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I N T R o o u c c I o N • 

Durante los Ultimas afias, la construcci6n de puentes atiran­
tados ha tomado importancia en todo el mundo, se ha comprobado 
que una soluci6n de este tipo es la mAs econ6mica, ademAs de las 
cualidades estéticas que lo caracterizan. 

En México, con la construcci6n del puente Antonio Dovali 
Jaime, se inicia una nueva época en el campo de la ingenieria de 
puentes; posteriormente se construy6 el puente Tampico, 
convirtiéndose en una obra de ingenieria representativa de la 
regi6n y merecedora de premios y reconocimientos internacionales. 

Actualmente, con la politica de las carreteras concesionadas 
y con el propósito de ampliar y mejorar el sistema carretero 
nacional, se encuentran en construcci6n y bajo proyecto diversos 
puentes atirantados, entre los que podemos mensionar los de la 
carretera México-Acapulco como el Quetzalapa, el Mezcala, el 
Barranca "El cañ6n", el Barranca "El Zapote", y el que se ubicarA 
en el estado de Chiapas cerca de Malpaso. 

Al igual que La Secretaria de Comunicaciones y Transportes, 
otras dependencias como el Departamento del Distrito Federal, op­
taron por construir puentes atirantados convencidos de las ven­
tajas que estos representan. 

El reto al que se enfrenta la ingenieria ante las 
necesidades de salvar claros mayores y la certeza de poder 
lograrlo, ha motivado para que en la actualidad se construyan 
puentes con claros cada dia mAs grandes, que hasta ayer eran 
dificiles de creer, como el puente Humber para el estrecho de 
Mesina con un claro de 1410 m y el Akashi en Jap6n con un claro 
principal de 1990 m. 

Para lograr la estabilidad y el control del comportamiento 
de la estructura ante los efectos del viento, se han desarrollado 
diversas te6rias. La recopilación bibliogrAfica que se presenta, 
describe los conceptos que deben tenerse en cuenta durante el 
diseño e6lico de puentes atirantados de gran claro y dA una 
soluci6n anal! ti ca al problema de determinar la respuesta 
estAtica y dinAmica en la estructura ante estas solicitaciones. 

El objetivo principal de esta investigaci6n es mostrar los 
efectos que causa el viento en estas estructuras, los métodos 
existentes para medir estos efectos y la forma de prevenirlos. El 
presente trabajo pretende ser una ayuda para lograr un correcto 
diseño e6lico de las estructuras de puentes atirantados. 
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I. REVISION HISTORICA DE LOS PUENTES ATIRANTADOS 

1.1. PUENTES ATIRANTADOS. 

La historia de los puentes de vigas suspendidas indican que 
la idea de soportar una viga por cuerdas inclinadas o cadenas 
cayendo desde un mAstil o torre, ha sido conocida desde viejos 
tiempos. Los EgiHcios aplicaron la idea para sus embarcaciones 
veleras (Ref. 51). 

En algunas regiones tropicales del mundo primitivo varios 
tipos de puentes colgando de cables (puentes atirantados) fueron 
construidos. Enredaderas inclinadas sujetas de un Arbol a otro 
sujetaban un andador, el cual era construido de lianas y palos de 
bambü. Esta cruda estructura indica que estas construcciones 
tuvieron una vaga idea de la ingenieria de puentes. 

En 1617 Faustus verantius propuso un sistema de puente 
teniendo una losa de madera soportada por varillas inclinadas con 
aros en los extremos. El concepto fue atractivo para los in­
genieros y se construyeron puentes de este tipo por algunos 
siglos, experimentando y desarrollando continuamente esta 
técnica; pero nunca éstos tuvieron las caracteristicas y los 
principios bAsicos de un puente metAlico colgante suspendido por 
atiezadores. 

En 1784 un carpintero alemAn Emmanuel Lllscher en Fribourg 
diseñó y construyó un puente de madera incluyendo suspensión y 
torre, de 32 metros de claro. Es a él a quien se acredita el con­
cepto de un puente suspendido solamente por colgantes inclinados. 

Aparentemente el concepto de puente atirantado no se usó 
sino hasta 1817 cuando dos ingenieros ingleses, Redpath y Brown, 
construyeron el puente "J<ing' s Meadow" un paso peatonal en In­
glaterra, el cual tuvo un claro de aproximadamente 33. 6 metros 
usando cables de alambres inclinados para suspender los elementos 
de la cubierta y sujetarlos a una torre de hierro. 

El sistema de cadenas inclinadas fue adoptado en un puente 
construido en Dryburgh Abbey por J. y w. Smith para cruzar el rio 
Tweed en 1817. Este tenia 79.3 metros de claro, y 1.2 metros de 
ancho. 

Se observó que el puente tenia una muy notable vibración 
cuando cruzaban los peatones, y el movimiento de las cadenas 
parecia ser fAcilmente acelerado. En 1818, seis meses despües de 
terminado el puente, éste fue destrozado por un violento 
ventarrón, las cadenas se rompieron en las juntas debido a la 
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oscilaci6n del viento. 

C.L. N~vier describe este accidente: 

"Finalmente, el 15 de Enero de 1818 casi seis meses desp~es 
de terminado el puente, lleg6 una violenta rafaga de viento y la 
vibraci6n que vino fue tan grande que las cadenas inclinadas se 
fracturaron, la losa se corr i6 y la estructura entera se 
destroz6. Muchos testigos del evento añadieron en declaraci6n que 
el movimiento vertical de la cubierta caus6 el colapso, aunque 
fue casi igual al movimiento horizontal y parece ser que una per­
sona que se encontraba a medio puente fue arrojada al rio. 11 

c. L. Navier,atribuye el colapso de este puente a la falta 
de fijaci6n de las cadenas inclinadas. El puente fue reconstruido 
en tres meses. La suspensi6n fue a base de 4 cadenas con trayec­
toria parab6lica, concava en el plano horizontal; la superestruc­
tura se incrementó a 1.37 m de ancho, y se le añadieron largos 
parapetos para rigidizar la sección transversal. Se le hicieron 
mejoramientos en los detalles estructurales, desde que la 
descripción del colapso sugirió una apariencia de estabilidad 
aerodinamica, para esto fue necesario esperar otros accidentes de 
este tipo. 

Alrededor de 1821, el arquitecto francés Poyet sugiri6 sos­
tener las vigas con varillas de hierro sujetas a la parte supe­
rior de una torre poco alta. En este sistema se propuso usar un 
arreglo de tirantes en forma de abanico partiendo de la parte su­
perior de la torre y distribuido en todo el claro del puente. 

La idea de Poyet fue nuevamente desarrollada por el famoso 
Ingeniero francés Navier, quien en 1823 estudió el sistema de 
puentes sostenidos con cadenas inclinadas. 

Por comparaci6n entre los pesos de las cubiertas y las 
cadenas inclinadas, Navier estableci6 que para un claro y al­
tura de las torres dadas, el costo de ambos sistemas era 
aproximadamente igual. (Ver fig. 1.1) 

En 1824 un puente fue levantado para cruzar el rio Saale en 
Nienburg, Alemania, con un claro de 76. 2 metros con una mayor 
rigidez en la viga por los miembros inclinados. Como sea este 
puente tuvo excesivos desplazamientos al estar cargado y el 
siguiente año se colapsó. Las razones de la falla de este puente 
no fueron conocidas, la literatura técnica de la época atribuye 
el colapso a una sobrecarga. Aparentemente, una multitud de 
gente, quienes se encontraban sobre la estructura del puente 
viendo una carrera de barcos, caus6 el colapso pero desafor­
tunadamente las razones exactas no fueron conocidas. 

Navier discuti6 estas fallas entre sus colegas y sus adver­
sos comentarios fueron el tener condenado el concepto de puente 
atirantado en una relativa obscuridad. 
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FIG. 1.1 SISTEMA DE PUEN'l'E CON CADENA RIGIDA PROPUESTO POH 

NAVIEH EN 1923. 

12 
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En 1830, en su "Reporte y Memorias de Puentes Suspendidos", 
Navier describe estructuras construidas a su alrededor y hace un 
resumen de los conocimentos de las personas hasta ese tiempo. 

"Los puentes suspendidos pueden ser de dos diferentes tipos: 
En el primer caso las cadenas son estiradas entre dos puntos 
fijos; la cubierta descansa en estas cadenas o es suspendida bajo 
ellas por medio de suspensi6n vertical. En el segundo caso, 
varillas conectadas en puntos distribuidos a lo largo de la lon­
gitud del puente suspenden la cubierta. El primer arreglo es uno 
de los usualmente adoptados y parece ser el mas recomendado para 
trabajos mayores. En estos dos métodos de construccion la parte 
mas vital, son los cables los cuales soportan el peso de la 
cubierta, y son estirados en la direcci6n longitudinal. Los es­
fuerzos de la estructura dependen de los esfuerzos de esos 
miembros en tensi6n y los puentes en cuesti6n difieren 
basicamente en esto, mientras que en los otros puentes, los 
diferentes elementos son l!lnicamente sometidos a flexi6n o 
compres ion. 

Los puentes sostenidos por varillas inclinadas se comportan 
en forma diferente a los sostenidos con cadenas; forman un sis­
tema flexible, el cual cambia de forma conforme pasan las cargas. 
Los pilares son considerados como rigidos y las partes de la 
cubierta albergan la base de cada varilla y entre las varillas 
transversales, un alambre indeformable, por lo que la forma del 
sistema puede considerarse como indeformable y puede solamente 
ser sujiata a menores modificaciones debido a la elasticidad de 
los materiales. 

si se observa, - los resultados, de los cuales solamente se 
presenta aqul un breve resumen -, la naturaleza y propiedades de 
las nuevas estructuras son conocidas. De hecho no se puede 
solamente calcular las fuerzas que actt!lan en todas partes y los 
cambios resultantes por los efectos del movimiento de las cargas, 
sino también apreciar el grupo de movimientos de vibraci6n en 
cada miembro por los efectos de choques." 

En 1837 Motley construyo un puente en Tiverton, Inglaterra, 
un altamente redundante, doble cantiliver, con tirantes rectos. 

El otro tipo de arreglo de tirantes, con tirantes paralelos, 
ahora llamados "en forma de arpa" fue sugerido por Hatley en 
1840; él mencion6 que este sistema provee menor rigidez que el 
"forma de abanico". 

Una estructura interesante del tipo cable inclinado es el 
puente sobre el canal navegable de Manchester en Inglaterra, y en 
1843, Clive propus6 un sistema original de Puente Atirantado, con 
los cables cruzados en el sentido horizontal. 

En la segunda mitad del siglo XIX, los tirantes inclinados 
fueron revisados en América por el Ingeniero de Puentes John Roe­
bling. En conexi6n de la rigidez de una armadura, introducida por 
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Roebling y una eficiente rigidez lateral, la eficiencia de los 
cables inclinados se mejoraba. 

Durante este tiempo en los Estados Unidos, Roebling, us6 un 
sistema que emple6 alambres de acero para remplazar las cadenas 
de suspensi6n. En 1855 construyó el primer puente ferroviario 
suspendido en el mundo, una atrevida estructura de dos cubiertas 
aguas abajo de las cataratas del Niagara, con solamente un claro 
de 280 m para las dos cubiertas, una abajo de otra; los claros 
fueron soportados por cables con trayectoria parabólica y por los 
tirantes inclinados usados en su construcción. La cubierta in­
ferior servia para el transito de carruajes y peatones, mientras 
que la cubierta superior albergaba las vias para el transito de 
ferrocarril. Una prueba en la estructura completa mostró que su 
desplazamiento bajo la carga de un tren con los vagones cargados 
no excedió 0.25 m, o menor que 1/1000 de la longitud del claro. 
Por lo que es evidente que la gran rigidez de estos dos niveles, 
contribuyen efectivamente a limitar las deformaciones. 

El total de 
tenso sistema de 
de tirantes dió 
gran velocidad, 
viento. 

la carga fue dividida entre los cables y un ex­
tirantes radiales. La aplicación de un sistema 
la rigidez requerida para el paso de trenes a 
as! como estabilidad contra la accion del 

Roebling también dió un generoso sistema de tirantes in­
clinados en la construcción del puente Ohio. Casi la mitad del 
total d.el peso del riel y la carga viva fue resistida por los 
cables diagonales de alambre, con trayectoria recta desde la 
parte superior de las torres hasta puntos sucesivos a lo largo 
del piso. Los diversos cables, se rigidizaron ellos mismos por su 
arreglo; efectivamente, tuvieron que transmitir casi la mitad de 
peso total de la via y la carga del ferrocarril. Los tirantes 
sirvieron efectivamente para resistir el piso y prevenir o 
amortiguar la vibración durante el paso de pesadas cargas y en 
vientos altos. 

En 1868 el puente Franz Joseph, diseñado por Ordish y 
Le Fleuvre fue construido sobre el ria Moldau en Praga, Checos­
lovaquia. Este puente actualmente presenta una combinación de 
puente atirantado y un clasico puente suspendido. 

Una nueva forma de suspensión se introdujo en este puente, 
al colocar varillas inclinadas; éstas van directamente desde los 
puntos del sistema de piso a la parte superior de las torres; los 
miembros en tensi6n directa soportan y ayudan a conformar la 
posici6n de la catenaria de los cables entre las torres. Estos no 
tienen otro propósito que sostener el peso de las varillas en 
tensión directa. Aqui, es muy interesante la idea de soportar una 
junta intermedia, por una varilla inclinada, la cual transfiere 
la tensión al tirante largo de la otra mitad del claro. 

En 1872 Ordish y Le Fleuvre construyeron el puente Albert 
sobre el ria Thamen en Chesea, con varios claros de 122 metros. 
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Este proporciona un buen ejemplo de suspensi6n de catenaria com­
binada con tirantes. En esta estructura el sistema de suspensi6n 
consiste de cables que convergen a la parte superior de las 
torres: tres tirantes inclinados en cada lado del claro central y 
cuatro tirantes en cada lado de los tramos extremos. La cubierta 
es notable por el hecho de ser suficientemente rigida, como para 
permitir a los tirantes ser sujetos en puntos razonablemente 
lejos uno del otro; estos cables estan hechos de varillas en­
rolladas. Un sistema idéntico fue usado por los diseñadores para 
el puente Franz - Joseph. 

En 1883 se construy6 la estructura m6s notable de esta era, 
el famoso puente Brooklyn en Nueva York, diseñado por J. Roe­
bling, con los mismos principios que para el puente Niagara; el 
trabajo fue completado por su hijo W. Roebling. Este puente con 
un claro central de 486.50 m y una longitud total de 1059.90 m es 
la primer gran estructura en la cual el acero reemplaza al 
fierro. La resistencia del acero es casi dos veces m6s alta que 
la de los materiales usados anteriormente. 

Quiz6 la caracteristica m6s distintiva del puente Brooklin 
en Nueva York, es el sistema de tirantes inclinados radiales que 
descienden desde la parte superior de las torres, hasta el piso 
de la cubierta. Roebling introdujo estos tirantes principalmente 
para agregar rigidez al claro; adem6s también se observo la ven­
taja que éstos presentaban para transmitir la carga adicional. 
Esta contribuci6n a la resistencia de los puentes fue explicada 
en términos simples por el diseñador: 

"El piso en conexi6n con los tirantes se soportar6 asi 
mismo, sin la asistencia del cable; el poder soportante .de los 
cables s6lo ser6 empleado para resistir las cargas por encima del 
piso. Si los cables fueran removidos, el puente se hundiria en el 
centro, pero no caeria". 

Los ingenieros de épocas pasadas no tenian los conocimientos 
necesarios para calcular las fuerzas en los cables inclinados 
correctamente, y ellos también subestimaron la influencia del 
desarrollo hiperest6tico y la flecha de los tirantes. 

Consecuentemente, el sistema de Puente Tirante-Trabe, fue 
condenado y abandonado, y solamente en el principio del siglo XX, 
con la introducci6n de los cables de alambres de alta resistencia 
y el desarrollo adicional de la teoria estructural, fue posible 
reintroducir el sistema atirantado. 

Unos pocos puentes, de una mezcla de atirantado y suspen­
dido, fueron construidos en Francia en el siglo XIX por Arnodin. 
En este sistema, se usaron tirantes diagonales radiales desde la 
parte superior de la torre hasta el piso de la cubierta, sin col­
gantes verticales en este tramo. Este sistema reduce 
desplazamientos en la viga rigida, y permite el uso de vigas 
principales de bajo peralte. Este arreglo en la forma de cargar, 
distorsiona la curva de los cables que no resulta ser la 
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catenaria, pero substancialmente reduce la cantidad de carga 
sobre ellas. 

Puentes con este sistema no tuvieron repercusi6n por sus im­
perfecciones estéticas, la mezcla fue menos satisfactoria que los 
sistemas individuales. 

El puente sobre el rio Saóne en Lions Francia, diseñado por 
Arnodin, tuvo un claro de 121 metros. Los tirantes diagonales se 
muestran en forma radial desde la parte alta de la torre, sin 
colgaduras verticales en este tramo. De similar concepci6n fue el 
puente sobre el rio Rhóne en Avignon. 

En 1904 Arnodin construy6 sobre el rio Blavet, el puente 
Bonhome con una longitud de 237 metros y con un claro principal 
de 163 metros y dos de 37 metros a cada lado. 

El claro principal estaba dividido en tres partes, la parte 
central colgaba desde cinco cables continuos en cada lado y las 
dos partes extremas, desde seis cables diagonales para cada lado. 

La idea original de Poyet, de usar arreglos de los tirantes 
tipo abanico fue modificada, perfeccionada y se emple6 por Ar­
nodin, en el puente carretero construido en 1903 en Nantes, Fran­
cia. La ligereza del sistema de suspensi6n, con cables radiales 
desde la parte superior de las torres, crea la impresi6n de una 
estructura elegante. 

Las primeras soluciones racionales para puentes atirantados, 
las cuales satisfacieron la necesidad de rigidez y condiciones 
econ6micas, fueron propuestas por Gisclard, Ingeniero francés en 
1899, quien introdujo un nuevo sistema que consisti6 bAsicamente 
de cables inclinados y horizontales. Este sistema present6 
geométricamente una armadura atirantada estable. Los cables in­
clinados no transferian las fuerzas horizontales del cable dentro 
la rigidez de la viga. 

El sistema Gisclard es menos atractivo para la vista, pero 
es particularmente ütil para trafico de ferrocarriles. Puentes 
con este sistema tuvieron amplia aplicaci6n en Francia y sus 
primeras colonias. Un puente tipico del sistema de Gisclard, es 
el Cassagne, que tiene un claro central de 156 metros. Este fue 
construido en 1907, para un tren eléctrico. Debido a este sistema 
conveniente, Gisclard, se avanz6 y se utiliz6 en muchos puentes. 

El puente de Cassagne, uno de los mAs notables trabajos de 
A. Gisclard, fue sujeto a pruebas de carga, mediante un tren que 
pesaba 192 toneladas. El maximo desplazamiento observado fue 
menor que 1/1000 del claro, 6 0.148 m. 

Al aplicar el concepto bAsico del sistema Gisclard, el In­
geniero francés G. Leineckugel le Cocq propus6 un sistema de 
puente que tenia cables inclinados y transferia las fuerzas 
horizontales de los cables a las vigas. Este sistema daba 



17 

economia y pequefias deformaciones. Un ejemplo tipico de este sis­
tema, es el puente Lezardrieux sobre el rio Trieaux construido en 
Francia en 1925. Este puente atirantado se puede considerar como 
prototipo de los puentes atirantados contemporaneos, formado por 
un sistema tipo abanico. 

El siguiente año E. Torreja construy6 un acueducto de con­
creto reforzado sobre el rio Guadalupe en Tempul y por primera 
vez us6 acero de alta resistencia en las varillas, encamisadas en 
concreto para protegerlas de la corrosi6n. 

En 1938 F. Dischinger introdujo cables como tirantes dentro 
del diseño de un puente ferroviario suspendido, con 752 metros de 
claro, sobre el rio Elbe, cerca de Hamburgo en Alemania. 

Para reducir un poco los grandes desplazamientos de un sis­
tema de puente suspendido, bajo pesadas cargas de ferrocarril, 
Dishinger introduce cables como tirantes, formados con alambres 
de alta resistencia que trabajan a esfuerzos altos, lo que reduce 
la flecha de los cables, lo cual tiene visualmente un efecto de 
ablandamiento. 

Investigaciones hechas por Dishinger, establecieron el fac­
tor de rigidez y de estabilidad aerodinAmica que pueden ser ob­
ten idos al combinar la suspensi6n principal con cables. Un 
prerrequisito absoluto para esto, es que los cables inclinados 
puedan sujetarse a una tensi6n inicial considerable. 

Desde la segunda Guerra Mundial, el rapido avance de 
construcci6n de puentes, cre6 la necesidad de desarrollar un 
nuevo concepto en el diseño de puentes. Para lograr economia en 
material y costo, los proyectistas tuvieron que remontarse 
nuevamente al concepto de puente atirantado. Dishinger desempeñ6 
un papel en el desarrollo de estos puentes y public6 los resul­
tados de sus estudios, en 1949. 

