que actúan sobre el puente (peso propio + 
tensiones adicionales) producen, al igual que la carga viva, 
efectos en loe sentido e transversal y longitudinal de loe 
marcos. 

En el sentido longitudinal el desequilibrio de fuerzas en loa 
cables por carga permanente produce un cortante en el extremo 
superior del marco que se traduce en un momento f lexionante en 
su base. Para las hileras laterales y central de cablee del 
puente Rojo G6mez loe desequilibrios de fuerza y eue efeotos se 
indican en las figuras S.2.3.6 y 5.2.3.7. 

HILERA LATERAL 
Fig.5.:l.3.6 

F1 = 0.798 Ton. F1• 0.798 Ton. 

HILERA CENTRAL 

Fi9.5.2.3.7 

En el sentido transversal del marco las tensiones por carga per
~snente y el apoyo de las trabes longitudinales sobre la trabe 
ae concreto T-1 producen loe siguientes elementos mecánicos. (Ver 
t '9· 5.2..3.6). 
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15 

Fig.5.2.3.8 

An!lisis por hundimientos 

Debido a Las características poco confiables del terreno se 
pueden esperar hundimientos diferenciales entre apoyos, Por la 
longitud del claro central y la magnitud de las descargas en los 
apoyos principales los movimientos mAs importantes pueden ocu
rrir entre los dos apoyos centrales de la zona atirantada. 

Para tomar en cuenta esta posible condici6n se analiz6 la estruc
tura para obtener los efectos de un hundimiento diferencial de 
10 cm entre el apoyo con mAstil y su adyacente. 

Con las previsiones tomadas en la superestructura los efectos de 
un hundimiento diferencial en un Lado del puente (sur o norte) 
no se transmiten hacia el otro Lado, por lo que La condición mAa 
desfavorable se presenta cuando se hunde cualquiera de loa 
apoyos centrales del puente, afectanto únicamente al lado que 
sufrió el movimiento. 

En las 
hundir 
después 
efectos 

figs. 5.2.3.9 y 5.2.3.10 se muestran los efectos de 
los apoyos de la zona atirantada, primero hundiendo uno Y 
el otro. Si se hundieran los dos en forma simultAnea Los 

serían nulos. 
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En la 
cablea 
de un 
y el 
tada. 

i hund.10Crft. 

Hundimiento de un apoyo principal 

Hundimiento de un apoyo adyacente 

Flg. 5.2.3.9 

figura 5.2.3.10 se ilustran los efectos producidos en loe 
debid~s a el hundimiento de un apoyo central, hundimiento 
apoyo lateral, hundimiento de loe dos apoyos principales, 

hundimiento de loe dos apoyos laterales a la zona atiran-



- Dl:IPLAZAW.ll:NTO IN 
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-1- APOYO QUI! 11 HUNDl. 
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CAILla QUI DllMINUYaN 
IU TIMllOM. 

A.1'01'01 QUI 11. MURDl:M 

Dl.IPLAZAMllMTO Dl \.Al COLUW!!!.!..__.. ......,. 

CAILll GUllMCRUllNTAN ~ / 1
1 

~.......... --'~ ~ CAILl.1 QUI INCllUU:NTAN 
IU Tl.NlilON ,lt , ..... ,. / '~~IUTIM810M. . / / \ \ '.... ........... , ..... "' / •' ', ' 

/ , \. ', ................ ,,.,..' ",/"" ,1 , \', , ......._ 

.,,., JI~ I ~-~'-- ':::.--~:::::.-"_:-:--l1 "-

--, A.POYO QUI IW. HUNOS. APOYO QUI 11: HUMDI:. 

Fi . 5.2.3.10 
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Análisis por sismo 

Se realizó un análisis estAtico convencional de acuerdo con el 
R.c.o.F. para obtener los elementos mecánicos por sismo, tomando 
en cuenta la localización del puente y su comportamiento dinámi
co. 

En el sentido longitudinal del puente el sismo no provoca efec
tos sobre el marco, debido a que las trabes longitudinales se 
encuentran apoyadas sobre piezas de neopreno que permiten des
plazamiento en ese sentido, sin que exista otro elemento que 
ligue al taclero con el marco, de esta forma la totalidad de la 
fuerza sísmica en el sentido longitudinal se transmite hasta los 
muros de los aireplenes. Loe cables son inc~paces de transmitir 
fuerzas para este efecto. 

En el sentido transversal del puente las fuerzas aismicas son 
resistidas por los marcos y muros de concreto a los que se les 
transmiten loe efectos del sismo por medio de dispositivos mecá
nicos (topes para sismo) que ligan al marco con el tablero del 
puente. (Ver fig. 5.2.3.ll). 

Fa 1 
Fa, F11 

,-----¡ 

Oi 
r----·, 

10 

APOYO PRINCIPAL 

COLUMNA 

Fa, • FUERZA SISMICA POR EFECTO OE 
LAS CORONAS Y LAS COLUMNAS 
SUPERIORES. 

Faa •FUERZA SISMICA TRANSMITIOA 
POR EL TABLERO DEL PUENTE. 

MUROS DE CONCRETO 
REFORZAOO. 

CAJON OE CIMENTACION 

i'iv. 5. 2.3.11 
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A continuación se resumen los elementos mecAnicos resultado del 
anAlisis por sismo transversal. (Ver fig. s.2.J.lJ). 

MOMENTOS FLEXIONANTES 
PRODUCIDOS POR SISMOS l T- m.) 

Diseño de loe elementos del marco 

CORTANTE POR SISMO Ton. 

Fig. 5.2.3.13 

El dise~o de loe elementos que forman el marco se realizó de 
acuerdo can el Reglamento de construcciones del Distrito 
Federal. En la figura 5.2.3.14 se ilustra un esquema general 
para los armados del marco, indicándose los cortes que poste
riormente se detallan en loe casos particulares del diseño de 
cada elemento. 

Diseño del marco 

Se considera que los elementos mecánicos en el sentido longitu
dinal del puente (provocados por carga viva, permanente y efec
tos de hundimientos) son tomados por las columnas, y que los 
elementos mecánicos en el sentido transversal del puente (provo
cados principalmente por sismo) son resistidos por el sistema de 
columnas, muros y tr~bee. 

Se utilizaron las combinaciones de carga establecidas por la 
AASHTO para el diseño por loe métodos de factor de carga y es
fuerzoe permisible. Se usaron también las grAficae de interac
ción para el diseño de columnasde concreto reforzado desarro
lladas por el Instituto de Ingeniería de la UNAH. 
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PREVER PAEMAACIONES PARA 
ANCLAJE DE TOPES DE ACEROlTAI 

ARMADO DE APOYOS N!! 4 Y 5 
Fi;. 5. 2.3.14 

COLADO 



I. Diee~o del conjunto columna central - muros 
(ante cargas accidentales) 

FiQ. 15.2.3.115 

Propiedades de la sección 

A 29 169 cm 2 

Iy 4.33a3 x lOa cm4 
Sy 2 007 079.6 cm 3 

Elementos mec&nicos 

Psis 
Msis 
Pcm 
Mcm 

o.o 
7a4.a T.m 
441. 2 ton 
o.o 

ParAmetros de diseno 

385 

Se utilizan loe parAmetros de diseno que establece el Reglamento 
de Construcciones del Distrito Federal por ser este mAs desfavo
rable al establecer loe requisitos de resistencia que el AllSHTO. 

250 kg/cm 2 

4200 kg/cm 2 

o.a f 'c 
o.as f*c 

200 kg/cm 2 

170 kg/cm 2 

Combinación AASHTO para c.m. y sismo disenando por esfuerzos 
permisibles: 

l. o [ c.m. + sismo) 
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Obtenci6n de esfuerzos 

Utilizando la f6rmula de la escuadr1a podemos obtener loe esfuer
zos para cualquier punto de nuestra eecci6n. 

P/A M/S 

Para el punto A 6 B; (ver figura 5.2.3.15) 

íf m6.x 54.27 kg/cm 2 

Para el punto e 6 D: 

ífm1n -24.03 kg/cm 2 

Dibujando el diagrama de esfuerzos: 

24.03 K¡/cm2 l Tensión) 

Olooromo da esfuerzos 

Fi11. 5.2.3.16 

(compreei6n) 

( tenei6-n) 

54.27 lo/cm2 (Compresión) 

La tensi6n total en la secci6n es el volúmen del diagrama de 
esfuerzos (ver fig. 5.2.3.17). 

24~cm2 

(Tensión) 

FiQ. 5.2.3.17 
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Para obtener el área de acero necesaria en cada región del· sis
tema muros-col.umna, se tom6 un esfuerzo permisible a. tensi6n F T 

0.6 Fy. Por tratarse de una acción accidental, los esfue~zos 
permisibles se incrementan en 33\. 

II. Revisión por cortante en los muros 
(Sistema columna central - muros) 

113.0 Ton. 
----& 

fv 

fv 

Fv 

Fv 

11 

·---· 

'~ 126.15 

Fi9. 5.2.3.IB 

Esfuerzo cortante 
de la columna 

113 ººº 
(432 X 2)(15) 

actuante 

8.7 kg/cm 2 

¡se desprecia la capacidad 

Esfuerzo permisible a cortante (según RCDF) 

0.5 FR ¡-¡;;;- • 0.5 (0.8 .["200¡ 9.0 kg/cm2 

FV > fv La secci6n es adecuada. 
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El armado resulta~te se ilustra en la figura 5.2.3.20 

CORTE J-J 
FiQ. 5.2.3.20 

Para la parte superior de la columna (ver fig. 5.2.3.21), se 
diseñ6 con los elementos meclnicos existentes en esa zona, en 
las figuras 5.2.3.21 y 5.2.3.22 se muestran los armados 
res u 1 tantea. 

ESTRS.rlt1 5 
IEN ' SERSESI 

CORTE R R CORTE s-s 
FiQ. 5.2.3.21 FIQ. 5.2.3.22 
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Diseño de las columnas laterales 

consideraciones 

Para el diseño de estas columnas se considera que la fuerza sís
mica transversal es resistida por loe elementos columna y muro 
en conjunto, y que, así como en la columna central, las solicita
ciones por c.m., hundimientos diferenciales y c.v. son resisti
dos por la columna únicamente. 

I. Diseño del coniunto ante fuerza sísmica 

' 1!57.7 1 241.3 ....¡ 

Fiq. 5.2.3.23 

Propiedades de la sección 

A 
Iy 
Sy der 
Sy izq 

27 630 cm2 

4.54861935 x io 8 cm 4 

1885 047 cm 3 

2 884 349.6 cm 3 

Elementos mecánicos 

Psis O.O 
Meis 720 T.m 
PoPo+Pcm • 330 ton 

Combinación AASHTO 

Sismo (Fe) actuando 
de izquierda a derec~a. 

(cm + sismo) para eefzoe permisibles • 1.0 (cm + sismo) 
p l.O (330 + O) 330 ton 
M 1.0 (O + 720 T.m) 720 ton.m 
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Esfuerzos (Ver fig. 5.2.3.24) 

Como la sección no ea simétrica se analizaron loe efectos del 
sismo actuando de izquierda a derecha y de derecha a izquierda, 

U-máx 

ÍÍ = __ .p__ ±. __ M __ 

A S 

330 000 1 720 X 10. 
27 63ó 1885 047 

330 000_ 720 X 105 

27 630 2884 349 

13 ~/cm~ 
TENSION 

FI<,¡. !5.2.3.24 

• 11,94 + 38,19 '• 50.13 •3/cm 2 

(compreei6n) 

so.13 VV•rn~ 
COMPRES ION 

-13. O •9 /cm 2 

'ctenai6n) 

De acuerdo con lo anterior se obtiene el bloque de esfuerzos que 
ee muestra en la figura 5.2.3.24, para cuando el sismo actúa de 
izquierda a derecha. 

cuando el sismo actúa de derecha a izquierda: 

Vmáx 

Vmín = 

330 ººº + 720 l~ 
27 630 2884 349 

11.954 38.19 

El bloque de esfuerzos 

11.94 + 24.96 = 36.9 ~/cm2 

-26. 25 1<3/cm2 

resultante se muestra en la figura 
5. 2. 3. 2 5. -------------------------------., 

~ 
36.91"9/cm~ COMPRESION 

399 

26.2!5 K~/cm~ (TENSION) 

Fig. !5,2.3.2!5 
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De acuerdo con los 
esfuerzos máximos de 
derecho de la secciónª 

diagramas de esfuer:oa obtenidos, loa 
tensi6n y compreai6n ee presentan a1 lado 

El esfuerzo de compresión permisible es igual a 0.7 f''c = 
=(o.7)(170) = 119 "'¡/cm 2 (según RCOF). 

El esfuerzo 
por lo tanto 

36.9 
1<9/an~ 

de compresión último 
la sección ea adecuada~: 