En 1940 fall6 el puente Tacoma ante vientos relativamente 
bajos, aunque no es un puente atirantado, sino un puente suspen­
dido, el accidente interesa desde el punto de vista de ines­
tabilidad aerodinAmica. Las propiedades aerodinAmicas de este 
puente fuer6n investigadas en pruebas, antes de que el diseño 
final fuera aprobado. El anclaje central, costoso y dificil 
present6 vibraciones no previstas. El puente suspendido en Tacoma 
Narrows, tenia un claro de 853 metros y dos claros laterales de 
335 metros cada uno, con un costo total de 6.5 millones de 
dolares; fue inagurado el 1 de julio de 1940, su falla se 
present6 el 7 de Noviembre del mismo año. La falla fue ocacionada 
por un viento estable de 68 km/h. El puente tenia 12 metros de 
ancho, y vigas de 2.4 metros de peralte (1/350 del claro), las 
cuales rigidizaban a la estructura. Durante la construcci6n, los 
hombres que trabajaban en él, se enfermaban muy seguido, por las 
excesivas vibraciones. Cuando el puente fue terminado se hizo 
famoso y atrajo al trafico. cruzar el puente Tacoma era con­
siderado tan excitante como un corto cruzamiento al mar. Se le 
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di6 el nombre de "Galoping Gertie", el cual habia sido aplicado 
antes al puente Ellet's en Wheeling. El colapso se filme!> por un 
noticiario, convirtiendose en un evento sobresaliente, que 
demostró a los ingenieros el comportamiento aerodinamico de 
puentes suspendidos mal diseñados. 

PUENTE LOCALIZACION PROYECTISTA CLARO FECHA 
(m) DE FALLA 

-----------------------------------------------------------------
Dryburgh Abbey Escocia John y William Smith 79 1818 
Unión Inglaterra Samuel Brown 137 1821 
Nassau Alemania Los sen y Wolf 75 1834 
Brighton Inglaterra Samuel Brown 78 1836 
Montrose Escocia Samuel Brown 132 1838 
Menai Straits Wales Thomas Telford 580 1839 
Roche-Benard France Le Blanc 195 1852 
Wheeling E.U.A. Charles Ellet 308 1854 
Niagara-Lewiston E.U.A. Edward Serrell 317 1864 
Niagara-Clifton E.U.A. Samuel Keefer 384 1889 
Ta coma Narrows E.U.A. Le6n Moisseiff 853 1940 

TABLA 1.1 PUENTES SEVERAMENTE DANADOS O DESTROZADOS POR EL 
VIENTO, (Ref. 30). 

De~pués de la Segunda Guerra Mundial, Alemania determine!> que 
aproximadamente 15000 puentes habian sido destruidos durante el 
conflicto. De ah! que en el periodo de la posguerra, estas 
reconstrucciones de los cruces dieran oportunidad a ingenieros 
constructores y contratistas, a aplicar nuevos conceptos de 
diseño y construccion; durante este periodo el acero se escaseo 
lo que dio un gran énfasis al diseño con peso minimo. Como un 
resultado de este énfasis se desarrollaron placas ortotr6picas, 
las cuales proporcionaron acoplamiento con diseños de tirantes, 
para producir puentes que fueran en algunos casos 40% mas ligeros 
que los diseños anteriores. El uso eficiente de materiales y la 
velocidad de ereccion, hicieron de los puentes atirantados el 
tipo mas económico de estructura, para remplazar las destruidas. 

El origen de las estructuras ortotropicas puede remontarse a 
las primeras aplicaciones del acero en cascos de embarcaciones, 
cuya experiencia fue posteriormente extrapolada al diseño y 
construccion de fuselajes de aviones y de puentes móviles o de 
gran claro debido a la necesidad de reducir el peso. El analisis 
y el diseño, no obstante, se basan en la teoria convencional de 
flexion, dando lugar a costosas estructuras solamente tolerables, 
en atencion a su menor peso, en relación con otras opciones. 

Después de 1950, muchos puentes atirantados fueron propues­
tos en concursos para la reconstruccion de puentes para cruzar el 
rio Rhine en Alemania. Estimaciones comparativas de costos 
mostraron que estos puentes atirantados eran mas económicos que 
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los suspendidos o medio suspendidos. En 1952, Leonhardt disei'16 el 
puente atirantado que cruza el Rhine en Düsseldorf, pero el 
puente no fue construido sino hasta 1958. 

En el mismo periodo, el aleman Demag, en colaboraci6n con 
Dischinger, disei'16 el puente Str6msund en Suiza, el cual fue 
levantado en 1955. El nuevo sistema lleg6 rApidamente a ser 
popular entre los ingenieros alemanes y también diez ai'los mAs 
tarde, en muchos otros paises. Esto tiene ahora inumerables 
aplicaciones por disei'ladores de todo el mundo. 

Desde 1955 hasta 1974 se construyeron 58 puentes atirantados 
para trAfico carretero. Para 1974 la distribuci6n de puentes 
atirantados en el mundo se muestra a continuaci6n, (Ref. 30): 

Alemania 17 Holanda 2 
Estados Unidos 8 URSS 2 
Jap6n 7 Austria 1 
canadA 4 Dinamarca 1 
Gran Bretaña 3 India 1 
Italia 3 suiza 1 
Argentina 2 Venezuela 1 
Australia 2 Zambia 1 
Francia 2 •.. (Ver fig . 1.2) 

casi la tercera parte del total se construyeron en Alemania, 
el resto esta distribuido en muchos paises alrededor del mundo. 

El rapido crecimiento en el ndmero de aplicaciones del con­
cepto de puentes atirantados implica que estos puentes satisfacen 
muchas necesidades, tales como economia, fAcil fabricaci6n y 
estética. Ingenieros en puentes han recibido informaci6n con 
muchas ventajas de puentes atirantados y se planean muchas mas 
aplicaciones. 

El desarrollo de los puentes atirantados fue marcado en 1967 
por H. Homberg, quien diseñ6 el puente Friedrich Ebert en Bonn, 
con una suspensi6n axial que consiste de mdltiples tirantes. Este 
disei'lo se facilit6 por el uso de métodos para ordenadores 
digitales, que result6 adecuado por si mismo para estructuras de 
concreto. El uso de cables mdltiples fue adoptado también por 
razones de estética; en particular por el efecto transparente que 
da a los conductores que transitan por la estructura. 

En nuestros dias, se construyen estructuras con mayor in­
cremento en los claros y mejores efectos arquitect6nicos, como el 
puente Brotonne, construido en 1977 y el puente Paseo Kennewck en 
1978. Muchos puentes con un claro central del orden de 500 m, 
estAn en diseño o construcci6n. 

Recientemente se desarroll6 en el Departamento de Mec~nica 
del Politécnico de Milano, para el diseño de un puente cruzando 
el estrecho de Messina, una campaña de medici6n en el puente 

\ 
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FIG. 1.2 PUENTES CARRETEROS ATIRANTADOS. 
EN ALEMANIA: (a) Düsselddorf-North, 1958; (b) Cologne, 1960; 
(c) Hamburg, 1962; (d) Düsselddorf, 1963; (e) Leverkusen, 1964; 
(f) Karlsruhe, 1965; (g) Bonn, 1966; (h) Rees, 1967; 
(i) Ludwigshafen, 1968; (j) Kniebrucke-Dusseldorf, 1969; 
(k) Duishurg, 1970; (1) Manheim, 1971; (m) Dusseldorf-Oberkassel, 1972; 
EN DIFERENTES PAISES: (n) Stromsund, Suecia; (o) Maracaibo, Venezuela; 
(p) Saint-Florent, Francia; (q) Palpineau, Canadá; (r) Hawkshaw, New 
Brunswick; (s) Batman, Australia; (t) Ganga-Bridge, India; (u) Onomlchi, 
Japón; (v) Bratislava, Checoslovaquia. 
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Humber; un puente con un claro suspendido de 1410 m. de longitud 
y claros de 530 y 280 m. a los lados; en cooperaci6n con la 
Universidad de Bristol y las autoridades del puente Humber, en 
particular, el responsable del diseño del puente que fue F. Leon­
hardt, (Ref. 13). 

El puente Akashi Kaikyo en Jap6n, el del claro mAs largo en 
el mundo, con una longitud total de 3910 m. y un claro central de 
1990 m., se comenz6 a construir en Mayo de 1988, (Ref. 13). 

PUENTE 

Fyksesund 
Golden Gate 
Thousand Island 
Deer Isle 
Bronx-Whitestone 
Long's creek 

LOCALIZACION ANO DE 

Noruega 
E.U.A. 
E.U.A. 
E.U.A. 
E.U.A. 
canadA 

CONSTRUCCION 

1937 
1937 
1938 
1939 
1939 
1967 

CLARO 
(M) 

228 
1280 

244 
330 
700 
217 

TIPO DE 
CUBIERTA 

Trabes I 
Armadura 
Placa 
Placa 
Placa 
Placa 

TABLA 1.2 PUENTES MODERNOS LOS CUALES HAN OSCILADO CON EL VIENTO. 
(Refs. 30 y 54) 

1.2. PUENTES ATIRANTADOS EN MEXICO. 

1.2 .1 PUENTE "INGENIERO ANTONIO DOVALI JAIME". 

La comunicaci6n hacia el sureste del pals requiere cruzar el 
rlo Coatzacoalcos. El dla 18 de marzo de 1962 se inaugura el 
puente Coatzacoalcos I; en 1972 ocurri6 un accidente en ~ste 
puente, al chocar un barco contra una de las pilas, lo que 
origin6 una suspensi6n en el servicio de 30 dlas, tiempo que dur6 
su reparaci6n. Para el año de 1980, el volumen de trAnsito que 
utiliz6 el puente se habla incrementado notablemente, llegando a 
17 mil vehlculos diarios; esta situaci6n motiv6 a que se 
iniciaran los estudios necesarios para definir el proyecto de un 
nuevo puente. Al tomar en cuenta los problemas y restricciones 
derivadas de las caracterlsticas del puente en servicio y los 
voll!J.menes de trAnsito carretero y fluvial, se defini6 que el 
nuevo puente deberla permitir el paso simultAneo de vehiculos y 
embarcaciones y que se localizarla en Pueblo Nuevo, a 20 Km. 
aproximadamente de la desembocadura del rio en el Golfo de 
México. 

La longitud total del puente es de 1170 m, con alineamiento 
recto, 472 m corresponden al viaducto de acceso por la margen iz­
quierda, constituido por tramos de 60 m de claro y con una pen­
diente de 5.28%; el tramo principal tiene 698 m, atirantado, com­
puesto de siete claros, con longitudes de 30.23 m, 49.42 m, 
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112.35 m, 288.00 m, 112.35 m, 60.00 m y 45.80 m. El atiran­
tamiento es axial, del tipo medio-abanico y compuesto por 17 
tirantes formados con un minimo de 37 y un maximo de 61 torones; 
cada tor6n es de 150 mm2. Debido a las acciones en el sentido 
transversal, se seleccion6 un mastil de tipo "Y" invertida. 

De acuerdo con las caracteristicas de las embarcaciones se 
fij6 el siguiente galibo como minimo: un espacio libre vertical 
de 35 m y horizontal de 180 m. Los estudios de ingenieria de 
transito, determinaron que la estructura deberla contar con 
cuatro carriles de circulaci6n, dos para cada sentido y se 
seleccion6 la carga m6vil del tipo HS-20 de las Normas AASHTO. 

Como la obra . se localiza en zona cicl6nica, la estructura 
debe resistir vientos que alcanzan velocidades de hasta 200 km/h 
y que ejercen presiones de 320 kg/m2. 

De acuerdo con las variaciones de temperatura en la zona, se 
tomar6n + 6 grados centigrados de variaci6n uniforme sobre la 
estructura y diferencias de 10 grados centigrados entre los 
tirantes y el tablero, ademas 6 grados centigrados entre las 
fibras superior e inferior del propio tablero. Para verificar el 
comportamiento general de la estructura se realizaron analisis 
estaticos y dinamices, principalmente para los efectos del sismo, 
con consideraci6n de la interacci6n suelo-estructura. 

Al realizar los primeros analisis de estabilidad general de 
la estructura para diferentes combinaciones de carga y en par­
ticular para el tramo principal, se observ6 que los efectos mas 
desfavorables se presentaban al intervenir el sismo. Para este 
estudio se utiliz6 el m~todo de anAlisis modal, con la 
superposici6n de los diversos modos de vibraci6n, con base en los 
espectros de aceleraci6n, conforme a las normas mexicanas. 

Para la estabilidad aeroelastica del tablero, el estudio se 
hizo en un tñnel de viento, para conocer el fen6meno de aleteo 
con 2 grados de libertad, flexi6n y torsi6n simultaneas; fen6meno 
que presenta en puentes colgantes o atirantados y que hace al­
gunos años ocasion6 la falla del puente Tacoma, el igualarse las 
frecuencias de vibraci6n por flexi6n y torsi6n. otro fen6meno que 
hay que tomar en cuenta, es el efecto de v6rtice de Van Karman, 
inestables, cuya intensidad depende de varios parametros; entre 
los cuales, los mas importantes resultan ser la longitud y forma 
de la secci6n de tablero. El estudio revel6 que para velocidades 
de viento de 200 km/h no existe ninguna señal de oscilación en 
uno o dos grados de libertad, por lo que no hay riesgo de ines­
tabilidad aeroelastica; las amplitudes de vibraci6n calculadas, 
al considerar un amortiguamiento de 0.0051, no sobrepasan de 3 cm 
en flexi6n y puede alcanzar un angulo de torsi6n de un grado, lo 
cual equivale a un desplazamiento vertical de 16 cm, en las 
orillas de tablero correspondiente al centro del claro de 288 m. 

Respecto a v6rtices, se observ6 que la secci6n propuesta 
provoca un efecto de vibraciones de amplitud reducida y que no 
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afecta al tablero, pero que tiene influencia en los tirantes; si 
la frecuencia de vibraci6n de éstos se acerca o coincide con la 
del tablero, su vibraci6n puede llegar a tener una gran amplitud. 
Para evitar lo anterior, se ha estudiado un sistema de amor­
tiguamiento entre cada tirante del tablero, que además ayuda a 
reducir las posibilidades de fatiga de los torones, en sus 
anclajes. 

Por ser los tirantes los elementos esenciales para la es­
tabilidad de la estructura, se dedic6 especial cuidado en es­
tudiar y probar todos sus componentes. Para seleccionar el acero, 
se realizaron pruebas estáticas, de fatiga y de susceptibilidad a 
la corrosi6n bajo tensi6n, para tres clases de acero de 
diferentes paises .. 

Por elemento finito, se estudi6 la distribuci6n de esfuerzos 
en la zona donde convergen el cuerpo de las pilas principales, el 
mástil y el tablero; además en la zona de anclaje de los tirantes 
con el tablero y las tornapuntas, (Ref.46). 

1.2.2. PUENTE "TAMPICO". 

Por los volumenes de tránsito carretero y fluvial, se 
defini6 que el puente deberla permitir el paso simultaneo de em­
barcaci9nes y vehiculos, y para evitar un posible accidente por 
colisi6n de alguna embarcacion, se estableci6 que no era con­
veniente alojar apoyos de la estructura dentro del cauce. Por 
otra parte, el dejar libre todo el cauce, se permite que se 
continua el desarrollo de muelles sin interrupcion. 

De acuerdo con las caracteristicas de las embarcaciones, se 
fijo un espacio libre vertical de 50 m los estudios de ingenieria 
de tránsito determinaron que la estructura deberla contar con 
cuatro carriles de circulacion, dos para cada sentido, y que la 
carga movil fuera del tipo HS-20. 

Como la obra se localiza en zona ciclonica, la estructura 
'debe resistir vientos que alcanzan velocidades hasta de 250 km/h. 

El tablero del claro principal de 360 metros, compuesto por 
dos partes laterales de concreto presforzado de 35 metros y una 
central de estructuras de acero soldado. Para su realizacion se 
previo que a partir de las pilas principales, se construyan 
dobles voladizos de concreto por dovelas coladas en el lugar de 
3.50 metros de longitud; al alcanzar los voladizos del claro 
principal 35 metros y al unirse con los correspondientes sobre 
las pilas anteriores, los tramos de 70 metros adyacentes al claro 
principal quedarán cerrados, teniéndose asi continuo el tablero 
hasta los extremos de los voladizos, de donde se iniciarla la 
estructura metálica. 
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En el caso del puente Tampico, la selecci6n de una estruc­
tura ortotr6pica, respondi6 fundamentalmente a la conveniencia de 
reducir el peso de la misma a una cuarta parte del correspon­
diente a una estructura de concreto presforzado, reducci6n que se 
traduce en menor m!J.mero y peso de tirantes, y menores esfuerzos 
en las pilas principales y en la cimentaci6n. 

Tanto para el patin superior, que sirve de sistema de piso, 
como para las almas y el patin inferior que cierra la secci6n 
caj6n, se adopt6 el tipo ortotr6pico, (Ref. 46). 
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II. PRINCIPALES CARACTERISTICAS DE LOS PUENTES ATIRANTADOS. 

2.1. DESCRIPCION GENERAL. 

Los cables se extienden desde una o mAs torres del puente 
atirantado, y soportan la superestructura en muchos puntos a lo 
largo del claro. El sistema de cables es ideal para cauces de 
r ios anchos, val les profundos o cañones, y para puentes 
vehiculares y peatonales en autopistas, para que las pilas no 
formen una obstrucci6n. En muchas partes, los puentes atirantados 
han sido construidos para cruzar rios navegables, donde la 
navegaci6n requier.e galibes establecidos de los claros horizon­
tales y verticales, sobre el Nivel de Aguas MAximas Extraor­
dinarias. 

Los arreglos de claros mas comunes son de tres tipos 
basicamente, los cuales pueden clasificarse como: dos claros, 
simétricos o asimétricos, tres claros o claros m~ltiples. 

En un diseño econ6mico de puente atirantado, la proporci6n 
de los claros, altura de torre, n~mero e inclinaci6n de cables y 
tipo de superestructura deben ser evaluados en conjunto. Para los 
puentes con estructura formada por dos claros asimétricos, una 
revisi6n parcial de los puentes existentes (tabla 2. 1) indican 
que el intervalo de longitudes de los claros mayores va desde 60 
a 70 % de la longitud total, (Ref. 30). Dos excepciones son los 
puentes Batman y Bratislava (fig. 1.2) cuyos claros mayores son 
el 80 % de la longitud total de la estructura del puente. La 
raz6n de los claros mayores, se debe a que el tirante trasero es 
un tirante singular hacia atras anclado al caballete, distribuido 
en el claro corto existente. 

ESTRUCTURJ1 

Severin (A) 
Karlsruhe (A) 
KniebrUcke (A) 
Mannheim (A) 
Maya (J) 
E. Huntington (E) 
Batman (AU) 
Bratislava (CH) 

A 
J 
E 

Alemania 
Jap6n 
Estados Unidos 

CLARO PRINCIPAL 
en metros 

301 
175 
320 
288 
140 
274 
210 
303 

CH 
AU 

LONG. TOTAL 
en metros 

452 
292 
515 
412 
210 
412 
260 
378 

Checoslovaquia 
Australia 

relaci6n 

0.67 
0.60 
0.62 
0.70 
0.67 
0.67 
0.81 
o.so 

TABLA 2.1 Relaci6n entre la longitud del claro principal y la 
longitud total en estructuras de dos claros, (Ref. 30). 
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un estudio de numerosas estructuras de puentes atirantados de 
tres claros (tabla 2. 2) indican que el claro central es 
aproximadamente 55 % de la longitud total del puente. El resto es 
usualmente dividido en partes iguales en los otros dos claros ex­
tremos. Una investigaci6n de puentes con claros m~ltiples indic6 
que los claros son normalmente de igual longitud con la excepci6n 
del claro extremo, el cual se ajusta para conectarse con el 
claro de acceso o los caballetes. 

En este tipo de puente, los cables se distribuyen 
simétricamente, en los dos lados de las torres. Por conveniencia 
de fabricaci6n y erecci6n, la estructura del puente tiene un 
tramo de cables para el centro del claro. La relaci6n entre la 
longitud del tramo, sin cables, con la longitud total del claro, 
es pr6xima a 20 %, cuando solamente un tirante parte de cada lado 
de la torre, a 8 %, cuando varios cables parten de cada lado de 
la torre. 

CLARO PRINCIPAL LONG. TOTAL relacion 
Estructura en metros en metros 
- - - - - - - - - - - - - - -
Papineau (C) 240 420 0.57 
Duisburg (A) 350 655 0.53 
Re es (A) 255 463 0.55 
Bonn (A) 280 520 0.54 
DUsseldorf-N.(A) 260 476 0.55 
Leverkusen (A) 280 492 0.57 
Norderelbe (A) 172 300 0.57 
Arakawa River (J) 160 280 0.57 
Suehiro (J) 250 470 0.53 
Onomichi (J) 215 385 0.56 
Toyosato (J) 216 377 0.57 
str6msund (S) 183 331 0.55 
Sitka (EU) 137 228 0.60 
Luling (EU) 376 678 0.56 
Pasco-Kennewick (EU) 299 546 0.55 
Menomonee Falls (EU) 66.l 110 0.60 

- - - - - - - - - - - - - -
e Canadi!l EU = Estados Unidos 
A Alemania s = suiza 
J Ja pon 

TABLA II. 2 Relaci6n entre la longitud del claro principal y la 
longitud total en estructuras de tres claros, (Ref. 30). 