16!5. 85 

~~~~~~~~~~ 

(COMPRESIONJ 

es 

Fic¡.5.2.3 26 

26.75 <~m~ 
( TENSION I 

La tensión total 
esfuerz~ a tensión: 

en la sección es el volúmen del diagrama de 
(ver fig. 5.2.3.26). 

F [165.85 X 26.25 X 15) X 2 ~ 26.25 X 30 X 90 • 136 178.4 kg 
2 

Area de acero necesaria para tomar dicha fuerza: 

As F = 136 178.4 
0.6 Fy(l.33) 0.6 (4200) (l.33) 

40.63 cm 2 

El refuerzo colocado 
5.2.J.20. 

se muestra en el corte F-F de la figura 
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II. Disefto de la columna b~jo'solicitaciones lonqitudinales 
(cm + hurÍd ·+ cv) 

y 

. M• 1 u· ·. 
.. 1 ·-- --;:.. 

10 

FiQ. 5.2.3.27 

Par&metros de diseño 

La aecci6n 
columna se 
5.2.3.27. 

f'c 
fy 
f"c 
f*c 

250 K~/cm 2 

4200 ~/cm2 

o.a x o.as x 2so • 170 kq/cm 2 

.a f 'c = o.a (250) a 200 kg/cm 2 

Elementos mecAnicoe 

Mcm 
Mhund 
Mcv 

= 75.6 t-m 
19a ton-m 

60 ton-m 

Pcm • 330 ton 
Phund = a.12 ton 
Pcv =- 137 ton 

transversal de la 
muestra en la figura 

Vcm =i 3.6 ton 
Vhund = 0.3 ton 
Vcv = 2.67 ton 

Combinación AASHTO <89> cara diseño por resistencia última 
= 1.3 [cp + hund + 1.67 (cv + I)) 

Mu 
Pu 

K 

R 

p 

l. 3 
l. 3 

Pu 

[75.6 + 198 + 1.67 (60 X 1.3)) 
[330 + a.12 + 1.67 (137 X 1.3)) = 

826 210 = 0.413 

525.0 t-m 
a2 6. 21 ton. 

0.4 } q 
FR bd f • •c 0.7xl20xl40xl70 (de qráf icas 

Mu 
FR bd' f. 

q-1..:...'...E. 
fy 

'c 
525 X 105 

O. 7xl40x ( 120 >' X 170 

0.4 X --1..1.Q. = 0.01619; 
4200 

de interac-
0.22 ci6n) 

As = pbd = 0.01619 X 

140 x 120 = 272 cm 2 
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El armado··resul.tante es el que se ilustra en la fig. 5.2.3.28. 

Para diseñar 
la variación 
siguiendo el 
niéndose los 
5.2.3.30. 

• 1 YARS. QUE DEBERAN DOl!ILARSE 
ANTES POR EL SISTEMA DE: 
ANQ..AJE DE LA CORONA. 

C O R T E F F 
Fig. 5.2.3.28 

la parte superior de la columna se tomó en cuenta 
de elementos mecAr. ~os para diferentes alturas, 
mismo criterio que ?ara la parte inferior, obte
armados que se indican en las figs. 5.2.3.29 y 

• • 'ARS. QUE OEBERAN 008LARSE 
ANTES P011 EL SISTEMA DE 
ANCLA.JE DE LA CORONA 

CORTEG-G 
Fi¡¡5.2.3.29 CORTE H-H 

Flg. 5.2.3.30 
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En la parte superior de las columnas se tom6 especial cuidado en 
dejar preparaciones para el sistema de anclaj~~~~ los cables, 
colocando el refuerzo de la columna y trabes de forma que no 
interfiera con el anclaje del sistema. · 

En la fig. 5.2.3.Jl se muestran los detalles. 

(la ETAPA ) 

D E T 
( 2a ETAPA 

A L L E 

Flg. 5.2.3.31 

Se ha mostrado el criterio de diseño para el extremo inferior 
del marco. Para el extremo superior la labor de diseño se 
facilita, ya que las columnas aisladas se pueden trabajar en 
forma convencional por medio de las grAficas de interacción. Los 
elementos mecAnicoe para las columnas varian en forma lineal 
desde la base del marco hasta el extremo superior del mástil por 



395 

lo que no 
altura h del 

es dificil 
marco. 

obtener su valor para el diseño a cada 

Para el diseño de las columnas aisladas en el extremo superior 
del marco rigió la combinación de elementos mecAnicoe que actúan 
en el sentido longitudinal del puente (carga permanente + carga 
viva). Los elementos mec4nicoe en el sentido transversal del 
puente son pequeños dado que la porción inferior de los marcos 
es sumamente rígida para absorber fuerzas laterales. 

Diseño de trabes 

Utilizaremos la nomsclatura que ee indica en la fig. 5.2.3.32. 

Mgrcn prjncjogl 

Fig. 5.2.3.32 

Diseño de la trabe T-1 

Muros de 
concreto 

La trabe inferior T-1 soporta a las trabes principales longitudi
nales del puente y es soportada a su vez en forma casi continua 
por los muros de concreto inferiores. 

Para su diseño se utilizó el método de resistencia última con la 
siguiente combinación de elementos mecAnicos. 

Mu 
Vu 

1.3 (Mcp + 1.67 (Mcv + I)) 
1.3 (Vcp + 1.67 (Vcv + I)) 

Mcp = Mcm 
Vcp = Vcm 

Realizando el anAlisis se obtuvieron loe diagramas de elementos 
mecAnicos que ee muestran en las figs. 5.2.3.33. 
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Paños de Paño de muro 

35.6 muro 
35.6 

+ 

196.1 196.1 196.1 

3.27 4.77 2.01 2.01 4.77 3.27 
10.05 

-l 
10.05 

Momentos producidos por 1.3 (cp+ L67ccu+I ).(Tm) 

V 
200 

10.05 10.05 

Fuer.za cortante producido por 1.3 (cp + l.67a:ut I) !Ton) 

F 1 Q. 5.2.3.33 

"'. 
'°'"' 

SECCION TS-1 

FiQ.5.2.3.34 

s.11/J• 
lMZSf.llhU 

0--- ZO#!I •--- .,.,, 

Debido a que la trabe se encuentra parcialmente ligada a los 
muros inferiores se reduce la posibilidad de flexi6n en la lon
gitud de la trabe soportada¡ los elementos mecánicos de diseño 
deben tomarse a paño de muros. Como se ve en los diagramas de 
momentos y cortantes, estos elementos mecánicos son muy pequeños 
por lo que el refuerzo requerido para la trabe es también mLni
mo. (Ver figura 5.2.3.34). 



397 

Diseño por flexión 

Mmáx(+) 35.6 t-m (tomado a paños de muros, ver fig. 5.2.3.33) 

Con un peralte de 100 cm,obligado arquiteceónicamente,el área de 
acero necesaria es: 

Asnee = -11. ( l -)1-
:! Mu 

bd 
fy FR bd tC 

Asnec = 
170 

(l-J l-
4200 

2 X 35.6 X trf' 
0.9X 120X9s2 Xl70 

120 X 95 

As 10.0 cm2 < As mín 

El área de acero mínima por flexión es: 

Asmín = 0.7/!t' bd m 0.7.!250' (120) (95)=0.0026(120) (95) • 30 cm2 
fy 4200 

Sin embargo, de acuerdo al RCDF, el Asmín colocada puede ser de 
1.33 veces el requerido por el análisis. 

l. 33 
cm 2 ). 

As 

Se 
# 5 

requieren 
corridas. 

l. 33 ( 10) 13.3 

13.3 / 1.98 = 6.7 vare, 

Diseño por cortante 

cm 2 con vare # 5 (as l. 98 

se propone colocar 10 vare 

Como se puede observar en el diagrama de la fig. 5.2.3.33, la 
mAxima fuerza cortante se concentra en la zona de trabe que está 
apoyada en loe muros de concreto y a loe paños de estos se pre
senta un valor de cero por fuerza cortante. El cortante máximo 
lo tomará la trabe en conjunto con loe muros, por lo que se 
colocarán estribos en la trabe de acuerdo a lo eepecif icado en 
el RCDF. 

La separación dada a loe estribos y que se indica en la fig. 
5.2.3.34 cumple con lo indicado en el RCDF. 

Diseño de trabe T-2 

Para el diseño de la trabe T-2 rigieron los elementos mecánicos 
en el sentido transversal del marco (provocado por sismo). Apa
recen también torsiones pequeñas en la trabe debidas principal
mente a posiciones no simétricas de la carga viva, las cuales 
son tomadas con facilidad gracias a la gran rigidez torsional de 
la sección hueca. 
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Es importante para un adecuado comportamiento del marco ante 
sismo que éste sea lo m&s ligero posible, evitando también con
centrar masa en su extremo superior para no generar un péndulo 
invertido, Por ello la trabe superior T-2 se aliger6 por medio 
de un relleno con poliestireno. 

El diseño se realiz6 en forma convencional utilizando el método 
de resistencia Blti~a y loa criterios especificados en el RCDF 
por ser éstos más desfavorables. 

La combinaci6n de diseño utilizada es (segBn AASHTO): 

Se obtuvieron 
tran en la fig. 

Mu 1.3 (Mcm + sismo) 
Vu 1.3 (Vcm + sismo) 

loe diagramas de elementos mecAnicoe que se mues-
5. 2. 3. 35. 

momento o paños de columna 
166.5 181.3 

[ ( + l =====-------- -=J 4 ~ momento o paños de columna. 
(-) 

190 220.6 
44.2 

6.4 6.4 

Momentos flexionantes por 1.3 (cp+slsmo) (Ton- m) 

46.3 

a6FI----8-4 ----=-!1="'------64-]44 
Fuerzo cortante producida por 1.3 (cm.+ sismo) (Ton) 

Flg.5.2.3.35 

Fig. 5.2.3.36 
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Diseño por flexión 

MmAx(-) = 190 t-m (tomado a paños de columna, ver fig. 5.2.3.35). 

El peralte necesario para tomar ese momento es: 

190 X lo' 
d 

0 1< b (q - o.sq2J 
= 52 cm 

0.9X 250X120(0.3213-0.6X0.321S l 

q 0.3213, obtenido a partir de p = 0.75 Pb 

El peralte necesario por flexión es de apenas 52 cm, sin embar
go, dado que es necesario un mayor peralte para alojar los dispo
sitivos de los anclajes que denominamos "co~onas", se requiere 
un peralte total de 130 cm. con este peralte el área de acero 
necesaria es: 

AS ..ll_ ( 1-/I 2 Mu 
fy -FRbdfc bd 41.Scm; (para M(·)) 

De acuerdo al diagrama de momentos ea corren 6 Vs#6 y se basto
nean 6#6 hasta la longitud necesaria. 

Para 
f.ig. 

momento 
5.2.3.35) 

positivo = 181 t-m (tomado a paño de columna, ver 
se requiere un lrea de acero de: 

As = 39 cm 2 , con Ve #6 - 39 cm2/2.85 cm 2 = 14 Ve #6. 

Diseño por cortante 

Vu 46.3 ton 

Ver 0.5 FRbd ../fOd = 0.5(0.8)(120)(125)./2001 = 84 852.8 ton> 
Vu, por lo tanto se colocan estribos por especificación. 

La distribución de estribos ae hizo aplicando un criterio de 
uniformidad en su separación y cumpliendo con lo especificado 
con el refuerzo minimo por cortante indicado en el RCDF (ver 
armado de trabe en fig. 5.2.3.36). 

Siguiendo el criterio de colocar 
acuerdo con la concentraci6n de 
colocó el refuerzo que se muestra en 

el refuerzo requerido 
esfuerzos en loe muros, 
la fig. 5.2.3.37. 

de 
se 
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C O R T E Q-Q 

C O R TE N - N 

Fig. 5.2.3.37 
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5.3 Diseño de la cimentación 

5.3.l Estudio de MecAnica de Suelos 

5.3.l.l Antecedentes 

Como resultado de una revisión estructural y geotécnica del 
proyecto realizado para loe puentee vehícularee en 1986, se 
modificó radicalmente el proyecto original, con el propósito de 
optimiz.ar la soluciones adoptadas anteriormente, y abatir el 
costo de la construcción de los puentes y cumpliendo al mismo 
tiempo con las condiciones de seguridad y servicio que marca el 
Reglamento de construcciones del o.D.F. vigente, publicado en 
Noviembre de 1987. Ello se logró concibiendo una estructura 
ligera y una cimentación parcialmente compensada. 

El subsuelo del puente en estudio se ub·Lca dentro de la zona 
III, según la zonificación propuesta en el reglamento ya mencio
nado, caracterizada, como es bien sabido, por potentes estratos 
de arcilla compresible. 

El objetivo del presente informe es presentar una interpretación 
estratigrAfica de la zona del puente y los resultados de labora
torio de loe sondeos mixtos en el entorno del mismo, los cuales 
forman parte de la información geotécnica bAsica para el diseño 
del puente y se obtuvieron durante la campaña de exploración 
realizada en 1986. Asimismo se presenta un resumen de los aspec
tos geológicos más importantes para conocer el comportamiento 
del subsuelo de la región. 

5. 3. l. 2 Aspectos geol6gicoe 

Loe tramos de la Linea "A" del Metro Pantitl~n - La Paz sobre la 
calz. I. Zaragoza en la franja comprendida entre el Río Churubus
co y la Av. Cris6stomo Bonilla, se construyeron sobre la denomi
nada zona de Lago, caracterizada por presentar grandes espesores 
de arcillas blandas, de origen volcAnico depositadas en un 
ambiente lacustre. Estas arcillas se encuentran cubiertas por 
una costra superficial de espesor variable, que comunmente se 
encuentran alteradas por procesos antrop6genoe como por ejemplo, 
la construcción sobre la Calz. I. Zaragoza de un sinnúmero de 
canales tanto de riego como de aguas negras. 

En esta 
encontrar 
una etapa 

zona, 
una 

de 

a una profundidad de 40.0 a SO.O m es común 
capa de limo arenoso cementado, originado durante 
desecación en el lago existente, este estrato se 
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considera un remanente de la denominada primera capa dura que.se 
manifiesta plenamente en la parte central de la ciudad de 
México. Hacia el Oriente y el Sur-este esta capa se hace más 
delgada y desaparece en el cruce con la Av. cris6etomo Bonilla. 
Ello se debe posiblemente a una batimetría más profunda del 
lago, en donde el PH no fue adecuado para provocar la precipita
ci6n de las salea, principalmente de carbonato de calcio, consi
derando sobre todo la cercanía del Peñ6n Viejo, donde antiguamen
te existían manantiales de agua dulce. 

En la zona central de la ciudad de México, la primera capa dura 
marca el contacto entre la formación arcillosa inferior, de edad 
menor a 80,000 años (Mooaer, 1987), con la formaci6n arcillosa 
superior, bien identificadas en la cuenca del Valle de México. 

Ea posible distinguir las dos formaciones arcillosas atendiendo 
a un cambio sensiblemente marcado en las propiedades de los mate
riales que las constituyen, considerando además, que la forma
ción arcillosa inferior presenta un mayor número de intercalacio
nes de lentes y horizontes de vidrio volcánico de espesor varia
ble de 0.10 a 1.0 m. Subyaciendo a ésta última formaci6n se 
encuentra un estrato de arena limosa con gravas de alta compaci
dad, denominados Dep6sitoa Profundos, que constituyen los 
clastos derivados de la erosión, acarreo y depósito de las par
tee altas de la cuenca. 

Por otra parte hacia el sur-este de la Av. Crisóstomo Bonilla, 
en las faldas del cerro del Peñ6n Viejo, se presenta una zona de 
transición abrupta con la presencia de un espesor de arcilla 
blanda con un contenido de limos y arenas mayor que en la zona 
del lago, y por lo tanto con mayor resistencia, cubierta por una 
costra superficial de limo arenoso con diversas capas de ceniza 
volcAnica de color oscuro. Estos materiales descansan directamen
te sobre un tezontle de color rojizo de composici6n basáltica, 
asociado a los aparatos volcánicos que conforman el Peñón Viejo, 
siendo la característica primordial del contorno del cerro, la 
ausencia de loa dep6aitos profundos. 

El Cerro del Peñ6n del Marqués o Peñ6n Viejo está constituido 
por dos conos cineríticos de edad cuaternaria, formados por una 
intercalación de derrames de lava basAltica con mayor cantidad 
de material piroclástico, conocido como tezontle de color rojo 
que en algún tiempo fue ampliamente explotado. Sobre el flanco 
nor-este del cerro es muy visible la faceta de una falla de tipo 
circular con un rumbo burdo noreste-suroeste que se manifiesta 
sobre la calz. I. Zaragoza. 

Ea también muy común encontrar alrededor del cerro ~el Peñ6n un 
sinnúmero 
regional 

de grietas de tensión, provocadas por un hundimiento 
que es acelerado alrededor del cerro, ya que funciona 
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como una esponja natural hacia donde drena el agua, provocando 
por lo tanto, una mayor consolidación y mayor hundimiento regio
nal diferencial. Lo anterior se viene dando desde hace algunos 
años, considerando adem&s la intensa explotación de los mantos 
acuiferos en la región, ya que hay que recordar que en el Peñón 
del Marqués llegaron a existir diversos manantiales naturales 
actualmente desapar~cidos. 

5.3.l.3 Exploraci6n 

Para el diseño geotécnico del puente Rojo Gómez se aprovechó la 
información obtenida durante la campaña de axploración realizada 
en 1986 para el proyecto vial, que originalmente se concibió 
tomando en cuenta la conetrucci6n del Metro ~inea "A" Pantitlán 

La Paz. Como parte de esa campaña se realizaron en la zona del 
puente un sondeo de cono eléctrico y un sondeo mixto, con el 
objeto de conocer la secuencia eetratigráf ica del sitio, y poder 
determinar las propiedades índice y mecánicas de dichos mate
riales. 

Para definir la estratigrafía y las propiedades tanto fÍsic as 
como mecánicas que caracterizan el subsuelo de la región en 
estudio, se llevó a cabo el siguiente programa de exploración 
geotécnica1 

Un sondeo de cono eléctrico, el cual consistió en el 
hincado de una punta cilíndrica cónica de acero de 60° 
de Angulo de ataque y área transversal de 12.22 cm 2 , 
equipada con deform1metros eléctricos con capacidad de 
carga de 2.0 tona y l.O kg de seneibilidad. Esta punta 
cónica se hincó con ayuda de una máquina perforadora tipo 
"Long Year" 4H, a una velocidad de 1 cm/seg. Al irse 
hincando el cono eléctrico se llevó a cabo un registro de 
las lecturas a cada 10 cm de profundidad, y con estas 
lecturas se obtuvieron las respectivas resistencias de 
punta del subsuelo, las cuales se graficaron 
con respecto a la profundidad,e interpretando la grAfica 
se obtuvo la secuencia estratigráfica, la cual se corrobo
ró con el sondeo de muestreo mixto. 

Un sondeo mixto, del cual se obtuvieron muestras del sue
lo, ya sean alteradas 6 inalteradas, procurando que el 
muestreo fuera representativo de los estratos identifica
dos con el sondeo de cono. Las muestras inalteradas se 
obtuvieron con el hincado a presión de tubos de acero de 
pared delgada (Shelby), quedando alojada la muestra en el 
interior de los mismos. Las muestras alteradas se obtu
vieron al efectuar la prueba dirimica de penetración 
estándar. 



Como se mencion6 anteriormente, la prueba dinAmica de 
penetración e et Andar se usó para obtener muestras 
representativas a través del tubo muestreador de media 
caña o "penetrómetro estAndar" de 50.B mm de diAmetro 
exterior y 38.1 mm de diAmetro interior, el que a su vez, 
es el diámetro de la muestra. Este muestreador montado a 
un extremo de la tubería de perforación, se hizo hincar a 
base de percusión con un martinete de 65.0 kg de peso, 
guiado ·con una barra de 19 mm de diAmetro y dejAndolo 
caer libremente desde una altura de ± 75 cm contando el 
número de golpee necesarios para permitir el avance, el 
cual se hizo en 3 etapas. La primera de 15 cm, la segunda 
de loe siguientes 30 cm ó intermedios y la última de loe 
15 cm finales. Tomándose los datos de la 2a. e tapa para 
correlacionar la resistencia a la penet~ación, con la com
pacidad relativa en el caso de las arenas, 6 con la con
sistencia de loe suelos en el caso de limos y arcillas. 

Para obtener las muestras inalteradas se hincó el tubo 
Shelby con el sistema hidrAulico de las perforadoras a 
una velocidad entre loe 15 y 30 cm/sag en una longitud de 
75 cm (considerando tubos de 90 cm de largo, para dejar 
15 cm libree donde se alojen loe azolves que pudieran 
quedar). La muestra ee dejó eetAtica durante 1 minuto 
para permitir que ésta se expandiera en el interior del 
tubo y permitiera la adherencia; posteriormente se giró 
el tubo muestreador para cortar la base de la muestra y 
se sacó al exterior, donde se limpió, clasificó y prote
gió debidamente. 

Loe materiales extraidos con las direrentes técnicas de 
exploración descritas se sometieron en campo a una claei
f icación macrosc6pica, anotAndose ésta en un registro de 
campo que permitió distinguir tanto la estratigrafía como 
la compacidad ó consistencia de loe suelos. 

También se instaló una estación piezométrica, la cual 
consta de dos puntas porosas a 15 y 30 m de profundidad 
respectivamente que se hincaron a presión. Estos piezóme
tros nos permiten observar la pérdida ó estabilidad de la 
presión de poro en esas profundidades. 
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5.3.1.4 Pruebas de laboratorio 

se realizaron ensayes de laboratorio en las muestras tanto alte
radas ;orno inalteradas del sondeo mixto para lo cual, primera
mente se procedió a efectuar una clasificación macroscópico 
visual y al tacto, tomando en cuenta la textura, color, olor, 
resistencia en estado seco y movilidad del agua por agitado. 

Con el fin de conocer lae propiedades indice del subsuelo se 
efectuaron los siguientes ensayes: 

Contenido de humedad. 
Limites de consistencia ó de Atterberg. 
AnAlisis por via húmeda para conocer el porcentaje de 
finos, arenas y grava. 
Densidad (peso especifico). 

Contenido de humedad: Ee una de las relaciones gravimétricas 
del suelo que permitió en forma cualitativa preveer el posible 
comportamiento mecAnico del mismo. Este ensaye se llevó a cabo 
en cada una de las muestras, y con los resultados obtenidos se 
elaboró un registro de dicho parAmetro con respecto a la 
profundidad. 

Limites de consistencia o de Atterberg: Este ensaye se realizó 
para poder precisar el contenido de agua que marca el límite 
entre los diferentes estados de plasticidad del suelo. El ensaye 
se llevó a cabo en forma selectiva, considerando la homogeneidad 
del material y loe límites determinados fueron el líquido y el 
plAstico, ambos utilizando el método y el dispositivo estandari
zado por A. caeagrande, con' el resultado de ambos limites se 
determinó el índice de plasticidad. 

Para poder evaluar los diferentes porcentajes de finos, arenas y 
gravas de que se compone el subsuelo, (principalmente en los 
lentes duros y en los depósitos profundos), se realizaron anAli
sis por vía húmeda, consistentes en la separación por lavado de 
las diferentes partículas que conet ·uyen el muestreo. El lavado 
se realizó con ayuda e• los tamices 4 a 200. 

Densidad: La densidad se requiere para poder calcular otras 
propiedades indice. El ensaye se efectuó en todas las muestras 
en donde se realizaron pruebas para obtener propiedades mecáni
cas del suelo. 



406 

Las caracteristicas mecánicas fueron obtenidas con los siguien
tes ensayes: 

Compresi6n axial inconfinada. 
Compresi6n triaxial. 
Consolidaci6n unidimensional. 

Compresi6n axial inconfinada: Este ensaye s~ conoce también 
con el nombre de compresi6n simple y es una de las tres pruebas 
más usuales en el laboratorio para determinar la resistencia de 
los suelos al esfuerzo cortante. El ensaye se llevó a cabo en 
muestras inalteradas tanto de los sondeos a cielo abierto como 
en el sondeo selectivo. 

Compresión triaxial: Esta se realiza con t~ee probetas de una 
misma profundidad ensayadas con diferente~ confinamientos. Las 
pruebas realizadas fueron tipo no consolidada no drenada 
(U-U). Con esta prueba se obtuvo la envolvente de falla de 
los circules de Mohr y a través de ella, los parámetros de 
cohesi6n y ángulo de fricci6n .nterna. 

Consolidaci6n unidimensional: En muestras representativas de 
loe diferentes estratos se realizaron ensayes de compreei6n en 
el odómetro a manera de establecer las propiedades de esfuerzo
deformaci6n-tiempo de los suelos compresibles, para evaluar el 
fenómeno de consolidación bajo carga, característico de este 
tipo de suelos. 

Con los resultados de las pruebas antes mencionadas, se clasifi
c6 el suelo de acuerdo con el criterio establecido por el Siste
ma Unificado de Clasificaci6n de Suelos (S.U.C.S.) y a través de 
relaciones volumétricas y gravimétricas se determin6 el peso 
volumétrico en estado natural, el peso volumétrico en estado 
seco, la relación de vacioe, grado de saturación y coeficien·· 
de compresibilidad volumétrica. 

5.3.l.5 Interpretaci6n Estratigráfica 

A partir de los resultados de exploraci6n y laboratorio de los 
sondeos realizados para el puente Rojo G6mez y de la información 
proveniente de loe sondeos cercanos al lugar, se definieron 6 
estratos que se muestran en el perfil estratigráfico del puente 
(Ver fig. 5.3.l). 

A continuaci6n 
dos: 

se hace una descripción de los estratos detecta-
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a) Relleno artificial: Formado por arcilla arenosa y cascajo 
producto de obras recientemente construidas y caminos 
antiguos. El espesor promedio de los rellenos es de 1.so m. 

b) Manto superficial: Formado por limo arenoso de alta plasti
cidad (MH) café y gris de consistencia media, con humedad 
menor de 100%. Su resistencia al esfuerzo cortante medida 
en prueba triaxial rApida u-u es de 4.2 t/m 2 de cohesión 
y isº de Angulo de fricción interna. La frontera inferior 
de este estrato se encuentra a 4.9 m respecto al terreno 
natural, es decir, que tiene un espesor promedio de 3.4 m. 

e) Formaci6~ arcillosa superior: Constituida por arcilla vol
cAnica gris claro, oscuro y verdoso, café y rojizo de alta 
plasticidad (CH), con intercalacione• de fósiles, vidrio 
volcánico y arena. El contenido de agua varia de 200% a 
4SO,, el peso volumétrico promedio del material es de 1.1s 
ton/m 3 , excepto con los lentes duros; la resistencia al 
esfuerzo cortante de naturaleza cohesiva, medida en prueba 
triaxial r!pida, varia entre 2.0 y s.s ton/m 2 . 

La formación arcillosa superior se encuentra bien definida 
entre 4S.O y Sl.O m de profundidad. Con base en la informa
ci6n proporcionada por los sondeos de cono eléctrico se 
definieron dos subestratos. 

Abajo del manto superficial y hasta una profundidad de 
20.0 m, se presenta un subestrato arcilloso preconsoli
dado por efectos de las sobrecargas en superficie, debi
do a construcciones ligeras de hasta 2 niveles y por el 
aumento del espesor en rellenos artificiales. 

Subyaciendo a este subestrato y hasta los SO.O m de pro
fundidad se localiza un segundo subestrato de arcilla, 
normalmente consolidado. 

Como ya se explic6 anteriormente una de las características ea
tratigráf icas mAe importantes de esta zona es que no se presenta 
la denominada primera capa dura. 

Formación arcillosa inferior: A partir de los Sl.O m de profun
didad y hasta 7S.O u so.o m se localiza un potente depósito de 
arcilla de origen volcAnico de alta plasticidad (CH) de consis
tencia blanda. El subsuelo de la zona presenta un cambio cuanti
tativo de sus propiedades indice y mec&nicas entre los 4S Y SO.O 
m (entre la formación arcillosa superior y la inferior), sin que 
se encuentre de por medio, como ya se ha dicho, la primera capa 
dura. 
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Esta formación acusó contenidos ~aturalee de agua de lSO a 2S0\ 
con una media de 200\, reducié::dose de este modo la relación de 
vacíos de las arcillas compresibles. La resistencia al esfuerzo 
cortante obtenida en una prueba triaxial fue de 3.7 ton/m2 de 
cohesión, reportándose un ángulo de fricción interna de 1º, 
posiblemente debido·. a que loe materiales arcillosos presentan 
una mayor número de intercalaciones de suelos granulares muy 
fino e. 

Depósitos nrofundoe: Subyaciendo a la formación arcillosa infe
rior ee detectaron loe depósitos profundos, constituidos por un 
limo arenoso gris y verde de compacidad muy alta (SH-HL), con un 
contenido de agua promedio de 30\ y una resistencia a la penetra
ción estándar mayor de SO golpee. 

La interpretación estratigráfica mencionada anteriormente corres
ponde a la franja longitudinal que abarca el nuevo puente Rojo 
G6mez, en la zona de intersección con la Calz. I. Zaragoz~ 

Por otra parte en lo referente a las condiciones piezométricas 
en la zona del puente se puede comentar lo siguiente: 

• El nivel promedio de aguas frcáticae ee encuentra a 2.90 m 
de profundidad, respecto al terreno natural. 

La distribución de presiones de poro hasta loe 20.0 m de 
profundidad ee aproximadamente igual a la hidroetática. 

Por debajo de la cota anterior y hasta 
profundidad se reportó un increment~ de 
ton/m 2 respecto a la presión hidroetática. 

loe SO.O m de 
presión de 2.0 

Finalmente en lo que respecta a la magnitud de loe hundimientos 
regionales que ee han podido medir en forma directa a través de 
las nivelaciones realizadas para la construcci6n de la Linea "A" 
Pantitlán - La Paz, se han reportado velocidades del orden de 20 
a 30 cm/a~o, alcanzando valores mAximoe en las cercanías con la 
Av. México, las cuales se reducen dr~eticamente a valores 
despreciables en las faldas del cerro del Peñón en una distancia 
de 2SO m aproximadamente, condición que se refleja modificando 
sensiblemente la topografia del lugar. 

Las propiedades fieicas y mecánicas del suelo a diferentes 
profundidades se muestran en la siguiente tabla: 



Profundidad (m) 

t 

Perfil estratigrcifico Pu~nte Rojo Gómez. 

Características de tos estratos 

.fil...ll!.. 

~ Ese' ns 

Q) Rellena 
@ Lima oreno10 coló y grl1 de alto plo1ticidod de con1i1toncio media. 

@ Arcilla valcdnico gris, vord•, amarillo y rojiza de alto ploaticidod y con1l1tencio 

muy blondo con lenta• intorcolodoa do limo orano•o y vidrio volcdn1co. 

® 
@ 

® 

Limo aranoso gris llO consistencia blanda 

Arcilla volcánica da alta plaaticidad de consistencia blonda con lentaa intercaladoa 

de arena 'i vidrio voh ,,o. 

Limo arenoso gris 'i verde de compacidad alta con intercalaciones de arena neoro. 

.., 
o 
<D 
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Profundidad ~h W(\) 
(m) 
s 

10 l.07S lSO 
lS l. 02 400 
20 l.06S 400 
2S 1.10 4.30 
30 soo 
3S 1.235 280 
40 l. 21S 3SO 
4S 300 
so 1.17 2SO 
SS 200 
60 100 

Nota: En los lugares vac1os 
estratigraf1a. 

no se cuenta con datos_ de la 

Donde: 

Peso volumétrico, (ton/m3 ). 
Resistencia de punta, (kg/cm 2 ). 
Cohesión, ( kg / cm 2 ). 
Angulo ds fricción interna. 
Contenido de humedad, ( \ ). 

De la tabla anterior se puede concluir que: 

a) La resistencia del material es extremadamente baja, lo cual 
implica problemas para apoyar cualquier estructura. La pre
sión que se debe inducir en el terreno debe ser muy psque
ña. 

b) Loe contenidos de humedad son muy altos, del orden del 400\ 
en promedio (l parte del suelo por 4 partes de agua), lo 
cual implica que el hundimiento regio~al es muy sensible a 
la extracción de agua. 

S.3.2 Consideraciones generales de la cimentación 

La elección del tipo de cimentación obedeció principalmente a 
los siguientes criterios: 



a) La descarga sobre el terreno no debe ser mayor de 
t/m 2 , que es la capacidad de carga del suelo. 
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b) Los hundimientos diferenciales deben ser muy pequeños o 
nulos, del orden de 2 ó 3 cm para los apoyos sin mAstiles, 
y de 5 cm como máximo entre los apoyos con mástiles. 

c) El hundimiento general provocado por la carga debe ser 
pequeño. El asentamiento principal por carga debe ser del 
orden de 20 cm a largo plazo, debiendo presentarse el 75\ 
del mismo durante los dos primeros años de servicio del 
puente. 

d) Las cimentaciones, a pesar de que deben provocar la menor 
descarga posible al terreno, al mismo tiempo deben ocupar 
la menor área posible, en contraposición con lo anterior. 
Esto se debe a que la construcción de la cimentación debe 
alterar lo menos posible las condiciones viales de la 
calzada. 

Por lo anterior se eligió una cimentación parcialmente compensa
da (ee decir que el peso del terreno excavado equilibre en parte 
el peso adicional colocado sobre el terreno, provocándose aún 
una sobrecarga sobre el mismo). Para hacer que la cimentación 
fuera lo mAe ligera posible se pensó en un cajón estructural de 
concreto reforzada hueco; y para disminuir aún más la tendencia 
al hundimiento de los cajones que reciben la mayor descarga de 
la superestructura se colocaron pilotes que trabajan por 
fricción contra el terreno. 

Las dimensiones generales de loa cajones obedecen principalmente 
a estudios geotécnicos y de hundimientos, con los que se preten
de igualar loe hundimientos de la estructura a largo plazo, de 
modo que loe hundimientos diferenciales se encuentren siempre 
dentro de un rango aceptable y no provoquenefectoe superiores a 
los considerados en el diseño de la superestructura. 

En lo sucesivo describiremos el proceso general de diseño de la 
cimentación, haciendo hincapié en aquellas consideraciones impor
tantes y detalles especiales, aei como loe aspectos especifica
dos en las normas de diseño. El procedimiento de dise~o que se 
describe corresponde a los apoyos con mástiles del puente de 
Rojo Gómez, pero es general para los demAs apoyos y también para 
los demAe puentes. 
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En casos excepcionales la cimentaci6n de algunos apoyos estA 
constituida por zapatas, pero esto solo se hizo cuando resulta
ban mls económicas y sencillas que los cajones y prestaban el 
mismo comportamiento. 

Como se mencion6 al inicio de este capitulo, la primera etapa 
del proceso de diseño de la imentaci6n consiste en definir las 
caracteristicas del suelo sobre el que nos apoyamos, y para ello 
es necesario la. exploración del subsuelo de la zona. En forma 
general las etapas de diseño de la cimentaci6n son: 

a) Exploraci6n del suelo en la zona y obtenci6n de sus propie
dades. Definici6n del perfil estratigrAfico. 

b) Selecci6n de una cimentaci6n preliminar. 

c) Obtenci6n de las descargas hacia la cimentaci6n. 

d) Definici6n de dimensiones generales aproximadas de la cimen
taci6n. Obtenci6n de loe esfuerzos y deformaciones del 
terreno a través de un anAlisie geotécnico. 

CAlculo de la contribuci6n de loe pilotee para la cimenta
ci6n mixta, (caj6n parcialmente compensado - piloteado). 

e) AnAlieie de la cimentaci6n. 

f) Diseño. 

Adicionalmente al caj6n de cimentaci6n se han colocado 25 pilo
tes que contribuyen a transmitir la carga de la superestructura 
al terreno y disminuyen en forma drAstica loe asentamientos que 
se tendrían con únicamente el caj6n. 

Los 25 pilotee con que cuenta el caj6n actúan por fricción 
contra el terreno. El término pilote de fricci6n es algo inco
rrecto, ya que implica que las fuerzas de corte entre el pilote 
y el suelo, provienen necesariamente del rozamiento; pero pueden 
provenir también de la adherencia. En cualquier caso, la capaci
dad de los pilotee de fricci6n depende de las caracteristicae 
del material que rodea al pilote. Por lo tanto, como regla gene
ral, la resistencia estructural de un pilote de fricci6n cargado 
axialmente no gobierna su proyecto si loe pilotes se hincan en 
arcilla blanda, la fuerza cortante proviene principalmente de la 
adherencia. En loe suelos que tienen una resistencia friccionan
te apreciable, como las arenas, limos y arcillas que contengan 
aire, el efecto de cuña de un pilote cónico aumenta en forma 
apreciable la resistencia al corte. 
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El asentamiento de una estructura apoyada en un cajón 0 zapatas 
sobre una arcilla saturada, virtualmente no es afectado por una 
corta aplicación de una carga relativamente grande, siempre que 
no se llegue a una falla por capacidad de carga. Debido a lo 
lento de la respuesta de la arcilla a las cargas aplicadas, el 
asentamiento debe .estimarse sobre la base de la carga muerta, 
mAs la mejor estimación posible de la carga viva permanente, en 
vez de tomar en cuenta la carga viva máxima. 

5. 3. 3 Descripción de la cimentación 

En la fig. 5.3.3.l se muestra la planta esquemAtica del cajón de 
cimentación y la distribución de pilotes de ·los apo•·"Js principa
les del puente Rojo Gómez. La fig. 5.3.3.2 indica -~ planta del 
mismo cajón a la altura de la losa de cimentación y la f ig. 
S.J.3.3 muestra su corte transversal. 

El cajón estA constituido por 4 muros perimetrales, dos muros 
intermedios longitudinales, 7 muros intermedios transversales y 
3 dados a partir de los cuales se desplantan las columnas. Ade
más cuenta con una losa de fondo y una losa tapa. Loe 25 pilotes 
se apoyan en las intersecciones de la losa con los muros. Las 
dimensiones generales del cajón (23.20 m de largo y B.25 de 
ancho) se muestran en la fig. 5.3.3.l. La profundidad total del 
cajón es de 5.0 m. 

Los muros intermedios brindan rigidez y acortan los claros de la 
losa de fondo. 

Dadas las dimensiones del cajón el volúmen hueco es muy grande 
lo cual resulta benéfico, ya que aligera la cimentación provocan
do una menor descarga neta sobre el terreno. 

La distribución de los pilotes se ha hecho de forma que contri
buyan lo mAs posible a disminuir los hundimientos a largo plazo. 
Se probaron distintas distribuciones evaluando el bulbo de 
influencia da cada una hasta elegir la m&s adecuada. 
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s. 3. 4 An&lisis y diseño 

s. 3. 4. 1 Obtención de descargas para cimentaci6n 

Primero se valuaron· las descargas por carga muerta en cada apoyo 
considerando la geometrLa del puente mostrada en la fig. S.3.S.l 
y las dimensiones y secciones transversales de los elementos. 
Luego se valu6 el peso propio del apoyo y de su cimentaci6n 
preliminar. 

Después se valuaron las descargas por carga viva analizando 2 
camiones en movimiento en cada sentido (4 en total) y obteniendo 
las reacciones máximas y minimas (para posibles efectos de levan
tamiento en las trabes con respecto al apoyo). Algunas posicio
nes de la carga viva provocan que la trabe intente levantarse en 
el punto donde tenemos el apoyo 3 y el apoyo 6, (ver fig. S.3.4. 
l), para tomar este efecto se colocaron anclas anti-levantamien
to en esos puntos. 

.. .. .. ~ 
2

lli:ItLSts Ir~· 
11.0, 11.0 1 16.8 20.61 52.71 20.61 16.80 l 

Realizando 
dinal y 
y momentos 
(sismos). 

Visto longi1'udinol del puente 

Fig. 5.3.4.1. 

un an&lisie siemico eet&tico en loe sentidos longitu
traneversal del puente, se obtuvieron las descargas 

de volteo de la cimentación para cargas ac:identales 

En la tabla I se muestran las descargas para la cimentación en 
el sentido longitudinal del puente y en la tabla II las descar
gas en el sentido transversal. La nomenclatura utilizada es: 
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Puente Rojo Gómez =Descargos hacia lo clmentocion. 

Tablo I.- Sentido longitudinal del puente. 

Columnas laterales. Columna central 

Convención l~ ~ 1 
1 

p cargo muerta 330 Ton 
. 

441.2 Ton 

M + 75.6 T. m + 16.75 T.m 

V + 3.6 Ton + 0.79 Ton. 

p hurd imiento 8.12 Ton 5.23 Ton 

M + 198 T.m + 132 T.m 

V + 9.43 Ton + 6.29 Ton 

p COrQO va. 68.5 Ton 137 Ton 

M + 110 T.m + 60 T.m 

V + 5.24 Ton + 2.86 Ton 
i 

Tablo JI:.- Sentido transversal del puente 

84 __,- 8 4 ...¡ 

10.05 10.05 

Geometría del apoyo principoJ. 

M Descargos hacia la cimentación 

10.70 1- 10.70 ~ 

Me" ( T.m) + 7.0 o.o -7.0 Convención 

Mcv (T.m) + 7.5 o.o - 7.5 

Msismo (T.m) + 720 784 + 720 
V1i1mo (T.m) 86 111 86 

Pai•mo (Ton - 38.0 o + 38.0 
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p 

M 
V 

5. 3. 4. 2 

Descarga axial por columna 
Momento 
Cortante 

Idealizaci6n, análisis y diseño 

Obtenci6n del esfuerzo sobre el terreno 

Para la condición de carga vertical 

(Tona) 
(T-m) 
(Tone) 

Por tratarse de una cimentación parcialmente compensada calcu
laremos la descarga neta sobre el terreno descontando el peso de 
la excavación. 

La descarga total por carga muerta proveniente del marco es: 

Donde: 
pl 
P2 

Descarga por CM en la columna lateral 
Descarga por CM en la columna central 

sustituyendo valores: 

p 330 X 2 + 441.2 1101.4 ton 

El peso propio de la ·imentaci6n es Pcim 

La descarga global por carga muerta es Ptotal 

El .§.rea de la cimentaci6n es de 8.25 X 23.2 

El volumen excavado es 191. 4 X 5.2 

562 ton 

= 1673 ton 

191. 4 m2 

995.3 m3 

El peso de 
(Considerando 

terreno desalojado es de 995.3 x l.35 1343.6 
un peso volumétrico del terreno de 1.35 t/m 3 ) 

La descarga neta sobre el terreno es 1663-1343.6 = 319.37 ton 

El esfuerzo actuante sobre el suelo es 319.37 = 1.67 T/m 2 

191. 4 

ton 

La 
de 

capacidad 
suelos es 

admisible de acuerdo con los estudios de mecánica 
de ~admisible = 2 T/m 2 , por lo tanto las dimen-

sienes de la cimentación son adecuadas. 
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Para la condición de carga accidental· 

Debido al momento de volteo que provoca el sismo se origina una 
variación de presiones en el cajón de cimentación. Esta varia
ción es lineal y provoca un incremento hasta llegar a un valor 
m~ximo en uno de los extremos, y un decremento en el otro 
extremo hasta un valor minimo. La magnitud de éstos esfuerzos se 
puede calcular con la fórmula de la escuadría, de acuerdo con lo 
siguiente: 

El momento total por sismo estAtico es: 

Msis 

Como el momento 
eetAtico y las 
tomar un sismo 
el 80'11 del sismo 

M'eis 
M"sis 

720 X 2 + 784 2224 T.m 
(sumando los momentos por sismo en cada columna). 

por sismo se ha obtenido a partir de un anAlisis 
condiciones dinAmicae de la estructura permiten 
de menor magnitud que el considerado, se tomará 

estAtico, como lo establece el R.c.o.F. 

Momento eLsmico reducido 
2224 X 0.8 1779.20 ton.ro 

Por otro lado, de acuerdo con las dimensiones de la cimentación 
sus propiedades geométricas son: 

Ancho b B.25 m a . B.;¡ S X (23.20{ = 740.0B m3 
6 

Largo h 23.20 m s . Módulo de sección del cajón de 
cimentación. 

Utilizando la fórmula de la escuadrLa la variación de esfuerzos 
por sismo es: 

\T =_!L. = 1779. 20 
s 740.0B 

2.4 t/m 2 

El esfuerzo por carga vertical as de 1.67 T/m 2 . Sumando estos 
valores se obtiene el diagrama siguiente: 



1 

Compres10r. 

4. 07T¡\n z 

b = Ancho de kJ citnen tooOn L 
1 

-O. 73 T/m
2 

Ten,iOn 

El valor negativo indica que hay una ligera tenei6n, tratando la 
cimentación de emerger en ese punto y de hundirse en el otro 
extremo, pero por tratarse de una acción instantlnea de magnitud 
aproximada y tomando en cuenta que la tensión es pequeña se 
considera aceptable este efecto. En el extremo donde ee 
encuentra el mayor valor de presión existen 5 pilotee que toman 
con f ac i 1 id ad el incremento de es fuerzo3 debid,. 1 a sismo. En 
realidad no pueden presentarse tensiones sobre ~ terreno, ya 
que el suelo ee incapaz de soportar tensión, lo que ei puede 
suceder es una redietribuci6n e incremento de los esfuerzos de 
compresión. 

5. 3. 4. 2. Idealización, anAlieie y diseño 

Muros - trabee longitudinales 

Para analizar loe muros longitudinales 
utilizó la siguiente idealización: 

de la cimentación se 

la. condici6n de carga: cargas permanentes + carga viva 

577.7 Too 

'1.46\,, 
1 ~ 

B70.99Ton c::=:J5 7.7Ton l ~~T 
C:..:-y:-..............-~..:...,.-..=::.-------- ~~ 

10.14 L 10.14 ~4Gr-
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La carga uniformemente dietribuída W corresponde al peso propio 
de la cimentación, las cargas co~-entradas corresponden a las 
descargas axiales en las columnas; para obtener estas cargas to
tales se utilizaron las especificaciones AASHTO en lo relativo a 
combinaciones de carga para diseño por resistencia última, (sin 
incluir loe efectos de impacto). La longitud total de 20.28 m 
corresponde a la dimensión total centro a centro de columnas. 

Los momentos por cargas verticales en el sentido longitudinal de 
la cimentación son despreciables. 

Este diagrama de cargas corresponde a toda la cimentación, los 
efectos para cada tr 1e se obtienen dividiendo entre el número 
de trabes (que es 4). 

2a. condición de carga: cargas permanentes + cargas accidentales 
(sismo). 

=173.G Ton 

'146, 10.14 

1
543 Ton 

UJ•25.8 G T/m 

¡ 
10.14 ¡ \.46, 

., 4 

El momento total por sismo se puede descomponer en un par que se 
suma o resta con las descargas por carga permanente en las colum
nas extremas, de la manera siguientes 

M total por sismo • 720 X 2 + 784 m 2224 T.m 

El M por sismo estático ee puede reducir un 20\ de forma que: 

M'sie = 2224 x o.a• 

Como F M/d donde: 

1779.2 t.m 

F • Fuerza en cada columna extrema. 
M • Momento total por sismo. 
d m Distancia entre columnas extremas. 
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La fuerza en cada columna deb(da a sismo es: 

F 1779 ¡ 20.20 87.72 Ton 

La fuerza neta para cada columna lateral es: 

Fneta 
Fnsta 

~ Fsis + Fcarga perm. 
± 87.72 + 330 

242.28 ton 
417.72 ton 

Tomando en consideraci6n los factores de la AASHTO para combina
ci6n con carga accidental: 

1.3 (242.28) 
1.3 (417.72) 

Y para la columna central tenemos: 

F = Fsis + Fcarga perm. 
F = O + 441.2 = 441.2 ton 

314.96. ton 
543.04 ton 

(Fsis = O debido a la forma como se descompuso el 
momento por sismo) 

Utilizando los factores de la AASHTO: 

F 441.2 X 1.3 573.6 ton 

AnAlisis de las trabes longitudinales 

Para analizar estas trabes se utiliz6 el método de Newmark, el 
cual se basa en obtener el equilibrio de acciones (descargas) 
contra reacciones (esfuerzos en el terreno) de una viga isostA
tica. 

Utilizando este 
tos mecánicos que 

criterio se obtuvieron los diagramas de elemen
se muestran en las figs. 5.3.4.1 y 5.3.4.2. 

Diseño de las trabes longitudinales 

El diseño de las trabes longitudinales se ha hecho de acuerdo 
con el R.C.D.F. para resistir loe elementos mecánicos que se 
muestran en los diagramas anteriores. Adicionalmente se hizo una 
revisi6n de acuerdo con las especificaciones de la AASHTO para 
diseño de elementos de concreto reforzado por resistencia últi
ma, rigiendo el diseño hecho de acuerdo con las normas naciona
les. 



Diagrama 

de 

Momentos 

( T·m) 

Di.e grama 

de 

Cortantes 

(Ton) 

AG 5 3.4.1 Cargo pe-rronenteT Coroav1vo 

577.7Ton 

450 

423 

871 Ton 572 Ton 

435.5 450 

435.5 
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01agram a 

de 

Momento~ 

(Ton·m) 

01ogroma 

do 

Cortantes 

(Ton) 

FIG. 5.3.4 2 

543 Ton 

1.46 

92 

420 

Cc:J"ga permanenteT Ssmo 

57 3.6 Ton 315 Ton 

10.14 10.14 u.46 

993 

319 
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6#6 

SECC!ON PE MISO M-5 1FlG5 34 3ISECCION DE MURO M-6 

FiQ. 5. 3. 4.4 

j 



426 

Los diagramas de las figuras anteriQres corresponden a las 4 
trabes, los elemeneoe mecánicos para cada trabe se obtienen 
dividiendo entre el número de trabes, o asignándole a cada 
trabe la parte proporcional a su área tributaria. 

La nomenclatura para designar cada muro aparece en las figuras 
5.3.3.l y 5.3.3.2. Los armados resultantes para cada muro se 
muestran en la fig. 5.3.4.3. 

Muros transversales 

la. condición de carga: 

S ea::rón de 1 co1Ón de c1mentac10n 

( Sentido long. del puente) 

Cargas permanentes + carga viva 

P carga permanente: 
= 330 x 2 + ~~I 1101 ton 

P* cargas vivas: 
•(68.5x2+137) x 0.75 = 205 ton 

P popo cimentación: 
562 - popo, losa 

- 562 - 110 = 462 ton 

*Mcv =(ll0x2+60)x0.75= 210 t.m 
Mcm•75.6x2+16.75 = 167 t.m 

*Nota: Los efectos de la carga viva se pueden reduair un 25% 
al cargarse 4 carriles en forma simultánea. 

De acuerdo con las 
AASHTO: 

combinaciones especificadas en las normas 

Pu carga axial última en 
la columna 

Pu 1.3 (cm + 1.67 cv) 

donde: cm Descarga por carga muerta 
cv Descarga por carga viva 



Sustituyendo: 

Pu 1.3 (1101 + 462 + (l.67 X 205)) 

De la misma forma: 

Mu 1.3 (167 + (l.67 X 210)) 673 T.m 

Las propiedades geométricas de la cimentación son: 

Are a 23.20 

s 

x e.2s 191.4 m2 

23.20 x 1s.2s/ 
6 

2 63. 17. ;,, 3 

42.7 

2477 ton 

Utilizando 
mínimos son: 

la fórmula de la escuadría los esfuerzos máximos y 

Esfuerzos 
últimos 
de diseño { ~ax' ~ T l!L' ~ 266733.2 '15.5 T/m2 (Co1T4'.) 

A 5 191.4 

~in _E__ ...M..., 10.40 T/m
2 

(Comp.) 
A 

Diagrama de esfuerzos últimos sobre el terreno 

la. Condición de carga: 
Carga permanente + 
carga viva 

1 u. 

Oiaqroma de esfuerzos 

U1ttno3 sd:>re el terrero 

Cond. de <=gq• 

Carga perm.1" e OrQO viva 

( factorizadas). 

15.5 T/m 

I0.40T/m 
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2a. Condición de carga: Carga perm. +- carga viva + hundimientos 

p cargas permanentes = 1101 ton 
p carga viva = 205 ton 

l 
p popo cimentación = 462 ton 

p p hundimientos o ton 

M cargas permanentes = 167 T.m 

,(M\ 
M car;a viva = 210 T.m 
M hunaimiento - 2 50 T.m 

Siguiendo el 
carga: 

procedimiento indicado en la la. condición de 

Pu 1.3 (cm+ hundimiento+ cv) 
PU 1.3 (1101 + 462 + 0 + (l.67 X 205)) 
Pu 2477 ton 

Mu 1.3 (167 + 250 + (l.67 X 210)) 
Mu 998 T.m 

Los esfuerzos máximos y minimos son: 

.tiLZ. +~ ' 16. 7:3 T/m
2 

(Comp.) 
Esfuerzos 
últimos 
de dise!lo 

191.4 26:3.2 

9 .15 T/m
2 

(Comp.) 

Diagrama de esfuerzos últimos sobre el terreno 

Condición de carga: 
Carga permanente + 
carga viva + 
hundimientos 

Diagramo de esfuerza> 

úlhm~ sotro el terreno 

Cond. de carga = 
Cargas perm. t- Carga viva 
T Hundimientos.. 

Pu 

1673 T/m2 

l 

9.15 T/m2 



3a. Condición de carga: Carga permanente + sismo transversal 

Del an&lisis de los muros longitudinales, tenemos que: 

3.52 T/m2 

9.7~ T/m2 

Diagrama de esfuerzos 
para el cajón de cimen
tación. 

Condición de carga: 
Carga permanente + 
sismo transversal 

42.9 

Tomando la franja crítica tenemos la siguiente sección transver
sal de e;fuerzoe: 

_J 
Diagrama de esfuerzos 
para la franja crítica 

Conclusión: se puede concluir de la comparación de los diagramas 
de esfuerzos para las 3 condiciones de carga que la combinaci~~ 
que rige es• 

cargas permanentes + carga viva + hundimiento. 
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A .-

Diseño de las trabes-muro transversales 

Las trabes longitudinales de borde se apoyan en las trabes 
transversales. Cada trabe longitudinal carga su Area tributaria. 
Al apoyarse la trabe longitudinal en las transversales cada una 
recibe una carga proporcional también a su área tributaria, 
según lo muestra la siguiente figura: 

l~s 
Ar~ 1ue caroa la 

~Ce de borde 

~~~~[!]~~~ 
A ...... 

[==:J c::J 

DI IDDDDI JO 
¡~s 

~ 
r RmCu 

VISTA A- A 

La trabe transversal se idealiza de acuerdo con lo siguiente: 

¡- -1,--¡ ¡- -, 
1 (M!l ¡V 11 : 
J I¡ ¡I 1 
L __ li_jl ___ , 

R mOx. 

SECCION 8-B 

Mmlx = Rmáx x d 
VmAx RmAx 

Realizando las consideraciones 
anteriores se obtienen los ele
mentos meclnicos de diseño para 
las trabes transvere~les. Los 
armados resultantes aplicando 
las disposiciones del R.C.D.F. 
se mue'stran en la figura 
5. 3. 4. 4). 
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AnAlisie y diseño de las losas superior e inferior 

Para el diseño de las losas superior e inferior se analizó un 
cajón tra11sversal para cada una de las con.iiciones de carga. En 
este caso sabemos que la condición que rige corresponde a cargas 
permanentes + carga viva + hundimientos, además se tiene que 
tomar en cuenta los empujes del terreno y las cargas arriba del 
caj6n de cimentaci6n (y que no provienen de la superestructura) 
como relleno, carga viva, etc. 

El caj6n por analizar tiene las siguientes características: 

2.1 T/m 

t 
! 
1475 * 

l 
16.731 0.6' 
10.03 T/m 

2.1 T/m 

Presiones méu.imas 
sobre el cajOn de 
camentacion 

Cond1cion de diseno 
poro la k:lsa 

* Oirn a ejes de element0$ 

La losa inferior trabaja en dos direcciones debido a las dimen
siones de los ~ableros. En el sentido en el que se analiza el 
caj6n (de acuerdo con la figura anterior), el porcentaje de 
carga que le corresponde es del 60\ de la presi6n total. 

Del análisis del caj6n de cimentaci6n se obtienen los diagramas 
de elementos mecánicos que se muestran en la fig. 5.3.4.5. 
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f1g 5.3.4.5 Diagramas de elementos meednicos para el co10n de ctmentocibn. 

.... .., 
,,¡ 

090 0.89 

~ ~ p ~6 ~ 
2.57 2.68 

Momentos ( T-m) 

8 ~ ~ 
4.51 

393 

"' ,¿j'~ 

v·~· 1.16 

3.33 

Cortantes (Ton) 

17.37 
1069 

54"-~ 

14.03 

= 

¡;; 

"' 
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Los a~mados. resultantes para la 
muestran en la ~ig. 5.3.4.6. 

losa superior e inferior se 

Anclaie de las columnas en loe caiones de cimentación 

El refuerzo de los dados en los que se anclan las columnas se 
muestra er la fig. 5.3.4.7. Dos criterios rigieron para propor
cionar es- : arm~do. Primero, el refuerzo longitudinal de la 
columna ee debe prolongar lo suficiente para proporcionarle su 
longitud de anclaje, y segundo, el refuerzo de la columna y el 
adicional del dado deben estar debidamente confinados por medio 
de estribos, pero sin que se impida un c6modo y seguro colado y 
vibrado del concreto. 

Pilotes del cai6n de cimentaci6n (pilotes de fricci6n) 

Cuando el subsuelo en que se apoya una estructura es demasiado 
débil o demasiado compresible para soportar carga, el peso de la 
estructura puede transferirse a pilotes. 

La forma en que un pilote hincado en arcilla transmite su carga 
puede deducirse de las caractertsticas de la curva que señala la 
resistencia del pilote a la penetraci6n a diferentes profundida
des. 

Los pilotee de fricción pueden usarse en grupos bajo una losa. 
Su función es transmitir las cargas a una profundidad considera
ble del subsuelo, donde los valores de la presi6n efectiva Po 
son mayores que cerca de la superficie. Haciéndolo aei, los pilo
tes pueden reducir el asentamiento a una cantidad menor que la 
que se producirta en una losa sin pilotea. AdemAa, la carga se 
distribuye al suelo por fricci6n a todo lo largo del fuste de 
loe pilotee, evitAndose así grandes concentraciones de 
esfuerzos. 

~a evidente que loa pilotes de fricci6n son mAs benéficos si son 
largos en comparación con el ancho de la cimentación. Pilotes de 
fricci6n largos bajo cajones relativamente pequeños reducen 
mucho el asentamiento, mientras que un gran número de pilotes 
cortos debajo de una losa grande no producen ningún efecto 
benéfico. En realidad, si el hincado de loa pilotea aumenta la 
compreaiblidad de la arcilla por remoldeo, loa pilotea cortos 
pueden ser perjudici~les. 

con la 
pilotea 

misma carga por pilote, el asentamiento de un grupo de 
de fricción aumenta con el número de ellos, en forma muy 
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parecida a como aumenta el asentamiento de una zapata en arci
lla, cuando su tamaño aumenta. Se han hecho esfuerzos para com
pensar el aumento del asentamiento, reduciendo la carga admisi
ble por pilote de alguna manera arbitraria, conforme se aumenta 
el nUmero de pilotes en el grupo. Las expresiones que se usan 
para efectuar la ceducción, se conocen con el nombre de ecuacio
nes de eficienci~. Sin embargo, ninguna de estas ecuaciones 
considera todas las variables que influyen en los depósitos de 
arcilla, y su uso no se recomienda. Es preferible hacer esti
maciones aproximadas del asentamiento, apoyándose en procedimien
tos tradicionales y determinar las dimensiones y distribución de 
un grupo de pilotes en base al criterio. 

La carga que puede soportar un solo pilote apoyado por fricción 
en un depósito de arcilla saturada, debe determinarse preferente
mente por medio de una prueba de carga eet~tica. La prueba de 
carga puede completarse con una prueba de extracción. 

Como las pruebas de carga en los pilotee son relativamente costo
sas, se han hecho numerosos esfuerzos para calcular la carga 
admisible en pilotes de fricción, en los ragistros de hincado o 
en las pruebas de laboratorio. La experiencia a demostrado que 
la resistencia al hincado de los pilotes de fricción en arcilla 
tiende a ser baja, debido a la alteración de BU estructura, en 
tanto que dicha resistencia puede aumentar durante un per!odo de 
tiempo tras la hinca. 

El aumento de resistencia o endurecimiento puede deberse parcial
mente a pr ceses tixotrópicos, o a la consolidación de la arci
lla próxima a los pilotee, sujeta a esfuerzos muy elevados. Como 
frecuentemente el endurecimiento constituye la mayor parte de la 
capacidad del pilote, y, como no eetA relacionado con los fenóme
nos de transmisión de esfuerzos durante el hincado, las fórmulas 
dinámicas o los análisis basados en la ecuación de onda, proba
blemente conducen a estimaciones erróneas de .1a capacidad de 
carga. 

Los cálculos estáticos basados en la resistencia al esfuerzo cor
tante no drenada de la arcilla se han encontrado más seguros. Pa
ra pilotes cilíndricos la capacidad de carga es aproximadamente: 

4.onde: 

Q 
ex, 
c 
d 
L 

Capacidad máxima del pilote en tona. 
Coeficiente de reducción. 
Resistencia al corte no drenada= qu/2 (ton/m 2 ). 
Diámetro del pilote, en m. 
Longitud del hincado, en m. 
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El coeficiente de reducción o<'.'.z es para tomar en cuenta la altera
ci6n de la arcilla debida al hincado del pilote y a otros diver
sos factores. 

La capacidad de carga de un grupo de pilotee puede ser igual al 
número de pilotee multiplicado por la capacidad de carga por 
pilote, pero también puede ser mucho menor. Por lo tanto, un 
c~upo de pilotee puede fallar cuando la carga por pilote es 
c.~nor que la carga admisible determinada con una prueba de carga 
en un solo pilote, siempre debe investigarse esta posibilidad. 

Las caracteriaticas de los pilotes utilizados en la cimentación 
del puente Rojo G6mez se indican en las siguientes f igurae. 

En la fig. 5.3.4.B se muestran las secciones .transversales de un 
pilote típico a diferentes alturas, se puede observar que el 
pilote es de eecci6n cuadrada y tiene chaflanes en cada arieta 
para facilitar la penetraci6n; el recubrimiento de las varillas 
es muy importante dado que el concreto est~ en contacto con un 
medio agresivo. 

La fig. 5.3.4.9 muestra la dietribuci6n esquemática de loe 
pilotee indicando la zona por demoler(cabeza de los pilotee) y 
la profundidad máxima que alcanzan (-31.0 m). 

La fig. 5.3.4.10 corresponde a un corte longitudinal de uno de 
loe pilotes, en el que se puede apreciar como estA formado por 
dos tramos de longitud ~ = 13.40 m unidos por placas soldadas. 
Las secciones transversales del pilote se indicaron en la f ig. 
5. 3. 4. 8. 

Por último, 
anclaje de 
la zona del 
del caj6n. 

la figura 5.J.4.ll muestra el detalle tlpo de 
loe pilotee en loe dados, enseñando con más detalle 
pilote por demolerse una vez colada la losa de fondo 
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~ Claros laterales a la zona atirantada del puente 
<Estructura met~lica convencional> 

5.4.1 Generalidades 
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Los claros laterales a la zona atirantada ~el puente se locali
zan donde lo muPstra esquemAticamente la fig. 5.4.1. En general 
la magnitud de los claros se eligió de forma que loe elementos 
mecánicos no fueran desproporcionados con respecto a loe que se 
presentan en la zona atirantada del puente, a~nque en ocasiones 
la posición de los apoyos era obligada. 

-y---J~~~~~~~~~~~ 

.:.: ~ecien Cloros laterales sur Zona ari~::r.1cdu Clt'Jros laterales r.orte 

C Est. me r. convencional) ( Est. ~et. convencioncJ) 

Visto lonc;¡itudinol del puanta 

Fig. 5.4.1. 

Se trata de tramos estructurados a base de una trabe continua 
que salva claros de entre 12.0 y 19.0 m (dependiendodelasdimensio
nes del puente). Sobre las trabes continuas (secciones I arma
das) ee apoyan piezas de puente a cada 2.50 m aproximadamente, 
las cuales forman eecci6n compuesta con la losa de concreto. 
Como ae ve, la estructuración del tablero ea idéntica que la 
utilizada para la zona atirantada. 

Estos tramos de estructura tipica comienzan a partir del final 
de los aireplenes y terminan en la primer articulaci6n de la 
zona atirantada. 

En la fig. 5. 4. 2 
los tramos laterales 

se muestra una sección transversal típica de 
a la zona atirantada del puente. 

La losa se apoya en las piezas de puente a cada 2.50 m aproxi
madamente, de forma idéntica que en la zona atirantada, por lo 
que aus caracteristicae son las mismas que las que ya se han 
descrito para la zona atirantada. 
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Apoyo de 
naopreno 

,... 
1 

Muro hu•~º~º----1---rl _ _, 

- rr - -, 
1' 1 
1 1 

I¡ 1·· 
11 1 
1 1 

1 : 
11 1 
:i 1 
,1 1 

Sección transversal del puente en 
tramos convencionales 

FiQ. !5 4. 2. 

Para oto 

Trabe prlnclpo l. 

Columnas del opo o 

.Cimentación (Cajón) 

Al colocar las trabes por la parte más exterior del puente se 
presenta la posibilidad de que éstas rebasen la superficie de 
rodamiento adquiriendo la estructura características de paso a 
través. Se aprovecha para esto que la altura de las guarniciones 
y deflectores permite alojar a las trabes principales dentro de 
la masa de concreto de estos elementos. 

Las conexiones de la estructura metálica son atornilladas, y se 
resolvieron en forma id~ntica que la descrita para la zona ati
rantada del puente. 

La trabe se apoya en forma simple en los marcos de concreto por 
medio de piezas de neopreno. Los neoprenos se dimensionan de 
forma que permitan la libre deformación de la estructura de 
acero por los cambios de temperatura. 

El apoyo de las trabes principales en loe aireplenee se realiza 
en forma simple f ijAndolas a las columnas de los muros por medio 
de anclas que únicamente son capaces de transmitir fuerza cortan
te, pero que son incapaces de transmitir momento o provocar el 
empotramiento de la trabe. 

La fuerza sísmica en el sentido t~ansversal del puente se trans
mite por medio de loe topes colocados abajo del tablero y arriba 
del apoyo de concreto. 
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5.4.2 AnAlisis de loe tramos laterales a la zona atirantada 

En este inciso se 
las trabes princip· 
analizar los apoye 
realiza de manera 
anteriores. 

Se analizaron las 
carga: 

indica el criterio general de análisis para 
~s de los tramos convencionales. La forma de 

- de concreto y otros elementos del puente se 
idéntica a la indicada en los capítulos 

trabes para las siguientes condiciones de 

a) Carga viva (vehículos en movimiento) 
b) Ca=ga muerta 
c) Cargas accidentales (sismo) 
d) Hundimientos 
e) Temperatura 

Para analizar los claros convencionales se utilizó el programa 
M-Strudl, idealizando la estructura en un modelo bidimensional a 
base de barras rectas a las cuales se les asignaron las propieda
des de los elementos que representan. 