La versatilfdad del concepto de puente atirantado se presta 
a una gran variedad de configuraciones geométricas. El arreglo de 
los cables, tipo de superestructura y estilo de las torres, 
pueden ser fi!lcilmente ajustados, al variar los numerosos 
requerimientos de las condiciones del sitio y estética para ca­
rreteras y puentes peatonales. Una descripcion y discusion de-
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tallada de las diferentes formas de arreglo de cables y tipos de 
torres, se presenta en este capitulo. 

2.2. ARREGLO DE LOS TIRANTES. 

El arreglo de los tirantes es uno de los aspectos fundamen­
tales en el diseño de los puentes atirantados. Esto tiene mucha 
importancia no s6lo en el comportamiento estructural del puente, 
sino también en el método de erecci6n y en la econornia. 

En la direcci6n transversal, la mayoria de las estructuras 
existentes consisten en dos planos de cables generalmente a cada 
lado de la estructura ( Ver fig. 1.2 ) . No obstante muchos 
puentes han sido construidos recientemente, con s6lo un plano 
central de cables. En principio, es posible pensar en soluciones 
con tres o cuatro planos, cuando la losa es muy ancha, para 
reducir las fuerzas en la secci6n transversal. Sin embargo, en 
nuestros dias, raramente han sido utilizados. El elemento final 
en la deterrninaci6n del diseño de los cables es la selección del 
espaciamiento longitudinal. 

2.2.1. POSICION DE LOS CABLES EN EL ESPACIO. 

Con respecto a las diversas posiciones en el espacio, que 
puenden .ser adoptadas por los planos en donde los tirantes se en­
cuentran, existen bAsicarnente dos arreglos: sistema de dos planos 
y sistema con solamente un plano, los cuales pueden ser 
simétricos o asimétricos y pueden estar situados en planos ver­
ticales u oblicuos. Estos arreglos bAsicos se ilustran en la 
figura 2.1. 

2.2.1.1. SISTEMA CON UN PLANO CENTRAL. 

El sistema con un plano, crea una linea de separación corno 
una continuación natural de la carretera en los accesos al 
puente, este sistema ofrece la ventaja de pilas relativamente 
pequeñas, porque su tamaño se determina por el ancho de la viga 
principal. 

Se puede preguntar si el uso de un plano central de cables 
no compensa las ventajas ofrecidas por el uso de cables 
rn~ltiples. En realidad el momento torsionante al cual se asemeja 
un sistema, es subjetivo, y es usado para una cubierta rigida. La 
capacidad de flexi6n no ha sido explotada en todo en los claros, 
entre los espaciamientos de los cables. Bajo la acci6n de cargas 
vivas, la deformación de la estructura es gobernada esencialmente 
por los esfuerzos de los pilones y el sistema de suspensión. La 
losa queda sujeta a desplazamientos y su flexionamiento lon­
gitudinal incrementa su rigidez. La selecci6n de una sección 
transversal rigida en flexi6n, no es hasta ahora bAsicarnente 
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favorable. Esta consideraci6n de resistencia elemental no 
ocultarla la ventaja de un sistema suspendido sobre otras, la mas 
notable es indudablemente su naturaleza estética: la presencia de 
un plano singular de cables hace posible evitar cualquier cruce 
visual de cables, lo que proporciona a la estructura una elegan­
cia innegable. Esta impresi6n de transparencia aumenta el uso de 
pilones centrales esbeltos como el puente Brotonn, a pesar de que 
la colocaci6n de pilones en el centro de la carretera principal, 
inevitablemente incrementa el ancho de la cubierta. Esto ocasiona 
una desventaja en el campo de las estructuras con grandes claros, 
las cuales requieren pilones de considerable altura, as! como del 
ancho de la base. Asi también, reducir los requerimientos en el 
ancho de la cubierta al minimo, es necesario para los cables y 
su protecci6n (de 2 a 7 metros). Un incremento minimo de algun 
orden de magnitud es necesario en el caso de suspenci6n lateral. 
Una losa rigida en torsi6n contribuye a la reducci6n de momentos 
de segundo orden asi como a la estabilidad dinAmica y 
aerodinamica del conjunto. Este método de suspensi6n se carac­
teriza también por poca fatiga, por carga de los cables, lo que 
da una losa rigida en torsi6n, que teniendo gran capacidad para 
distribuir cargas concentradas, las cuales hasta ahora limitan 
las variaciones de resistencia en los tirantes. En puentes muy 
anchos o muy largos, aparecen momentos torsionantes excesivos. 
Este tipo de diseño es recomendado para carreteras con dos cuer­
pos o dos sentidos. 

Existen métodos para analisis torsional de puentes atiran­
tados en dos planos que se basan en la energia potensial de la 
estructura. Estos métodos son simples y faciles de desarrollar 
con la ayuda de un ordenador digital, (Ref. 10). 

2.2.1.2. SISTEMAS CON SOLUCION LATERAL 

La mayoria de los puentes atirantados en nuestros dias 
tienen sistemas de soporte lateral. El plano de los tirantes 
puede ser vertical o inclinado hacia adentro, cuando se usan 
pilones tipo "A". 

Este tipo de arreglo se recomienda para claros muy largos, 
donde las torres tipo "A" han sido muy altas y necesitan de la 
rigidez lateral que proporciona el conjunto o marco. Al reunir 
todos los cables en la parte alta de estas torres, como un 
efecto favorable que reduce las oscilaciones causadas por el 
viento, porque ayudan a prevenir los movimientos torsionales 
dañinos de la cubierta. 

2.2.1.2.1. DIFERENTES METODOS DE SUSPENSION. 

a) Puentes atirantados provistos con suspensi6n lateral vertical. 

Los tirantes, los cuales estan en tensi6n y rectilíneos, 
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ayudan a una mejor conexi6n r!gida entre los pilones o torres y 
la cubierta. La deformaci6n de ésta, depende solamente de la 
variaci6n moderada de los esfuerzos en los cables y en los 
pilones. 

La suspensi6n vertical no ocasiona problemas a la losa. El 
ancho de la losa depende de la distancia m!nima requerida para el 
armado del pil6n. Generalmente es necesario balancear la flexi6n 
transversal del pil6n, ocasionada por la desviaci6n de los 
cables, por medio de apuntalamiento superior. 

La erecci6n de los pilones, por ser un brazo vertical, es 
simple y econ6mica. 

b) Puentes atirantados con pilones en forma de "A" (Ver fig. 
2.21), o pilones tipo diamante (Ver fig. 2.20). 

La rigidez y estabilidad de la estructura se puede mejorar 
con el uso de pilones en forma de un marco tipo "A" o tipo 
diamante con los brazos conectados en su parte superior. La 
cubierta y los dos planos de tirantes inclinados conforman una 
secci6n r!gida en flexi6n, la cual reduce considerablemente la 
posible rotaci6n del corrimiento de la superficie. 

La suspensi6n inclinada puede aumentar los problemas en 
direcci6n transversal, por lo que debe incrementarse la secci6n 
transversal de la losa o el uso de voladizos fuera de los 
anclajes. 

La erecci6n del pil6n tipo "A" y la del tipo diamante son 
generalmente mas complicadas que el pil6n vertical. 

La suspensi6n lateral tipo "A" es particularmente adaptable 
para puentes de gran claro, donde la estabilidad aerodinamica es 
de gran importancia. 

La suspensi6n lateral introduce momentos flexionantes 
transversales, los cuales son maximos en el centro de la secci6n 
transversal, las correspondientes fuerzas cortantes y las fuerzas 
de anclaje que actüan en el borde de la calzada. En esta zona, el 
diseño de los detalles de construcci6n puede presentar algunos 
problemas con una losa de concreto. Los anclajes de los cables 
pueden en realidad ser del mismo ancho que algunas banquetas. 

2.2.1.3. SISTEMAS CON TRES PLANOS 

Las cubiertas de un puente provisto con tirantes mültiples 
en los lados y con una calzada muy ancha son generalmente sujetas 
a fuerzas de flexi6n transversal' mucho mas grandes que las de 
flexi6n longitudinal. Este estado lleva a cubiertas muy costosas 
y pueden solucionarse usando un sistema de suspensi6n con tres 
planos, as! los momentos flexionantes se reducen en un factor de 



35 

cuatro y los cortantes en un factor de ocho. 

No obstante estas ventajas obvias, este disefio nunca ha sido 
adoptado, especialmente por razones estéticas. 

2.2.1.4. PUENTES ATIRANTADOS CON SISTEMA DE CABLE-ESPACIAL 
(CUATRO PLANOS) 

El sistema de cables de los puentes atirantados, general­
mente se disefian para dar apoyo vertical, o vertical y tor­
sional, a la viga del puente; la carga transversal es transferida 
por la viga en flexi6n transversal. 

Con la tendencia a.incrementar la relaci6n claro-ancho, la 
transferencia de cargas laterales por la viga en flexi6n no serA 
tan eficiente; consecuentemente, durante la construcci6n y en el 
estado final, el desarrollo de las fuerzas estAticas y dinAmicas 
puede ser inaceptable. 

Un cambio improvisado se lleva a cabo por la aplicaci6n del 
sistema cable-espacial, (Ref. 27) , que aporta también soporte 
lateral a la viga. Estos sistemas han sido aplicados en puentes 
de lineas de tuberia o ddctos, pero nunca en puentes carreteros o 
ferroviarios. 

Un soporte tridimensional de la viga requerirA tres planos 
de cables mutuamente inclinados, pero por simetr!a generalmente 
se utilizan cuatro planos. 

Para ilustrar las diferencias bAsicas entre el sistema 
tradicional de cables verticales (dos dimensiones) y un sistema 
de cable-espacial (tres dimensiones), se consideraran los modelos 
estructurales de la figura 2.2. 

El sistema I comprende un elemento horizontal en compresi6n 
AB y un elemento inclinado a tensi6n AC, correspondiente al sis­
tema tradicional de cable de medio puente atirantado. Este sis­
tema se usa para transmitr una fuerza vertical Pv en ese punto A, 
pero sin resistencia a la rotaci6n, si se aplica una fuerza 
lateral Pl en ese mismo punto. El sistema I solamente serA capAz 
de transferir una carga lateral, si el elemento AB es disefiado 
para resistir un momento vertical del punto B, y tiene ademAs una 
rigidez a la flexi6n lateral. 

El sistema II comprende el mismo elemento horizontal en 
compresi6n AB, pero tiene dos elementos inclinados en tensi6n, AC 
y AD. Cuando se carga con una fuerza vertical Pv en el punto A, 
este sistema espacial serA capAz de transmitir una fuerza lateral 
Pl, sin requerir rigidez a la flexi6n de los elementos o algdn 
apoyo r!gido a momento. 

La hAbilidad de el sistema II a transmitir una fuerza 
lateral Pl mejorarA claramente al incrementar la distancia 2b 
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entre los puntos c y o. No obstante, débido a que la longitud to­
tal de los elementos en tension AC y AD, asi como su fuerza nor­
mal para la misma carga Pv se incrementa con la distancia 2b, 
debe existir una separacion optima entre c y o. 

2.2.1.5. TRANSFERENCIA DE CARGA POR EL SISTEMA CABLE Y VIGA. 

El objetivo del sistema de cables es ayudar a la viga a 
transferir las cargas que act~an en la superestructura, hacia los 
apoyos. 

cuando se considera el arreglo de los planos de cables, las 
cargas relevantes son: carga vertical (Pv), carga lateral (Pl) y 
momento torsionante (Mt), como el que se muestra en la figura 
2.5. 

Frecuentemente un plano de cables central se ha usado en 
puentes carreteros con dos calzadas. Con este arreglo, el sistema 
de cables, solo contribuye a la transferencia de la carga verti­
cal, y la viga tiene que transmitir el total de cargas laterales 
y momentos torsionantes. Consecuentemente, el sistema con un 
plano de cables central, requiere una viga con una gran rigidez 
lateral y torsional. 

Con dos planos verticales de cables anclados en los extremos 
de la v,iga ( fig. 2.6 ) , la carga vertical y el momento tor­
sionante pueden ser transferidos por el sistema de cables, por lo 
que la viga ~nicamente transmite las cargas laterales. Por lo 
tanto, no se requiere rigidez a la torsion y una seccion 
transversal abierta consecuentemente resulta ser adecuada. 

Dos planos inclinados de cables anclados a lo largo de los 
extremos de la viga, soportados en un punto (o en una region 
concentrada) del pilon basicamente, permite transferir las cargas 
al sistema de cables¡ sin embargo es necesario una viga con 
propiedades de rigidez a la torsion. 

Un sistema con dos planos inclinados de cables anclados a lo 
largo de los extremos de la viga y soportados en dos puntos del 
pilon (fig. 2.7) permitira la transferencia de la carga lateral 
Pl, solamente si la viga puede transmitir el momento excéntrico 
M=Pl*e en torsion. Ya que también los momentos torsionantes que 
act~an a lo largo de la cubierta (por la excentricidad de la 
carga viva), seran transferida por la viga, se llega a la 
conclusion de que se requiere una considerable resistencia y 
rigidez a la torsion en este elemento estructural. 

Si a un sistema sin rigidez a la torsion en la viga, pero 
con cables inclinados como muestra en la figura 2.7, se le aplica 
una carga lateral, ésta se transmite atravéz de la viga y en 
adicion esta fuerza lateral induce momento torsionante a la viga. 
Consecuentemente, no existe ventaja al inclinar los cables hacia 
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afuera, en sistemas con viga rigida a la torsión. 

Finalmente, si la viga es soportada por cuatro planos 
anclados en pares, a lo largo del eje de la viga y fijados en dos 
puntos del pil6n, ( Ver Fig. 2.7 ) se forma un verdadero sistema 
de cable-espacial, sistema que es capaz de transferir cargas ver­
ticales y momentos torsionantes, sin la asistencia de la viga. 

Es notable la aparente complicación de tener los dos planos 
de cables inclinados que se interséctan, porque pueden ser ven­
cidos por un pequefio desplazamiento vertical de los tirantes, en 
cualquiera de los dos planos. 

Lo anterior describe la relación entre el arreglo de planos 
de cable y la distribución de cargas entre el sistema de cables y 
la viga. Esto se resume en la figura 2.7. 

un sistema de cable-espacial comprendido con 4 planos de 
cables, se puede lograr en muchas configuraciones, como las que 
se muestran en la figura 2.1 (k,l,m). 

El sistema de la figura 2. lk (con cuatro planos de cables 
anclados en pares a lo largo de la orilla de la calzada), se 
caracteriza por una gran eficiencia estructural en la transferen­
cia de cargas laterales, pero implica la desventaja que los 
cables tienen que ser anclados en alguna distancia desde los ex­
tremos de la calzada, para proporcionar un galibo vertical es­
tableciqo bajo los cables inclinados. 

Este problema se soluciona con el arreglo de la figura 2.11, 
donde los cuatro planos de cables son anclados a lo largo de tres 
lineas en la viga del puente. No obstante, este arreglo requiere 
un sobreancho relativo en el centro de la calzada para dar el 
galibo vertical necesario de la misma. 

Desde un punto de vista estructural el sistema l es menos 
eficiente que el sistema k débido a que sólo dos de los 4 planos 
de cables se ~tilizan para transferir cargas laterales. 

El arreglo de la figura 2.lm, con 2 cables verticales y dos 
cables horizontales, ofrece la ventaja de claro libre sobre la 
calzada, pero este arreglo es menos atractivo. Hasta ahora, todos 
los pilones requieren estructuras complejas, y la fuerza normal 
inducida en la viga requiere incrementar la rigidez al igual que 
la cantidad de acero de los cables. 

2.2.1.6. COMPARACION ENTRE SISTEMAS CON CABLES VERTICALES 
Y SISTEMAS CON CABLE-ESPACIAL. 

Para ilustrar el efecto de un sistema cable-espacial para 
reducir el desplazamiento lateral, se considera un puente atiran­
tado de un sistema basico, como el que aparece en la figura 2.8. 



sist. con 
vertical. 

sist. con 
espacial. 

2Qm 

2•m 

1 i 

SECCION TRANSVERSAL 

o 41 041 

SISTEMA ESTRUCTURAL 

_.20 

UN PLANO 
VERTICAL 

O 2SI 
-·-""-"f 

ESPACIAL 

PILONES. 

40 

FIG. 2.8 CARACTERISTICAS DE UN PUENTE ATIRANTADO INCLUIDAS 
EN EL ESTUDIO COMPARATIVO DE SISTEMAS DE CABLE ESPACIAL Y PLANO. 

25 

20 

cable 
15 

cable 
10 

05 

desplazamiento 
lateral en m. 

110 

160 I 
/ 

"º I 
I 120 

100 1/ 
/ 1 

ªº , 
1 / 

/ 'º , 
/ / ;cí 

·~ / 

V 20 ......-
~ -

400 600 eoo 1000 1200 1'00 1600 M 

longitud del 
claro. 

FIG. 2.9 DESPLAZAMIENTOS LATERALES DE LOS SISTEMAS DE LA FIGURA 
SUPERIOR. 



41 

La estructura es un puente atirantado, con cables en el 
espacio, con una viga cajón de acero y un ancho constante de 24 
metros, con las dimensiones mostradas en la figura 2.8. 

Con valores realistas para carga de viento y caracteristicas 
de la viga, el desplazamiento lateral a medio claro, sera la que 
se muestra en la figura 2.8. 

Para claros superiores a 600 metros, el efecto del sistema 
cable-espacial es pequeño, pero para un claro de 1000 metros, el 
sistema es capaz de reducir en un 40 % de el valor obtenido para 
un sistema con cables verticales. Para claros superiores a 1000 
metros, el movimiento lateral del sistema tradicional rapidamente 
se incrementa mi~ntras que en el puente con un sistema espacial 
uniforme para 1600 metros de claro, es menor que 1/600 de la lon­
gitud del claro. 

Esta comparaci6n indica que el sistema cable-espacial se 
debe considerar para puentes con relaci6n claro-ancho superior a 
40. Para dos carriles de circulaci6n, con un ancho de 9 metros, 
se puede concluir que un sistema cable-espacial sera ~til para 
claros de 360 m o mas. Por otro lado, para 6 carriles de 
circulación, con un ancho de 30 metros, un sistema cable-espacial 
probablemente no dara ventajas para claros menores a 1200 m. 

2. 2. 2 •. ARREGLO LONGITUDINAL. 

El arreglo de los cables en la direcci6n longitudinal puede 
variar acorde a la sensibilidad del diseñador, se~n los claros y 
altura de torres. Para claros cortos una ramificaci6n transversal 
puede ser suficiente para satisfacer los requerimientos de carga. 
Para grandes claros centrales y diferentes anchos, una variedad 
de arreglos de cables satisfacen los requerimientos de 
ingenieria, y una agradable configuraci6n geométrica estética. 

Basicamente, hay cuatro configuraciones de cables usados en 
general en todo el mundo para puentes atirantados. Los arreglos 
se muestran en la figura 2.11. 

2.2.2.1. ARREGLO RADIAL O SISTEMA CONVERGENTE. 

En este sistema todos los cables parten de la cima de la 
torre o pil6n. Estructuralmente este arreglo es quiza el mejor, 
tanto por tomar todos los cables en la parte alta de la torre, 
como por tener la maxima inclinaci6n respecto a la horizontal, y 
consecuentemente, la cantidad de acero necesario es menor. Los 
cables transmiten la mAxima componente de las fuerzas por carga 
muerta y viva y la componente axial de la estructura de la 
cubierta es minima. 



42 

Sin embargo, la concentraci6n de cables en la parte alta del 
pil6n puede ocasionar problemas por conqestionamiento y por la 
transferencia de una fuerza vertical considerable, por lo que 
este detalle es bastante complejo. 

Algunas ventajas de este arreglo son: 

a) El peso total necesario de los cables es sustancialmente in­
ferior que para el tipo "Arpa" y da la separaci6n vertical mas 
favorable de los tirantes. 

b) La fuerza horizontal inducida por los cables en la cubierta es 
menor. 

c) La flexi6n longitudinal de los pilones es relativamente 
moderada. 

d) No s6lo es posible, sino también necesario, seleccionar los 
espacios, los cuales son menores que la longitud de medio claro 
central. cuando la ereccion de la estructura es en doble voladizo 
es posible tomar ventajas de la estabilidad que proveen las pilas 
o los caballetes, antes de cerrar el claro principal. 

e) Los movimientos de la cubierta por cambios volumétricos por 
temperatura, pueden ser absorbidos por juntas de expansi6n con­
vencionales, colocadas al cruzar los caballetes, si la cone>ci6n 
horizontal entre los pilones y cubierta es libre. 

f) La fiexibilidad de la estructura es favorable, donde los 
movimientos horizontales de la cubierta toman lugar e incrementan 
la estabilidad durante la actividad sismica. 

g) La alta capacidad de los tirantes traseros, anclados en las 
primeras pilas o en los caballetes, reduce los desplazamientos en 
los pilones y cubierta. 