Los ejemplos que se presentan a continuaci6~ pertenecen al puen
te de Rojo G6mez. La magnitud de sus claros laterales se mues
tran en la figura 5.4.J. 

~ Norte 

'~~' 
11.0 ,, 11.0 ,' 16.80 ,• 21.0 

Zona convencional sur 

15. IS A 

Modelo paro análisis 

52.5 

Puente Rojo Gómez 

Visto 1ono1tudinol 

Fig. 5.4.3. 

21.0 16.8 Aireo!en 

'---v---" 
Zona conve:-· ;ionol norte 

Modelo pero onólisis 



442 

Cargas por 

llanta 

Como se aprecia en la fig. 5.4.3, el claro lateral norte está 
compuesto de un solo claro, y por lo tanto de un tramo simplemen
te apoyado en sus extremos con una longitud de 16.80 m. 

Los modelos para analizar los tramos convencionales sur y norte 
se muestran en la misma fig. 5.4.3. 

Análisis por carga viva 

Debido a la ligereza del puente la solicitación que produce los 
efectos más importantes e• la carga viva. Esta queda definida 
por los vehículos especif ~cadoe por las normas AASHTO (para 
nuestro caso el HS20-44). Las características de este vehiculo 
se definieron en los capítulos anteriores. 

El análisis por carga viva se re1liz6 utilizando el progra· l 

M-Strudl para obtener las envolventes de elementos mecánicos 
máximos y mínimos sobre la trabe. Lo que realiza el programa es 
ir analizando la trabe para cada posición del :amión que se le 
indica, y va seleccionando los elementos mecánicos mayores y 
menores en cada sección de la trabe. Debido a que la distribu
ción de las cargas del vehículo no es simétrica , conviene 
primero analizar la trabe con el vehículo en movimiento en un 
solo sentido y después en el otro <ver fig. 5.4.4.). 

ler sentido de movimiento 

14.53 14.53 7.26 Ton 

11.0 

Tramos 

Fig. 5.4.4. 

11.0 

sur 

2o. sentido de mov. 

7'.26 

<O--

16.80 

14.53 14.53 Ton 
,¡, ,¡, ,¡, 
o o o 

lar. sentido de mov. 

14.53 14.53 7. 26 
.¡..¡.,¡,~ 
o o o 

LS 

16.80 

Tramo norte 

Descripción del movimiento da vehículos para cnó lisis. 

2o. sentido de 

movimiento. 

La separación de las llantas de camión es variable (de 4.27 a 
7.0 m), y se utiliza la que provoque los efectos más desfavora
bles. Los vehículos se van "deteniendo" a cada 1 6 2 m, para 
obtener líneas de influencia mAe precisas. 

En las figuras 5.4.5 y 5.4.6 se muestran las envolventes de ele
mentos mecánicos por carga viva obtenidas para loe claros latera
les del puente de Rojo Gómez. En los diagramas se observan 2 lí
neas, una corresponde a los momentos o cortantes máximos Y otra 
a loa momentos o cortantes mínimos. Los elementos mecánicos que 
se muestran corresponden a un sólo camión HS20. 
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T.m 

® 
Ton 

78.11 

Qjagroma de Momento flexionontes 

-24.84 - 23.32 

23.40 
Diagramo de fuarz:o cortante 

1100 11.00 16.80 

-25.39 

FiQ. 5.4.5. Elementos mccÓnicoa poro car~o vivo. 

® 
T.m. 

V 

Ton 

Fio. 5.4.6 

Cloros laterales 1ur. Puente Rojo Gomez. 

~;:~5~ 
~-...5 

16.80 

Diagramo de Momento flexiononta 

1 
6.04 6.04 

21.61 17.98 

Oiagrcm!l da fuerzo cortante 

16.80 

Elementos meconicoa por coro a viva. 
Claro lateral norte. Puente Rojo Gcimez. 

-26.60 
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AnAliais por carga muerta 

La carga muerta que actúa sobre las trabes longitudinales la 
constituye el peso propio de losa, carpeta aefAltica, guarnicio
nes, parapeto y el peso de la estructura de acero. Este peso 
propio arroja una carga de 750 kg/m 2 aproximadamente. Esta 
carga se debe aplicar en rigor en los puntos donde las trabes 
secundarias se apoyan sobre las trabes principales, pero se 
obtiene resultados muy parecidos si se aplica como una carga 
uniformemente distribuida sobre la trabe principal. Ver fig. 
5. 4. 7. 

Wcm= 2.82 T/m Wcm = 2.82 T /m 

·~ 
c. e,. 

11.0 11.0 16.80 1- 16.80 

Tramos sur 
Idealización para análisis por cm. 

Tremo norte 

Los diagramas 
muestran en las 

Fi;. 5.4.7 

de elementos mecánicos 
figuras 5.4.8 y 5.4.9. 

por carga muerta se 
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T.m 

0 
Ton: 

23.68 
Oioorama de fuerza cortante 

16.80m 

Fio. 5.4.8 Elementos mecánicoa por caroa muerta 
Cloro lateral norte de Rojo G6mez 

28.84 

~ -1.23 /\ , 'v=-v'~ 
-2~61 

-60.18 

Of~rama d1 momento flexlonont1. 

-1a.oz -11.4T -z.0.1 o 

. s/(j;;"dk:7,<L, 
IS.O IZ.55 

ZT.27 

Diagrama de fuerzo cortante 

11. 00 11.00 16.8 o 

Flo. S. 4.9 .• Elemenentos mecónlcOI por cooo muerta. 

Claros latwalea aur de Roja Gómez. 
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Análisis por cargas accidentales <sismo> 

La obtención de las fuerzas sísmicas 
sis estático convencional. Se ad pt6 
sismico Q 2, multiplicado por 
estructura regular. El valor de e 
La fuerzasecalcula a partir de la 

F --'w,,___,x,__,,c~-x 

Q 

se hizo en base a un análi
un factor de comportamiento 
o.a por no tratarse de una 
para terreno III es de 0.4. 
f6rmula: 

F' 

F' es un factor que se aplica por tratarse de una estructura tipo 
A y W es el peso de la estructura al nivel considerado (en este 
caso el peso del tablero). 

La fuerza siemica obtenida se distribuye a ·lo largo del tablero 
analizándose como si se tratara de una gran viga can un peralte 
igual al ancho total del puente (ver fig. 5.4.10). 

tLJ:•.,,f .. ~lJ:f~ ]~-~·-13 
11.0 11.0 16.80 ---+- Zona atlrantadc 16.80 ' Arreplen 

sur 
Visto longitudinal 

Vista en planta 

Arreplen 
norte 

-- ----- --v; 

~E Aooyo dq , 
:;'.i concreto 

Oistribuccion de lo fuerzo s1Smico paro los cloros adyacentes a la zona atirantado. 

Fio. 5.4.10. 

Los muros de concreto y el aireplén funcionan como los apoyos de 
esa gran viga. La flexión provocada por la fuerza de sismo 
induce efectos muy pequeños en el tablero debido al gran peralte 
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de la losa. Finalment;~:i la fuerza por sismo es transmitida hacia 
los apoyos de co~~·~e_~o ·::·~·por ·medio de los topes para a iemo. La 
fuerza genera ... -mome~~;o~.~-'.'.y _eo'r'tantes para el marco, como lo indica 
la fig. 5. 4. ll. ·. ·.:• .,•\'· 

1 ·-·a·::_--.-__ -_._-_-·_··_._·_. i-_._·_· ___ ·_:;_.· - f.~. 11 ·...• . 1 1 
1 1 .· ·. · .. 1 1 
1 1 ·.·· ...•...... 1 : 

1 · 1: ·· · · IV 1 

Fsi1 = Fuerza sisrni ca 
V Cortante en la base. 

= :Z:. Fsis 

M Momento de vol,eo en la 

: 'L Fsl1 • h 

Efectos del sismo transversal en el apovo de concreto. 

Flo. 5 4.11 

El análisis y diseño del marco de concreto se describe 
detalle en el inciso "Apoyos rectangulares". 

An~lisis por hundimientos 

base. 

más a 

Se ha buscado con las cimentaciones propuestas que los hundimien
tos diferen~iales entre apoyos sean nulos, sin embargo, por las 
caracteristi~as poco confiables del suelo de la zona es conve
niente tomar en cuenta los efectos de un posible movimiento 
entre apoyos. 

Un hundimiento general no provoca efectos en la superestructura 
debido a que ésta permanece relativamente con su forma original. 
Ver figura 5.4.12. 

Los efectos más desfavorables para las trabes principales del 
puente se generan con un hundimiento entre apoyos, como lo 
muestra la fig. 5.4.13. 

La condición o condiciones mAs críticas de hundimiento, ya sea 
de uno o varios de los apoyos también debe tomarse en cuenta si 
existe una probabilidad alta de que se presente. 

Los análisis para conocer los efectos de posibles hundimientos 
fueron realizados por medio del programa M-Strudl idealizando la 
estructura como una viga continua. 
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Alreplen 

d= Movi~iento relativo dela estructura por un hundimiento general. 
Hundimiento del tern!no. 

F111. 5. 4.12 

A= Mov;mtento de uno de los 

ap~o 1 con respecto a los 
otro1. 

A lreplen 

J ___ r_k_J 
1 ~ 1 

Fig. 5 .4.13 

AnAlisis por temperatura 

Los cambios de temperatura no producen efectos en la estructura 
de la zona convencional, ya que las trabes longitudinales se apo
yan en piezas de neopreno que permiten el libre desplazamiento 
de la estructura por contracción o dilatación. El punto fijo 
para el movimiento por temperatura se encuentra al inicio de las 
trabes longitudinales, en el muro tapón de los aireplenes, a 
partir de ese punto la estructura se puede dilatar libremente, 
este incremento de longitud se absorbe en el espacio de holgura 
que se encuentra al centro de la zona atirantada. Cuando la 
temperatura baja la contracción produce el efecto contrario, 
siendo nuevamente el punto fijo en el muro tapón del aireplén. 
(Ver fig. 5.4.14). 
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'Luoar donde se libera 

--~_.----;:l..------7'11,--------.,.,b,,.,--------_.!!'lad ~~:~~,'!~ªo por 
-"-"-"'"'-"'"-i---'

1
"1--t"i--'-1-"'"--+--'1-'3'---t- contrae el Ón . 

.0. 1 = Incremento de long. ol dlla1ors1 11. 

42= Incremento de long. al dilatarse lz. 

6 1 = lncrem•nto de IOOQ. al dilatarse el tramo n. 

Flg. 5.4.14. 

5.4.J Diseño de los tramos convencionales 

Los elementos 
convencionales 

estructurales que 
se pueden dividir en 

a) Elementos de acero 
b) Elementos de concreto 
c) Elementos especiales 

se encuentran en los tramos 
tres grupos b~eicoe: 

Dentro del primer grupo encontramos a las trabes principales, a 
las piezas de puente, a los topes para sismo I sus respectivas 
conexiones, como son: conexión de campo entre trabes principa
les, conexión atornillada entre trabes principales y piezas de 
puente, etc. 

En el segundo grupo encontramos: losa de rodamiento, apoyos rec
tangulares aligerados y su cimentación, guarniciones y deflecto
rea. 

EÍ tercer grupo lo conforman: apoyos de neopreno y juntas de 
calzada (existen juntas en la unión entre la zona atirantada Y 
los tramos convencionales). 

El diseño de todos estos elementos se ha descrito en los capí
tulos anteriores, ya que son idénticos que los utilizados para 
la zona atirantada, por ello no redundaremos en la explicación 
de su diseño. 



450 

s.s Elementos esoeciales 

s. s .1 cables y anclajes 

Descripción 

Los cables para la zona atirantada de los puentes de la Calzada 
Ignacio Zaragoza están formados por un conjunto de torones para
lelos entre si, derivados de los torones tipo pre~fuerzo, con 
ciertas características especiales (ver fig. 5. 5. ¡. El torón 
tiene un acero grado 270 k, que corres~onde a una resistencia 
ültima de 270 k-lb/pulg 2 (19000 kg/cm ~ Loe diámetros de los 
torones más comunmente utilizados son 1/2" y 0.6". En nuestro 
caso se decidió utilizar torones con p = 0.6", por reducir el 
número de torones que forman cada cable y por lo tanto economi
zar espacio en el anclaje y reducir loe t~abajos que se deben 
realizar durante el tensado y verificación de fuerza en los 
torones. 

Las características primordiales de los torones utilizados se 
resumen en la siguiente tabla: 

Diámetro fiÍ (mm) Area de acero Fy (kg) Fu (Kg) 

( l/ 2") 
(o. 6") 

VAINA OE EPOXICO 
P.t.RA PA€VEN1ft 
ftROllON 

CAMISA DE POLIETIL 
NO DE ALTA OENSIOAD 

FI~. 5.5.2 

12 
15 

HU.O CENTftAL 

1.0 cm2 

1.4 cm 2 

HILOI Pl!RIM!TftAL!I 

ll 000 
15 400 

18 900 
26 500 

Los torones estAn formados 
por 6 hilos de acero trenza
dos alrededor de un hilo cen
tral. Este tipo de construc
ción se denomina 6xl, y es 
idéntica que la utilizada en 
el tor6n de presfuerzo. En 
la figura 5.5.2 Be ilustra 
como es la sección transver
sal de un torón tipico. 

El acero que forma al 
caracterieticae: 

tor6n debe cumplir con las siguientes 

a) Alta resistencia a la fatiga 
b) Alta resistencia a la corrosión 
c) Sufrir de baja relajación 
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TIRANTE Ó CABLE 

CAJA DE CONEXION EN LA 
TRABE PRINCIPAL \ 7 

t-1~;~-
1 1 ,/ 

T~OAON INOIVIDUAL 

o 

e/ _¿ONJUNTO DE TORONEI 
'lou~ FORMAN AL CABLE r--]L __ 

SECCION A - A 

ESQUEMA DE UN TIRANTE 

F 1 g. O.~. I 

La variación de loe esfuerzos actuantes en el cable es tan gran
de que se debe garantizar una resistencia mínima a la fatiga~ 
por medio de pruebas de laboratorio con ~n rango de 24 kg/mm 

~~ 2x10 6 ciclos de carga. Un poco más adelante se detalla el 
estudio del problema de la fatiga en cablee y anclajes. 

La corrosi6n 
tructuras de 
ya que cada 
se facilita 
hilos. 

es uno de los problemas que mAe afectan a las es
acero y para el caso de los cables esto se agudiza 

torón esta formado por hilos trenzados de manera que 
la acumulación de agua en el espacio entre los 

Para prevenir este problema se ha colocado una triple barrera a 
cada tor6n, formando lo que se denomina tor6n autoprotegido. 
Esta triple protección se explica a cont\,uaci6n: primero, el 
acero de que eetAn forma dos loe torone~ es galvanizado, por 
medio de inmersión en caliente en una solución de zinc; segundo, 
el conjunto de hilos que forman al tor6n está rodeado de una 
cera o brea ep6xica que impide la acumulac 5n de agua en el 
espacio entre hilos; y tercero, todo el conjunto de hilos y brea 
se encamisa en una vaina de polietileno negro de alta densidad, 
que lo protege de la intemperie y de la acci6n ultravioleta de 
los rayos del sol. 

La relajación del acero es un fenómeno que provoca la pérdida 
de1 preefuerzo inicial a que estA sometido el cable debido a una 
muy pequeña deformación permanente que sufre después de estar 
sometido durante un período largo a un esfuerzo importante. Es 
por ello deseable que el acero que forma a loa torones tenga una 
baja relajaci6n garantizada. 
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El dispositivo en el que se fijan los torones se denomina ancla
je. El anclaje es un cilindro de acero de alta resistencia a 
través del cual pasan los torones para fijarse en el extremo de 
éste por medio de cuñas1 en ocasiones esta fijación se ve refor
zada por medio de un candado o de una resina de alta adherencia 
que se inyecta en el ·interior del cilindro y que, una vez fragua
da (a los 3 días aproximadamente)alcanza una alta resistencia. 
(Ver fig. 5.5.3). 

Los anclajes por su uso se dividen en pasivos y activos. 

Las anclajes pasivos se colocan en el extremo superior de los 
mAstiles, en el lugar especificamente diseñado para ello (en el 
interior de la corona). Se denominan pasivos porque sirven única
mente para fijar al conjunto de torones. 

DEC 

TOftONES 

PL.ACA DE APOYO 
OEL ANCLAJE 

ESQUEMA DE PARTES DE UN ANCLAJE 

Flo. 5.5. 3 
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Los anclajes activos se colocan en el extremo inferior de los 
cables donde se unen con las trabes longitudinales por medio de 
las cajas de conexión. El anclaje activo se llama así porque 
desde él se realizan todas las operaciones de tensado y verif i
caci6n de fuerzas. 

Los sistemas más comunmente util~zados son loe de patente stron9-
- hold, Freyssinett y BBRV. su función básica es la misma y las 
diferencias entre ellos consisten en aditamentos o dispositivos 
especial es. Para los puentes sobre la Calz. I. Zaragoza los sis
temas utilizados son de Mexicana de Presfuerzo (tipo Stronghold) 
y Freyssinett. 

La diferencia fundamental entre estos 2 sistemas consiste en que 
mientras los anclajes de Mexicana de -~esfuerzo refuerzan la 
fijación de los torones mediante la iny =~~ón de un epóxico de 
alta resistencia, en el sistema de Freysainett la fijación se ve 
reforzada por medio de candados que aseguran en forma permanente 
a las cuñas. 

La fijación primaria del torón en cualquier sistema de anclaje 
se realiza por medio de las cuñas. Su funcionamiento es muy 
sencillo, mientras el torón se encuentre sometido a tensión la 
cuña oprimirá. al torón, ver figura 5.5.4. Esto supone que la 
fuerza en el tor6n nunca deberA descender a tal grado que se 
anule, dado que el torón se descu~aria. Precisamente para evitar 
este problema se recurre al uso de "refuerzos de fijación", y 
que en algunos casos son candados o cuñas. 

Fl9, 5,5, 4 
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El acero que forma a las cuñas es de alta resistencia a la carga 
estAtica y a la fatiga. Las concentraciones de esfuerzos m&ximos 
ocurren en la zona de las cuñas. 

Te6ricamente es imposible que un tor6n llegue a disminuir su ten
si6n a cero 6 trabaje incluso a compresi6n, dado que la tensi6n 
por carga muerta nunca es totalmente anulada durante una inver
e i6n de esfuerzos y ademAs un cable no tiene la rigidez necesa
ria para trabajar a compreei6n. 

La decisi6n de colocar el anclaje activo en el extremo inferior 
de loe :ables obedece a que ee facilita la realizaci6n de los 
tensados por la parte exterior de las trabes principales y la 
realizaci6n de las operaciones de mantenimiento. 

Al igual que los cables, los ancl~'es deben tener una alta resis
tencia a la fatiga demoetrada .ediante pruebas de laboratorio 
certificadas. En estas pruebas se ensaya un especimen completo 
que incluye un anclaje activo, uno pasivo y los torones, de 
acuerdo a especificaciones establecidas en normas. 

El cilindro del anclaje activo es roscado, lo que permite modi
ficar la tensión de todo el grupo de torones que forman a un 
cable por medio de la regulac: ~n de la posición de una tuerca 
especial con respecto al cilindro del anclaje. La tuerca se 
apoya en una placa de soporte o en la estructura del puente. 
Para preveer ajustes en la tensi6n de los cables la posici6n 
inicial de la tuerca es exactamente a media longitud roscada. 
Esta posici6n posibilita el tensado o destensado en la misma 
magnitud de fuerza, esto es importante debido a que loe movi
mientos por hundimiento diferencial provocan incrementos o 
descensos en la tensión de loe cables que son proporcionales al 
valor del movimiento. 

El problema de la fatiga 

La fatiga es 
después de un 
carga comprende 
diferencia entre 

la disminuci6n de la resistencia de un elemento 
número elevado de ciclos de carga. Cada ciclo de 

un esfuerzo m&ximo y un esfuerzo minimo, la 
estos se denomina rango de esfuerzos. 
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La fatiga involucra variaci6n de esfuerzos en tensión, y también 
cuando el cambio de esfuerzos es tal que comprende tensión -
comprensión. Cuando la variación de esfuerzos sólo se lleva a 
cabo en compresión no se presenta fatiga. Por lo mismo, el pro
blema adquiere mayor importancia en elementos de acero sometidos 
a variaciones importantes de esfuerzos, como en el caso de 
partes de puentes o piezas de maquinarias. 

En los puentes la carga viva adquietemisimp"rtancia que en cual
quier eet~uctura convencional, y el problema de la fatiga se 
hace más jerio por la imposibilidad de valuar los efectos de los 
vehículos con precisión y por la necesidad de diseñar con facto
~es de seguridad más elevados por la relevancia de este tipo de 
edificaciones. 

La fatiga se hace presente principalmente en aquellas zonas don
de se tienen cambios bruscos de sección, en las uniones soldadas 
o en lugares donde se tienen defectos de la estructura, como son 
socavaciones, grietas, etc.; en suma, en lugares donde se 
propician concentraciones de esfuerzos. 

El problema se puede diemj..nuir evitando cualquiera de las situa
ciones mencionadas en el pArrafo anterior o haciendo menor, en 
la medida de lo posible, el rango de esfuerzos actuante en el 
elemento; una forma de hacer esto ea incrementando su sección. 

El problema de la fatiaa en loa puentee sobre la Calzada I. 
Zaragoza 

En el caso de los puentes sobre la Calz. I. Zaragoza el problema 
1e la fatiga adquiri6 especial importancia debido a que por tra
tarse de estructuras ligeras los efectos de la cargavi~~~ hicieron 
mucho más importantes, principalmente en cuanto a el rango 
de esfuerzos provocado por loe vehiculos en movimiento. 

La estructura se encuentra sometida a un estado de esfuerzos 
relativamente pequeño por loe efectos de la Óarga permanente 
(carga muerta + tensiones adicionales), lo cual nos beneficia 
para poder tomar los efectos de la fatiga, sobre todo en el caso 
de los cables, como se mencionará más adelante. 

Debido a 
incrementar 

lo anterior en 
las secciones 

algunos elemento~ del puente hubo que 
para disminuir el rango actuante de 
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esfuerzos, primordialmente en el caso de las trabes sometidas a 
flexo-compresión y en loe cables. 

Para mencionar un ejemplo podemos citar el caso de los cables 
del puente Rojo G6mez. Para dichos cables el Area de acero 
requerido por resistencia es mucho menor que la que se necesi~a 
para tener un rango de esfuerzos dentro de lo aproba~o por los 
fabricantes de cables y anclajes. 

Se han realizado pruebas que garantizan la res:stencia a la 
fatiga de cables y anclajes para un rango de esfuerzos de 30 
kg/mm 2 para 2x10 6 ciclos de carga con un esfuerzo mAximo de 
0.4S del esfuerzo de ruptura del material (Freyssinett Interna-
cional). 

Para los puentes sobre la Calz. I. Zaragoza se estableció un 
rango mAximo de esfuerzos de 2S kg/mm 2 para 2xl0 6 ciclos de 
carga o más, y con un esfuerzo máximo de 0.35 de Fu. Los cables 
se encuentran sometidos a un esfuerzo por cargas permanentes que 
no pasa del 2S% del esfuerzo de ruptura, lo cual nos beneficia 
para efectos de fatiga, y los esfuerzos máximos en condiciones 
de servicio no pasan del 3S% de Fu. 

Entre menor sea el esfuerzo máximo mayor es el rango de esfuer
zos permisibles, pero nunca mayor que 300 MPa (30 kg/mm 2 ). 

citaremos los valoree de tensión para los cables del puente Rojo 
G6mez, apoyAndonos en la nomenclatura de la fig. s.s.s. 

Vista lonQltuánal del puente Rojo Gómez. 

FiQ. S.S.S. 
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Puente Rojo Gómez 

Hilera central de cablea 

Cable As carga e.viva e.viva Combinación AASHTO 

a 
b 
c 
d 
e 
f 

Cable 

a 
b 
c 
d 
e 
f 

As 
c.p. 

exist perm: máx. IZ) min .(lyl) máx. 
cm2 ton ton ton ton 
45 102 83.44 -28.30 185.30 
19 45 17.84 o.oo 62.84 
19 54 24.78 -7.97 78.78 
19 60 30.52 -7.23 90.52 
19 57 34.36 -2. 15 91. 36 
40 80 68.17 o.oo 148.17 

Hilera l~ '!ral de cables 

As carga e.viva e.viva Combinación 
exist perm. máx. min. 

cm2 
25 
12 
12 
12 
12 
25 

ton ton ton 
49 37.76 -13.49 
28 9.38 º·ºº 22 13.70 -3.96 
27 16.78 -3.59 
33 18.99 -0.97 
41 33.15 o.oo 

Area de acero existente por cable. 
carga permanente 
carga viva máxima 
Carga viva minima 

máx. 
ton 

86.76 
37.39 
35.70 
43.78 
51. 99 
74.15 

min. 
ton 

73.70 
45.00 
46.00 
52. 77 
54.85 
80.00 

AAS HTO 
mín. 
ton 

35. 51 
28.00 
18.04 
23.41 
32.03 
41. 00 

CVmáx 
CVmin 
C.AASHTO = Combinación según las especificaciones AASHTO. 

Notas: 
(1) El signo r-J indica que el cae ce pierde tensión (ee afloja). 
(2) Las tensiones por carga viv. no incluyen impacto. 
(3) Incluye la reducción por cargar carriles simultáneos e 

impacto. 

Para dMd área de acero 
0.6" de diámetro con un As 

en cada cable 
= 1.5 cm 2 e/u.. 

se utilizaron torones de 
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Diseño por resistencia 

Las especificaciones de la PTI y la FIP indican que se puede 
diseñar cables de acero trabajando hasta con 0,45 de Fu. 

Ft 
Fu 

0.45 Fu . 
18 000 kg/cm 2 

Ft 

(En realidad se puede tomar 
pero se reduce por efecto dd 
EURONORM especifica Fu = 17~700 
0.45 X 18,000 = 8,100 kg/cm 

Fu 18,600 kg/cm 2 , 
galvanizado , etc. La 
kg/cm 2 ) 

Hilera central Hilera lateral 
Cable As nec. por resistencia Cable As nec. por resistencia 

a 26.00 cm2 a 12.ll cm2 
b 8.50 b 5.00 
c 10.60 c 5.00 
d 12.30 d 6.00 
e 12.55 e 7. 12 
f 20.80 f 10.40 

Diseño por fatiga 

Ejemplificaremos 
representativos. 

el diseño por fatiga en los cables más 

Hilera central 

Cable a Area de acero = 45 cm 2 

Fmáx = 185.44 ton 
Ümáx = 4120 kg/cm 2 

l'.(J"= 2462 kg/cm 2 

Cable f Area de acero = 40 cm 2 

Fmáx = 148.17 ton 
~máx = 3704 kg/cm 2 

!.~= 1704 kg/cm 2 

Fmín = 73.70 ton 
~mín = 1638 kg/cm 2 

= 25.0 kg/mm 2 

Fmín = 80.00 ton 
~mín = 2000 kg/cm 2 

17.0 kg/mm 2 



Hilera lateral 

Cable a Area de acero = 25 cm 2 

Fmáx = 86.76 ton 
~máx = 3470 kg/cm 2 

!J.<f"= 2050 kg/cm 2 

Cable f Area de acero = 25 cm 2 

~máx = 74.15 ton 
~máx = 2966 kg/cm 2 

/J. CJ= 1326 kg/cm 2 

Fmín = 35.51 ton 
IJmín = 1420.4 kg/cm 2 

20.5 kg/mm 2 

Fmín = 41.00 ton 
~mín = 1640 kg/cm 2 

13.3 kg/mm 2 
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Como podemos ver en los ejemplos anteriores, el área de acero 
necesaria para cada cable por fatiga es · superior que la 
requerida por resistencia. En el caso del cable "a" para la 
hilera central, podemos comparar que: 

(Ar) 
(Af) 

Ar /Af = 

Area de acero necesaria por resistencia ~ 

Area de acero necesaria por fatiga 
26 cm 2 

45 cm 2 

0.57 o Af/Ar 1.73, Prácticamente 
Are a de acero 
ese cable. 

se duplicó el 
requerida para 

El caso de loe demás cables es mucho menos crítico (cables b, e, 
d, e y f); pero los cables .. a'' para las hilera e central y latera
les son los más importantes para la estructura, ya que ellos 
sirven para fijar la estructura al apoyo que funciona como 
anclaje para tensión. 

Podemos ver en los cuadros de tensiones para cablee que el es
fuerzo permanente a que ee encuentran sometidos ea muy pequeño, 
y aún la condición de carga máxima también lo es, esto es bené
fico para la seguridad de la estructura. 
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a) La fatiga en cables y anclaies 

Los fabricantes de cablee y anclajes han realizado numerosos 
estudios y pruebas de laboratorio para verificar el comporta
miento de los sistemas de tirantes ante fatiga. 

Generalmente limitan el esfuerzo máximo a un 40\ 6 45\ del 
esfuerzo de ruptura del material, el porcentaje es menor que 
aquel que se utiliza en estructuras normales de acero por los 
problemas de fatiga que se han descrito. 

En algunos casos, especialmente para puentes con tableros de 
concreto, un riguroso análisis de deformabilidad y fatiga, puede 
incrementar el esfuerzo máximo admisible hasta el 50\ del esfuer
zo de ruptura, pero esto no ha sido comprobado totalmente por 
medio de pruebas de fatiga. 

Generalmente los fabricantes grafican curvas de Wohler y de 
ellas deducen diagramas de Smith, que muestran el comportamiento 
a la fatiga del material. 

En las siguientes figuras se muestran gráficas de Wohler y de 
Smith correspondientes a torones aislados y a cables compuestos 
por toronee. 

fig. 5.5.6 Curva típica de Wohler deducida a partir de una 
prueba de fatiga realizada en el laboratorio de la 
Universidad de Copenagile. En esta gráfica se aprecia 
que un hilo de acero de sección circular maciza 
tiene una resistencia a la fatiga mayor que un grupo 
de hilos trenzados, a esto se le conoce como "efecto 
de grupo" y tiende a disminuir la resistencia del 
conjunto de hilos o de toronee. La resistencia a la 
fatiga de un cable formado por 7 torones y la de un 
tor6n es casi la misma para 2x10 6 cicl .s de carga, 
y a partir de este punto conforme aumenca el número 
de ciclos la resistencia a la fatiga del conjunto de 
torones es menor que la de un tor6n simple. 

Fig. 5.5.7 Curva de Wohler comparativa entre un tor6n sencillo 
de 15 mm de diámetro y un cable formado por torones 
y anclajes. En esta gráfica se vuelve a apreciar el 
"efecto de grupo", la resistencia a la fatiga de un 
tor6n sencillo es mayor que la de un conjunto de 
torones con sus anclajes. Además mientras aumenta el 
esfuerzo máximo de trabajo del tor6n la resistencia 
a la fatiga disminuye. 
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Fig. 5.5.8 Diagrama comparativo de Smith entre un torón 
sencillo y un cable completo, para 2 x. t06 ciclos de cargo. 
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Fíg.5.5.7 Curva de Wohler comparativa entre un torón 9encillo 
v un cable completo con anctoje9. 
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Fig. 5.5.B Diagrama comparativo de Smith entre un tor6n senci
llo y un cable completo, para 2x10 6 ciclos de car
ga. El diagrama muestra nuevamente como la resisten
cia a la fatiga de un tor6n aislado es mayor que la 
de un conjunto de torones que forman un cable. Ade
más ind.ica como, para 2xl0 6 ciclos de carga, la 
resistencia a la fatiga ( {:,.íf), disminuye mientras 
aumenta el esfuerzo medio o el esfuerzo máximo a que 
se somete al elemento; observe como la resistencia a 
la fatiga para un cable que trabaja con un esfuerzo 
mlximo de 0.45 de Fu tiene una resistencia a la 
fatiga de 300 MPa. 

Fig. 5.5.9 Grlfica derivada del diagrama de smith¡ indica el 
esfuerzo máximo a que se puede someter un cable en 
función del esfuerzo máximo Y del esfuerzo minimo 
(rango de esfuerzos¡, para 2x10 6 ciclos de carga. 
En la gráfica se indican los valores obtenidos para 
los puentes de la calzada Ignacio Zaragoza en los 
cables críticos. A continuación ilustraremos el uso 
de esta gráfica. 

Fig. 

Are a del cable 30 cm2 

Fuerza máxima en el cable = 135 ººº kg 
Fuerza mínima en el cable = Bl ººº kg 

Esfuerzo mlximo 4 500 kg/cm2 

Esfuerzo minimo = 2 700 kg/cm 2 

X =-~2"-'7_,,0"0"--- 0.6 
4500 

De acuerdo con la tabla de la fig. 5.5.9 el esfuerzo 
máximo a que se puede someter al cable para X = 0.6 
es aproximadamente 0.30 Fu. 

4500 kg/cm 2 0.25 Fu, por lo tanto el área del 
cable es adecuada. 

5.5.10 Diagrama derivado del diagrama de Smith. Esfuerzo 
máximo en función de Íl\J (para 2x10 6 ciclos de car
ga¡. El diagrama indica como el rango permisible de 
esfuerzos aumenta conforme disminuye el esfuerzo 
máximo a que estA sometido un cable. Para nuestro 
caso los cables trabajan con un esfuerzo máximo de 
0.45 Fu (Fu es la resistencia de ruptura del cable), 
lo que permite admitir una variación de esfuerzos 
hasta de 270 MPa. 

La revisión de los efectos de la fatiga y la garantia de resis
tencia de los cables y anclajes es tan importante que para 
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puentea sobre la Calz. Ignacio Zaragoza se exigió la realización 
y certificación de una prueba de resistencia a la fatiga. 

La prueba se realizó en las instalaciones de la Universidad de 
Texas A y M en loa Estados Unidos de América. consistió en ensa
yar un especimen formado por un anclaje activo, uno pasivo y 12 
torones de 0.6" de diámetro cada uno. La longitud total del mode
lo de tirante fue de 3.0 ~. El modelo se acopló a una máquina de 
carga dinámica especial para ensayos de fatiga, la máquina es ca
paz de aplicar varios millones de ciclos de carga al especimen. 
Cada ciclo de carga consiste en aplicar primero la carga minima 
y fracciones de ~~gundo despuás la carga mAxima, para inmediata
mente después volver a la carga minima, este proceso se repitió 
2 millones de veces. El modelo y la aplicación de la prueba se 
diseñaron de manera que fuera representativo del comportamiento 
normal de un tirante típico para alguno de los puentes sobre la 
Calz. Zaragoza. Debido al número de ciclos de carga que es nece
sario y a lo sofisticado de la prueba, el ensayo se prolongó por 
varios dias, verificando el comportamiento del modelo paso a 
paso mientras transcurre la prueba, Cada 100 000 ciclos de carga 
se realizan gráficas eefuerzo-deformaci6n del especimen y se 
verifican sus condiciones. Para que el ensayo sea aprobado no 
deben romperse más de 2 torones y los anclajes no deben acusar 
deformaciones permanentes. Al finalizar el ensayo dinámico se 
realiza una prueba estática cargando al eepecimen hasta con un 
85% de su resistencia a la ruptura, también este último requisi
to debe satisfacerse para garantizar la resistencia a la fatiga. 
Por último el eapecimen se desarma y se verifica el estado de 
cada una de sus partes, revisando la existencia de agrietamiento 
o deformación. 

El diseño por resistencia a la fatiga adquirió tal relevancia 
que las áreas de acero obtenidas mediante el diseño por carga 
estática tuvieron que ser en algunos casos duplicadas para poder 
cumplir con los requisitos para fatiga. 

Las normas europeas DIN establecen que en puentes que sirven 
para caminos principales loe elementos se revisarán a la fatiga 
para un número minimo de 2x10 6 ciclos de carga; y específica
mente en loe cables de puentee atirantados el rango actuante de 
esfuerzos se limitará a 19 kg/mm 2 (190 MPa), cuando se trabaja 
con un esfuerzo máximo de o.45 de Fu. 

Las normas americanas de la 
conservadoras ~ara ensayos de 
kg/mm 2 con 2xl0 ciclos de carga. 

FIP y 
fatiga 

el PTI son un poco menos 
aceptando hasta 22 ó 23 

Por lo anterior y observando las gráficas presentadas en las 
figuras 5.5.6 a 5.5.10, podemos concluir que: 
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"El hecho de que los cables trabajen en esfuerzos máximos 
muy bajos (del orden del 25 al 35% de Fu) loe coloca en 
una poeici6n ventajosa ya que permite admitir un rango de 
esfuerzos más amplio para resistencia por fatiga. De 
acuerdo con los eetudios

2
realizados se podría aceptar un 

rango hasta de 30 kg/mm . Para loe puentee de la Calz. 
Zaragoza ee eetableci6 como límite 25 kg/mm 2 , loe cuales 
resultan además muy conservadores en virtud de la improba
bilidad de que se presente la combinaci6n de cargas que 
produce la máxima intensidad de esfuerzos en los cables.'' 

Para determinar el número de ciclos a que se verá sometido algún 
elemento del F·:ente se toma en cuenta el tránsito diario prome
dio sobre el m~smo. De este tránsito promedio se consideran úni
camente aquellos vehículos pesados que corr~sponden aproximada
mente al vehiculo de diseño de las normas. Se toma en cuenta ade
mAs un factor de expansión que considere el incremento esperado 
del trAneito vehicular durante la vida útil del puente. 

Por último mencionaré los efectos de la fatiga en loe anclajes. 
Como ya se mencionó la fatiga se hace m's crítica en aquellos 
lugares donde ocurren concentraciones de esfuerzos. Por ello una 
de las zonas mAa afectadas es la de las cuñas. Estas deben 
diseñarse en forma especial para disminuir loe efectos de la 
fatiga, en ocasiones las cuñas presentan dientes en la zona de 
contacto con el tor6n. Experimentos han demostrado que ello 
contribuye a distribuir loe esfuerzos. En algunos sistemas se 
inyecta resina ep6xica en el interior del anclaje para que, al 
trabajar la adherencia entre el tor6n y la resina, se disminuyan 
loe efectos del acuñamiento y por lo tanto los esfuerzos se 
distribuyan. 

b) El problema de la relaiaci6n del acero 

cualquier acero presforzado o postensado que se ve sometido a 
una acción permanente de tensión, al pasar el tiempo pierde expo
nencialmente la tensión inicial. Esta propiedad se conoce como 
"relajación del esfuerzo de tensión" y es un valor determinado 
por las características físicas y químicas del acero del acero 
empleado, y se considera en el diseño de estructuras presforza
dae. 

En forma general se puede definir a la relajación como la pérdi
da del esfuerzo inicial que sufre cualquier elemento, debido a 
la deformación que experimenta después de estar sometido a la 
acción de una carga permanente. La relajación tiene especial 
importancia en estructuras donde intervienen cables, por la 
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posible pérdida del presfuerzo y la deformación asociada a la 
disminución de tensi6n en loe torones. 

de puentes atirantados el problema de la relajación 
se presenta en forma distinta que en un elemento presforzado. La 
pérdida de tensión puede ocasionar deformaciones y pérdida en 
las tensiones iniciales. 

el caso En 

Para evitar este comportamiento se utiliza acero de baja 
relajacic en los torones que forman a los cables. Mientras que 
el acero normal se alarga un 7% después de estar sdmetido a una 
carga constante igual al 70\ de su carga de ruptura después de 
1000 horas con temperatura constante (20ºc), el acero de baja 
relajación se alarga sólo un 2.s,, pero para esfuerzos bajos 
(menores o iguales que el correspondiente al SO\ del esfuerzo de 
ruptura) la relajación es mínima (menor del 2\ en el caso más 
desfavorable -acero normal-). Aunque este tipo de acero de baja 
relajación se usó en loe tirantes de los pue~~es sobre la Calz. 
I. Zaragoza éstos trabajan con cargas perm .entes muy bajas y 
con esfuerzos máximos también muy bajos (entre el 20 y 25\ de su 
esfuerzo de ruptura). En rangos tan bajos de esfuerzos el 
fenómeno de relajación es insignificante. En la fig. 5.5.11 se 
muestra este efecto, las curvas que relacionan la carga ini=ial 
(expresada en un porcentaje de la carga última), con la relaja
ción convergen para valores de esfuerzos pequeños. 

e) El problema de la vibración 

Existen dos 
atirantados. 

tipos de vibraci6n que se presentan en loe puentee 

a. 

b. 

La vibración 
la carga viva, 

La vibración 

general del tablero provocada por el paso de 
la fuerza del viento, o sismo. 

local de los tirantes producida por la carga 
viva o el viento. 

Debido a la ligereza de la estructura y a su flexibilidad es muy 
fácil provocarle deforma~iones grandes en lapsos breves de tiem
po, y por lo tanto ind~ Lr vibración del tablero una vez que la 
carga viva ha pasado. El efecto del viento es poco importante 
para los puentes de la calz. Zaragoza, pero la vibración provoca
da por el paso de la carga viva es un efecto al que se deberá 
acostumbrar la gente que circule sobre el puente ya que se trata 
de estructuras mAs deformables que una edificación común. 

En loe puentes atirantados el tráfico y el viento pueden en 
tos casca, inducir vibración en los cables. Debido 

cier
a la 
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pobre capacidad de amortiguamiento de loe tirantes y el rango 
tan amplio de esfuerzos puede provocar daños por fatiga en los 
tirantes, principalmente en la zona de anclajes. 

Un estudio reciente acerca de puentee atirantados muestra que 
loe tirantes sufren un daño mas temprano debido a la vibración 
que aquel que corre~ponde a la vida de diseño de la estructura. 
Por ello, en cables encamisados en tubos de polietileno e inyec
tados can lechadas o resinas se pueden crear problemas graves de 
corrosión en las zonas cercanas a los anclajes debido al agrieta
miento del material de protección. AdemAe la vibración produce 
esfuerzos locales de flexión cerca de la zona de anclajes, los 
cuales pueden provocar daño y la ruptura de algunos hilos. 

Fuentes de vibración 

Las principales fuentes de vibración son, por un lado, el viento 
que crea un empuje periódico o irregular y fuerzas de succión 
debidas a efectos de vórtice, y por otro lado, los movimientos 
de los cablee unidos a loe mAstiles o al tablero debido a la 
acción del trAnsito y del viento sobre la estructura. 

De hecho, es el viento el que provoca, directa ó indirectamente, 
la mAs grande y durable amplitud de vibraciones. 

Para ciertas direcciones de viento, en particular aquellas for
mando un ángulo pequeño con respecto al eje longitudinal del 
viento, el empuje y la succión combinadas con vórtices pueden 
inducir vibraciones peri6dicas de los cables, o vibración irre
gular cuando se combina con turbulencia del viento. 

Un fenómeno similar puede ocurrir cuando masas de aire atravie
san transversalmente al tablero, cuando la frecuencia del 
vórtice excitador es cercana a la frecuencia natural de vibra
ción ~e la estructura, en particular a la frecuencia toreional, 
el t~blero puede quedar sujeto a una combinación de elevamiento 
y tor9i6n comunmente llamado "aleteo". 

Este fenómeno es ahora bien conocido y los diseñadores toman las 
precauciones necesarias (en el perfil del tablero, instalación 
de deflectores, etc.) para limitar la amplitud del movimiento a 
niveleg aceptables. De cualquier forma, aún para amplitudes 
pequeñas, este movimiento peri6dico del tablero, y por lo tanto, 
de su unión con los cables, puede inducir la vibración de los 
tirantes. 

Los ~ovimientas de los soportes de los tirantes 
descomponer en transversales y longitudinales. 

se pueden 
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Cuando la frecuencia predominante de excitación de los soportes 
es cercana a la frecuencia natural del cable (para movimientos 
transversales) o el doble de ella (para movimientos longitudi
nales), una gran amplificación dinAmica cercana a la resonancia 
ocurre c.reando un gran pandeo al medio del claro del tirante.. 

La frecuencia natural fundamental del cable se puede obtener con 
la fórmula: 

En donde: 

f 
L 
T 
p 

f 

Frecuencia natural fundamental del ~able 
Longitud del tirante 
Tensión en el tirante 
Peso por unidad de longitud 

Ahora llamemos "a" a la amplitud del movimiento excitador y "W" 
a la amplitud de la vibración del tirante al medio del claro. 

Para movimiento longitudinal de los soporte1: 

w _2_ r.;¡:' .,,. 

y W se limita a valores pequeños si "a" es pequeña. 

Por ejemplo: Asumiendo que "a" = 2 cm y L = 205 m. 

Entonces W es, en su mlximo, para movimientos longitudinales: 

w ~2- J Q.02 X 205 
'1T 

l. 28 m 

Para movimientos transversales, la relación es: 

w 2a 

Donde ~ es el factor de amortiguamiento del cable. Como ya se 
mencionó, la capacidad de amortiguamiento de los cab~~s es 
pobre, y valores del factor de amortiguamiento f3 10 son 
comunes. Para el mismo ejemplo indicado arriba tenemos: 
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w 2 X 0.002 
'lT X 0,001 12.73 m 

Esta amplitud .ea por supuesto inaceptable (de 
amplitud que no puede ser obtenida en la realidad). 

Factor de amortiguamiento 

hecho es una 

Ahora expl.caremos m&s 
amortiguamiento. 

a detalle el significado del factor de 

En una vibración amortiguada la amplitud se decrementa de acuer
do a una ley exponencial, que se puede escribir: 

Wn + 
Wn 

l 

donde Wn+l y Wn son dos amplitudes consecutivas. 

Tomando logaritmos: 
Ln Wn + 

Wn 

El término Ln Wn+-1 -------'Nn 
ea llamado "el decremento logaritmico~ 

El factor f-> es igual al "decremento logarítmico" dividido entre. 
"2 '1T " y es llamado "factor de amortiguamiento" del sistema osci-
lante. 

El factor de amortiguamiento de tirantes puede variar desde 
10-S hasta 10- 4 para tirantes envueltos en lechada, y de 1.5 
x 10- 3 hasta 3 x 10- 3 para tirantes flexibles (encamisados 
en vainas de plástico o recubrimientos similares). 

Disminución de la vibración 

En vista de lo anterior es claro que se debe mantener el nivel 
de vibración de loa tirantes lo m~s bajo posible, lo cual es 
posible de varias formas, por ejemplo: 

cambiando la frecuencia natural de los tirantes por medio 
de cables transversales que los unan entre sí. Esto cambia 
la longitud de vibración de loe tirantes y loe aparta de la 
frecuencia de resonancia. Esta solución es muy efectiva, a 
pesar de ser cara y delicada en su instalación, ha sido 
usada en algunos puentee grandes. 
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Este sistema es 
ejemplo. 

previsto en el puente de N6r~an~ia·i·j.po~ 

Reduciendo las vibraciones provocadas por el trAf ico~~o~ 
medio de un adecuado mantenimiento de las euperficie~_:de 
rodamiento y las juntas, y adem&s limitando la velbcidad~ 
el peso y el número de vehículos. 

En muchos casos la manera mas efectiva de incrementar la capaci
dad de amortiguamiento de los tirantes es por medio de amortigua
dores que, por razones estéticas y tecnológicas, son colocados 
cerca de loe anclajes. 

Algunas veces el término "amortiguador" es µsado impropiamente 
para designar un anillo deslizante, generalmente hecho de elastó
mero, colocado alrededor del tirante muy cerca de su extremo. El 
soporte del mismo es también anular y va conectado a la estructu
ra. Este aditamento es muy efectivo para reducir los efectos de 
flexión del cable en el anclaje, pero su eficiencia como amorti
guador de vibración es pobre, como se ha demostrado recientemen
te en las pruebas de vibración de tirantes realizadas para el 
puente Annacie en Canad&. 

Para ser m~s efectivo un amortiguador debe ser de tipo viscoso. 
Ese tipo de amortiguador ha sido instalado, por ejemplo, en loa 
puentes Brotonne (Francia), Coatzacoalcos (México) y Sunehine 
Skyway (EUA). En todos loe casos los amortiguadores son de mode
lo "automotivo", y son conectados a: tablero por medio de un 
marco de acero ligero. A pesar de su efectividad estos amorti
guadores absorben energía en sólo una dirección. Para obtener un 
efecto multidireccional se deben ensamblar varios amortiguado
res. 

Los amortiguadores 

Los efectos 
carga viva 
extremos. 

de la vibración en los tirantes debida 
se reducen colocando amortiguadores 

a viento o a 
cerca de sus 

El amortiguador utilizado para los tirantes de loe puentes sobre 
la calzada Ignacio Zaragoza es de patente francesa y consiste 
en: 

Un cuerpo anular de acero, formado por secciones en U colo
cadas en forma radial, abiertas por su parte exterior, rígi
damente conectados con el tirante. 
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Un pistón 
de acero. 
viscoso. 

anular, el cual es encasillado dentro del cuerpo 
Todo el conjunto es sellado con un material 

Un dispositivo rígido de unión entre el pistón anular y la 
estructura consistente en tubos r. idizados de gran diáme
tro fijados a la est=uctura en la zona de anclaje. 

En la siguient~ figura se muestra el disp~sitivo de amortigua
miento completo. 

Tubo riqido de Ul\•Ón 
o lo e'ltructura. 

Fi~.5.5.12 

Ti ron re 

Amorti;udar tCu•rpo onulorJ 

Cuando el tirante vibra, el efecto del amortiguamiento resulta 
de la disipación de energía debida a la deformación del material 
confinado en el amortiguador para seguir al movimiento impuesto 
por el tirante. 

El amortiguador es diseñado para que pueda ser instalado en cual
quier tipo de tirante, incluso en aquellos que •:\ existen en el 
lugar. 

Diversos materiales han sido probados, con resultados que convie
ne mencionar: el factor de amortiguamiento de un tirante formado 
por S3_torones (~ = 15 mm) de 147 m de l~~gitud se incrementó de 
l.3Sxl0 3 sin amortiguador, a 21.BxlO con un amortiguador 
del tipo descrito. 

En otras palabras, el tiempo requerido para que la amplitud máxi
ma dismin•!ya a un S\ de su valor es de 18 segundos con el amorti
guador, y de 4 minutos y 30 segundos sin él. 
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Efectos de f lexi6n y tensión 

Los 
les 
la 
un 
es 

tirantes se ven sujetos a cargas que inducen esfuerzos axia
y de flexión. Los esfuerzos de flexión son desprecialbes en 

longitud libre pero se incrementan en los extremos. De hecho, 
anclaje de tirante, que es teóricamente una junta articulada 

en realidad un punto fijo (empotrado). 

Consecuentemente, una variación de la tensión en el tirante, 
produce una distorsión que introduce esfuerzos de flexión en la 
zona de anclaje (ver fig. 5.5.13). 

·y 
CUERDA( TIRANTE SIN DISTOASKlNI .// 

~' / ~ ' . 
/ r /~ISTORSION ACTUAL. 

.. / (EXTftEMOSFIJOSl 

.//< 
~ ' 'DISTORSIONTEORICA 

(CON EXTREMOS ARTICULAIXJS) 

Flg,5.5.13 OISTORSION DE UN TIRANTE. 

De la misma manera, la oscilación debida a viento, y la def le
xión del tablero bajo las cargas aplicadas, generan esfuerzos de 
flexión los cuales se suman a loe esfuerzos axiales previamente 
mencionados, lo anterior induce a que se necesiten arreglos 
especiales para resistir los efectos de la fatiga. 

Analizando los esfuerzos de flexión inducidos, el valor del mo
mento flexionante en el tirante puede obtenerse para cualquier 
punto "x" distante a partir del anclaje, como una función del 
Angulo " ~ " entre la tangente al extremo fijo y la tangente con 
respecto a la distorsión (ver fig. 5.5.14). 
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y 

donde: 
F 
E 
I* 

M 

K 

º' 

FIQ, 5.5.14 CABLE DISTORSIONADO EN SU EXTREMO Y 
SU CORRESPONDIENTE ESFUERZO DE FLEXION EN 
TER MINOS DE o< 

O(. j EIFxe-"')( 

j F / EI 

Fuerza en el tirante 
Módulo de elasticidad del acero que forma al cable 
Inercia del tirante 

La inercia a ser considerada es: 

n veces la inercia de e.ida uno de los n alambres o 
hilos que forman al cable, cuando cada uno sea indepen
diente del otro, esto sucede cuando los cables son 
inyectados con un producto flexible dentro de una 
camisa, o cuando los cablee se protegen en forma 
individual. 
6 la inercia del grupo entero de hilos que constituyen 
a un cable, cuando estos son unidos por medio de un 
producto adhesivo, como un cementante por ejemplo. 

Los esfuer~os por flexión correspondientes son iguales a: 

F 2 o<. -°L¡~---1 E. lf'T e-K• 
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donde i radio ,,de , giro que correspo'né:!e 'al <di:ámet,ro ,,d 

K 

d** 

,E,s fuerzo :aic'ial'~:e~ el':' ti~ante 'F / A'i>, do,nde A , = 
'tira'nt'e 

J--~F __ __ 
' ' ,I, 

por lo tanto K 
__ 1 __ _ 

i 
j v; ' . ___ T ___ _ 

' ,E, 

Di&metro de referencia 

&rea del 

El di&metro a ser considerado es: 

El diámetro de cada 
cuando los alambres 
otro, por ejemplo, 
protección flexible. 

uno de los alambree constituyentes, 
del cable son independientes uno del 

en cables inyectados con alguna 

o, el diámetro del grupo de alambres constituyentes, cuando 
ellos estén unidos por medio de algún adhesivo rígido, por 
ejemplo, algún cementante. 