A primera vista, el arreglo en abanico parece ser menos 
atractivo desde un punto de vista estético, que el tipo arpa, por 
que el efecto 6ptico del cruzamiento de los cables depende del 
Angulo de observacion. sin embargo, esta desventaja no se nota en 
estructuras de grandes claros. 

Algunos autores denominan a este arreglo, como tipo 
abanico, pero otros consideran al tipo abanico como un sistema 
intermedio entre el radial y el arreglo tipo arpa. 

2.2.2.2. ARREGLO TIPO ARPA O SISTEMA PARALELO. 

En este sistema, los cables son conectados a las torres a 
diferentes alturas y colocados paralelos unos con otros. Este 
sistema puede ser ventajoso desde un punto de vista estético. No 
obstante, esto causa momentos fle>cionantes en la torre; ademas, 
es necesario estudiar si los soportes de los cables inferiores 
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pueden ser fijados en los pies de las torres o pueden ser 
m6viles, en una direcci6n horizontal. 

El arreglo tipo arpa da una excelente rigidez para la viga 
principal, si cada cable es anclado a una pila en la orilla de 
rio. 

La cantidad de acero requerida para arreglo de cables tipo 
arpa, es superior que para un arreglo tipo abanico. La curva con 
la cantidad de acero requerida, cambia con la altura de la torre, 
la cual también incrementa la rigidez del sistema de cables con­
tra los desplazamientos. 

2.2.2.3. ARREGLO TIPO ABANICO O SISTEMA INTERMEDIO. 

Una soluci6n intermedia entre los arreglos tipo arpa y 
radial o convergente, hacen posible combinar en forma satisfac­
toria las ventajas de estos sistemas. 

una configuraci6n intermedia ha mostrado ser ideal y un gran 
n~mero de modernos puentes se han construidos con estos prin­
cipios. 

Por la separaci6n de los tirantes en la parte superior del 
pil6n, es posibe un buen disefio del anclaje con reducci6n del 
peralte, por lo que es eficaz este sistema. Los cables situados 
cerca del pil6n son más inclinados, separados estos en forma de 
arpa, con esto hace posible reducir la rigidez de la conexi6n 
horizontal entre pilones y la cubierta. 

2.2.2.4. SISTEMA ESTRELLA. 

El tipo estrella es un atractivo arreglo de cables, sin em­
bargo es contradictorio el principio de que los puntos de anclaje 
de los cables sean distribuidos tanto como sea posible, en la 
viga principal. 

Este sistema ha sido usado solamente en el puente Norderelbe 
en Hamburgo; la principal raz6n de su uso fue la apariencia 
estética. Los cables no están distribuidos a lo largo de la 
cubierta del puente; en este arreglo, dos cables pequefios fun­
cionan como un solo cable largo. Los dos cables pueden ser más 
eficientes para construir y se obtiene una mejor apariencia que 
un solo cable. 

2.2.2.5. ARREGLOS ASIMETRICOS. 

Frecuentemente las condiciones topograficas y requerimientos 
de espacios libres longitudinales constituyen un obstaculo con un 
s6lo claro, sin que sea posble el balancear la estructura. En 
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este caso, es posible emplear un tipo de suspensión, carac­
terizado por la concentración en los anclajes de los cables. 

La elección de la inclinación de los tirantes traseros de­
pende en gran parte de la topografia del terreno existente y en 
las condiciones geológicas y geotécnicas de la zona de anclaje. 
Desde el punto de vista de economia en los tirantes, un angulo de 
45 grados es el óptimo. Ahora, con la ayuda de la reducción del 
contrapeso o el anclaje necesario en la roca, hay una tendencia 
general a reducir la componente vertical de la fuerza de anclaje 
por la reducción de la inclinación de los tirantes. Los limites 
de este razonamiento estan basados l!!nicamente en estatica, sin 
tomar en cuenta las consideraciones estéticas. 

2.2.2.6. ARREGLOS PARA CLAROS MULTIPLES. 

El principio de suspensión de la cubierta por medio de 
tirantes, se aplica igualmente a los puentes de ml!!ltiples claros; 
sin embargo, muy pocas estructuras de este tipo han sido 
construidas. El principal problema de este diseño es obtener es­
tabilidad longitudinal adecuada, bajo la acción de las cargas 
asimétricas del trafico. 

De los tres elementos portantes de un puente atirantado 
(cubierta, tirantes y pilones) sólo los pilones pueden dar 
suficiente rigidez para estabilizar el sistema en la dirección 
horizon.tal. De hecho, se busca la esbeltez de una cubierta 
atirantada para cumplir alguna función de esta naturaleza, y la 
ausencia de puntos fijos intermedios, excluye el uso de cables 
anclados. 

Han sido propuestos otros métodos de estabilización: por 
ejemplo, una conexión horizontal entre las cabezas de los 
pilones, formadas por cables anclados en los dos caballetes. 
Aunque esta solución artificial pueda parecer aceptable desde un 
punto de vista estatico, esto tiene poco mérito estético y su 
construcción es dificil. 

Para cruzar el ria Ganges en la India, F. Leonhart propuso 
una estructura con un total de 1600 metros de longitud, con 9 
claros de 160 metros y dos claros extremos de 80 metros. 

2.2.3. ESPACIAMIENTO DE TIRANTES. 

La selección de la configuración y nl!!mero de cables, depende 
de la longitud del claro, tipos de carga, nl!!mero de lineas o 
carriles de circulación, altura de las torres, economia y sen­
sibilidad del diseñador a la estética y proporciones. como resul­
tado, algunos puentes tienen muchos tirantes en la cubierta, 
donde los cables proveen un sistema soportante elastico y 
continuo. 
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Los factores de costo tienen gran influencia en la selecci6n 
del arreglo de cables. El usar pocos tirantes provoca grandes 
fuerzas por cable, lo cual requiere mayor complejidad en el sis­
tema de anclaje, para la conexi6n de la torres con la super­
estructura. Estas conexiones son fuente de concentraciones de 
carga que requieren refuerzo adicional en el alma y en el patin 
de la trabe, para rigidizar la transferencia de cargas a la viga 
puente y distribuir uniformemente en todo el sistema estructural. 

cuando s6lo unos cuantos cables soportan la estructura de la 
cubierta, se requieren vigas peraltadas en el claro longitudinal 
entre los puntos de intersecci6n. Un gran nümero de tirantes 
simplifica el anclaje de los cables a las vigas del puente y dis­
tribuye las fuerzas mas uniformemente en toda la estructura de la 
cubierta, con un mejor reforzamiento al existente en las vigas y 
nivel de cubierta. Por lo tanto, un gran nümero de cables pueden 
proveer soporte continuo; esto permite el uso de vigas poco 
peraltadas que también tienden a incrementar la estabilidad del 
puente, para soportar las fuerzas dinamicas de viento. 

Algunos ingenieros prefieren el arreglo radial de cables, 
donde todos los cables convergen en el tope de la torre, porque 
los tirantes tienen un angulo maximo de inclinacion a la viga del 
puente. En este arreglo los cables es tan muy cerca a una 
posici6n 6ptirna para soportar la carga muerta gravitacional y la 
carga viva y sirnultaneamente produce una componente axial minima 
que actüa en el sistema de viga. 

cuando se usa un sistema de cables en doble plano, la 
configuración del tipo arpa puede ser preferida sobre el tipo 
radial porque éste minimiza la intersecci6n visual de cables, al 
ver desde un angulo oblicuo, por lo que el automovilista puede 
ver el sistema de arpa mas atractivo. 

En la construcci6n del primer puente atirantado moderno, 
generalmente s6lo un nümero limitado de tirantes se us6 para 
soportar la cubierta rigida. Espaciamientos de 30 metros a 73 
metros fueron adoptados para el puente Maracaibo en Venezuela, 
cuya secci6n transversal alcanzo un peralte de 5 metros. 

Se sabe, sin embargo, que las estructuras construidas en es­
tas formas son elegantes y tecnicamente firmes. 

El uso de espaciamientos amplios entre tirantes, y para 
ésto, cuando se ütiliza el método de construcci6n de la 
cubierta: lanzado en doble voladizo, se usan temporalmente filas 
intermedias. Sin embargo una soluci6n con un gran nümero de 
tirantes, puede presentar ventajas como las siguientes: 

a) Un gran nümero de soportes elasticos, 
flexi6n longitudinal moderada en la cubierta, 
construcci6n y operaci6n, corno por métodos 
simples y econ6micos. 

que llevan a una 
tanto durante la 
de construcci6n 



47 

b) Los cables individuales son mas pequeños que en una 
estructura con tirantes concentrados, los cuales simplifican su 
instalaci6n y anclaje. 

c) El reemplazo de los tirantes es relativamente simple. 
Esta medida es vista como algo esencial, en reparaciones a los 
tirantes proyectados, dañados especialmente por la corrosi6n. 

La selecci6n de una secci6n r!gida a la torsi6n se debe al 
método de suspensi6n central adoptado, el cual introduce grandes 
momentos torsionantes, bajo la acci6n del viento y cargas 
excéntricas. 

El principio pe suspensi6n mültiple fue rapidamente aceptado 
por los diseñadores. cuando se trata de puente grande con claros 
de algunos cientos de metros, este diseño es realmente la ünica 
soluci6n posible. El maximo espaciamiento de los tirantes depende 
de varios parametros, en particular el ancho y la forma de la 
cubierta. 

cuando la cubierta es de acero o una combinaci6n de con­
creto y acero, generalmente es posible construir en doble 
voladizo y no se aprecia la ventaja de tirantes muy juntos. Como 
regla general, se adoptan espaciamientos entre 15 y 25 metros. 
Por otro lado, cuando la cubierta es de concreto, diseños con 
tirantes a cada 5 6 10 metros ofrecen numerosas ventajas, esen­
ciales en estructuras con grandes claros. La selecci6n del 
espaciamiento de los cables depende, sobre todo, en el equipo de 
construéci6n. 

cuando la cubierta se hace con secciones prefabricadas, es 
necesario aplicar preesfuerzo durante la erecci6n segün los tipos 
de secci6n. Sin embargo, cuando la cubierta se cuela en sitio, es 
posible hacer directamente uso de los tirantes, que actüan como 
soportes y evitan el preesfuerzo en la erecci6n. Mientras el con­
creto fragua, la fuerza de compresi6n aplicada por el cable sera 
transmitida a la parte ya terminada a la orilla adecuada. 

Existen opiniones sobre los efectos de tirantes multiples 
en la transparencia y elegancia de los puentes atirantados que 
han resultado sin fundamento. Representaciones con diagramas en 
varias püblicaciones dan impresiones totalmente err6neas, desde 
un punto de vista técnico, por no ser posible mostrar los cables 
en escala correcta. Hasta aqui, a pesar de un espaciamiento lon­
gitudinal de 3 metros apr.6ximadamente, los tirantes principales 
del puente en el rio Ebro, no dan ninguna impresi6n de que exista 
un muro opaco. El efecto de transparencia y claridez, mostrada 
por fotografias, es igual de asombroso. 

Los espaciamientos de 3 metros mencionados resultan muy 
pequeños para una cubierta de concreto, pero esta selecci6n ha 
sido dictada por consideraciones estéticas, mas que por criterios 
de economia o estatica. 
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2.3. TIPOS DE SUPERESTRUCTURA O SISTEMAS DE PISO. 

La superestructura para un puente atirantado toma tantas 
formas como sistemas estructurales existen. Sin embargo, 
basicamente dos tipos de vigas han sido usadas mas 
frecuentemente: "La armadura rigida" y "Los tipos de vigas con 
alma s6lida". Las experiencias pasadas con los dos sistemas in­
dican que el tipo de armadura rlgida es mas raramente usada en 
los disefios. Las armaduras rigidas requieren mas trabajo de 
fabricaci6n, son relativamente mas dificiles de montar, mas sus­
ceptibles a corrosi6n y son poco confiables. 

Un incremento en rigidez a la torsi6n se logra al usar 
secci6n transversal tipo caj6n. Esta puede ser de una o de muchas 
células, con lados rectangulares o similar al tipo trapezoidal. 
En cada uno de estos tipos , el ancho de la calzada esta compren­
dido entre las orillas de las vigas caj6n. 

Cuando la calzada requiere un gran nümero de lineas de 
trafico, la longitud transversal requiere efectivos sistemas de 
vigas-caj6n para soportar la estructura del sistema de piso. 

En la büsqueda de un sistema de piso del puente mas 
eficiente, un gran avance se ha hecho con el desarrollo de las 
cubierta,s de acero ortotr6pico. Mas puentes atirantados tienen 
sistema de piso ortotr6pico con diferentes formas uno y otro, en 
lo que respecta al tipo y separaci6n de las nervaduras. Diversos 
tipos de nervadura se muestran en la figura 2.16. 

Una estructura ortotr6pica esta constituida por una placa 
relativamente delgada rigidizada longitudinalmente mediante cos­
tillas soldadas, las que a su vez, se apoyan en piezas transver­
sales. La estructura resulta ortogonal y anisotr6pica, es decir, 
con propiedades muy diferentes en cada una de las direcciones 
principales, desde un punto de vista elastico. La cornbinaci6n 
abreviada de los adjetivos ortogonal y anisotr6pica, ha dado 
lugar a la designaci6n de ortotr6pica, que se aplica a estas 
estructuras. 

Por las experiencias en el disefio de la cubierta de puentes 
se ha visto un incremento en el uso del arreglo viga-caj6n 
ortotr6pico con extensiones en cantiliver para obtener el ancho 
necesario para albergar la calzada y con una mejor estabilidad 
aerodinamica. Para un sistema con un plano singular de cables, la 
viga caj6n es preferida porque incrementa la rigidez a la 
torsi6n. 

Con la aparici6n de los puentes con rnültiples tirantes, los 
cuales favorecieron el desarrollo de los sistemas de piso de con­
creto, apareci6 la necesidad de proveer una seccion transversal 
con alto grado de rigidez. La rigidez 6ptima no s6lo depende del 



VIGA SECC. 1'RllNSV. CUBIERTA 

1 
CAJON 1J1 

1 

2 CA~g~ES 1l-Hr D i D 
DOS 

1 CAJONES 

1\c ir iCJr ) 1 

1 

VIGA 

loo[Joor 4 ~~i~~PLE 

FIG. 2.14 VIGAS DE CONCRETO REFORZADO 
Y PRESFORZADO. 

1 2 ) 4 s 
(•) 

(b) 

FIG. 2.16 TIPOS DE NERVADURA. 
a) Tipo abierto o poco resistente 

a la torsión. 
b) Tipo cajón o rígida a la torsión. 

FIG. 2.17 SISTEMA DE PISO SOPORTADO 

POR ARMADURAS RIGIDAS. 

ARREGLO SECC. TRANSV. CUBIERTA-

1 2 VIGAS I I 1' =-

2 UN CAJON = 
1 1 

= 

J 
UN CAJON 

l t=:l I =-Y DOS 
VIGAS 

VIGA 
CAJON 

"'1 1 V" 4 CELULAR 

UN CAJON 
s TRAPEZOI- s z ==-DAL "-.__/ 

2 VIGAS 

' CAJON =LJ u= 
2 VIGAS 

1 TRAPEiOI- -V 
1 \..../= DALES 

FIG. 2.15 'rIPOS DE VIGA PRINCIPAL 

'l'J.!'Ob Di:; il '" 1U"J.Ufi 
p PllP.N~'P. C:1'C'f' TT>HISV r11BIERTA 

1 CARRETERO m 

~~ 
CARRETERO 

~~ 2 y 
FERROVIA-
RIO 

CARRE'rERO 

:11: :11: 

l FERRÓVIA- 11/"' RIO 
11 11 

CARRETERO 
y 

:IV<>11:: FERROVIA-
4 RIO 



so 

espaciamiento de los tirantes. El método de suspensión y el ancho 
del puente son factores de igual importancia. En el caso de un 
puente con suspensión central, es esencial una alta rigidez a la 
torsión. Como una regla general, la elección es para secciones 
cajón o armaduras en espacio cerrado en acero o concreto. 

Para puentes que usan una suspensión lateral, es general­
mente posible tener sistemas de piso esbeltos, dado que la 
flexión longitudinal es relativamente baja o menor y que una alta 
rigidez a la torsión no se necesita. Las dimensiones m!nimas son 
las que se requieren para resistir los momentos transversales y 
las considerables cargas concentradas en los anclajes. Estos dos 
efectos incrementan conforme el ancho de la cubierta incrementa. 
si la cubierta tie~e un ancho aproximado de 30 metros. el peralte 
requerido desde un análisis estático, se encuentra entre 1.2 y 2 
metros. Hay hasta ahora dos criteros de diseño opuesto en las 
direcciones longitudinal y tranversal, y no es fácil en práctica 
encontrar el sistema el cual provee una óptima respuesta par• ~s­
tos dos requerimientos. Esta dificultad es una de las razones por 
las que la suspensión axial a primera vista es más lógica. 

En vista de lo antes mencionado, una solución que usa tres 
planos de tirantes parece más 16gica aun, en particular para 
puentes muy largos. Este diseño ofrece la ventaja de un buen 
balance entre fuerzas en las direcciones longitudinal y transver­
sal, el cual puede conducir a un ahorro de materiales en el sis­
tema de piso. Como ha sido mencionado, una solución semejante 
tiene ciertamente los problemas estéticos. Sin embargo, es 
posible ·superar este problema en una forma satisfactoria. 

Con el método de erección seleccionado y las consideraciones 
económicas podemos decidir el tipo de material para la super­
estructura. El peso propio tiene una influencia directa en la 
capacidad requerida para los tirantes, pilones y cimentación. Los 
siguientes valores pueden ser usados corno indicación: 

a) Sistema de piso de acero 
b) sistema de piso compuesto 
c) sistema de piso de concreto 

250-350 kg/m2 
660-860 kg/m2 

1000-1500 kg/m2 

El costo de manufactura de la seccion en acero es, en 
nuestros dias muy alto, por lo que es necesario analizar muy 
cuidadosamente todas las consecuencias del sistema de cubierta 
escogida, con el fin de obtener la respuesta más satisfactoria. 

2.3.1. SISTEMAS DE PISO DE ACERO. 

Un sistema de piso metálico provee la respuesta óptima a las 
demandas por econom!a en el uso de materiales. Es posible limitar 
su peso propio a un valor, el cual es casi la quinta parte del de 
una cubierta de concreto. 

Por otro lado, a pesar del uso de métodos más avanzados de 
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racionalización y automatizacit!m (en particular con losas 
ortotr6picas), el uso de una sección transversal de acero es, en 
nuestros dias dos o cuatro veces mAs costosa que su equivalente 
en concreto. Sin embargo, la reducción de peso propio de la losa 
de la cubierta, podria resultar atractivo en los otros elementos 
de carga (tirantes, pilones y cimentaciones), por lo que un 
puente atirantado con cubierta de acero es competitivo. 

Para estructuras con pequeños y medianos claros, los cables 
representan s6lo del 10 al 20% del costo total. Hasta ahora, la 
economia en el costo de los tirantes es generalmente inadecuada, 
especialmente desde el punto de vista de resistencia a la fatiga. 
Las condiciones son, totalmente diferentes para los puentes con 
grandes claros. La reducci6n en el peso propio es vital y 
solamente sistemas de piso muy ligeros pueden ser tornados en 
consideración. 

Los puentes construidos con un diafragma s6lido en la viga 
principal pueden ser divididos en dos tipos: los construidos con 
vigas "X" y los construidos con una o rnAs secciones cajón ce­
rradas, como se muestra en la figura 2.15 y 2.16. 

2.3.2. SISTEMAS DE PISO DE CONCRETO. 

La idea de un sistema atirantado fue inicialmente 
desarrollada para estructuras de acero, rApidarnente surgieron en 
la construcción los sistemas de piso de concreto, ya sea colados 
en sitio o prefabricados. Esto apareci6 en la construcción de 
puentes por doble voladizo, con los cortos tramos directamente 
soportados por cables permanentes. Las fuerzas en la secci6n 
transversal hasta ahora resultan moderadas durante la 
construcci6n y el equipo necesario durante la erección se reduce 
al minimo. Los altos pesos propios de las cubiertas de concreto 
no son de gran importancia en el caso de pequeños y medianos 
claros. Soluciones semejantes pueden ser también econ6rnicas para 
trabajos importantes. Los primeros puentes atirantados 
construidos de concreto fueron diseñados por R. Morandi 
(Maracaibo, Wadi-Kuf, Genes, etc.). Estas estructuras fueron 
provistas con una secci6n transversal bastante rigida formada por 
trabes precoladas, la suspensi6n ofrecia solamente dos soportes 
intermedios por tramo. En nuestros dias, un diseño de este tipo 
es ambiguo, particularmente por el costoso equipo requerido para 
su erecci6n. 

Durante la década pasada muchos puentes atirantados se cons­
truyeron con viga principial y losa de concreto reforzado o pres­
f orzado. Estos puentes son econ6rnicos, poseen alta rigidez y 
muestran relativamente pequeños desplazamientos. El efecto de 
amortiguamiento de estas estructuras monolíticas es muy alto y 
las vibraciones relativamente pequeñas. Secciones trasversales 
tipicas de este sistema se muestran en la figura 2.14. 
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2.3.3 SISTBHAS DB PISO FORMADOS POR ARMADURAS. 

Durante la década pasada, las armaduras fueron raramente 
usadas en la construcci6n de puentes. Comparadas a las vigas 
diafragma s6lidas, las armaduras presentan una desfavorable 
apariencia visual; ellas requieren de un gran trabajo de 
fabricaci6n y mantenimiento, y su protecci6n contra la corrosi6n 
es dificil. 

Asi, excepto para circunstancias especiales, una viga 
diafragma s6lida es mAs satisfactoria desde un punto de vista 
econ6mico y est6tico. 

Sin embargo, por razones aerodinAmicas, las armaduras pueden 
ser usadas en lugar de vigas. También en el caso de combinaciones 
de trAfico de carretera y ferrocarril, cuando se usan dos cubier­
tas, las armaduras pueden proveer de muchos elementos para la 
transmisi6n de las cargas en dichos puentes. En la figura 2.17, 
se muestran secciones transversales que incorporan armaduras. 

2.3.4 CUBIERTAS COMPUESTAS. 

Como confirman estudios recientes y puentes actuales, el uso 
de una mezcla de concreto y acero en el diseño de estructuras de 
puentes atirantados puede mostrar considerables ventajas, las 
cuales sin embargo, no han sido totalmente explotadas. Debido al 
excesivo costo de las losas ortotr6picas, generalmente los in­
genieros y las autoridades llegan a descartar esta soluci6n, que 
puede ser técnicamente interesante, porque puede proveer una 
acertada construcci6n de la superficie de la calzada en con­
creto, ademAs de hacer uso de ventajas inherentes en construcci6n 
metAlica para los otros elementos de la estructura. El interés de 
este tipo de construcci6n reside en la apreciable reducci6n del 
peso propio y en la facilidad de ereccion de las partes de acero. 
El hecho de que el peso de la cubierta compuesta es mayor que una 
cubierta de acero, generalmente no es una desventaja critica, ex­
cepto en puentes con claros muy largos. 

2.4. PILQNES O TOREES. 

El diseño general de un puente atirantado es una tarea en la 
.cual interesan todas las diversas partes de la estructura. Este 
tema muestra los tipos de papel que juega el diseño de los 
pilones en este proceso iterativo, por medio de una descripci6n 
cuantitativa de las condiciones especificas que deben reunir es­
tos elementos. 
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2.4.1 CONFIGURACION LONGITUDINAL. 

2.4.1.1 GENERAL. 

La configuraci6n longitudinal de los pilones y las con­
diciones estaticas que deben cumplir, en una forma apropiada, con 
la combinación necesaria para satisfacer los requerimientos de 
longitud estable adecuada y buen desarrollo bajo las condiciones 
de operación; el nümero de crujias levantadas, el procedimiento 
de colocación de los tirantes y las condiciones locales son 
parametros relevantes en el diseño de este elemento. 

2.4.1.2 PILONES PARA ARREGLOS DE LOS TIRANTES TIPO ARPA. 

Con los tirantes en un arreglo tipo arpa, las cargas 
asimétricas del trafico pueden solamente ser balanceadas en el 
costo de una flexión importante de los pilones. Estos, como sea, 
pueden tener no sólo adecuada resistencia a la flexión, sino 
también suficiente rigidez para reducir las deformaciones del 
sistema de piso, particularmente si ésta es flexible. 

Los cables cortos del arreglo tipo arpa forman un eslabón 
entre pilones y cubierta, la cual resiste rigidamente cualquier 
desplazamiento horizontal relativo. No es posible limitar en una 
manera efectiva las fuerzas inducidas por contracción y des­
lizamiento o cambios en la temperatura, al liberar de la conexión 
de uno qe los pilones con el sistema de piso. cuando los puentes 
tienen un claro muy largo, donde los fenómenos que ocasionan 
desplazamientos son muy criticos, es necesario librar a la super­
estructura externamente en la dirección longitudinal, por medio 
de juntas de contracción o apoyos móviles o desplazables para la 
cubi.erta y la parte superior de uno de los pilones. Si el claro 
central es inferior a lo ordinario, las partes bajas de los 
pilones pueden ser generalmente de elementos suficientemente 
flexibles para evitar el uso de apoyos semejantes. 

2.4.1.3 PILONES PARA ARREGLOS DE LOS TIRANTES TIPO RADIAL 

El uso de los arreglos radiales en los tirantes ofrece 
diversas ventajas desde el punto de vista de fuerzas en los 
pilones, en que es posible crear un apoyo horizontal en la cabeza 
de los pilones usando una concentración de cables traseros, con­
firiendo gran rigidez en toda la estructura. 

El valor de la rigidez longitudinal de los pilones tiene una 
moderada influencia en el desarrollo estructural del conjunto. La 
correspondiente flexión resulta pequeña y los requerimientos de 
la sección transversal es dictada principalmente por las 
necesidades adecuadas de estabilidad, particularmente durante la 
erección. 

Los cables cortos resultan practicamente verticales y 
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FIG. 2.18 PILONES CON PIES INCLINADOS PARA SOPORTE DE UN SISTEMA DE 
TIRANTES CON CUATRO PLANOS. 
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FIG. 2 .19 PILONES CON PIES VEH'rICALES PARA SOPORTE DE UN SISTEMA DE 
TIRANTES CON CUATRO PLANOS. 
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ofrecen solamente resistencia nominal a los desplazamientos 
horizontales relativos entre el pil6n y la cubierta. Por esto, es 
posible hacer reducciones efectivas en los esfuerzos inducidos 
por deslizamientos, contracciones y cambios de temperatura, por 
estar libre la conexi6n entre uno de los pilones y la cubierta. 
Los movimientos de la cubierta se pueden absorber por medio de 
las juntas convencionales de contracci6n, colocadas en los 
caballetes. 

2.4.1.4 PILONES PARA CONFIGURACIONES EN LOS CABLES TIPO ABANICO. 

El arreglo o disposici6n de tirantes en forma de abanico o 
semi-arpa (una sci.luci6n entre los requerimientos estéticos y 
econ6micos) es adoptado generalmente con una visi6n de facilitar 
el diseño de los anclajes de los tirantes. La secci6n del pil6n 
necesaria est4 !ntimarnente unida al tipo de sistema esti\tico y 
puede resultar igual para proveer suficiente capacidad de carga a 
la flexi6n o un buen desarrollo bajo las deformaciones impuestas. 
Si existe una cubierta flexible, el valor de la rigidez lon­
gitudinal de los pilones puede tener una apreciable influencia en 
el desarrollo estructural del conjunto. 

2.4.1.5 RESISTENCIA DE LAS PARTES MAS BAJAS DE LOS PILONES. 

cualquiera que sea el m1mero de claros y el tipo de 
conf igur:ación de los tirantes adoptados, la estructura se com­
porta generalmente como un puente flotante en la direcci6n lon­
gitudinal. La estabilizacic!m del pil6n puede tomar las fuerzas 
debidas al viento, frenaje de vehículos, fricción diferencial y 
acciones sismicas, mientras su rigidez garantiza la estabilidad. 
Esta funci6n escencíal resulta de proveer resistencia en la parte 
de los pilones que queda debajo del sistema de piso. cuando la 
estructura es muy grande, con un considerable peso libre bajo la 
cubierta, o se intenta cruzar un canal (daño de impacto), la 
resistencia necesaria puede solamente ser garantizada por una 
gran pila. 

2.4.2 CONFIGURACION TRANSVERSAL. 

La selecci6n entre una suspensi6n lateral y una central es 
el factor critico, el cual gobierna el diseño transversal de los 
pilones. Las ventajas y desventajas de estos dos tipos de 
disposición de los tirantes, son las siguientes: 

2.4.2.1 SUSPENSION LATERAL. 

Cuando se considera una suspensión lateral, el diseño de los 
pilones puede estar basado en las siguientes condiciones: 

a) Claro libre transversal. 
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Convencionalmente las condiciones de espacio pueden ser 
ampliados y claramente definidos cuando se trata de los puentes 
atirantados. La ca ida transversal de la calzada es de especial 
importancia por la presencia de obstAculos laterales en la forma 
de brazos de los pilones y los cables. La distancia minima 
requerida entre la calzada y estos elementos cargantes es fijada 
generalmente por las autoridades. 

b) Estabilidad transversal de los pilones. 
El sistema estAtico transversal puede permitir la 

estabilizacion de la estructura y permanecer en equilibrio, al 
tomar en cuenta la influencia de deslizamientos bajo la accion de 
cargas permanentes. La esbeltez transversal de los brazos se 
podria mantener dentro de limites razonables, por medio de vigas 
transversales. 

Donde hay una estructura de dimensiones moderadas, el pilon 
puede ser construido como dos brazos independientes. Las fuerzas 
transversales, junto con los desplazamientos, los cuales pueden 
ser eliminados con una buena localizacion de los tirantes en el 
plano vertical. 

cuando el claro del puente y por consiguiente, la altura de 
los pilones son muy grandes, es generalmente necesario aumentar 
la rigidez transversal, para buscar reducir la flexion transver­
sal conjuntamente con la separacion de los tirantes. Esta flexion 
transver.sal puede aveces ser totalmente eliminada cuando un 
arreglo radial se adopta para los tirantes, concentrados éstos en 
el Area de las trabes transversales. 

En estructuras con grandes claros, la altura del pilon sobre 
la cubierta es suficiente para poder separar los brazos y juntar­
los en la parte alta, con esto reduce el claro libre. El sistema 
propuesto, ofrece toda la resistencia y estabilidad necesaria 
para resistir las fuerzas transmitidas por los cables y por los 
vientos transversales. En efecto, esto puede ser un factor deter­
minante, conjuntamente con los efectos del viento en los tirantes 
y pilones. 

2.4.2.2 SUSPENSION CENTRAL. 

cuando se usa suspension central, los pilones deben en­
contrarse en condiciones bAsicas similares a las del punto 
2. 4 .2. l.. 

cuando la estructura es de dimensiones moderadas, provistas 
con cables centrales en arreglo en forma de arpa, la parte supe­
rior del pilon generalmente consiste de un solo brazo central. 

Esta solucion puede ser extendida a grandes claros con 
cables centrales arreglados en forma de semi-arpa (Puente 
Br.otonne). La esbeltez transversal del brazo central permanece 
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dentro de los limites razonables, por la presencia de una fuerza 
ajustada horizontalmente introducida por los cables. si el pil6n 
central se. considera corno un punto de soporte, puede respetarse 
la distancia minirna requerida para los gAlibos de la via con un 
incremento en el ancho de la cubierta. Por otro lado, si el pil6n 
es diseñado para resistir cargas de impacto de trAfico, es 
posible colocar la barre~a de seguridad en el mismo pil6n, per­
mitiendo as! alg~n incremento en el sistema de piso. Esta alter­
nativa puede probar ser un factor determinante en la econornia del 
trabajo. 

Con una estructura de gran claro, debe usarse una altura 
considerable del pil6n arriba de la cubierta, y la estabilidad 
tranversal del pil6n puede asegurase al dividirlo debajo de la 
zona de anclaje (Puente Flehe). El efecto arquitect6nico obtenido 
puede ser interesante; este tipo de soluci6n tiene problemas 
econ6micos y estéticos, debido a las dificultades de erecci6n y a 
las dimensiones requeridas para el pil6n. 

2.4.3 CUALIDADES DE OPERACION REQUERIDAS Y DETALLES DE CONSTRUC­
CION. 

Experiencias obtenidas en la época de los primeros puentes 
atirantados muestran que el diseño del anclaje de los pilones 
debe reunir las siguientes tres condiciones: 

a) El anclaje debe ser accesible y permitir remplazar los 
cables. 

b) Los detalles estructurales deben permitir una colocaci6n 
simple y econ6mica de los tirantes. 

c) Los componentes horizontales de las fuerzas en los 
tirantes, deben estar balanceados, sin la introducci6n de torsi6n 
en los pilones. 

Estos elementos juegan un papel importante y deben ser 
tomados en cuenta en el diseño inicial, en la misma forma que el 
espacio libre del camino o el comportamiento estructural. 

2.4.3.1 ANCLAJES EXTERNOS. 

Cuando la estructura es de tamaño moderado, pilones con sec­
ciones planas pueden ser usados y los anclajes se pueden colocar 
en huecos tradicionales accesibles desde afuera. Esta soluci6n es 
muy conveniente para arreglos tipo arpa y semi-arpa. Sin embargo, 
se debe tener cuidado al ver que no son incluidos los momentos 
torsionales, cuyos efectos acumulados llevarian a deformaciones 
no deseadas bajo la acci6n de arrastre. La hendidura de uno de 
los planos de los cables evita este problema en una forma que es 
simple y elegante. Esta soluci6n es perfectamente adaptada para 
tratar con una estructura no-simétrica, cuya necesidad de cables 
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mas grandes se extiende en los claros traseros. 

2.4.3.2 ANCLAJE POR ENGANCHAMIENTO. 

Una solucion elegante, intentada para simplificar lo mas 
posible el procedimiento de construccion, incluye los formadores 
metalicos, ajustados con un tipo de pilones en u abiertos en los 
extremos. Para esto, las anclas de los tirantes son enganchadas 
durante la erecci6n. Estas secciones metalicas también propor­
cionan un balance automatico de los componentes horizontales de 
las fuerzas en los tirantes. 

Esta solucion.puede llevar a un ahorro completo, a pesar del 
uso de elementos metalicos costosos. Esto es particularmente con­
veniente para sistemas de tirantes tipo arpa. 

2.4.3.3 ANCLAJES INTERNOS. 

Para estructuras con grandes claros, donde los pilones 
tienen secciones huecas, puede lograrse acceso interno al anclaje 
por medio de una escalera o elevador. El espacio disponible 
dentro de la seccion debe ser suficiente para recibir al equipo 
necesario para colocar los tirantes y tal vez su tension. En 
realidad, los cables tensados del pilon pueden reducir el n~mero 
de repos.iciones de los gatos y afectar los costos de ereccion. 

2.4.4 ESTETICA Y ECONOMIA. 

Debido a su funcion como elementos portantes, donde se con­
centran las cargas, los pilones tienen una gran influencia en el 
efecto arquitect6nico completo de un puente atirantado. Un breve 
analisis de estructuras mas notables muestra que los requerimien­
tos estéticos no chocan con el comportamiento estructral 
apropiado, ni a1!m con aquellos detalles estructurales. En otras 
palabras, cuando un pilon re~ne las condiciones de anclaje por 
enganchamiento y anclaje externo, solo modificaciones menores se 
requieren para que esto sea satisfactorio desde un punto de vista 
estético. La referencia 19 confirma lo anterior, mostrando una 
coleccion de puentes atirantados con cualidades estéticas. 

En la cara de enfrente de un pilon (visto desde la via de 
trafico) es importante enfatizar la presencia de anclajes por 
medio de una ranura, la cual puede ser extendida mas alla de la 
zona de anclaje. Una ranura similar o proyeccion también puede 
ser suministrada en las caras laterales. Por el uso de celosías 
elevadas, es generalmente posible incorporar medidas estéticas 
de esta naturaleza dentro del programa de ereccion, con un in­
cremento no muy apreciable en los costos de ereccion. 

El pilon asimétrico del puente sobre el Rio Ebro muestra 
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FIG. 2.20 TORRES TIPO DOBLE DIAMANTE USADAS EN EL PUENTE 
"FREO HAR'l'MAN" EN EL ESTADO DE 'l'EXAS, E. U. LAS CUALES 
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( l. Portal; 2. Gemela; 3. Gemela; 
6. Lateral). 
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claramente la riqueza y elegancia de las formas que son posible 
concebir. 

En otros trabajos, donde hay una altura libre considerable 
abajo de la cubierta, la parte mas baja del pilon debe contener 
la condicion de intensidad mencionada en la resistencia de las 
partes mAs bajas de los pilones. La apariencia estética de un 
pilon debe ser tratada con cuidado, usando modelos a escala si es 
necesario. 

En el tema de ereccion, se debe de exponer que la 
construccion de los brazos inclinados de los pilones es dificil y 
tiene un efecto negativo en la economia de la estructura. La 
eleccion de formas.curvas también puede llevar a un aumento sus­
tancial en el costo de construccion. 

2.4.5 MATERIALES. 

AnAlisis detallados hechos durante la construccion de 
recientes trabajos han mostrado, en condiciones actuales de mer­
c.ado, que los pilones de acero son mas caros que los de concreto. 
Las cualidades de operación requeridas y las demandas estAticas 
llevan a secciones de acero cuyas dimensiones externas no estan 
muy abajo de una seccion de concreto. 

Un pilon de concreto reforzado puede ser visto como la 
respuesta, por el apreciable ahorro en los subsecuentes costos de 
mantenimºiento. 

La solucion de acero parece ser la respuesta solo para 
estructuras con suspension central, cuando el ancho minimo 
requerido de la cubierta es un factor importante en la economia 
total. 
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III. MODELOS MATEMATICOS UTILIZADOS PARA EL ANALISIS ESTRUCTURAL 
DE LOS PUENTES ATIRANTADOS. 

Un puente atirantado es una estructura altamente 
hiperestAtica en la cual la viga rigida se comporta como una 
trabe soportada elAsticamente en los puntos donde se anclan los 
cables. Excepto en el caso de un puente atirantado muy sencillo, 
es necesario el empleo de ordenadores digitales para la soluci6n 
de este tipo de estructura, no tanto para su diseño, pero si para 
su anAlisis. 

Es necesario que los programas generen los diagramas de in­
fluencia para las fuerzas de los cables y las de la viga r!gida, 
los momentos flexionantes y fuerzas cortantes, y las reacciones 
en los pilones y pilas. Las mAquinas también se requieren para la 
rApida soluci6n de varios parametros de esfuerzos y cargas que se 
debe considerar para un diseño razonable y eficiente. 
Probablemente el problema mAs importante es la determinaci6n de 
la secci6n 6ptima de la viga rigida y la configuraci6n y diAmetro 
de los cables. 

En una aproximaci6n simplificada a la soluci6n de la estruc­
tura, se puede considerar como un sistema elAstico lineal, el 
cual puede ser analizado usando los métodos estandar de rigidez o 
flexibilidades. Diversos programas de computaci6n son disponibles 
y usan esta aproximaci6n ( Por ejem. FRAN, STRESS, STRUDL ) . 

El ·desarrollo no lineal de los cables, el cual cede con el 
cambio de la carga axial, presenta un problema mAs complejo en la 
soluci6n del sistema de puente, que una estructura con desarrollo 
lineal. Un procedimiento muy importante para el desarrollo no 
lineal de un sistema de puente atirantado consiste en introducir 
el concepto de una linea siguiente del miembro cuerda, con una 
modif icaci6n o idealizaci6n del m6dulo de elasticidad sustituido 
por el cable. El uso de este concepto permite la aplicaci6n de 
programas para el anAlisis de marcos planos o tridimensionales 
adaptados para la importancia de la no linealidad por un 
procedimiento de iteracci6n. 

Bajo cargas permanentes, el desarrollo de la estructura 
puede ser intuitivamente entendido al considerar las etapas de 
construcci6n. cuando el levantamiento es por tirantes inclinados, 
esto puede asumir que cada cable colocado soporte aproximadamente 
el peso de un intervalo, que corresponde generalmente a la dis­
tancia longitudinal entre dos tirantes. Este cable es tensado en 
la posici6n correcta, semejante a la del nuevo elemento, para 
obtener los requerimientos axiales de la calzada al terminar la 
construcci6n. Para hacer esto es necesario tomar correctamente la 
aplicaci6n de otras cargas permanentes y, cuando los puentes in­
cluyan miembros con concreto, los efectos a largo plazo de des­
lizamiento y contracci6n. El deslizamiento se confina a Areas del 
sistema de piso y los pilones soportan pesadas cargas en 
compresi6n. Los momentos flexionantes en la cubierta se aproximan 
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a los de una estructura continua con soportes r!gidos. As!, estos 
se reducen cuando el espaciamiento entre tirantes se reduce. La 
componente vertical de las fuerzas en los tirantes es semejante a 
las reacciones en los soportes calculadas con este criterio. Las 
tensiones en los cables anclados hace posible reducir los momen­
tos flexionantes en los pilones, cuando todas las cargas per­
manentes se aplican. 

Bajo cargas de trafico, el sistema de piso distribuye las 
cargas entre los tirantes, los cuales trabajan con un alar­
gamiento elastico; la resultante de desplazamientos verticales 
produce flexion en el marco, la cual es sobrepuesta, debido a las 
cargas permanentes. Los pilones son sujetos elasticamente por 
los tirantes, los cuales incrementan el desplazamiento vertical, 
por la curvatura' y las deformaciones horizontales. Para rees­
tablecer el equilibrio, el pilen soporta desde arriba las cargas 
verticales, a través de los cables inclinados, e implica las 
fuerzas no~males en el sistema de piso. Excepto para un nl!tmero de 
estructuras de diferente diseño, esta es una fuerza en compresi6n 
la cual se incrementa cerca de los pilones. cuando los 
desplazamientos del puente debido al estiramiento de los tirantes 
son bastante grandes, una combinaci6n con esta fuerza normal 
puede conducir a momentos y desplazamientos de segundo orden. 