Si se asume una 
tirante, entonces: 

sección 

A partir del valor m&ximo 
nuye exponencialmente: 

GF (ff m.ix X 
e-K1< 

donde crFm&x = 2 ""' ~ 
Para &ngulos de de flexión 
nea, entonces: 

Cuando E 200 000 MPa 
500 Mpa 

Para o<_ 10- 3 

Para <X. = io- 2 

tranversal circular uniforme para el 

(para este caso, i d/4) 

Um&x e.1 el extremo fijo, \T(: dismi-

= esfuerzo de flexión de referencia 

del orden de 10- 2 hasta 10- 3 radia-

CJF m&x 20 MPa 
Ü• m&x 200 MPa 

Por lo anterior la variación de ~F para rotaciones res
tringidas en el extremo fijo puede ser del mismo orden de mag
nitud que la varia~ión de esfuerzos axiales. 

Tomando en cuenta esta observación es recomendable seguir una 
serie de pasos para reducir al mínimo los esfuerzos por flexión 
en la zona del anclaje. 
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Un refuerzo local del tirante por medio de un tubo de espesor 
adecuado, ligado a los cables, es una de varias soluciones. Otro 
método, también efectivo y econ6mico, consiste en pasar al cable 
a través de una guía situada a una distancia JI. a partir del 
anclaje. 

De esta forma la reducción en el esfuerzo por flexión es conside
rable, siempre que la distancia sea la suficientemente grande, 
comparada con el diámetro del cable (d) 

La fig; 5.5.lS muestra los valores del coeficiente de reducción 
~A (A= anclaje) y ~G (G =guía). 

Para una relación l¡d = 30, los esfuerzos de flexión en la zona 
del anclaje llegan a ser de sólo el 10% de los esfuerzos de fle
xión de referencia {f"f máx y la reducción del esfuerzo en la zona 
de la guia es de aproximadamente 50%. 

A.=-7.-~.~ .... ....,-, ••• ~1.~=--~--.•r.1 
H •·oa~n ... · tK11-ll 

PROTECCION RlGIOA PROTECCION FLEXIBLE 

SIN UN DISPOSITIVO ESPECIAL EN LA ZONA DE ANCLAJE. 

• 
-El· 

6 _.,v: 
~ A -?"\'"' -:-·~ . a ~~~~---

(<JJ,.. • /J,.,t1r mm;.. ·lt- •. 1 

KI+ --.-- I~' ·~ 

.r\:! 1-i'; 
7~r- . 

• 

a 
as 
a 

5 

3 

o. 
04 
o 

2 

.1 o 
o 

-o .1 

-o 
-<> 3 

-o 
-o • 

1- _1_ 

·- -~ 

1 ~ 

/ 

1 

f-

A-/J • • '+ •'' .~ ... 
KI --.-- . --.-

1-11-1-

1 1 

·*· ·- --~10 

JJ, 
·1 ·1 -1·-11 1 

1 1 1 1 1 
1 1 1 1 1 

1 1 1 
.L.Js>.o 1 1 125 7!>.-~ -15 20 25 

p. 
f/j 
-¡¡-

cuA.Noo#d/• =; 
0 1 "'~U.Po 

E :ZJ0 1 J.!Pc 

ENTONCES~ 

~ 

FIQ 5.5.15 COEFICIENTES OE REDUCCION 

(\: ~-----~-- -- G':ca.L\ _______ _ 

CUANDO f·z.oo~ ~- 10 
d•0.20nri d 

ENTONCES P.. c-0.26 

.A. •+a.69 

. ' 

1 P. 
~1 .1,, 
u,mlD. X 

CUANOOÍ•2000> _!
0400 

d •0.005"' d 

EHTONCES /J,.. • -0.02 

p/5 "+0.51 

JI*" +0.10 

Fig. 5 5.16 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS DE FLEXION DE ACUERDO 
AL TIPO DE PROTECCON. 
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La fig. 5.5.16 muestra dos casos de distribución de esfuerzos 
por flexión. 

La primera corresponde a un tirante compuesto de hilos 
unidos (por medio de un cementante rígido). En dichas 
fórmulas d puede tomarse como el diámetro externo (20 cm 
aprox.), donde la guía se ha colocado a 2 m a partir del 
anclaje. 

En este caso ~/d = 10 y el valor residual dFl esfuerzo de 
flexión en la guía es de cerca del 69% del esfuerzo de 
referencia. Este valor podría ser más reducido por medio de 
un refuerzo local del tubo protector. 

El segundo caso corresponde a un ti~ante compuesto por 
cables independientes (por ejemplo, protegidos por algún 
medio flexible), donde d puede tomarse como el díametro de 
cada hilo constituye~e~e 0.015 m para un cable de 15 mm de 
diámetro), y donde la guía está colocada a 2.0 m a partir 
del anclaje. 

En este caso Q¡d = 400, y los esfuerzos por flexión en la 
zona de la guía son del 51% del esfuerzo de referencia, el 
cual puede ser considerablemente reducido usando una guía 
de longitud adecuada. 

Este breve análisis muestra que, sin precauciones especiales, 
los esfuerzos por flexión son muy grandes con respecto a los 
esfuerzos únicamente axiales y que es necesario preveer disposi
tivos especiales capaces de reducirlos considerablemente. 

5. 5. 2 Apoyos de Neopreno 

Para apoyar a las trabes principales del puente sobre los marcos 
de concreto se colocan entre ellos piezas de neopreno que trans
miten la carga de las trabes al marco. 

Estos apoyos son dispositivos que en muchos casos sustituyen a 
los apoyos comunes hechos de placas para deslizamiento, rodi
llos, etc., que se han venido utilizando como apoyos para trabes 
de puentes. 

Los apoyos de neopreno para puentes son elementos que constan de 
una placa (o más) de hule de 1.27 cm de espesor colocadas entre 
dos placas de acero estructural que se fabrican en forma vulcani
zada integral, de tal manera que finalmente el apoyo sea de una 
sola pieza. 
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PLS. de acero estructural e=0.3 cm. 

Tl '4o g-.. ~-·~••IZI•• 
~ 

PLACA DE NEOPRENO CON RECUBRIMIENTO 

Placo de neopreno 
e= l.27cm. 

PLACA DE NEOPRENO SIN RECUB1' ,\IENTO. 

fiQ. 5. 5. 2.1. 

La ventaja de utilizar este tipo de apoyos con respecto a loa 
apoyos comunes es que los de neopreno son económicos, efectivos 
y no requieren conservación. 

Estos dispositivos se colocan entre la trabe y la corona de la 
pila 6 estribo. Cuando la viga &ª dilata o contrae, la placa de 
neopreno se deforma produciéndose en ella esfuerzo cortante. No 
hay movimiento de deslizamiento entre la placa y la viga ó entre 
la placa y la pila o estribo, por la fricción entre el neopreno 
y estos materiales. 

La resistencia del neopreno a la compresión es más que suficien
te para soportar cargas de puentes. El apoyo de neopreno puede 
soportar cargas a la compresión de hasta 70 kg/cm 2 

La resistencia del neopreno 
superior al hule marcadamente 

sintético. 

al deterioro por intemperismo es 
natural y a cualquier otro hule 
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Los apoyos de neopreno se diseñan para &~portar las cargas del 
puente y para permitir desplazamientos y giros esperadoe. 

En la fig. s.s.2.1 se muestra la form~ tlpica de un apoyo de 
neopreno con el espesor minimo. 

PLS. de acero estructural e=0.3 cm. 

Placa de neo reno 
e= l.27cm. 

a 

PLACA DE NEOPRENO CON RECUBRIMIENTO PLACA DE NEOPRENO SIN RECUBRIMIENTO. 

Fio.5.5.2.1. 

Para la fig. anterior: 

r 

t 

T 

a 

b 

Para 

Recubrimiento de neopreno. 
inicial 

Se emplea cuando se pretende 
o fin al, generalmente su proteger al acero 

espesor es de 3 mm. 
Espesor efectivo de 
generalmente). 

la placa de neopreno (t = 1.27 cm 

Espesor total del apoyo, el cual depende del número de 
placas _ntermedias que lo componen. 
Ancho del apoyo, paralelo al sentido longitudinal de la 
estructura .. 
Largo del apoyo, ortogonal al sentido longitudinal de la 
estructura. 

el diseño de loa apoyos de neopreno se deben considerar los 
siguientes parámetros: 

1) Factor de forma 
2) Esfuerzo cortante or ig in ad o por comp :es i6n ('T n). 
3) Esfuerzo cortante originado por desplazamiento (Th). 
4) Esfuerzo cortante or .. ginado por giro (T"")· 
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1) Factor de forma 

Este valor 5e define como la relación del área de una superficie 
al área de todas las superficies no cargadas que son librea de 
deformarse lateralmente. 

Por ejemplo, si se consideran dos placas de hule, ambas con el 
mismo espesor, la misma Area en planta y la misma dureza. Pero 
una de 25 x 25 cm y la otra de 12.25 x 51 cm en sus dimensiones 
en planta y si sobre cada una se colocan pesos iguales, sometien
do a cada una al mismo esfuerzo de compresión esas dos placas no 
se deformaran la misma cantidad, la placa de 12.5 x 51 cm se 
deformará (aplastándose) más ~~e la de 25 x 25 cm. Entonces para 
piezas que tengan caras paralelas cargadas y los lados normales 
a esas caras libre, que es el caso del apoyo para puente, la 
influencia de la forma se expresa numérica'mente como el factor 
de forma. 

forma · •eci libre parci def. la~ercilmen+e 

J b"!'a.-_ d..!'L ~2t0 ... <.!!Ll l ~'!E~º-i•L <:P2t0 ... =.n:J:.. __ 
¿(Long. del opa·"+ ancho,<m)( Eop .. or del upoyo) 

6 bien: 

Factor de forma = 2(a + b)t 

2. Esfuerzo cortante producido por carga de compresión 

El esfuerzo cortante máximo producido por compresión ocurre en 
los extremos del lado más largo del apoyo (ver fig. 5.5.2.2). 

f ~fNmÓ• 
t 1 e::::.: : _: ) b donde 

\ 1' 41111l1Il J f N mÓ• O 

~ 1 Distribución de esfuerzos cortan1es 

L------º-----~ o lo largo de lo coto b 

o<:: b necesariamente. 

1 1 
Variocicin de tN 

FiQ: 5. 5. 2..2.. 



Bajo un esfuerzo de com.pr.esi6n". ei'.·,esfuer:o ·c:;:ta.nte m.A.ximo en 
~! neopreno e.st~ dado por ra .siquiente expresión: 

CC-n = 1 · 5 Vm ,donde 
f3 

a b 13 = -2 -.~(~a~+-b-1 lím •--"'---
ab 

Este esfuerzo cortante máximo está 
cortante permisible, de tal manera que: 

limitado a un esfuerzo 

i.s Um JG 

Donde: 

G M6dulo de elasticidad al esfuerzo cortante que depende 
de la dureza del material empleado. 

3. Deformación horizontal 

Existen 2 casos de deformación horizontal: 

3.1 Deformación u 1 debida a acciones lentas, tales como 
dilatación, contracción, etc. 

U1 
H1 +----!- t, = U1 

t 
to T Ho =Esfuerzo cortante producido por 

/ i'HJ. it.I daformoc1Ón hori.::ontol, 

Tl 1 .... 6H1 = G to t, G \,!!_ ._ o. 5G T 
V 

t1H1 H1: ob G ablf 

3.2 Deformación producida por acciones rApidas ó cnstantAneas 
como frenaje, fuerzas centrifugas, etc. 
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Para los casos de acciones rápidas se admite un valor doble del 
módulo de elasticidad del material, por lo tanto: 

'º ~. = 

Tambi8n 
Hz 

ZGab. 

La deformación total será entonces la suma de las dos deforma
ciones analizadas: 

U : Uo + U2 

El esfuerzo cortante por deformación horizontal será entonces el 
siguiente: 

~H G tgd" ~Ho + 0.5 6H2 

En esta figura se 
horizontal: 

4. Esfuerzo cortante 

muestra 

por airo 

la variación del esfuerzo cortante 

~::::;~~, 
1 .,___ 
1 H 
1 • 

bH lllllllii lllli illi 
El esfuerzo cortante por giro se resume a la siguiente expresión 
y limitaciones. 

°""t: .,.¿T 
-n-

( .Q.. ¡2 "'-t ~l.5G , al T: giro total del eiemento (rad.) 

n = número de placas intermedios de neopreno 

G: Modulo de elasticidad al esfuerzo cortante 
del neopreno. 
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En la si~uient~ ~i¡ura 
cortante por' giro ,T.oc.. · 

se ilustra la variación del esfuerzo 

' ' 1 ' ' 

th>,!~41 T<><-

La suma de esfuerzos cortantes mencionados, TN, Ta, Toe., 3Stará 
limitada a un valor admisible como se indica a continuación: 

l "L= "fN+'TH +Toe. :5 5G 

Adicionalmente es recomendable por estabilidad de 
respetar la doble condición: 

la placa 

De tal forma que la placa mantenga una geometría adecuada. 
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5. 5. 3 Juntas de calzada 

En cada una de las zonas donde se articula la estructura hay 
juntas de calzada que tienen como finalidad: 

l. 
2. 

Ofrecer una superficie uniforme de rodamiento. 
Permitir en fo

0

rma adecuada el movimiento entre tramos 
articulados. 

3. Sellar en forma hermética la junta para impedir que el agua 
escurra hacia la parte baja :el puente. 

Existen diferentes tipos de juntas de calzada, estos dependen 
del trabajo al que vaya a estar sometida la junta. 

Para los puentes sobre la Calzada I. Zar~goza las juntas de 
calzada están formadas por un par de perfi·les de acero estruc
tural que se anclan con la losa mediante la unión del refuerzo 
de la losa con estribos soldados a los perfiles. En medio de los 
perfiles se coloca una banda de material deformable, resistente 
e impermeable, que puede ser un elastómero de forma especial. 
Esta banda se fija a los perfiles y se sella con resina. 

En la fig. 5.5.3.1. se muestra la forma de una junta de calzada 
de este tipo. 

11/l//Jif/, 

Las juntas de calzada se diseñan de manera 
diversos movimientos de rotación, traslación 
la superestructura bajo la carga viva o 
contracción que causa la temperatura, también 
una completa impermeabilización de la junta. 

h : HOLGURA. PARA MOYll.llEHTO 

LONGITUDINAL. Y GIRO· 

Fig.5.5.3.1 

que se prevean los 
y transversales de 
la dilatación y la 

para proporc~onar 
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Las juntas formadas por perfiles de acero sellados por medio de 
una banda de neopreno se conocen también con el nombre de sellos 
a compresión. El sello lo constituye el perfil de neopreno que 
se instala en la abertura de la junta preformada en los extremos 
del claro. Se aplica un lubricante adhesivo en las caras de la 
junta y el material preformado se empuja dentro de la abertura. 
El adhesivo propOrciona adherencia entre la cara de la junta y 
el sellador para formar un sistema impermeable. con este fin se 
requiere de un buen adhesivo. Ou rante el tiempo extremadamente 
frío la adherencia entre la cara de la junta y el material debe 
ser la suficiente para soportar el esfuerzo de tensión que se 
produce cuando la junta estA abierta. Si la adherencia se rompe, 
el escurrimiento a través de la junta es inevitable y la sucie
dad y las materias extrañas son forzadas dentro de la abertura. 

El material de sello utilizado queda expuesto a la acción de las 
llantas de los vehiculos y, por lo tanto, sujeto a desgaste. 

Si se permite que el cascajo se acumule en el hueco que existe 
entre la parte superior del material de la junta y la parte 
superior del piso, la acción abrasiva causará el desgaste rápido 
de la superficie superior de la junta. 

Si falla el macerial adhesivo, si la compresión en la junta es 
insuficiente o no ea proporciona un cierre mecánico entre el 
material de la junta y su abertura, la junta a compresión tiene 
la tendencia a "botarse hacia arriba". 

Ea importante mantener a la junta hermética ya que de otro modo 
se puede causar un daño considerable a loa elementos de la subes
tructura. 

La elección de la junta y el procedimiento de instalación ade~ua
dos son la mejor manera de prevenir loe problemas de mantenimien
to con el sistema de sello a compresión preformado. 

Una elección adecuada de la junta debe considerar: 

a) 

b) 

Tamaño del sello a compresión: Debe ser suficiente para ajus
tarse a las temperaturas extremas, con la capacidad de reser
va suficiente para asegurar que, durante el frío extremo 
mantenga la presión entre la junta y la cara de la abertura. 

Espesor de la pared: El espesor adecuado es esencial, espe
cialmente en los nervios lateral y superior, para prevenir 
la deformación permanente del sello de la junta, así como pa
ra asegurar la generac· n de la presión adecuada en la cara 
interior de la junta. Se recomienda un espesor mlnimo de 4.5 
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mm para el elemento de sello. Se hace notar que una junta 
ligera no es apta para el trabajo pesado a que se ve someti
da en los puentee. 

e) Otros: Debe proporciona~• espacio suficiente entre la parte 
superior del piso y la parte superior del material de la jun
ta por varias razones, el rodamiento del tránsito directamen
te sobre el material de la junta produce desgaste acelerado 
del nervio superior y también ocasiona una acción de desga
rre en la cara inferior. 

Los componentes 
caracteristicas: 

de las juntas deben cumplir con las siguientes 

Los casquillos de fijación del neopreno. deben ser perfiles 
metAlicos que cumplan con las caracter~sticas mecánicas del 
acero A-36 y se deben proteger contra la corrosión. Estos 
perfiles deben tomar exactamente la forma de la calzada. Los 
perfiles se deben anclar firmemente al refuerzo de la losa 
por medio de conectores soldados. 

El sello central puede estar constituido por neopreno y 
algún otro material elastómerico (cloropreno, p.e.), que 
tenga las mismas características mecánicas de dureza, 
densidad, elasticidad, resistencia a la abrasión, etc. 

El sello se debe unir a los casquillos de fijación asegurando la 
hermeticidad de la junta por medio de algún pegamento de alta 
adherencia. 

El material de sello central debe tener una dureza shore 60 y 
una tolerancia geométrica de ± 3 mm. 

En cuanto a la colocación de las ju~cae, dependiendo de la hora 
del dia en que se ~ealice, debe tener una abertura tal que 
permita un movimiento longitudinal mínimo de 60 mm (~ 30 mm) y 
un giro mínimo de 2° (doe grados). 

~~a c~~~~;ten=~ain:~~i:~i6~ d~ala 0 ~~;~:s~~~ef~~r=e~~~u~:~~:~, ye~~ 
revenimiento máximo de 7 cm. 

La colocación de la junta debe ser tal que no se debe apreciar 
un cambio de nivel al paear sobre ella, y debe permitir el adecua
do drenaje de la calzada. 

Un detalle típico de la preparación necesaria en la losa para 
colocar la junta de calzada ee aprecia en la fig. 5.5.3.2. 
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6. Deecripci6n del proceso constructivo v de montaje 

6.0 Etapas constructivas 

En forma general se pueden dividir en 6 las etapas constructivas 
de los puentee: 

a) Trabajos preliminares: comprenden a todas las actividades 
anteriores al inicio de la construcción. Entre ellas podemos 
citar a las afectaciones, los desvios y el setialamiento vial 
apropiado, y todas las demás obras viales requeridas para 
iniciar la construcción del puente, incluyendo la limpieza 
de los terrenos. 

b) Cimentación: Comprende el trazo, la excavación, el bombeo 
de la excavación cuando es necesario, la colocaci6n de 
plantillas, la construcci6n de los cajones o zapatas y los 
rellenos. 

e) Aireplenes: se inician con el trazo, la excavación, la 
nivelación del terreno, la colocación de plantilla, luego 
la construcción del aireplén comenzando con a losa de fondo 
y las trabes inferiores, enseguida los mu= 3 y finalmente, 
la losa tapa y las trabes superiores. 
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d) Terraplenes; Los terraplenes se pueden realizar en forma 
simultánea a cualquiera de las actividades, ya que por la 
facilidad de construirlos no representan una etapa crítica 
para el programa total del puente. En general sus f aeee son: 
colocación de sub rasante, de sub-base, de base, colado de 
las losas de transición y finalmente, tendido de carp~ta 
asfáltica • 

e) Apoyos de concreto: Los apoyos de concreto se realizan e11 

seguida se termina su cimentación, los apoyos que se elabo
ran primare corresponden a la zona no atirantada, y después 
los de la zona atirantada. Después de terminada su cimenta
ción se construyen en forma simultánea las columnas y los 
muros, y posteriormente la trabe superior de cada apoyo, 
teniendo cuidado de dejar las preparaciones para los topes 
contra sismo. El procedimiento es má~ elaborado y tardado 
para los apoyos con mástiles ya que se debe esperar a que 
las "coronas" que se colocarán en el extremo de sus mástiles 
estén listas para concluir con la trabe superior del apoyo. 

f) Montaje de estructura metálica (claros convencionales).- En 
forma simultánea a la construcción de los apoyos de concreto 
se fabrica la estructura metálica de los puentes; las prime
ras piezas en elaborarse son las trabes principales y secun
darias de los. claros convencionales. Las piezas se fabrican 
en los talleres para luego transportarlas y montarlas sobre 
los apoyos de concreto terminados Colocadas las trabes prin
cipales se montan en ellas las trabes secundarias cuidando 
en forma especial el apriete adecuado de los tornillos. Des
pués se coloca la cimbra sobre las trabes secundarias para 
proceder a la elaboración de la losa y las guarniciones. 

g) Proceso constructivo y de montaje para la zona atirantada de 
los puentes: Esta parte es la más interesante y que más va
riaciones y aportaciones a los procesos constructivos puede 
mostrar. Muy pocas veces se construyen puentes atirantados 
bajo estas condiciones, por lo que cualquier proceso cons
tructivo que se proponga constituye una innovación al 
respecto. 

El proceso constructivo y de montaje para esta zona se comienza 
con la construcción de loe apoyos de concreto, particularmente 
de los apoyos con mástiles. La fabricación de la estructura 
metálica para esta zona es mucho más detallada y laboriosa, se 
realiza en forma simultánea con la construcción de los apoyos. 
Primero se montan las trabes principales y luego las trabes 
secundarias, colocadas éstas se está en condición de continuar 
con la losa del puente; al mismo tiempo se termina con la erec
ción de los mástiles y con la fabricación de las coronas Y las 
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cajas de conexión. Posteriormente se colocan éstas realizando 
minuciosas verificaciones de geometría; durante todo este pro
ceso la estructura se encuentra soportada en obra falsa. Después 
de colocadas las conexiones de los cables a la estructura se 
está en condiciones de poner cables y comenzar con loe tensados. 
Los tirantes colocados y tensados sustituyen a los puntales. Con 
la estructura suspen·dida en los cables se terminan todas las ac
tividades restantes como: colocación de la losa en el tramo cen
tral del puente, colado de las guarniciones, banquetas y deflec
toree y finalmente, la colocación de la carpeta asfáltica. Antes 
de tender la carpeta se realiza un ajuste final de tensiones 
para controlar la geometría del puente después de la aplicación 
de cargas. 

Las fases mencionadas anteriormente comprenden en forma muy 
gener41 cuales son las etapas constructivas de los puentes, cada 
una de ellas la detallaremos más adelante.en sus aspectos más 
interesantes. 

Se comenzaron todos los puentes al mismo tiempo, pero después 
por algunas condiciones ajenas a la cuestión técnica algunos de 
ellos se fueron rezagando poco a poco. 

Al principio se trabajaba en un solo turno, después conforme fue 
avanzando la obra y se acercó mas la fecha de la inauguración se 
hicieron necesarios dos y hasta tres turnos. 

6.1 Cimentación 

El procedimiento constructivo de la cimentación se divide en 3 
partes: 

a) Apoyos centrales con pilotes 
b) Apoyos sin pilotes 
c) Aireplenee 

El procedimiento 
centrales es: 

a) Primera etapa: 
b) segunda etapa: 

c) Tercera etapa: 

d) Cuarta etapa: 
e) Quinta etapa: 
f) sexta etapa: 
g) Séptima etapa: 

constructivo general a seguir en los apoyos 

Hincado de pilotee. 
Excavación hasta el nivel de desplante 
de plantilla. 
Colado de ~lantilla de concreto con f'c 
= 100 kg/cm y descabece de pilotee. 
Armado y colado de losa de fondo. 
Armado y colado de muros y trabes. 
Armado y colado de losa tapa. 
Relleno de zanjas hasta el nivel de te
rreno natural y construcción de la 
superestructura del puente. 
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Para los apoyos intermedios y el aireplén, el procedimiento cons
tructivo es similar, suprimiéndose las actividades referentes al 
hincado y descabece de loe pilotee, ajustándose las etapas tree 
y cuatro al armado y colado de las losas y contratrabes que for
man la subestructura del puente en los apoyos incermedios. 

Para 
poder 
de la 

su construcción el aireplén se divide en 3 avances, 
iniciar un nuevo avance deberá haberse concluído el 

losa inferior en el avance inmediato anterior. 

y para 
colado 

La excavación se limita en todos los apoyos por un talud en 
relación 1:2 (l horizontal x 2 vertical), suprimiéndose el talud 
en el aireplén cuando la profundidad de la excavación es menor 
de 2.00 m. 

Durante las etapas 2 a 6 en los apoyos centrales se implementó un 
bombeo de achique a base de cárcamos en las esquinas del áre~ 
excavada. 

Los rellenos se realizaron a base de tepetate compactado con un 
vibrocornpactador. 

En cuanto a loe apoyos piloteados: 

Loe pilotes son precoladoe y monolíticos de 2 tramos unidos por 
medio de juntas a base de placas soldadas. Para el izado y 
transporte de los pilotes se dejaron preparaciones que evitan 
someter al pilote a esfuerzos no considerados en su diseño. Se 
debe tener especial cuidado de no dañar al pilote durante su 
traslado e hincado. 

El hincado de loe pilotes ee realiza previamente a los trabajos 
de excavación, usando seguidores para dejar la cabeza al nivel 
del proyecto. se requirió una perforación previa de 30 cm de 
diámetro que alcanzó loe 30 m de profundidad medidos a partir 
del terreno natural (profundidad aproximada a la que se hincó al 
pilote). La penetración fue continua hasta llegar a os 30 m, 
sin detenerse para extraer la herramienta de perforación. 