Como para una estructura convencional, el analisis de 
puentes atirantados consiste de diversos estados. Los primeros 
abarcan los calcules para el predimensionamiento del sistema de 
piso, pilones y tirantes. Se debe revisar la factibilidad al 
trabajo; as! como también estimar las cantidades requeridas para 
su creaci6n. En este estado esquematice, es generalmente 
suficiente el uso de calcules simplificados, sin tomar en cuenta 
las consideraciones secundarias o efectos a largo plazo. 

En el segundo estado, se preparan los calcules finales, para 
determinar los esfuerzos y deformaciones, basadas en las dimen­
siones finales. Esto requiere de un calculo mas detallado, por lo 
que es necesario tomar en cuenta los efectos de segundo orden, 
as! como la no linearidad de los materiales en el estado limite 

de servicio (efectos a largo plazo, deformaci6n térmica) y en el 
estado l!tltimo (deformaci6n térmica y plastificaci6n). En una 
estructura mayor, el diseño puede ser completado con un analisis 
dinamice (Estabilidad aerodinamica, resistencia sismica, sen­
sibilidad a vibraciones). El diagrama de flujo para el proceso de 
diseño se da en la Fig. 3.1, (Ref. 55). 

Este procedimiento difiere del que se usa para trabajos 
tradicionales, en que los efectos por cargas permanentes no 
pueden ser calculados directamente, pero se pueden obtener por un 
proceso de iteracci6n. cuando un tirante se tensa en el lugar, 
este alargamiento elastico desaparece con el movimiento de la 
cabeza de anclaje. En los calcules, se debe emplear un dis­
positivo para eliminar estos alargamientos. Esta operaci6n de­
pende sobre todo, en la secci6n transversal de los tirantes. Por 
consiguiente, esto debe ser revisado después de cada modificaci6n 
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de la estructura. 

Otra diferencia en el proceso de analisis al usar los ef ec­
tos de segundo orden, se observa en los diagramas de fuerzas y 
momentos. 

Esto hace necesario repetir el 
lograr un buen uso del materia 1, 
tirantes. 

proceso varias veces para 
especialmente el de los 

CONCEPTO DE DISENO 
Geometria de la estructura en conjunto 
~rreglo de los tirantes 
Secci6n transversal de pilones y sistema de piso 

Diseño preliminar de tirantes. 

Calculas para tirantes cortos. 

Calculos de cargas y deformaciones bajo 
cargas permanentes. 

calculo de la estructura bajo cargas en estado 
limite de servicio. 

secciones transversales 

calculo de las frecuencias naturales y analisis 
dinamice. 

Revisi6n de las etapas de construcci6n. 

FIG. 3.1. DIAGRAMA DE FLUJO PARA EL DISENO DE UN PUENTE 
ATIRANTADO. 

3.1 IDEALIZACION DE LA ESTRUCTURA. 

La generaci6n del modelo de una estructura consiste en 
idealizar ésta como un sistema de miembros apropiados, los cuales 
permiten analizar el comportamiento con suficiente precisi6n, con 
la ayuda de un procedimiento razonable de calculo. 
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Segün la complejidad de la estructura y el estado de diseño 
que se ha de realizar, se pueden usar diferentes tipos de 
modelos. Estos pueden ser en el plano, 6 bien sistemas 
espaciales, comprender la estructura completa o bien s6lo una de 
sus partes, y pueden consistir de muchos miembros. Los pilones 
pueden ser representados por elementos tipo barra. De igual forma 
se puede representar el sistema de piso, si éste se comporta como 
una trabe (sección caj6n rigido, verticalmente suspendido) y 
también, durante el disei'lo preliminar (Estudio de diferentes 
arreglos) con consideraci6n de etapas constructivas (para revisar 
los sistemas parciales). La cubierta se puede representar por un 
elemento tipo "cascar6n" durante los estados de diseño principal, 
si este cornportam:i.ento difiere en gran parte del de una trabe 
(cuando existe suspensi6n lateral, o bien secci6n transversal 
deformable). El uso de elementos tipo "placa" son usados también 
para el estudio de problemas locales, usando modelos parciales. 

Los cables también se pueden representar por barras, por 
tener ellos un muy pequel'lo momento de inercia y con la 
idealizaci6n del M6dulo de elasticidad (M6dulo de Ernest), se 
hace posible que torne en cuenta los efectos del pandeo de los 
cables. Este modelo es posible, cuando se trata con estructuras 
donde los cables son suficientemente tensionados bajo cargas per­
manentes, y que cuando existe alguna fuerza de compresi6n, 
solamente se ocasiona una disrninuci6n en la tensi6n inicial. 
Existen elementos que simulan el comportamiento real de los 
cables Y. pueden integrarse dentro de un programa no lineal. 

Para el analisis de puentes atirantados, se han empleado 
diversos métodos, (Ref. 26), entre ellos: Métodos clasicos, 
Métodos que idealizan la estructura como armadura, métodos 
matriciales, método de elemento finito, etc. 

3.1.1 MODELOS EN FORMA DE MARCO PLANO. 

El comportamiento de los puentes atirantados bajo las ac­
ciones de carga viva es dificil describirlo por medio de un 
simple método intuitivo. Por esto es ventajoso, durante el estado 
inicial de diseño o predimensionamiento, de tener un modelo 
simplificado confiable; por ejemplo, una proyecci6n de la estruc­
tura completa en un plano, donde todos los elementos estan repre­
sentados por barras. Hasta ahora ha sido dificil representar la 
conexi6n entre el sistema de piso y el pil6n. Esta simulaci6n 
puede ser la causa de divergencia en el programa, cuando se usa 
un diseño con ordenador. De la simplicidad de la introducci6n de 
los datos y la velocidad al calcular los resultados, el modelo 
puede no solamente servir como una base para cambios de dimen­
siones de la estructura, sino también como una ayuda para el 
diseño. 

Ademas, cuando se realizan los calcules finales, es posible 
trabajar paralelamente con el sistema simplificado y el modelo de 
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FIG. 3.2 PUENTE DIEPOLDSAU. 
MODELO. marco en el espacio. 

FIG. 3.3 PUENTE DIEPOLDSAU. MODELO: marco en el plano. 
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FIG. 3.4 PUENTE PASCO-KENNEWICK. MODELO: marco en el plano. 
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marco espacial, el cual algunas veces es indispensable. Con esto, 
es posible verificar el orden de magnitud de los resultados y a 
veces detectar alg~n error numérico proveniente del programa 
usado o de la simulaci6n inadecuada. La Fig. 3.3 (Ref. 55), 
muestra un marco plano simplificado para el puente Diepoldsau, 
con el cual fue posible hacer un diseño preliminar. 

Las dimensiones se pueden también definir con base en un 
modelo de marco plano. Particularmente esto se aplica a estruc­
turas donde el pil6n no experimenta flexi6n transversal bajo 
carga muerta y carga viva debida al trafico (suspensi6n central; 
suspensi6n lateral, arreglo en forma de abanico). En este caso 
las cargas transversales en el sistema de piso se determinan por 
métodos tradiciona+es y las fuerzas en los tirantes son estimadas 
como si se tratara de una viga simplemente apoyada. 

3.1.2. MODELOS CON MARCO ESPACIAL 

En puentes importantes, puede ser necesario usar un modelo 
con marco espacial, con objeto de obtener un mejor resultado del 
analisis. 

La Fig. 3.6 (Ref. 55) muestra el modelo del puente 
Dl!;sseldorf-Flehe, el cual hace posible calcular los efectos de 
viento y gradiente de temperatura y los efectos de forma del 
pil6n. 

El sistema de piso de acero del puente zarate-Brazo Largo, 
suspendido lateralmente, transmite la carga de un vehiculo que 
circula por una linea lateral. Por efecto no lineal y la 
naturaleza asimétrica de las cargas transversales en la secci6n 
transversal de los tirantes, se pueden analizar con el uso del 
marco en el espacio, como se muestra en la Fig. 3.5, (Ref. 55). 

Los calculos del diseño final del puente en Diepoldsau 
necesitaron el uso de un marco espacial compuesto de elementos 
tipo "cascar6n" (Fig. 3.2, Ref. 55). Esta estructura es el primer 
ejemplo practico de una nueva idea de puentes carreteros atiran­
tados, con un sistema de piso esbelto que consta de una losa de 
concreto, de 14.5 m. de ancho y espesor principal igual a 0.48 m. 
El marco espacial hace posible calcular la flexi6n transversal de 
los pilones, el intervalo de influencia de las fuerzas en los 
tirantes y la flexi6n longitudinal y transversal de la cubierta. 

En estas estructuras, existen notables acoplamientos en las 
tres direcciones ortogonales en cada modo de vibrar, por lo tanto 
un analisis dinamico bidimensional no es adecuado, (Ref. 2). 

3.1.3. MODELOS PARCIALES 

En algunas veces, es aconsejable examinar un problema espe­
cial o local, con la ayuda del modelo parcial. Esto se ha hecho, 



FlG. 3.5 PUENTE ZARATE-BRAZO LARGO. 
MODELO: marco en el espacio. 

FIG. 3.6 PUENTE DUSSELDORF-FLEHE. MODELO: marco en el espacio. 

FIG. 3.7 PUENTE DUSSELDORF-FLEHE. 
MODELO PARCIAL INTENTADO PARA EL 
DISENO DEL PILON 

~.:;;L...:;;L.._;;.¿..~a.~ 
_.o........-c..._.~~-..-'--"-...rpuER ZAS DE'l'ERMI 

NADAS DESDE EL -­
.L.~~:L..=::..:::¿_~:_;;; MODELO COMPLE~'O. 

FIG. 3.8 PUENTE DUSSELDORF-FLEHE. 
MODELO PARCIAL INTENTADO PARA EL 
DISENO DE LA ZONA DE ANCLAJE DE LOS 
TIRANTES EN EL SIS'l'EMA DE PISO. 
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por ejemplo para el puente Dllsseldorf-Flehe: donde las Figs. 
3.7 y 3.a, son respectivamente, un marco parcial para el diseño 
del pil6n y un emparrillado de trabes para el diseño del anclaje, 
para el tirante trasero. AdemAs, un anAlisis con elemento finito 
hace posible la introducci6n de las fuerzas de los tirantes, en 
la losa inferior de la cubierta de acero. 

El diseño de la estructura en las diversas etapas de 
construcci6n, es una aplicación especial para el uso de modelos 
parciales. Generalmente se usan sistemas planos, que dan un gran 
nümero de estructuras diferentes para ser revisadas. Una revisión 
se puede hacer para garantizar que en cada una de las estapas de 
construcción, las cargas son menores que las usadas para el 
dimensionamiento; ,en adición, la tensión en cada nuevo tirante 
puede ser revisada para obtener la deformación deseada. 

3.2. MODELOS PARA DIFERENTES SIS~'EMAS DE UN MISMO PUENTE 
ATIRANTADO. IRef. 511. 

3.2.1. SISTEMA BASICO. 

La fig. 3.9 muestra las dimensiones, rigidez y cargas de el 
sistema de puente. Se seleccionó una carga de 2.0 MP/m en el 
claro del lado derecho, para todos los modelos. La presición fue 
casi la ·misma para todos, en el analisis con un programa de or­
denador digital. 

3.2.2. SISTEMA NO. l 

En el sistema nümero 1, la torre tiene un soporte fijo y la 
viga principal tiene un soporte fijo en uno de los caballetes; no 
existe conexión entre la torre y la viga principal en su 
intersección y la unión de los cables a la torre es fija (Fig. 
3.1.0). 

Este sistema satisface completamente los requerimientos del 
programa. No se necesitan simulaciones. 

3.2.3. SISTEMA NO. 2 

El sistema nümero 2 se muestra en la f ig. 3 .1.1.. 
torre con un soporte fijo. Todos los apoyos de la viga 
son movibles; no hay conexión entre la torre y la viga 
en su intersección, y la unión de los cables a la torre 

Tiene la 
principal 
principal 
es fija. 

El sistema nümero 2 difiere de el sistema 1 en que la viga 
se mueve en todos sus apoyos. 
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En ocaciones se usa la siguiente simulación: En el soporte 
del punto 50, se acepta un soporte de fijación horizontal, y la 
viga entre los puntos 40 y 50 se considera con una rigidez axial 
muy baja (La sección transversa 1 A, es muy pequeña) . La 
simulaci6n solamente se hace en esta parte de la viga, donde 
inicialmente no hay fuerza axial. si ambos soportes extremos se 
conectan a el cable inclinado, y por lo tanto la fuerza axial 
act~a através de la viga, un extremo tiene que ser deformado. 
Esta deformaci6n imaginaria incluye una pieza de viga con una 
rigidez axial muy pequeña y con un soporte fijo en el extremo. 
Los calcules se hicieron con diferentes secciones transversales, 
Ai = A50* 

La aproximaci6n obtenida por la simulaci6n se muestra en la 
tabla 3.1. Donde se comparan los n~meros con un calculo que fué 
hecho con o< =10·'" 

Nso (M P ) l. 99 0.21 0.02 

VIGA max. Lm (%) 9.22 0.98 0.12 
min. Lm (%) 0.34 0.03 o.oo 
max. Ln (%) 2.85 0.29 0.03 
min. Ln (%) 0.34 0.03 0.00 

----------------------------------------------------------------PILON max. Lm (%) 25.9 2.69 0.27 
min. Lm (%) 8.70 0.90 0.09 
max. Ln (%) o. 77 0.07 0:01 
min. Ln (%) 0.36 0.03 0.01 

Lm = Error para momentos; Ln = Error para fuerza axial. 

TABLA 3.1 SIMULACION EN SISTEMA No. 2. 

3.2.4. SISTEMA NO. 3 

El sistema n~mero 3, mostrado en la f ig. 3. 12, tiene una 
torre con un soporte fijo, un apoyo de la viga fijo, y la fuerza 
normal act~a en la torre, en la intersecci6n de la viga y torre, 
y la uni6n de los cables a la torre es fija. 

Este sistema difiere del sistema No. 1, porque en el punto 
20, la reacci6n de la viga principal se introduce a la torre, 
como una carga vertical. 

Simulaci6n: En el sistema original n~mero 1, la viga prin­
cipal no tiene soporte en el punto 20. Un cable vertical de 1 mm 
de longitud se acepta para conectar la torre con la viga prin-
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cipal en su intersecci6n. El Area de la secci6n transversal de 
este cable puede ser muy grande (por ejemplo A = 10,. m2) para 
que no ocurra inestabilidad en los cAlculos. No son necesarias 
las diferencias en el intervalo de la simulaci6n y la presici6n 
es similar a la anterior. 

3.2.5. SISTEMA NO. 4 

El sistema n~mero 4 que se muestra en la fig. 3.13, tiene 
una torre con un soporte fijo, los apoyos de la viga son m6viles, 
la fuerza normal y transversal se transmiten a la torre desde la 
viga en la intersecci6n torre-viga, y la uni6n de los cables a la 
torre fija. 

Este sistema difiere del n~mero 1, por que las fuerzas ver­
ticales y horizontales se introducen a la torre en el punto 20 
(donde se intersectan la torre y la viga). 

Simulaci6n: La ausencia de un apoyo horizontal fijo, se 
simula como en el sistema numero 2 (o\ = 10··~ ) • La conexi6n entre 
torre y viga principal se reemplaza por un cable vertical y uno 
horizontal, a cada 1 mm de longitud. El Area de la secci6n 
transversal de estos cables es similar al sistema n~mero 2. 

3.2.6. SISTEMA NO. 5 

El sistema n~mero 5 que se muestra en la fig. No. 3.14, 
tiene una torre con un soporte apoyado, un apoyo fijo de la viga, 
no existe conexi6n entre la torre y la viga principal en su 
intersecci6n, y la uni6n de los cables con la torre es fija. 

M•o [M Pt1 ) -5.82 -0.59 -0.06 

VIGA max. Lm (%) l. 06 0.10 0.01 
min. Lm (%) 0.06 0.01 0.00 
max. Ln (%) 0.16 0.02 o.oo 
min. Ln (%) 0.03 o.oo 0.00 

----------------------------------------------------------------PILON max. Lm (%) 19.44 l. 95 0.18 
min. Lm (%) 0.05 0.00 o.oo 
max. Ln (%) 0.13 0.02 o.oo 
min. Ln (%) 0.07 0.01 º·ºº 

Lm = Error para momentos; Ln = Error para fuerzas axiales. 

TABLA 3.2 SIMULACION EN SISTEMA No. 5 
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FIG. 3.13 SISTEMA No. 4 
ARREGLO GENERAL. 

FIG. 3.14 SISTEMA No. 5 
ARREGLO GENERAL. 

FIG. 3.15 SISTEMA No. 6 
ARREGLO GENERAL. 

FIG. 3.16 SISTEMA No. 7 
ARREGLO GENERAL. 

FIG. 3.17 SISTEMA No. 8 
ARREGLO GENERAL. 
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simulación: La torre se reemplaza por una trabe en can­
tili ver. El cantiliver tiene la misma longitud y el mismo momento 
de inercia de la torre. La trabe libremente apoyada tiene una 
longitud de solamente 1.5 mm y su inercia es muy pequefia Ii =iI~. 

Los cAlculos se hicieron con diferentes valores de ~ , y la 
exactitud obtenida se muestra en la tabla J.2. Donde se comparan 
los ndmeros de un cAlculo que fué hecho con lJ = 10·•& 

3.2.7. SISTEMA NO. 6 

El sistema ndmero 6 que se muestra en .la figura 3 .15, tiene 
una torre con un soporte apo1•ado, la viga en todos los apoyos es 
móvil, un eslabón rigido en la intersección entre la torre y la 
viga, y la unión de los cables a la torre es fija. 

Este sistema difiere del sistema numero 1 por lo siguiente: 
La torre y la viga principal tienen una conexión fija en su 
intersección. La torre tiene un apoyo extremo apoyado, y la viga 
principal tiene los apoyos m6viles. En 0.5 m de ambos lados de la 
intersección, la torre y viga principal tienen las propiedades de 
la sección transversal I = oo y A = oo 

simulaci6n: La. pérdida de fijación en el apoyo es 
simultAnea, como en el sistema No. 2 y la pérdida de fijación en 
el extremo de la torre se simula como en el sistema numero 5. A 
fin de obtener la misma magnitud de los elementos de la matriz 
para ambas simulaciones, los valores o< =10"'º y 'lf = 10· 12 se 
seleccionaron. 

La conexión rigida entre torre y viga principal se reemplaza 
p~r tres cables cortos de rigidez axial infinita. A una distan­
cia a sobre la intersección, dos cables se anclan a la torre. 
En cada lado se coloca un cable bajo un Angulo de 45 grados 
respecto al punto de fijaci6n de la viga principal. El tercer 
cable se coloca horizontalmente. Los cAlculos se hicieron para a 
= 0.5 m y para a = 0.1 m. No hay practicamente diferencia entre 
los dos resultados. Solamente las lineas de influencia para 
fuerzas, cerca del punto de intersección, no se muestran en esta 
aproximación. Por ejemplo, la linea de influencia para momento 
flexionante localizado a O. 5 m a la derecha del punto de 
intersección, muestra un error mAximo de 0.05 %. Para usos 
prActicos, este valor puede ser despreciable. 
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3.2.8. SISTEMA NO. 7 

El. sistema ndmero 7 que se muestra en la fig. 3 .16, tiene 
una torre con soporte fijo, un apoyo de l.a viga fijo, y la torre 
y l.a viga no estan conectados en su intersecci6n; los cables 1 y 
4 estan fijos a la torre, mientras que los cables 2 y 3 se unen a 
l.a torre por apoyos m6vil.es. 

Aqui, l.a diferencia con el sistema ndmero 1 es que los 
cables 2 y 3 se conectan a la torre por un apoyo m6vil en 
direcci6n horizontal, y no se puede introducir fuerzas cortantes 
en ese punto. 

Simulaci6n: en adici6n a la torre actual., una torre 
imaginaria ideal se coloca en su mismo lugar. Los cabl.es 1 y 4 se 
unen en la torre real, mientras que los cables 2 y 3 se fijan en 
l.a torre ideal. La torre ideal corresponde a la torre del sistema 
ndrnero 5, por que en el apoyo extremo sostenido por los cables, 
no puede transmitir fuerzas cortantes. Las componentes horizon­
tales de las fuerzas en los cables 2 y 3 pueden ser iguales. Las 
fuerzas final.es en la torre se obtienen por superposici6n de las 
fuerzas en l.a torre real y en la idealizada. Los cal.culos se 
hicieron con ~=10·•• (ver sistema no. 5). 

3.2.9 SISTEMA NO. 8 

El sistema ndmero 8 que se muestra en la fig. 3.17, tiene 
una torre con apoyo fijo, un apoyo fijo de l.a viga, l.a torre y la 
viga no estan conectadas en su intersecci6n, los cables 1 y 4 
estan fijos a la torre, los cables 2 y 3 estan unidos a la torre 
por un rodill.o. 

Simulaci6n: Adn cuando los dos cables se tratan por 
separado, hay s6lo una hiperestatica. Las filas y col.umnas en el 
sistema matriz corresponden a los dos cables añadidos; asi, el 
orden de la matriz disminuye en una unidad. 

3.2.10 RESUMEN DE LAS FUERZAS Y LOS MOMENTOS. 

La tabla 3. 3 muestra los diferentes sistemas de fuerzas de 
un puente atirantado en algunas secciones. Muestra tambit!m un 
resumen cualitativo de c6mo las fuerzas son afectadas por cambios 
en l.as condiciones de apoyo, las conecciones del cable y las 
uniones entre la torre y la viga principal. 
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SIST.1 SIST.2 SIST.3 SIST.4 SIST.5 SIST.6 SIST.7 SIST.8 
---------------------------------------------------------------C1 N 122.9 133.7 122.9 122.6 135.0 133.2 126.1 126.8 
C2 N 28.1 60.7 28.1 27.1 43.1 47.5 63.7 63.1 
C3 N 109.1 71.6 109.1 110.3 94.2 88.2 65.2 63.1 
C4 N 97.3 127.5 97.2 96.5 108.5 107.4 133.6 134.9 
P10 M -199.5 -374.8 -199.5 -193.8 -280.1 -278.3 -391.3 -390.3 

Ne -158.8 -122.5 -158.8 -112.3 -141.8 -122.0 -119.5 -119. 3 
Nr -184.5 -178.1 -183.6 -137.1 -181.2 -l.65.5 -l.77.9 -177. 2 

P30 M 15.8 180.5 15.7 9.8 85.7 87.3 203.1 210.9 
Ne -184.5 -178.1 -l.83.6 -185.0 -181. 2 -l.75.0 -177 .9 -177. 2 
Nr -87. o -114.1 -87.0 -86.3 -97.0 -96.1 -119.5 -120.7 

P40 M 102.0 .31. 7 l.02.9 102.7 81.2 88.1 l.1.2 8.6 
P60 M -447.7 89.1 -447.8 -396.4 o.o o.o -103.3 -97. l. 

N -152.8 -167.0 -l.82.2 -181.8 -162.0 -190.1 -165.0 -164.7 
P80 M 268.9 89.1 268.9 273.2 280.2 272.7 41.7 47.8 

Ne -152.8 -167.0 -152.8 -152.5 -162.0 -159.9 -165.0 -164.7 
Nr -92.8 -110.6 -92.7 -92.3 -102.6 -l.01. 4 -110.3 -111.2 

----------------------------------------------------------------c = cable; p = nodo 

TABLA 3.3 COMPARACION DE LOS MOMENTOS (M) y FUERZAS NORMALES (N) 
EN LOS DH'ERENTES SISTEMAS, BAJO UNA CARGA DE 2.0 Mp/m 
EN EL CLARO DEL LADO DERECHO. 

3.3. TIRANTES. 

3.3.l IDEALIZACION DEL MODULO DE ELASTICIDAD. 

El anAlisis de un puente atirantado se basa en con­
sideraciones elasticas para los materiales y, por lo tanto, la 
teor1a elastica del anAlisis estructural se usa para determinar 
las fuerzas que act~an en cada miembro del sistema. La fuerza del 
cable se considera que act~a a lo largo de la cuerda a~n cuando 
la flecha es pequeña bajo su peso propio. Débido a la 
flexibilidad y cambios en la longitud y flecha, es necesario 
adoptar una técnica correcta dada la importancia de estas carac­
ter isticas inelasticas. Diversos métodos se han propuesto por 
varios autores, quienes sugieren el uso de un m6dulo de elas­
ticidad equivalente para el cable. Esta aproximaci6n es similar a 
la usada para miembros rectos con un m6dulo de elasticidad 
Vqriable, que depende de la magnitud de la fuerza de tensi6n. El 
principio bAsico para el analisis se basa en el desarrollo de un 
miembro recto sustituto con un m6dulo de elasticidad equivalente, 
es identico al del cable curvo. 

Diversos investigadores (Gimsing, Goschy, Tung y Kudder) 
han estudiado el problema del m6dulo de elasticidad, y todas las 
aproximaciones resultan ser iguales a la soluci6n dada por Er-
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nest, la cual se considera como el método fundamental. 

Ernest desarrolló la siguiente expresi6n para obtener el 
módulo de elasticidad equivalente: 

E 
E eq 

1 + ( ( 11) 2 I 12 -t ~ J * E 

donde: E eq 
E 
lf 

.¡. 

Módulo de elasticidad equivalente 
Módulo de elasticidad del cable 
Pesp especifico del cable 
Esfuerzo de tensión unitario en el cable 

3 • 3 • 2 2'RABAJO PRELIMINAR DE DISENO 

Debido al alto grado de indeterminación de las estructuras 
de puentes atirantados, los calculos exactos no son realizados 
con procedimientos manuales. Diversos parametros involucrados 
representan un obstaculo para los calculas manuales. Los calculas 
preliminares proveen un medio, para determinar los primeros 
valores para determinar las areas transversales de los tirantes. 
Al usar la analogía de una trabe continua apoyada elasticamente, 
se pueden determinar las lineas de influencia para fuerzas en los 
tirantes y momentos flexionantes en la viga del puente. A partir 
de estos resultados, se obtienen las variaciones en los esfuerzos 
en los tirantes y la viga, provocados por cargas concentradas que 
se pueden estimar. 

Si las fuerzas de los cables se deben a cargas 
gravitacionales (carga muerta) se puede suponer que todas las 
deformaciones en los apoyos de la viga y pil6n sean cero, 
condición que corresponde a una viga continua apoyada en soportes 
rígidos. Por tanto, la componente vertical de los tirantes, 
debida a carga muerta, se conoce. En una primera aproximación, la 
carga viva se aplica en el mismo sistema, y la fuerza por tirante 
Pi se puede determinar por la siguiente ecuación, de acuerdo a 
la fig. 3.18. 

R 

Pi ---------------
sen o< 

Corno el tirante se diseña para que trabaje bajo 
diciones de carga que se presenta, el area de la 
transversal del tirante (i) se define por: 

las con­
sección 
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R 

Ai - ------------
sen e< • "t" perm. 

La reacci6n R se puede determinar al analizar la viqa 
simplemente apoyada, con una carqa uniformemente repartida. 

Para determinar la fuerza horizontal Ph, en la parte supe­
rior del pil6n, debida a carga muerta mas carga viva en el claro 
central y carqa muerta en los claros laterales, al aceptar que el 
pil6n no se mueve, se puede utilizar la siguiente ecuaci6n, de 
acuerdo a la fiq 3.19. 

R R' 
Fh = !: ---------- - ~ ------------

tan o( tan « 

3.4. SISTEMA ESTRUCTURAL DE LAS TORRES. 

En el diseño de puentes atirantados, diferentes com­
binaciones son posibles para apoyo en las torres y los cables 
unidos a ellas, como se muestra en la fiq 3.20, (Ref. 51). 

3.4.1. PILON BASE. 

Se requiere una base fija, conectada al sistema de piso o al 
pil6n, necesaria para evitar los costosos apoyos articulados, 
los cuales complican la construcci6n. Cuando la torre estA fir­
memente anclada en su base, esta es libre de desplazarse lon­
gitudinalmente bajo las deformaciones de los cables, cuando estos 
se fijan a la torre. 

Torres oscilantes, con apoyos articulados en la base, 
proporsionan el diseño mAs econ6mico y cientifico para puentes de 
grandes claros. se eliminan as! los esfuerzos por balanceo de las 
fuerzas de los cables que requieren de silletas m6viles durante 
su construcci6n. Si se adoptan las torres oscilantes, éstas deben 
ser aseguradas en sus extremos durante la construcci6n. Esto se 
puede realizar por conexiones temporales con la estructura de la 
viqa r!qida, por uni6n o apuntalamiento a la base, o por con­
traventeo de las partes superiores de la torre. 

3.4.2. SILLETAS. 

Los cables son continuos sobre silletas localizadas dentro 
de las torres. Las silletas son pernos para soportar o formar 
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ESrn n::m M~ DEBE 
SAlfü ~E L'\ ~lfüUUTECA 

parte de los rodillos. cuando se usan silletas fijas, la fuerza 
resultante horizontal para el balanceo se puede calcular y se 
incluye dentro del disel'\o de la torre, a menos que ésta sea del 
tipo balanceable. 

Si las silletas son m6viles, la excentricidad de la reacci6n 
vertical bajo diversas condiciones de carga, puede ser impor­
tante. El rodillo soporte para la silleta permite el movimiento 
horizontal. La resultante de las tensiones de los cables puede 
pasar a través de la mitad de los rodillos para transmitir una 
distribuci6n pareja de esfuerzos. La fricci6n de los rodillos es 
tan pequef\a que el Angulo de inclinaci6n de la reacci6n resul­
tante es despreciable. 

Preferiblemente los rodillos circulares se deben emplear en 
torres oscilantes, para proporcionar un gran diametro y reducir 
la fricci6n y los esfuerzos en el rodillo soporte. 

La oscilaci6n sirve para reducir los esfuerzos de flexi6n en 
las torres, debido a un desbalanceo horizontal por un jal6n de 
cable que resulta de la condici6n de alguna carga especial y tem­
peratura. Por otro lado, los apoyos articulados para las torres 
son caros, y aumentan las complicaciones durante su erecci6n, in­
cremento en el mantenimiento y substituyen la carga vertical ex­
centrica por un jal6n horizontal desbalanceado. En el conjunto, 
las silletas fijas proveen una soluci6n simple y segura. 

3.5. DEPENDENCIA QEL MODELO ESTRUCTURAL DEL TIPO DE ANCLAJE. 

Desde el punto de vista del tipo de anclaje, los puentes 
atirantados se clasifican en tres tipos. Estos son: Puentes 
atirantados anclados completamente, semianclados y parcialmente 
anclados, como se muestran en la fig. 3.23. En el puente atiran­
tado completamente anclado, la viga principal se dividida en tres 
vigas simples. Debido a que la viga principal estA en tensi6n 
axial, se necesitan anclajes enormes para resistir los empujes 
horizontales. En el sistema semianclado, los cables se anclan en 
la viga principal, para que la viga principal este sujeta a 
compresi6n axial. En el sistema parcialmente anclado, las juntas 
de compresi6n o expansi6n, que no transmiten fuerzas axiales, se 
incertan en los lados de la viga. Algunos de los cables se fijan 
en los anclajes y los demAs en la viga principal. La viga prin­
cipal tiene compresi6n axial en la vecindad de las torres, y en 
las partes medias del centro del claro, as! como en la parte 
final de los claros laterales se genera una tensi6n axial. Las 
figs. 3.22 y 3.23 (Ref. 8), muestran los desplazamientos de la 
viga principal bajo dos diferentes casos de carga y la 
distribuci6n de las fuerzas axiales, respectivamente. 
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3. 6. MODELO PARA ANALISIS ELASTO-PLASTICO Y pESPLAZAMIENTO 
FINITO. OUE SE UTILIZA PARA DETEBMINAR LA CAPACIDAD DE CABGA UL­
TIMA DE UN PUENTE ATIRJ\NTADO DE ACERO, CON CABLES MYLTIPLES, 

En 1990, un puente atirantado de acero con cables m~ltiples 
se construy6 sobre el ria Yodo, por la Oficina Municipal de 
Osaka. Para este puente, la seguridad para la estabilidad al pan­
deo de los pilones, analizados por el método de diseño ordinario 
que usa la longitud efectiva de pandeo, fue investigado por medio 
de un anAlisis de desplazamiento finito y elasto-plastico, en un 
m6delo analitico como una eo;tructura espacial, (Ref. 27), Como 
resultado, se ha comprobado que los pilones tienen mayor 
capacidad para transmitir cargas que la requerida por las 
Especificaciones Japonesas para Puentes Carreteros. 

Tres modelos analiticos se muestran en la fig. 
cuales fueron adoptados para los cAlculos numéricos 
programa EPASS. 

3 .24, los 
al usar el 

El modelo 53, corresponde al modelo analitico para el puente 
completo sujeto a carga muerta, carga viva, diferencias térmicas, 
cargas de viento y cargas sismicas, En este modelo la 
contribuci6n del acceso P.C. al puente se idealiz6 por dos 
resortes equivalentes elAsticos vertical y horizontal, como se 
muestra en la fig. 3.25 (a). En el puente actual, como se muestra 
en la fi_g. 3. 25 (b) , el miembro de anclaje en la forma "V" se usa 
para conectar los cables en la viga principal. No obstante, se 
resolvi6 conectar los cables del modelo completo a la viga prin­
cipal directamente. 

El modelo de construcci6n Sl no tiene el resorte final. Este 
modelo se usa para el anAlisis del sistema de puente bajo 
construcci6n, sujeto a la carga muerta de la viga principal, 
cables y pilones. 

El modelo para el anAlisis del presfuerzo 52, corresponde a 
un estudio para analizar los esfuerzos resultantes de la seci6n 
transversal de todos los miembros del puente, inducidos por el 
pres fuerzo de los cables. Este modelo consiste del pil6n y la 
viga principal sola. 

El anAlisis elasto-plAstico, con desplazamiento finito se 
ejecutan con el modelo completo S3, bajo carga viva, viento y 
sismica; mientras que el anAlisis elAstico y de desplazamientos 
pequeños, se hace con el programa SPACER/STATICS, para el modelo 
de construcci6n Sl, bajo las cargas muertas, el modelo para el 
anAlisis de presfuerzo s2, y el modelo completo 53, bajo la carga 
muerta y diferencia térmica. 

Se estima una configuraci6n inicial con el modelo completo 
S3, por medio de un proceso de anAlisis elAstico lineal, mediante 
SPACER/STATICS. 
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(b) MODELO PARA ANALISIS DE PRESFUERZO, S2 

(c)MODELO COMPLETO S3 
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El modelo completo S3 estA compuesto de 211 nodos y 302 
elementos. 

3. 7. MODELOS UTII,IZADOS EN LOS PUENTES ATIRANTADOS YEHICULARES EN 
LA CIUDAD DE MEXICO SOBRE LA CALZADA IGHACIO ZAEAGOZA. 
CRef. 37l . 

Con el paso de la linea "A" del metro a lo largo de la Cal­
zada Ignacio Zaragoza, fue necesario proyectar pasos vehiculares 
que la crucen. Los puentes atirantados se han utilizado mucho 
para salvar grandes claros, sin embargo, en puentes urbanos de 
claro pequeño no se han utilizado tanto, pués en general estos 
casos pueden resolverse con estructuras de mayor sencillez. 

El hecho de que en este caso la solucic!m atirantada haya 
sido recomendable, se debe a las características especiales del 
suelo sobre el que se construirian. Un terreno con contenido de 
h~medad que llegan al 500% y estratos compresibles de mAs de 60 m 
de profundidad que al ser cargados se deforman extraor­
dinariamente y obligan a buscar soluciones ligeras que permitan 
cimentaciones manejables. 

En este caso las trabes principales, apoyadas en los 
tirantes, resultan de peraltes relativamente pequeños y al ser de 
acero son muy ligeras, sobre ellas se apoyan trabes secundarias 
que trabajan en seccic!m compuesta con una losa de concreto que 
constituye su patin a compresic!ln. La losa y las trabes secun­
darias forman el sistema de piso sobre el que se colocarA la car­
peta asfAltica. 

El anAlisis de los puentes se realizc!I mediante programas 
basados en el método general de las rigideces y del elemento 
finito (M-Strudl y SAP86) con modelos de la estructura bidimen­
sionales y en el espacio, formados por barras rectas, (Ver fig. 
3.26). Para estos puentes, se realizc!I un anAlisis por viento de 
acuerdo con el reglamento de construcciones para el Distrito 
Federal, comprobandose que los efectos de viento no rigen en este 
caso. 
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IV. CRITERIOS PARA OBTENER LAS CARACTERISTICAS DINAMICAS 
DE LOS PUENTES ATIRANTADOS 

Con la introducción de sistemas atirantados en el campo de 
la ingenier!a moderna de puentes, apareció el problema de su es­
tabilidad dinAmica, y con ello, el primer problema bi!lsico, la 
determinadi6n de las leyes de las vibraciones libres y la 
eliminación o limitaci6n de las frecuencias indeseables y ac­
cidentales. 

El papel do las fuerzas dini!lmicas en puentes atirantados o 
suspendidos es muy. importante, mi!ls que para cualquier otro tipo 
de puente, ya que tales fuerzas pueden determinar la factibilidad 
del proyecto. En general hay tres tipos de problemas: 

estabilidad aerodini!lmica 
control de desplazamientos 

- seguridad contra temblores 

El comportamiento aerodini!lmico de un puente atirantado 
determina en gran parte la seguridad. Es un hecho que la carencia 
de estabilidad dini!lrnica fue la raz6n del colapso de un gran 
nl!irnero de puentes. Estas estructuras fueron muy susceptibles a 
fen6rnenos dini!lrnicos, causa cornl!in de fatiga en sus sistemas de 
suspensión. 

En estructuras sin daños, las vibraciones debidas al viento 
y el tri!lfico pueden incomodar a los usuarios. Estos efectos se 
limitan con resultados de pruebas. 

La vibración de un cuerpo eli!lstico es una funci6n de su 
módulo de elasticidad y de su inercia, as! corno de la masa. 
Cuando la rigidez se incrementa, en general, la amplitud de 
vibración decrese, mientras que la frecuencia de vibraci6n se in­
crementa. 

En vibraci6n libre, debido a las fuerzas de inercia, las 
fuerzas solamente actl!ian en el cuerpo y éstas se desarrollan 
como un resultado de la distribución de masas. Un cuerpo que 
vibra libremente lo hace en una o mi!ls de estas frecuencias 
naturales. 

Si un sistema externo de fuerzas de vibración, corno el 
viento, se aplica al cuerpo, éste vibrari!I en la frecuencia de las 
fuerzas aplicadas mas las naturales. Una condición de resonancia 
ocurre si la frecuencia del sistema de fuerzas aplicadas coincide 
con una de las frecuencias naturales del cuerpo. En la condici6n 
de resonancia, la amplitud de vibración se aproxima al infinito 
con el tiempo. 

Te6ricamente, un puente atirantado se puede considerar como 
un sistema con masas distribuidas, con un nl!imero infinito de 
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frecuencias libres. 

La instalaci6n de los cables inclinados transforma el sis­
tema estAtico de una viga rigida continua a un sistema que tiene 
alto grado de hiperestaticidad y altera las caracteristicas 
dinAmicas. 

4.1. FRECUENCIAS NATURALES Y MODOS PRINCIPALES DE VIBRACION. 

4.1.1. DETERMINACION DE FRECUENCIAS NATURALES. 

Para simplificar las opciones numéricas, la masa de la 
estructura se concentra en un ni!lmero de puntos separados y se 
desprecia la influencia del amortiguamiento. Los métodos es­
tudiados son los siguientes: 

1. - Método clAsico, basado en la ecuacion diferencial de 
movimiento: método de determinantes y método deiteracción matri­
cial, (Ref. 55). 

2. - Método de Rayleigh, basado 
método simple y método iterativo, 

3.- Método de Ritz, (Ref. 51). 

4.1.2 METODO CLASICO 

4.1.2.l METODO MATRICIAL. 

en consideraciones 
(Ref 55). 

de energia: 

La ecuacion de movimiento de un sistema no amortiguado con n 
grados de libertad, en vibracion libre, escrita en forma matri­
cial, resulta ser: 

M*V+K*V=O 

cuando el sistema oscila en la forma de vibraci6n a nivel j, 
todas las masas llevan a cabo movimientos arm6nicos 
sincronizados, con el mismo periodo y la misma fase. Si el 
desplazamiento resultase: 

V = Vj * sen ( wj * t + 9)j ) 

donde Vj representa la forma caracter istica del modo j, wj la 
frecuencia circular, 9)j la fase y K la matriz de rigidez, al 
combinar las dos ecuaciones dadas anteriormente, se obtiene: 

- wj * M *Vj * sen (wj * t + 9)j) + k * Vj * sen ( wj*t + 9)j) O 
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Esta relaci6n, que se verifica en todo momento, permite 
simplificaci6n, al dividirla entre sen (wj*t + ~j): 

( K - wj M ) * Vj = O (4.1) 

Al multiplicar esta ecuaci6n por la relaci6n F/wj , donde F 
es la matriz de flexibilidad, se obtiene: 

(F/wj2.) * (K - wj2M) * Vj= (F/wj2 ) * O 

((FK/wje¡ - FM) * Vj o 

al usar la conocida relaci6n F * K I (Matriz de identidad): 

((I/wj2) - FM) * Vj =O 

Con el fin de que las· ecuaciones 
soluci6n, las cuales difieren de Vj = o, 
coeficientes desconocidos debe ser cero. 

det K - wj2* M ] =O 

det (I/wj 2 ) - F * M ] = O 

(4. 2) 

(4.1) y (4.2) tengan 
el determinante de los 

Estas dos ecuaciones son conocidas corno las ecuaciones 
caracteristicas del sistema, la primera establecida con base de 
la matriz de rigidez y la segunda con base a la matriz de 
flexibil.idades. 