El hincado de los pi:~tes se puede efectuar 14 días después de 
colado si se utiliza resistencia rápida o 28 dias si se utiliza 
concreto a base de cemento portland normal. 

El hincado se efectuó cuando más, 24 horas después de realizada 
cada perforación. Este se realizó por percusión, utilizando un 
martinete. Se utilizó un empaque amortiguante en el extremo supe
rior de loe pilotes con el objeto de garantizar que no se destru
yera la cabeza durante el hincado. Antes de proceder al hincado 
se verificó la verticalidad de la perforación. La posición de 
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FiQ. 6.1. 5 
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c~beza hiricada no'debe di~tarcen mAs de 5 cm con respecto a 
de· pr'oye'ct.o, el desc·a'be'ce '''.de· los· pilotes ée efectuó con cincel 

y marro; 

En las figs. 6.l.l a 611.7 se ilustra el proceso constructivo de 
la cimentación de loe apoyos centrales con pilotes. 

6.2 Aireplenee y terraplenes 

El procedimiento constructivo de los aireplenes es similar al de 
la cimentación de los apoyos. Sus etapas bAaicaa son: 

a) Trazo del aireplén. 
b) Excavación para la cimentación. 
c) Colocación de plantilla de concreto pobre. 
d) Armado y colado de la losa de fondo y trabes inferiores. 
e) Armado y colado de muros intermedios y externos. 
f) Armado y colado de losa y trabes superiores. 
g) Armado y colado de guarniciones. 
h) Tendido de carpeta aafAltica. 
i) Detalles como: parapetos, pintura, etc. 

El aireplén se divide para su elaboración en tres tramos, confor
me se termina con la losa de fondo de un :ramo se comienza con 
la del otro tramo contiguo, loe mismo se hace con los muros y 
demAe partea del aireplén. Ciertos detalles como el muro ménsula 
al inicio del aireplén o el muro tapón al final del mismo se ela
boran cuando se tiene el aireplén casi terminado. 

Un detalle digno de mecionarse es la forma de apoyar la cimbra 
por la parte interior del aireplén. Para esto se utilizan anda
mios tubulares que se van retirando conforme va avanzando la 
obra, al final para quitar el último tramo de cimbra y andamios 
se deja una ventana en la losa del aireplén para que por ahi ee 
vaya sacando el equipo y el material cuando el concreto haya 
adquirido la resistencia necesaria. 

Debido a la facilidad para construir los aireplenes, son general
mente la primera parte del puente en quedar terminada: 

En los terraplenes se siguió el siguiente proceso: 

lo. Excavación y rellenos 
20. Colocación de sub-rasante 
Jo. Colocación de sub-base 
4o. Colocación de base 
so. Armado y colado de losas de transición 
60. Tendido de carpeta aafAltica 
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7o. Armado y colado de guarniciones y banquetas 
So. Colocación de parapetos y detalles 

Antes de colocar la carpeta asfáltica se realiza un riego de 
imp~gnaci6n a base de asfalto en caliente, el riego de impregna
ción prepara al terreno natural para unirse con la carpeta 
asfáltica e impermeabiliza al terreno. Después se realiza el 
riego de liga, también a base de asfalto. 

Las losas de .transición se colocan en la unión entre el terra
plén y el aireplén; se cuelan sobre la base en segmentos de 3 m 
x 3 m aproximadamente. Para provocar la junta entre cada segmen
to se colocan maderas que dividen los colados (marcando la divi
sión entre cada cuadro de 3 m x 3 m). Los colados se realizan un 
cuadro sí y uno no, como si fuera tablero de ajedrez, de esta 
forma se garantiza la junta fría entre cada cuadro. 

La compactación de cada capa del terraplén se realiza por medio 
de rodillos neumáticos y aplanadoras. 

Sobre el muro ménsula que dá inicio al aireplén se colocan apo
yos de neopreno antes de colar las losas de transición. La últi
ma de las losas se apoya sobre los apoyos de neopreno colocados 
sobre el muro ménsula. 

~a realización de los terraplenes es tan rápida que generalmente 
-e deja casi al final del prcceso constructivo de los puentes, 
en forma simultánea con la zona atirantada. 

6.3 Apoyos de concreto 

Una vez finalizada la cimentación de cada apoyo, se continúa con 
la construcción de la superestructura. En general los primeros 
en terminarse son loe apoyos de la zona no atirantada Y los últi
mos son los apoyos centrales (con mástiles). 

El procedimiento constructivo de los apoyos es el siguiente: 

lo. 
2c 
Je. 

4o. 
So. 
60. 

interiores del apoyo 
construcción de la cimentación 
Armado de las columnas y muros 

imbrado de las columnas y del muro interior con hueco 
circular 
Colado de las columnas y los muros 
Armado de la trabe superior del apoyo 
Colocación de loe topes para sismo, 
accesorios 

anclas y demás 

7o. Colado de la trabe superior del apoyo 



496 

Para loe apoyos centrales de la zona atirantada (con mAet~lee), 
el procedimiento contin~a de la forma que se indica a ~ontinua
ci6n: 

Bo. Arr.~do de loe mAetilee. 
(gc.:eralmente ee avanza en tramos de 3 m). 

9o. Colado del tramo correspondiente. 
lOo. Colocación de anclas en el extremo superior de loe mAetilee 

(cuando se ha terminado con la erección de las columnas). 
llo. Montaje de coronas. 
120. Armado de la trabe superior en el extremo de los mAstiles. 
130. Colado de la trabe superior. 

Durante todas las etapas de construcci6n de estos elementos se 
debe llevar un estricto control topogrAf ico para obtener en 
forma precisa las dimensiones y niveles de ·proyecto, principal
mente en los apoyos con mástiles, en donde una variación pequeña 
al inicio de la construcción del marco puede provocar errores 
graves cuando se termina la erección de loe mástiles. 

La cimbra que se utiliza requiere de trabajo especial para poder 
dar la forma exacta a los circulas que se encuentran en la parte 
central de cada apoyo, lo mismo que para los muros de poco 
espesor que los componen. 

6.4 Montaie de estructura metálica <claros convencionales> 

En forma general las 
convencionales son: 

etapas para la culminación de los claros 

lo. Montaje de trabes principales. 
2o. Montaje de trabes secundarias. 
Jo. Cimbrado y armado de losa. 

(previo apuntalamiento de la estructura en caso necesario). 
4o. Colado de la losa de rodamiento. 
So. Armado y colado de gua; iciones, banquetas y/o deflectores. 
60. Colocación de parapetos. 
7o. Tendido de carpeta asf&ltica. 
Bo. Detalles; pintura, sellos, etc. 

Antes de proceder al montaje de la estructura met~lica se debe 
haber supervisado en forma·cuidadosa la fabricación de la misma. 
Esta supervisión comienza con la revisi6n de los planos de 
taller, verificando que correspondan exactamente ~1 proyecto. En 
los planos de taller se desglosan por partes la: ;lacas Y dem&s 
partes que forman cada elemento estructural, detallándose cada 
una al milimetro. 
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Las primeras piezas que se fabricaron son las trabes principa
les, luego las trabes secundarias y finalmente, las piezas que 
colindarán con la zona atirantada, o sea, las que llevan en su 
extremo la preparación de las articulaciones. 

En forma general la fabricación de una pieza de acero tiene las 
siguientes etapas: 

a) corte de las placas 
b) Armado de la pieza 
c) Soldado !efinitivo de la pieza 
d) Pintado de la pieza 

Durante la realización de los cortes en las placas se toman 
muestras (probetas), a las que se les aplican pruebas de control 
de calidad, para conocer el m6dulo de elasticidad, la resisten
cia a la tensión, etc. Si los resultados de dichos ensayos no 
son satisfactorios, la placa que forma al elemento se rechaza y 
sustituye por otra que cumpla con las normas. (En general se 
utilizan para estos casos las normas de la ASTM y de la DGN). 

El armado de la pieza se realiza montando las placas en la posi
ción final que tendrá auxiliándose de soldaduras provisionales 
placas o varillas de apuntalamiento que ayudan a dar la geome
tría de la pieza. 

Las pruebas de control de calidad que se aplican a las soldadu
ras son de vital importancia para detectar fallas a simple vista 
imperceptibles y que pueden degenerar incluso en la falla del 
elemento. 

Las pruebas mAe comunes que se aplican en las soldaduras son: 
radiografías, liquidoe penetrantes, ultrasonido y partículas 
magnéticas. La aplicación de cada prueba depende de las condi
ciones y tipo de la soldadura. 

En caso de detectarse una falla en la soldadura ésta debe botar
se para después volverse a realizar, cuidando de no sobrecalen
tar al material base porque se le debilita al crearse esfuerzo~ 
residuales. 

Se aplican 2 manos de pintura primaria a base de algún producto 
rico en zinc para prevenir la corrosión y después dos manos de 
acabado o pintura de esmalte también para protección. La pintura 
aplicada debe cumplir con espesores mínimos especificados y con 
una cierta composición química. 

En ocas ion.es, para acelerar 
acero se contrató a diversos 

la producción de la estructura de 
talleres, promoviendo también con 
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ello la competencia que redunda en beneficios para el cliente. 

Durante la fabricación de la estructura se presentaron diversos 
problem~, los mAs comunes e importantes fueron: cortes mal rea
lizados en los cambios de dirección de placas (por ejemplo en 
esquinas de trabes secundarias), agujeros mal dimensionados y 
fuera de posición en loa extremos para las conexiones, soldadu
ras defectuosas {problemas como falta de penetración, socava
ciones, agrietamiento, etc.). 

Se exigió el uso de tornillos de alta resistencia A-325 marcados 
de acuerdo con las normas de la AISC, también se exigieron las 
marcas en las tuercas. 

Los pernos de las articulaciones son de acero A-36. En alganos 
puentee no fue posible obtener pernos de ese material con las 
dimensiones especificadas, por lo que se aceptó el uso de otros 
aceros de propiedades mecAnicas similares. 

Fue muy importante verificar concordancia entre los planos de 
taller y lo indicado en el proyecto, de la misma manera fue 
importante verificar que las dimensiones de la estructura de 
acero fabricada coincidieran con las indicadas en los planos de 
taller. 

La adecuada calificación de loe soldadores y demás obreros que 
intervienen en la fabricación de la estructura de acero es fun
damental para evitar errores y garantizar la calidad del 
trabajo. 

Las trabes principales y secundarias se transportan del taller 
hasta el pie de la obra por medio de trailers y camiones. Duran
te el transporte se evita golperlas o inclusive que se maltrate 
su pintura. El montaje se realiza por medio de grúas, primero se 
montan las trabes principales, y luego las secundarias; la· 
trabes secundarias primero se presentan en su posición para 
revisar la posición de los agujeros y luego se fijan por medio 
de 2 ó 3 tornillos. 

El apriete de los tornillos se realiza por medio de un torquime
tro, un calibrador de tensión ó utilizando el criterio de 1/3 de 
vuelta extra, el cual se describe a continuación: primero, se 
aprieta el tornillo utilizando una llave estándar de unos 60 cm 
de brazo, aplicando la fuerza de una sola persona de peso medio 
(unos 70 kg), el tornillo se aprieta hasta que éste o su tuerca 
no puedan girar más, después con una llave de brazo mayor o ~~n 

una extensión (tubo) para la misma llave est~ndar ae aplica ~/3 
de vuelta extra al tornillo (o su tuerca), apretando también una 
sola persona. Si el 1/3 de vuelta se aplica con facilidad se 
aplica otro 1/3 de vuelta extra. 
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La renta del equipo de montaje es muy costosa y las piezas se 
deterioran al pie de la obra, motivos que obligan a acelerar el 
montaje de las piezas. Las trabes se apoyan en las piezas de neo
preno y éstas en banquillos de cemento. Previo a su colocación 
se realizan pruebas a los apoyos de neopreno, principalmente 
encaminadas a determinar dureza y módulo de elasticidad para 
saber si se encuentran dentro de los valoree especificados, en 
caso de no ser asi los apoyos de neopreno son rechazados. 

Terminados 
para el 
aireplén. 
medio de 
ahogados 
aireplén 
aireplén 
losa pa•a 

loe ~ireplenes se realiza una preparación especial 
apoyo de las trabes principales sobre el extremo del 

Las trabes se fijan a las columnas del muro tapón por 
anclas y perfiles de acero so idas a la trabe y 

en el concreto. Además se dejan barbas en la losa del 
que sirven para ligar el refuerzo entre la losa del 
y la losa apoyada en las trabes de acero, ya que la 
contínua en esa zona (no existe junta en ella). 

En las juntas de campo entre las trabes principales se realiza 
primero el apriete de los tornillos y despúes la soldadura entre 
los patines. En ocasiones éstas conexiones también se sueldan 
todo alrededor de la placa sobre la que se aprietan loe torni
llos, con el fin de reforzar la conexión. Esto sólo es permitido 
siempre y cuando primero se haya realizado el apriete de los 
tornillos (y este se haya hecho en forma adecuada). 

Al colocar las trabes secundarias sobre las trabes principales 
éstas ajustan en forma precisa siempre que se hayan fabricado en 
forma exacta, de a.;uerdo a los planos. 

La cimbra para colar la losa sobre las trabes secundarias puede 
tener 2 opciones para apoyarse. 

a) cuando la cimbra se apoya sobre andamios que se soportan 
hasta al nivel del terreno natural. 

b) cuando 
forma 

la cimbra se 
especial acore 

apoya por medio de polines 
los patines inferiores de 

armados en 
las trabes 

secundarias. 

Al colocar la cimbra y el armado de la losa, se aprecia como los 
conectores que se encuentran sobre el patín superior de las 
trabes secundarias quedan ahogados dentro de la losa una vez que 
se realiza el colado. Junto con el armado de la losa se coloca 
el armadc. de las guarniciones. 

El colado 
hace en una 
fraguado. 

de las guarniciones y los deflectores 
etapa posterior al colado de la losa, 

(en su caso) se 
cuando ésta ha 
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6.5 Proceso constructivo y de montaie para la zona atirantada 
de los puentes 

Descripción general 

El proceso constructivo de la zona atirantada de los puentes 
vehiculares sobre la Calz. I. Zaragoza va ligado al procedimien
to de colocaci6n y tensado de los cables. Aunque los puentes 
tienen diferentes condiciones geométricas y viales, el proceso 
es general para todos ellos, y se describe a continuación. 

6. 5. l Etapa inicial.- Estructura metálica y losa soportados en 
puntales 

LADO SUR. 

flQ. 6.5.1. 

Una vez construidos los apoyos de concreto se monta la estructu
ra métalica del puente (trabes principales primero y después tra
bes secundar as) sobre los apoyos de concreto y sobre puntales, 
Je tal forma que la estructura así apoyada presenta el perfil de 
proyecto. (Ver fig. 6.5.l.). La última parte de la estructura de 
acero que se monta son las piezas doblemente articuladas que van 
en la parte central de la zona atirantada. Antes de colocar la 
pieza de cierre central se debe poner el apoyo de neopreno en el 
que se apoya ~no de sus extremos. 

La hora ideal para realizar las operaciones de montaje es duran
te la madrugada yaque.no interfieren los efectos de la temperatura 
y el trAnsito sobre la Calzada I. Zaragoza es menor. En forma 
simultAnea se continúa con la erección de los mAatiles. 

Cuando durante el montaje ae colocan loe pernos de las articula
ciones se deben apretar sus tuercas sin que el apriete sea tal 
que impida el giro de la articulación. 
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La distancia entre los puntales debe hacerse de forma que no se 
presenten deformaciones mayores a los permisibles en las trabes 
principales soportando la carga de la estructura metálica y la 
losa, ésta posición deberá inferir lo menos posible con el trán
sito bajo el puente y deberá ser igual para los lados oriente y 
poniente de la estructura. Los puntales deben apoyarse adecuada
mente en el terreno (cimentarse) y cuidarse su contacto con las 
trabes principales. Una vez colocados los puntales se cuela la 
losa sobre la estructura metálica, solamente se deja sin colar 
la parte central de la zona atirantada, que se colará una vez 
que se hayan colocado y tensado los cables. El mismo proceso de 
cimbrado, armado y colado empleado para la losa en loa claros 
convencionales se utiliza para la zona atirantada. Se deben de
jar las preparaciones adecuadas en la losa para las zonas donde 
se anclan las juntas de calzada. 

Es muy importante que el apuntalamiento haga un contacto firme 
con las trabes principales, ya que esto facilitará el control 
durante los tensados. 

Laa condiciones viales 
las maniobras en forma 
colocar sólo donde los 
permitan. 

de la Calz. I. Zaragoza impiden relizar 
holgada. El apuntalamiento ae debe 
carriles clausurados de la calzada lo 

Simultáneamente 
conectarán a 

ae fabrican y montan loe sistemas metálicos que 
los cables con la estructura. Estos sistemas están 

formados por un conjunto de placas en los que se fijará el ancla
je de los cablee. A la pieza de conexión entre loa cablee y la 
trabe principal se le denomina "caja de conexi6n" y a la pieza 
·ara conexión entre los cables y el extremo superior de la colum
na se le denomina "corona". En el extremo superior de los másti
les se dejan ahogadas anclas que servirán para fijar y orientar 
a las "coronas". 

Las coronas tienen un peso aproximado de 4 tone, y son izadas 
hasta el extremo superior de los mástiles {a una altura apro
ximada de 22.5 m), por medio de grúas. La corona debe engarzarse 
perfectamente en las anclas previstas para ello. Esta maniobra 
ea delicada y requiere de precisi6n. 

Una vez colocadas y niveladas las coronas se pone la cimbra y el 
armado de la trabe superior del marco en forma de "A". La cimbra 
del marco principal es en si una estructura grande y laboriosa. 
La trabe superior lleva un hueco relleno con poliestireno para 
aligerarla. Colocadas las coronas en su posición se verifican 
por medio de hilos las posiciones te6ricas de laa cajas de cone
xión con respecto a sus posiciones reales para, en caso necesa
rio, realizar los ajustes pertinentes. 
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1 
A partir de que se han colocado las cargas correspondientes a la 
estructura de acero y a la losa se realizan diariamente nivela- 1 
cienes de las trabes principales y de los mAstiles a fin de 
controlar los movimientos que se pudieran presentar con respecto 
a la geometria de proyecto. 11 

6. s. 2 Trabaios preliminares 

6. s. 2. 1 Verificación de geometria 

6.5.2.1 Verificoc1on oe lo oeometrio 

Corona 

ca·a de conexiC., 

FIG. 65.2 7/. , 

Para la colocación de los sistemas de conexión y de los cables 
se tiene que realizar una verificación de geometria para co~cro
bar que la posición y la orientación de dichos sistemas no 
originar~ desviaciones de los tirantes o que éstos tengan que 
trabajar con un Angulo diferente del previsto originalmente. 

Es importante mencionar que los cables deben colocarse de forma 
que sean perfectamente perpendiculares a su anclaje para no pro
vocar esfuerzos cortantes y de flexión durante el-funcionamiento 
del cable y su anclaje. (Ver fig. 6.5.2.). 

Antes de soldar en forma definitiva las cajas de conexión pri
mero se presentan y se nivelan, y una vez verificada su posición 
se procede a soldar. Es muy importante el control de calidad de 
dichas soldadu.as ya que de ellas depende el apoyo del puente en 
los tirantes. se realizan diversas pruebas de control de calidad 
a las soldaduras, tales como: radiografías, partículas magnéti
cas, ultrasonido, líquidos penetrantes, etc. si se detecta algu
na falla en las soldaduras y éstas son importantes se debe reti
rar para volverlo a realizar. Las fallas m~s comunes en soldadu
ras son: falta de penetración, socavaciones, pequeñas grietas 
y dimensiones erróneas en los tamaños de la soldadura. Todos 

1 
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estos tipos de fallas 
durante el soldado. 

se deben a procedimientos inadecuados 

Una vez verificada la geometría, orientadas y colocadas las ca
jas de conexión se puede iniciar :a colocaci6n de loe tirantes. 
El procedimiento de colocación de elementos estructurales y de 
aplicación de tensiones en los tirantes es el mismo cuando se 
tienen 2 hileras laterales de cables que cuando se tiene una 
hilera central y 2 laterales. 

6. s. 2. 2 Colocación de cables - inserción de torones 

Para la colocación de los cablee se pueden seguir 2 caminos: 

FiQ. 6.5.3 

a) Se colocan todos los torones de todos los cablee, sin impor
tar por cual cable se empiece. Esto se hace cuando las pie
zas de conexi6n en las trabes y en las columnas están ya 
colocadas; haciendo esto se ahorra tiempo durante los 
tensados. 

Durante esta etapa los torones de los cables ae colocan y 
tensan con una fuerza pequeña (la fuerza se aplica en forma 
manual), de forma que se puede apreciar la catenaria (curva 
por el peso propio) en cada tor6n. (ver fig. 6.S.J¡. Des
pués de colocarlos se procede al tensado de los cables 
siguiendo el procese que se indique. 

b) cuando las cajas de conexión se colocan e inmediatamente 
después los anclajes y cables de forma que pueden ir tensan
do algunos cables mientras en otra parte del puente se 
siguen colocando cajas de conexión. Generalmente se comien
zan por las cajas de conexión más cercanas a los mástiles. 
Este procedimiento se utiliza cuando aún no estAn listas 
todas las cajas de conexión y sólo se dispone de algunas. 
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6. 5. 2. 3. Procedimiento de inserción de torones 

/Cor~na 

lt.. 
1 

Fig. 6.5.4 

El procedimiento de ineerci6n de torones ee describe a continua
ci6n: (ver fig. 6.5.4). 

l. Se coloca en la parte superior de la columna (dentro de la 
corona) el anclaje pasivo y se fija al sistema. 

Se coloca en la trabe principal (dentro de la caja de cone
xi6n) el anclaje activo y ee fija al sistema. 

La fijación 'e realiza por medio de una contraplaca que ee 
atornilla a -ª estructura, y que además sirve para nivelar 
y dar poeici6n al anclaje. 

2. se coloca un cable para montar los toronea, éste es un alam
bre o tor6n normal que sirve para guiar durante su izaje a 
los torones hacia los anclajes. 

3. Cada tor6n se amarra y se va jalando hacia arriba, donde 
espera un técnico que recibe e inserta al torón en el ancla
je fijándolo por medio de la cuña. 

4. se inserta en forma manual el extremo inferior del cable en 
el anclaje. 

s. se realiza la misma operaci6n para cada tor6n hasta comple
tar al cable con su número total de torones. 

Durante el manejo e inserción de los torones se debe tener cuida
do de no dañar la protección externa de cada torón. Esto se lo
gra manipulando loe cablee sobre superf iciee tersas e impidiendo 
que se arrastren sobre el concreto u otra euperf icie qu~ raspe. 
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6. s. 3. 

Se h~ dlvídido en.dos etapas el proceso .de tensado. 

6.5.3.l. Primera etapa de tensado.- Sustitución de puntales 
por cables 

La primera 
cables de 
encuentre 
proyecto. 

etapa tiene como finalidad sustituir puntales por 
tal forma que al finalizar esta etapa el puente se 

suspendido por los tirantes y pr~sente el perfil de 

Las operaciones de tensado no se pueden iniciar hasta que la 
trabe superior del marco en forma de "A" no haya fraguado por lo 
menos hasta adquirir el 75% de la resistencia nominal del 
concreto. 

Para tensar los cables se colocan canastillas por la parte exte
rior de las trabes, en las que el operador del gato se instala 
junto con su equipo. Estas canastillas son elaboradas en obra a 
base de sobrantes de varilla soldadas entre sí. 

Las fuerzas que se aplican a los cablee provocan que la estruc
tura metálica (trabes principales) apenas se despegue unos 
milimetros del apuntalamiento de manera que al ir tensando los 
cables en el 
ir retirando 
cables. 

sentido que se indica en la figura 6.5.5 se puedan 
los apoyos provisionales que se sustituyen por loe 

Por motivos de seguridad conviene que no se retiren totalmente 
los puntales durante esta etapa, pero deben bajarse un poco para 
impedir que durante los siguientes tensados o posteriores apli
caciones de carga se vuel··a a apoyar la estructura. 

Antes de realizar los tensados se deben haber terminado la cona-
trucci6n de los claros laterales adyacentes a la zona atirantada 
para impedir la posibilidad de levantamiento en el punto donde 
se fija la trabe en el apoyo de concreto, junto al cable extre
mo. También se debe haber colocado y soldado el ancla que liga a 
la trabe con dicho apoyo. 
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AYANCE DEL TEN!IADO A\ll.NCE. DEL TENSADO 

CLA"O L ATU•AL 
ADTACtNTl 

CLARO LATERAL 
ADYACEt-ITE 

.• .• . 1 

·. . • ., ., 

Flg. 6.5.5. 

LADO PONIENTE 

• ~ .• . 

.. .. . • .. 
LADO OftlENTE 

PLANTA DEL PUENTE 

Flo. 6.5. 6. 

., 

ANCLA 
1 

LADO NORTE 

secuencia de tensado. la. etapa 

De 
en 

acuerdo 
la fig. 

con la vista longitudinal y la planta que se muestran 
6. 5. 6.: 

a) Primero se tensan en forma simultánea los cables más cerca
nos al mástil (marcados con el No. l), tanto del lad orien
te como del lado poniente. Es muy importante que el ~nsado 
de los dos cables sea lo más simultáneo posible para evitar 
que existan desequilibrios de fuerzas para el mástil. 

Conforme se vayan 
realiza torón por 

tensando estos cables (operación que se 
torón) se aprecia que los puntales --
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adyacentes a dichos cables se comienzan a despegar de la 
estructura metálica. Al finalizar el tensado de estos ca
bles conviene aflojar los ?Untales o bajarlos unos cuantos 
centimetros para evitar que se vuelva a apoyar la estructu
ra en ellos. 

b) Después se tensan los cables marcados con el No. 2, de la 
forma indicada en el inciso a). 

c) Finalmente se tensan loa cables marcados con el No. 3. 

A: finalizar esta etapa la estructura se encuentra suspendida 
o~talmenta en loa cables (apoyos definitivos) sustituyendo a los 
puntales (apoyos provisionales) y presentando aproximadamente el 
perfil de proyecto. 

Se deben registrar los desplazamientos que sufre el mástil y el 
tablero con respecto a su poeici6n inicial, realizando diariamen
te nivelaciones y mediciones topográficas. Lo anterior con el 
fin de controlar que al final del proceso constructivo se tenga 
aproximadamente la geometría deseada. 

El procedimiento de tensado durante la primera etapa obliga a 
que éste se realice torón por torón, ~r lo que al terminar de 
tensar cada cable conviene asegurarse ~e que todos loe torones 
de un mismo cable se encuantran tensados a una fuerza similar, y 
que la fuerza total del conjunto (cable) corresponde a la 
deseada. 

El equipo para tensar torón por torón es muy maniobrable, de 
unos 20 kg de peso y 50 cm de largo. Este se conecta a una bomba 
que se instala sobre el puente. Es posible controlar la fuerza 
que se aplica ~or medio del gato a través de manómetros analógi
cos o digitales de precisión acoplados a la bomba de gateo. El 
gato se inserta entre las barbas del cable (torones) y se conec
ta al tor6n por tensarse, la fuerza se aplica en incrementos 
pequeños, de unos 150 kg. La primer aplicación de tensión libera 
al torón de su acuñamiento. 

La verificación de 
formas: 

las tensiones se puede realizar de dos 

a) Torón por 
promediando 
dio por el 
cable. 

torón,.eligiendo varios al azar de cada cable, Y 
la fuerza medida en cada uno. La fuerza prome

número de torones dará la fuerza total en el 



508 

b) Utilizando un gato general. con este procedimiento se obtie
ne la fuerza global en el conjunto de torones en forma inme
diata. 

El gato general brinda una lectura más preclsa de la fuerza a la 
que se encuentra el tirante. Este dispositivo es circular con un 
diámetro aproximado de 50 cm y un peso de unos 60 kg. Se maneja 
e instala por medio de pole~~ fijas a la estructura. 

Después de la la. etapa de tensado se cuelan guarniciones, ban
quetas y la losa de la parte central con su banqueta, para ense
guida proceder a la 2a. etapa de tensado. Una vez armadas las 
guarniciones se coloca entre ese armado y las trabes principales 
un bloque de poliestireno que las separa e impedirá que el con
creto haga contacto con la trabe. Para evitar que el concreto 
penetre en las articulaciones cuando se cuelan las banquetas se 
prepara una caja que aisla a la articulación, impiendiendo que 
el concreto llegue a ella y cuando fragüe evite el giro adecua
do. Después de coladas las banquetas se co 1 ocan las parapetos 
sobre ellas. 

Flq. 6.5. 7. 

Por la aplicción de las cargas anteriores la estructura tiende a 
deformarse con respecto a la posición inicial (de proyecto). Ver 
fig. 6.5.7. 

6. 5. 3. 2 segunda etapa de tensada - Para provocar contraf lecha 

La segunda etapa de tensado tiene como finalidad provocar una 
contraflecha que equilibr ' la deformación producto de las cargas 
restantes aplicadas (banquetas, parapetos, losa central Y 
carpeta). 
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FI Q. 6.5.8. 

Secuencia de tensado: 2a etapa 

La secuencia de tensado para la 2a. etapa es idéntica a la de la 
la. etapa. Ver fig. 6.5.8. 

a) Primero 
el No. 1, 

se tensan simultáneamente los cables marcados 
tanto del lado oriente como del lado poniente. 

b) Después se tensan los marcados con el No. 2. 

c) Finalmente se tensan los cables indicados con el No. 3. 

con 

Al hablar de simultaneidad de los tensados nos referimos a que 
se tensa un tor6n de cada lado (sur, p.a.) e inmediatamente 
después se tensa uno del otro lado (n0rte, p.e.) de forma que el 
desequilibrio de fuerzas para el mástil siempre sea pequeño. 

Al finalizar la 2a. etapa de tensado la estructura presenta un 
perfil deformado que llegará aproximadamente a la posici6n de 
proyecto cuando se terminen de colocar las cargas restantes (car
peta y parapeto). Ver fig. 6.5.9. 

FiQ. 6.5.9 
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En las guarniciones generalmente se deja sin colar un pequeño 
tramo circundante a la articulación, una vez que se ha armado en 
forma conveniente y se ha protegido a la articulaci6n para que 
el concreto no penetre e impida su funcionamiento, se cuela. Es 
muy importante el armado de la guarnición en la zona de la arti
culación y que el concreto de cada extremo de la junta articula
da se desligue, ya que de otra forma la guarnición tiende a 
agrietarse. 

Los perfiles de acero de las juntas de calzada se colocan antes 
~e la carpeta asfáltica. Se sueldan conectores a loe perfiles y 
~etas se ligan con el refuerzo de la losa, s conectores son 
estribos de acero y varillas que se colocan a c~da 20 cm aproxi
madamente. El material de sello entre loe dos perfiles se coloca 
después de la carpeta asfáltica para evitar que se dañe. Es muy 
importante la correcta nivelación de los dos .perfiles de la jun
ta para evitar que los vehi~loe que circulen sientan un cambio 
de nivel o un tope al pasar sobre la junta. 

Después se coloca la carpeta asfáltica, con esta carga el puente 
elimina la contraflecha que presenta. El asfalto se coloca comen
zando po~ las rampas de loe terraplenes y luego se continúa por 
loa aireplenes, de esta forma se llega hasta la parte central 
de la zona atirantada. Antes de colocar el asfalto sobre la losa 
primero se realiza un riego de liga, el riego consta de asfalto 
a alta temperatura aplicado en una capa muy pequeña. Horas des
pués del riego de liga se tiende el asfalto con una asfaltadora, 
luego se compacta con un rodillo hasta dar el espesor deseado. 

Una vez que se ha colocado la carpeta asfáltica se tiene la tota
lidad de peso sobre el puente y se debe realizar una verifica
~i6n de tensiones en los tirantes para comprobar que se tienen 
ias fuerzas que teóricamente corresponden a esta etapa. 

Terminadas las operaciones de verificación se colocan candados 
en los anclajes y capuchones para protegerlos de la intemperie. 
Dentro de los tubos guía de las cajas de conexión se ~nyecta 
cera en caliente (a una temperatura aproximada de 100 C) que 
una vez solidificada sellar~ a la caja contra la filtración de 
agua. Después se colocan loa anillos amortiguadores y loa tubos 
antivand~licos. 

Todas las actividades de pintura de la 0 ~tructura de acero se 
deben realizar preferentemente antes de ld colocación de cables 
y anclajes. Si por algún motivo se tienen que realizar después 
de colocados éstos deben protegerse. Los tubos antivandálicos y 
las coronas se pintan de negro, de preferencia antes de 
colocarse. 



Al final 
pintura 
limpieza, 
guarnición 

se realizan todas las actividades de detalle, como son: 
de los parapetos, colocaci6n de sellos, acabados, 
etc. El sello elástico entre la trabe principal y la 
debe colocarse con cuidado para evitar que se bote. 

En forma simultánea se terminan todas las actividades bajo el 
puente como son vialidades, banquetas, señalamientos, etc. 

Al mismo tiempo se concluyen todas las actividades de remode
laci6n sobre la calzada I. Zaragoza, como son: encarpetado, 
jardineria, instalaciones, señalizaci6n, etc. 
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7. Estudio econ6mico del puente atirantado Rojo Gómez 

7.1 Catálogo de conceptos 

A continuación se enumeran 
el proyecto de cualquiera 
Calz. I. Zaragoza. 

loe 
de 

conceptos generales que contiene 
los puentes atirantados sobre la 

2. 

3. 

4. 

concepto 
:0 reliminaree 

Confinamiento 

Infraestructura 

Subestructura 

Descripción 
Contiene todas aquellas actividades nece
sarias para dejar el Area de trabajo lis
ta para iniciar el proyecto como son: de
moliciones, tala de árboles, desmonte de 
postes y cables, instalación de casetas, 
etc. 

Contiene aquellos trabajos que se requie
ren para el inicio seguro y ordenado de 
las maniobras como son: colocación de ba
rreras, señalamientos, iluminación, etc. 

contiene todos aquellos ~rabajoe que se 
realizan del nivel del terreno natural 
hacia abajo del mismo, como son: excava
ciones, plantillas dl• cimentación, losa de 
fondo y contratrabes en aireplenea, hinca
do de pilotee, cajones y zapatas de los 
apoyos de concreto, etc. 

Son todos aquellos trabajos necesarios pa
ra la elaboración de los elementos com
prendidos entre el nivel del terreno natu
ral y el lecho alto de la estructura de 
concreto, como son: marcos de concreto, 
aireplenes, apoyos de neopreno, topes 
para sismo, terraplenes, etc. 

5. 5up&res tructura Son aquellos trabajos necesarios para la 
construcción del tablero y sistema de 
piso del puente, como son: estructura 
metAlica, losa de rodamiento, juntas de 
calzada, cables, anclajes, apoyos de 
neopreno, etc. 

6. Obras hidrAulicae 
7. Alumbrado 
8. Señalamiento vertical 
9. Señalamiento horizontal 
10. seguridad 
11. Obras viales adyacentes complementarias 



A . .c:o:n::.,.!.:u.:.at:i..6:n se 
p:oye::t::i d-e.2 puen~e 

Cor!=ep-:.e 

i~di=~n l~s ~nstoe para ·:~da concépto del 
R.::i¿o G.órne::, .a. pre.ei-og de- maye dé 1991. 

~us~o (millones de péF.~B) 

2-
3-
4~ 

5. 
6. 
7. 
5. 
9. 
l~ .. 
ll .. 
12. 

Su.bes-:.:-u=:.~:e 

Supe:es!:.=-i.: ~:.-u ::a 
o~=as h~~=á~:~cas 

Alum::a.::~ 

see&lamie~ vertical 
Señal¿rnie~ h=ri~vn~al 

Se;-'..:: .:.:::a.:. 
Ob:as via:es adyAcentea 
! X':!:' a S 

Costo to~a! Ce ~oCos los concept~s 

:!40. 
lSO• 

¡ ., 5'96 ~ 

l. ~$6' 
4' 700' 

$00' 
4::!6. 
¡~s· 

:.- s;. 
1,050' 

~ 

Los co~ceptos 3, 
construcción del 
lo que la suma de 
puente. 

4 y S comprend@n los trab~~~~ ~el~tivon A la 
puente de terrapl~n eur a tet1•!Pl~n n~rt~, por 
sus costos nos dA el coeto reAl ~~roxim~do rlel 

Infraestructura 
subestructura 
Superestructura 

costo total del puente 

Area total del puente l\ ~ 

1, 596. 

1' 2 86. 
:L..lQ_Q_'_ 

1,sa2· rnillottPR de paade 

6, :206 m 2 

(desde el inicio del terraplén sur haeta 
norte). 

el inicio del 

Costo del puente por metro cuadradot e• Sl'20R,172 tt.N,/m 2 

7. 2. l Aspecto a económigoa de obra te~-1.!L'!.d_!!_ 

Para mencionar algunos aspectos econ6mlco9 de ~nton pt1Prttea 
atirantados tomaremos como ejomp~o loa dAtoe dA Rojo U6me~t nl 
primero de los seis puentes en terminar de conetculr~e. 

El puente tLene una longitud total de 435 m, madidon d"gd~ eJ 
inicio del terraplén sur ~1 final del terr~plén r1orta, con t1r1 

ancho promedio de 14.70 m para alojar 4 carrileA dA clrvulAcl6r1. 
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7.2 Costo total del puente 

A continuación se indican los costos para ~~da concepto del 
proyecto del puente Rojo Gómez, a precios de mayo de 1991, 

Concepto costo (millones de pesos) 
l. Preliminares 240 • 
2. Confinamiento 150 • 
3. Infraestructura l, 596' 
4. Subestructura 1, 286' 
5. Superestructura 4, 700' 
6. Obras hidráulicas 800' 
7. 
8 • 
9. 
10. 
11. 
12. 

Alumbrado 
Señalamier: 
Señalamier. 
seguridad 

vertical 
horizontal 

Obras viales adyacentes 
Extrae 

Costo total de todos loe conceptos 

426' 
128' 

33. 
237 •. 

1,050' 
---2.ll..'.._ 

11,601' millones de pesos 

Los conceptos 3, 
construcción del 
lo que la suma de 
puente. 

4 y 5 comprenden los trabajos relativos a la 
puente de terraplén sur a terraplén norte, por 
sus costos nos dá el costo real aproximado del 

Infraestructura 
Subestructura 
Superestructura 

Costo total del puente 

1,596' 
1,286' 
!..c2.QQ.:_ 

7,582' millones de pesos 

Area total del puente A = 6,286 m2 

(desde el inicio del terraplén sur hasta el inicio del terraplén 
norte). 

Costo del puente por metro cuadrado: e $1'206,172 M.N./m2 

7. 2. 1 Aspectos económicos de obra terminada 

Para mencionar algunos aspectos económicos de estos puentes 
atirantados tomaremos como ejemp~o los datos de Rojo Gómez, el 
primero de los seis puentes en terminar de construirse. 

El puente tiene una longitud total de 435 m, medidos desde el 
inicio del terraplén sur al final del terraplén norte, con un 
ancho promedio de 14.70 m para alojar 4 carriles de circulación. 
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A continuaci6n se desglosa el:;costo ::t.otal. aproximado del puente 
en porcentaje para cada conc~p~6: ··· 

concepto 
Estructura de acero 
Cables 
Anclajes 
Estructura de concreto (1) 
Cimentaci6n 
Losa de rodamiento (2) 

.\ 
26.3 
4.8 

14.0 
18.4 
21. 1 

~ 
100\ 

$/m2 aprox. 
$313,913/m2 

57,587" 
167,364 
219,505 .. 
251,340 " 
183,060 " 

$1'192,520.00/m 2 

Costo total aproximado 57.573'000,000.00 

Area total 6.350m~ 

(1) Incluye aireplenes y marcos de concreto 
(2) Carpeta, banquetas, parapetoe,deflectores, etc. 

De lo anterior puede observarse que: 

El costo total 
competitivo con 
similares. 

del puente por metro cuadrado lo hace altamente 
respecto a puentes tradicionales en condiciones 

El costo de los cables es pequeño. 

El costo de los anclajes es grande, aunque incluye el servicio 
de instalación, tensado de los cablee y el costo de accesorios 
del sistema. 

El costo de la cimentación, como era de esperarse, es razonable. 

A continuación se mencionan algunas cantidades interesantes acer
ca del proyecto: 

Concreto utilizado 
Estructura de acero 
Estructura de acero 

4,~~~.~3t:~r~x~ 5 =.~·~~/:~/m2 
140.0 kg/m 2 

(sin incluir el peso de las coronas) 

Cables 8,750 ml de tor6n (~ = 0.6") 
11, 3 7 5 kg 

4.86 kg/m 2 



7. 2. 2. Costos de algunos conce:Btos es]:!eciales 

cablee 

concepto Unidad 
CL-1 ml 
CL-2 ml 
CL-3 ml 
cc-1 ml 
CC-2 ml 
cc-3 ml 

anclajes 

Pasivos pza 
Activo·e pza 

co;:onas 

Concepto Unidad 
Corona central kg 

Lateral kg 

Para el puente: 

Son 2 coronas centrales 
Son 4 coronas laterales 

Concepto 
Cajas de conex. 

Para el puente: 

Unidad 
kg /p za 

Can t. P.U. 
204 494,746 
163 320,943 
132 320,943 
102 951,936 

81. 5 494,746 
66 494,746 

Total 

36 12'246,939 
36 17'274,150 

Total 

Cant. P.U. 
9144.8 8,338 

5505.5 8,338 

76'249,342 X 2 
45'904,859 X 4 

Total 

Cant. 
748.68 

P.U. 
5 000 

Son 36 cajas de conexi6n 3'743,400 X 36 = 

Concepto 
Trabes princip. 
Trabes eecund. 

Unidad 
kg 
kg 

cant. 
176,880.32 
126,952.67 

p. u. 
5,000 
5,000 

Total 

Costo 
100'928,184 
52'3º1,709 
42, 3 l, 47 6 
97'097,472 
40'321,799 
32'653,2~6 

$365, 678, 876 

440'889,804 
621'869,400 

$1,062 '759,204 

Costo/pza. 
76'249,342 

45'904,859 

152'498,680 
183'619,440 

$ 336'118,120 

Costo/pza. 
3'743,400 

$134'762,400 

costo 
884'401,600 
634'763,350 

$ l,519'164,950 

515 
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Comparación de costo entre diferentes puentes 

Son 6 puentes veh!culares atirantados los que se han proyectado 
y conetru!do en la Calzada I. Zaragoza, todos ellos tienen dife
rentes dimensiones, aunque su estructuración es igual. 

A continuación se · compara el costo total y el costo por metro 
cuadrado para los siguientes puentes: 

Puente 
Longitud (L) 
Ancho prom. (b) 
Area (Lxb) 
No. de carriles 

Telecomunicaciones 
450 m 
8.60 m 
3870 m2 
2 

Roio G6mez 
435 m 
14.45 m 
6286 m2 
4 

c. Bonilla 
500 m 
25 m 
12,500 
6 

La longitud del puente se ha medido desde el inicio del terra
plén sur hasta el inicio del terraplén norte. El ancho promedio 
del puente corresponde a la dimesi6n desde el paño exterior de 
una trabe principal a la otra, (el ancho a paños de estructura). 

costo por puente 

l. 
2. 
3. 
4. 
5. 

concepto 
Preliminares 
confinamiento 
Infraestructura 
Subestructura 

Roio G6mez 
142'917,100 

Telecomunicaciones 
211'225,160 
83'015,398 

l,048'312,400 
985'703,920 

193'441,670 
1, 959. 253, 700 
l,448'801,800 
4,979'084,600 

6. 
7. 

8 • 

9. 

Superestructura 
Obras hidráulic. 
Alumbrado 
Señalamiento 
vertical 
Señalamiento 
horizontal 

10. Seguridad 
11. Obras viales 

adyacentes 
12. Conceptos adiciQ 

na les 
13. Conceptos extr~ 

ordinarios 

3,572'296,800 
449'781,080 
454'606,970 
747'952,890 

309'135,170 

361'601,210 
972'251,310 

66'975,842 

555'122.490 

992'744,980 
502'659,540 
159'794,800 

41'629,640 

165'000,980 
511'309,800 

24'011,388 

l.452'218,600 

c. Bonilla 
78'995,946 

179'191,830 
2,098'980,400 
2,216'649,900 
5,738'448,200 

375'772,710 
941'043,000 

76'550,577 

34'196,683 

321'126,560 
2,542'307,800 

00 

551'175.820 

Total 8,866'484,000 12,572'453,023 15,154'520,440 

¿3 + 4 + s 5,606'313,100 8,387'140,100 10,054'078,000 

Area total 3870 m2 6286 m2 12500 m2 

Coeto/m2 $/m2 $1'448,600/m2 $1'334,257 m2 $804,326/m2 
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La suma de los conceptos 3, 4 y 5 indica el costo total de la 
estructura del puente, el costo por metro cuadrado de puente se 
ha obtenido dividiendo la suma de los conceptos 3, 4 y s entre 
el área total. 

Se concluye que mientras más grande es el puente más económico y 
competitivo resulta. El costo por metro cuadrado para una estruc
tura convencional en condiciones como las planteadas varía entre 
$1'500,000 y $2'000,000. 

7.~ Programa de obra 

Debido a que los puentes veh!culares son un~ obra inducida por 
el paso del metro sobre la Calz. I. Zaragoza, el plazo de termi
nación de los puentes y por lo tanto el programa de obra, queda
ron supe ditados a la fecha de inauguración del Metro. 

En la fig. 7.3.1. se presenta el programa de obra del puente 
Rojo Gómez (de 4 carriles), el primero en terminarse. El tiempo 
total de ejecución de eeta ·bra fue de 10 meses, habiéndose 
iniciado los trabajos preliminares en julio de 1990 e inaugurán
dose el 3 de mayo de 1991. 

En la gráfica se muestran sólo las fechas de inicio y fin de 
actividades, entre estas fechas pueden existir tiempos muertos 
no especificados. La duración efecti· ~ estimada de cada activi
dad se indica al extremo derecho de cada barra. 



<D 
üi 

CONCEPTO 

CIMENTACIONES 

TERRAPLENES 

ESTRUCTURA DE CONCRETO: 

A) AIREPLEW.,5 

B) APOYOS DE CONCRETO 

ESTRUCTURA DE ACERO'. 

A) FABRICACION 

B)MONTAJE 

LOSA 

CABLES (ATIRANTADO) 

PAVIMENTO 

PUENTE VEHICULAR ROJO GOMEZ 

PROGRAMA REAL DE OBRA 

JUN-90 JUL-90 AG0-90 SEP-90 OCT-90 NOV-90 

4m1•11 

FIG. 7. 3 .1 

DIC-90 ENE-91 FEB-91 MAR-91 ABR-91 MAY-91 

]tnllU 

:\mlHI 

----- -- 41/Zmun 

31nm1 •• 

.:::::mllhuu 

- _-_-_-_-:W 1mu 

- l/Zm" 

• • t/l11mona 



5~ 

B. CONCLUSIONES 

A continuación presentamos en eintesis los aspectos que conside
ramos más importantes del presente trabajo. Hemos dividido estas 
conclusiones en diferentes campos como son: análisis, diseño, 
construcción, etc. debido a la amplitud y diversidad de puntos 
que se mencionan. AdemAs incluímos algunos detalles muy particu
lares de estos puentes y que los hacen estructuras únicas en el 
mundo. 

Conclusiones generales 

Es factible diseñar y construir puentee vehiculares atiran
tados de claro central corto (SS.O m· aprox.) en una zar~ 

urbana y con las condiciones planteadas en este proyecto. 

* La economia y el aspecto estético lee permite competir con 
ventaja a este tipo de estructuras contra soluciones típi
cas a base de concreto o acero. 

* 

El propósito fundamental de obtener una eetructuraligera 
que se comporte en forma adecuada en suelos altamente 
compresibles y poco confiables se cumple totalmente ce 
estos puentee atirantados. 

Por la 
tipo de 
ofrecen 

gran aceptación que ha tenido recientemente este 
edificaciones en el mundo y la versatilidad que 

ante diferentes condiciones se vislumbra un exce-
lente futuro para las estructuras atirantadas. 

Conclusiones referentes al an!liais 

El comportamiento no lineal de las estructuras atirantadas 
obliga a realizar hipótesis simplificatorias durante el 
anAlieis. Este se debe llevar a cabo por etapas calculando 
la rigidez de la estructura para cada una y superponiendo 
los resultados de cada etapa para obtener el estado final 
de fuerzas y deformaciones de la estructura. 

Debido a la ligereza de la estructura la carga viva es la 
acción que provoca los efectos m&s importantes. La carga 
viva que rige es la que corresponde a camiones tipo 
establecidos por las normas de la AASHTO y de la SCT. 
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* 

Se puede controlar el comportamiento de la estructura por 
medio de la aplicación de tensiones en los cables. Esto 
permite disminuir los efectos de la carga viva obteniéndose 
un estado de esfuerzos mis uniforme para la combinaci6n de 
cargas permanentes mis carga viva, y permitiendo también 
reducir los ·factos de los hundimientos diferenciales sobre 
la es~ructura. 

Para tomar en cuenta el cambio de rigidez que sufren loa 
tirantes cuando varia la tensión en ellos, se calcula el 
que se denomina "módulo de elasticidad equivalente". Este 
módulo se incrementa con la tensión en el tirante y brinda 
resultados aproximados que se deben calcular por etapas 
conforme varía la fuerza en los tirantes. 

Los efectos de los hundimientos diferenciales se minimizan 
mediante el uso de articulaciones que independizan loa tra
mos norte y sur del puente. 

Conclusiones referentes al diseño 

Loe efectos de la fatiga se hicieron m&s severoe al ser la 
carga viva la que produce los mayores esfuerzos. La varia
ci6n de esfuerzos considerando 2x10 6 ciclos de carga hizo 
necesario incrementar las secciones de algunos elementos, 
esto se hizo más patente en los cables donde fue requerido 
en algunos casos duplicar el número de torones que los 
forman para disminuir los esfuerzos actuantes y entrar en 
los rangos permisibles para fatiga. 

No existen reglamentos o especificaciones aplicables parti
cularmente a estructuras atirantadas, para este efecto las 
normas AASHTO se deben complementar con las normas de los 
organismos especializados como la FIP (Federaclón Inter
nacional del Presfuerzo) o el PTI (Post-Tensioning Institu
te), así como con las recomendaciones de los fabricantes de 
cables, anclajes y dem&s dispositivos egpeciales. 

Las especificaciones de la SCT para puentes se limitan a 
traducir lo indicado en las especificaciones de la AASHTO 
(American Asociation of State Highway and Transporta Off i
cials). En ocasiones es necesario realizar adaptaciones o 
utilizar criterios establecidos en el Reglamento de Cons
trucciones de Distrito Federal para situaciones no consi
deradas en las normas AASHTO, como sucede en el caso de 
análisis siemico. 
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Conclusiones referentes al aspecto económico 

El costo por metro cuadrado de puente resulta muy atractivo 
comparAndolo con el de estructuras típicas {puentes presfor
zadoe o de acero) en las condiciones planteadas. 

El costo de loe anclajes y sus accesorios resulta muy gran
de y desproporcionado con respecto al de las demAe partes 
de la estructura. 

El costo de 
estructura; 
convencional 

la cimentación es pequeño, acorde al peso de la 
y resulta mucho menor que el de una estructura 
en las mismas condiciones. 

Conclusiones técnicas 

se puede observar el atraso tecnológico de México en este 
tipo de estructuras, en cuanto a la técnica del atiranta
miento, ya que la mayoria de las empresas capacitadas para 
prestar este tipo de servicio son extranjeras. 

La corrosión en los tirantes que antes constituia un grave 
problema ahora se previene comunmente ~on el uso de torones 
autoprotegidos a base de camisa de polietileno, brea y 
acero galvanizado. 

Conclusiones referentes al proceso constructivo 

Los tirantes 
constructivo 
calzada. 

brindan múltiples opciones para el proceso 
que se pueden adecuar a las necesidades de la 

Es difícil garantizar con exactitud la geometría del puen
te, ya que factores como el hundimiento regional, la vibra
ción que produce el trAnsito bajo el puente y los cambios 
de temperatura impiden un control estricto de la geometría 
durante el proceso constructivo. 

Las etapas constructivas más delicadas se dieron durante la 
colocación de las conexiones de loe cables a las trabes Y 
al extremo superior de las columnas. El control de calidad 
de las soldaduras es siempre importante, pero más durante 
esta etapa. 
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Un eficiente control geométrico es vital durante la cons
trucción de todo el puente. Las mediciones topogr~ficaa son 
indispensables para la verificación constante de distancias 
y niveles. 

Durante la aplicación de tensiones en loa tirantes se deben 
verificar las fuerzas en forma doble, por medio de manóme
tros de precisión y registrando el alargamiento que sufre 
el tor6n. La correcta aplicación de tensiones es de vital 
importancia para controlar el estado de fuerzas y deforma
ciones del puente. 

Es indispensable una contínua 
tieta y el constructor, con el 
dar detalles importantes en 
puentee. 

interacción entre el proyec
fin de evitar errores y cui
el funcionamiento de los 
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