El desarrollo en uno u otro de los determinantes lleva a una 
ecuaci6n algebrAica de grado n en w z. , y las raices n de esta 
ecuaci6n (wl 2 , w2z. , ... , wnª) caracterizan las frecuencias de las 
formas n de vibraci6n. 

Si se reemplaza wz. por su valor en (4.l) o (4.2), se 
obtendria una ecuaci6n matricial de orden n en VJ. Ar­
bitrariamente se define a uno de los términos del vector y la 
deformaci6n del modelo examinado se encuentra al resolver la 
ecuaci6n matricial. La investigaci6n para definir frecuencias y 
formas para la soluci6n de la ecuaci6n caracteristica es tediosa 
para sistemas con mAs de tres o cuatro grados de libertad. 

4.1.2.2 METODO DE ITERACCION MATRICIAL (STODOLA) 

Este método se distingue del anteriormente descrito, en el 
nivel de la soluci6n rnaternAtica de las ecuaciones (4.1) y (4.2). 
En lugar de buscar una soluci6n exacta a las ecuaciones 
caracteristicas, se parte de un valor inicial de Vj, ar­
bitrariamente escogido y se desarrolla un proceso iterativo. Si 
la ecuaci6n (4.1) se usa, el método converge rApidarnente hacia la 
forma fundamental; esto permite que el desarrollo del deter­
minante se evite. 
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4.1.J. METODO DE RAYLEIGH. 

4.1.3.1. METODO SIMPLE. 

El. método de Rayl.eigh se basa en el. principio de 
conservación de· l.a energia y es muy usado en el. estudio 
aproximado de un sistema con un gran namero de grados de l.iber­
tad. En vibración l.ibre no amortiguada, w se obtiene de l.a 
conservación de energia cinética y potencial.. La exactitud del 
método depende de la valuaci6n de l.a configuraci6n, la cual. se 
debe aproximar l.o mAs posible a una de l.as formas de vibraci6n. 
En general, el trabajo se limita a investigar la frecuencia fun­
damental. 

* Una deformaci6n razonable Vj para el sistema se obtiene por l.a 
apl.icaci6n de cargas estAticas Pj en las masas mj. 

* La energia cinética y potencial mAxima, Ec y Ep, de la masa 
desplazada, son equivalentes. 

En el caso de un sistema con un grado de l.ibertad (Fig. 
4.1), la aplicaci6n de l.as ideas anteriores conduce a: 

Ep p V (t) / 2 
m .¡,2 

Ec. m v (t) / 2 ------- wª cosa w t 
2 

Por tanto 
m v2 

pv / 2 VJ2 
2 

w = p v / m v2 

Esta expresi6n se general.iza para un sistema con n grados 
de l.ibertad, como se muestra en la fig 4.2 

" ~ Pi Vi ___ ,!.•,! __________ _ 

5' mi Vi r.1 
(4.3) 

En rel.aci6n a l.a el.ecci6n de J.a carga Pj, se considera como 
l.a deformaci6n razonabl.e del sistema dado por sus masas mj, que 
actaan como cargas est.!lticas Pi g * mi en l.a direcci6n del 
modo requerido. La ecuaci6n (4.3) se convierte en: 

g i mi Vi ... 
----~----;i-;i--

w2 = (4 .4) 

1.1 
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Es posible limitar los cAlculos numéricos al seleccionar 
para Pj una sola carga pi en las masas mi con desplazamiento 
mAximo. si se considera un valor unitario (pi = 1), se obtiene: 

V max 
(4 .5) 

4.1.3.2. METODO ITERATIVO. 

Para incrementar la exactitud del método dado en el punto 
4.1.3.1, se puede adoptar un proceso iterativo¡ a partir de la 
etapa (a) para obtener (a + 1) se obtiene: 

g mi Vi Ca) 
Pi(a+1) 

Vn <a) 

w ~~-:~~:~--~~~:~~- (4. 6) 

El proceso puede ser repetido indefinidamente, pero su con­
vergencia es bastante r.!lpida, por lo que dos o tres repeticiones 
son gen~ralmente suficientes para obtener un resultado satisfac­
torio. 

4.1.3.3. APLICACION PRACTICA 

Para ilustrar el método de Rayleigh se ha escogido el puente 
sobre el rio ParanA en Argentina, una estructura para la cual los 
resultados de prueba en modelo a escala estAn disponibles, (Ref. 
55). El sistema estAtico (fig. 4 .3) se puede representar 
grAficamente seg¡!ln los principios señalados al comienzo del tema 
4.1 (fig. 4.4). La subdivisi6n corresponde a los puntos de 
anclaje de los tirantes en la cubierta, la masa de cada cable se 
afecto por un factor de reduccion de 33%. Se selecciono un caso 
de carga Pj tal que la deformaci6n est.!ltica asemejara la forma 
requerida del modo de vibracion j, ecuacion (4.3), con mi = 
qi / g, y g = 9.81 m/s , y se obtiene: 

w --~-~-:~--~~---
Para los primeros dos modos de vibraci6n, se usan dos fuer­

zas siméti.·icas, por ejemplo 10 kN, aplicadas a los nodos 13 y 14 
para el primer modo y dos fuezas asimétricas a los nodos 11 y 16 
para el segundo modo. La fig. 4.5 muestra las deformaciones 
est.!lticas debidas a estos casos de carga. Al usar la formula 
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antes dicha da: 

0.5 0.5 0.00306 •¡, 
fl wl (9.81 --------->' 0.51 Hz 

Tr '1"f 0.00290 

0.5 0.5 0.000146 "' 
f2 = w2 (9.81 ----------)!/ 0.65 Hz 

t1' 1"{ 0.00086 

A pesar de 1os valores aproximados de los datos disponibles 
para esta estructura y un disefio no iterativo, los resultados ob­
tenidos concuerdan.ya sea con los resultados medidos en el modelo 
(para a una escala de 1 en 33 1/3), o bien con los resultados de 
la computadora (prograa STRUDL II), al usar un modelo rnatemAtico 
con 223 grados de libertad, que torna en cuenta efectos de segundo 
orden (fig. 4.6). 

Podemos concluir que los métodos actuales para obtener las 
frecuencias naturales son buenos, ya que los resultados obtenidos 
de los cAlculos numericos han podido comprobarse con mediciones 
reales (Refs. 28 y 55) . 

4.1.4 METODO DE RITZ. 

Para la determinaci6n de la frecuencia natural, se usa el 
método energético y el anAlisis se basa en el método de Ritz bajo 
los efectos de carga muerta w y un momento de inercia I de la 
viga rigida, la cual tiene el mismo valor para el claro principal 
que para los laterales. AdernAs se considera que cada tirante 
tiene una tensi6n inicial para resistir las fuerzas de 
compresi6n. 

Por el principio de conservaci6n de energia, la suma de la 
energia cinética y potencial, es decir la energia total de un 
sistema atirantado que permanece siempre constante, o 

W + u = E = Constante 
donde: 
W Energia cinética 
u Energia potencial 
E Energia total 

Para vibraci6n libre no amortiguada, la mAxirna energia 
cinética W se desarrolla cuando la energia potencial U es cero, y 
viceversa; ademas segdn el principio de Rayleigh el rnAximo valor 
de las dos formas de energia es igual: 

w mAx = U mAx = E 

La caracte:i:stica esencial de este método es la 
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determinaci6n de la función caracteristica, la cual es generada 
por la energia cin~tica y potencial ~. de un sistema oscilatorio 

~ = u mAx. - wz * w mAx. 

al diferenciar, 

d~ = d ( Um - w z w max ) = o 

donde w denota la frecuencia circular de vibraci6n. 

4.2 ESTIMACION DE FRECUENCIAS NATURALES POR EL METODO DE RAYLEIGH 

4.2.1 FRECUENCIA NATURAL EN FLEXION 

De la relaci6n (4.5), al reemplazar la carga de unidad pi=l 
por el propio peso de la masa con el movimiento rnAxirno, se 
obtiene: 

w2 
g 

v milx. 

por consiguiente: 

g 
f 11 

v mAx 

De numerosas pruebas en puentes atirantados, se ha 
demostrado que esta relaci6n lleva a valores con un error del or­
den de 10%. Una mejor aproximaci6n, que toma en cuenta la 
distribución de masa a lo largo de la cubierta, los tirantes y 
la forma del modelo fundamental, se obtiene de: 

fe = -;=~=-- * ~ g 

v mAx (4. 7) 

En esta expresi6n, v mAx. representa el desplazamiento 
estático máximo del sistema bajo su propio peso en direcci6n de 
la forma del modelo de vibraci6n examinado. Para el ria Paraná, 
es proximo a 1.40 m., por lo tanto: 

1.1 9.81 
0.47 Hz 

2 1'f 1.40 
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4.2.2 FRECUENCIA NATURAL EN TORSION 

En un puente atirantado con cubierta flexible, la frecuencia 
torsional natural es similar a la de flexión, con la introducción 
de una constante geométrica. Las frecuencias correspondientes son 
as! enlazadas por la siguiente relación, deducida de (4.3), de la 
naturaleza de los tirantes y de la geometria de la cubierta: 

b * f 
(4. 8) 

2 r 

donde r representa el radio de giro y b la distancia transversal 
entre los tirantes. 

Para puentes atirantados con cubiertas rigidas, la frecuen­
cia torsional natural puede ser directamente deducida de la 
rigidez torsional G Jt de la sección transversal por: 

1 \l G Jt * --------
Jp 

(4. 9) 
2 L 

donde Jp es la inercia polar por unidad de longitud de la 
cubierta, Jt es la constante de torsión y L el claro principal. 

4.3 VIBRACIONES CON FLEXION VERTICAL. 

La experiencia en pruebas a modelos matematicos y fisicos, 
indica que los modos y frecuencias de oscilación de los puentes 
atirantados son poco afectados por el viento. Este problema fue 
investigado por Goschy. 

Se analizará un tipo general de vibración vertical de un 
puente atirantado, como el que se muestra en la fig. 4.7. 

4.3.1 LA ENERGIA CINETICA DEL SISTEMA DE CABLE. 

La energia cinética de un elemento que tiene una masa in­
finitesimal de un sistema estructural en vibración se puede ex­
presar como: 

V2 
dW dm (4.10) 

2 
donde: 
dm = la masa del elemento cable 



94 

v la velocidad del elemento cable bajo consideraci6n 

Ya que la vibraci6n se considera como una oscilaci6n ar­
monica en flexi6n ~ puede ser determinada como una funci6n de 
la amplitud Y\ (X) en x, la frecuencia circular vertical w y 
el tiempo t, o 

"\ = V\ (x) sen w t 

y la velocidad es: 

d., 
V = w. '1 (x) cos w t 

La energia cinética del sistema de puente se determina por 
integraci6n sobre la longitud total de la viga rigida 6, por las 
sumatorias de los términos correspondientes a los diversos pares 
de cables anclados a la viga, acorde a la siguiente f6rmula: 

wz ( j p W = __ : --- Y\2 (x)dx + 
2 L g 

donde: 

1 

3 

" Pe ., \ 2 _ f,, ----~-r¡c Se) = w. W 

p la carga muerta uniforme de la superestructura 
pe el peso del cable por unidad de longitud 
Se la longitud de el cable inclinado 

( 4 .11) 

Y\C El mAximo desplazamiento de la viga principal, al vibrar. 

La energia cinética segñn la referencia 53 se puede expresar 
como: 

w --------
2 

donde: 
m masa 
w frecuencia circular 
Y\ mAxima amplitud de vibraci6n 

4.3.2 LA ENERGIA POTENCIAL DE LOS CABLES. 

La energia potencial de un puente atirantado puede ser cal­
culada como: 

1 
u p (X) dx (4.12) 

2 
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Esto es igual a la energia resistente, o al trabajo interno 
durante la deformaci6n de la estructura, expresado por la f6rmula 

U = V = V1 + V2 + VJ 
donde: 

V1 La energia resistente de la viga rigida 
V2 La energia resistente de los cables 

( 4. 13) 

VJ El trabajo interno realizado por las fuerzas de los cables 
debido a deformaciones de segundo orden. 

4.3.3 ESTIMACION DE LA FRECUENCIA NATURAL DEL SISTEMA DE CABLES 
POR EL METODO DE RITZ. 

Como las ecuaciones de energia son conocidas, la frecuencia 
de la flexi6n se determina por el método de Ritz, al sumar las 
ecuaciones de la energla cinética y la energia potencial se 
obtiene: 

dW1 + dW2 V1 + V2 + VJ 

o bien: 
(4 .14) 

1 ... Pe 
l 

3 
.... 

g 

... Ec Ac 'lc.2 sen~"'' 
dx + l -------------- + 

Se 

al igualar el valor mAximo de la energia, se determina la 
frecuencia natural de las oscilaciones verticales segün Rayleigh, 
esto es: 

u 
(4.15) 

w 

y el nümero de vibraciones por segundo, o frecuencia es: 

.,, "'º 
w,, 

(4.16) 
21T 

4.4. VIBRACION TORSIQNAL. 

Entre las deformaciones por flexi6n y torsi6n existen las 
siguientes relaciones, propuestas por Goschy. 
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'f\ (X) b 't' (x) (4.17) 

donde: 

2b separaci6n de las vigas 
't' (x) = El periodo mAximo de rotaci6n angular de la secci6n 
transversal del puente, en la absisa x. (ver fig. 4.8) 

cuando la viga rígida experimenta vibraciones libres (tipo 
de torsi6n de Saint venant), la rotaci6n angular por unidad de 
longitud es: 

d '!! (X) 
(4.18) 

dx G J, 

4.4.1. LA ENERGIA CINETICA 

Al sustituir la ecuaci6n (4.16) en la ecuaci6n (4.11), se 
obtiene la ecuaci6n de la energia cinética de la vibraci6n tor­
sional. 

w 2w/ ( 
p 

g 

4.4.2. LA ENERGIA POTENCIAL. 

b2. "' 
(X) dx + ---- r 

3 ~·· 
Pe ) Yf sc 
g 

(4.19) 

Después de substituir la ecuaci6n (4.16) en la ecuaci6n 
( 4. 14) , se obtiene la energia potencial para la vibraci6n 
torsional: 

b "' X cos._ ole. 't'c. 
+ --- ~ --------- --

2 2 C::•t Se. 

(4. 20) 
donde: 

WT La frecuencia circular de la vibraci6n torsional 
Jq El momento polar de inercia de la viga rigida y de la 
cubierta con respecto al centro de gravedad de la secci6n 
transversal del puente. 
Aq = El Area de la secci6n transversal de la viga rigida y 
cubierta. 
YG = La rotaci6n angular de la secci6n transversal del puente 
en el punto de anclaje del cable. 



FIG. 4.9 ELEMENTO CABLE 

El 

FIG. 4.7 DESPLAZAMIENTO VERTICAL \\,. 
DE UN ELEMENTO LONGITUDINAL ~·f 
(CABLE). 

• 

FIG. 4.8 TORSION DE LA SECCION 
TRANSVERSAL DEL PUENTE. 
a) VIGA RIGIDA ES EMPOTRADA A 

LAS TRABES. 
b) VIGA RIGIDA ES ARTICULADA A 

. LAS TRABES. 

FIG. 4.10 ELEMENTO TRABE FIG. 4 .ll 

FIG. 4.12 CURVA HISTERETICA. 
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G = E / 2 ( 1 + ~ ) a M6dulo de Young en cortante. 
G Jq - 1/3 f> G :E. v-' h = La rigidez torsional de la secci6n 
transversal del puente 
~ = El factor de forma de la secci6n transversal del puente. 
v = relaci6n de Poisson. 

El procedimiento para calcular la frecuencia natural es 
similar al procedimiento empleado para flexi6n vertical, con las 
ecuaciones 4.15 y 4.16. 

4.5. CONSIDERACIONES NO LINEALES EN EL ANALISIS DINAMICO. 
CRefs. 2 y 6). 

El modelo de un puente atirantado se forma con la viga prin­
cipal, la torre principal y los cables. cuando este modelo se 
transforma en un sistema de masas con m~ltiples grados de liber­
tad y sujeto a fuerzas dinAmicas, la ecuaci6n de movimiento de 
vibraci6n del puente en tres dimensiones (con N grados de 
libertad), se puede escribir como: 

[ M ) { Y } + [ C ) { t } + [ K ) { Y } = { F (t) } (4.21) 

En donde, [ M J, [ c ] y [ K ) son las matrices de masa, 
amortiguamiento y rigidez y { y }, { t } y { y } son los vectores 
de aceieraci6n, velocidad y desplazamiento respectivamente, 
{ F (t) } es el vector de fuerzas inducidas por el viento u otras 
fuerzas dinAmicas en cada masa en el instante t. 

La no linealidad de la estructura se puede considerar en la 
determinaci6n de la rigidez de la estructura en el estado de 
deformaci6n por carga permanente. Un anAlisis dinAmico lineal, 
hasta ahora, que parte del estado deformado bajo cargas per­
manentes, darA resultados para el disefio. 

El comportamiento de los puentes atirantados es no lineal 
debido a la curvatura de los cables, a los efectos viga-columna 
para la cubierta y las torres, a grandes deformaciones, a la 
curva esfuerzo-deformaci6n del material de los cables y al com­
portamiento elAstico-plAstico de los miembros sujetos a flexi6n, 
(ref. 26). 

La primera consideraci6n no lineal se debe al alargamiento 
de los tirantes individuales. Segun la mecAnica elemental, un 
cable apoyado en sus extremos y sujeto a su peso propio y a una 
fuerza de tensi6n axial externa, se deformarA en la forma de una 
catenaria. La rigidez axial del cable cambiarA, cuando cambia 
esta deformaci6n lo cual sucede con el desplazamiento de los ex­
tremos del cable. 

La segunda consideraci6n no lineal en un puente atirantado 
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se debe al comportamiento· de las torres y vigas cuando son 
sujetos a cargas axiales y flexi6n. El desplazamiento lateral de 
un miembro causa un momento flexionante adicional, cuando 
simultAneamente se le aplica una fuerza axial; esto altera la 
rigidez a la flexi6n. AdemAs la presencia de momentos 
flexionantes afectar!\ la rigidez axial de los miembros. Para 
otras estructuras, esta interacci6n puede ser ignorada; sin em­
bargo, debido a los grandes desplazamientos que pueden ocurrir en 
puentes atirantados, esta interacci6n puede ser significativa y 
se debe considerar ya que tiene un importante efecto en el com­
portamiento de la estructura. 

Un método conveniente para considerar la no linealidad en 
los tirantes inclinados es considerar un m6dulo de elasticidad 
equivalente, como se ha comentado en el capitulo anterior. 

En diversas situaciones, debido a la flexibilidad de los 
puentes atirantados, los cambios en las fuerzas resultantes y 
desplazamientos en los miembros durante la aplicaci6n del in­
cremento de carga no son pequeftos. Como el extremo del cable se 
mueve durante la aplicaci6n de la carga, el m6dulo de elasticidad 
equivalente cambiar¡\ como un resultado del cambio de la fuerza de 
tensi6n. Para esta situaci6n, el m6dulo de elasticidad 
equivalente al incrementar la carga resulta: 

Ec 
Eeq (4. 22) 

.1 + { [ (pH) (Ti + Tf) A E ] / 24 Ti Tf } 

donde Ti y Tf representan los valores iniciales y finales 
del valor de la fuerza en tensi6n del cable, durante el in­
cremento de carga. Ec es el m6dulo de elasticidad del material 
del cable. H es la proyecci6n horizontal de la longitud del 
cable, p es el peso por unidad de longitud del cable. A es el 
Area de la secci6n transversal. 

Por usar el concepto de un m6dulo de elasticidad 
equivalente, la matriz de rigideces de los cables, para el sis­
tema de coordenadas locales que se muestra en la figura 4.9 puede 
ser escrito en la forma: 

K m ] = (_ AEeq/Lc 

AEeq/Lc 

- AEeq/Lc J 
AEeq/Lc 

donde Le es la longitud de la cuerda inclinada. 

(4.23) 

El comportamiento no lineal de otros miembros en la estruc­
tura, debido al efecto de grandes flexiones y deformaciones 
axiales, se puede considerar mediante el concepto de funciones de 
estabilidad. La matriz de rigideces de los miembros en flexi6n en 
dos dimensiones, en el sistema de coordenadas locales mostradas 
en la fig. 4.10, se puede escribir en la forma: 
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l "'! SS o o kl4 SS o o 

l k22 Sl k23 S2 o k2S Sl k26 S2 
k33 S2 k33 S3 o k3S S2 k36 S4 

[ K ] • k41 SS o o k44 SS o o 
o kS2 Sl kS3 S2 o kSS Sl kS6 S2 
o k62 S2 k63 S4 o k6S S2 k66 S3 

(4. 24) 

En donde k es el termino de rigidez estandar: 

kll k44 -kl4 = -k41 = AE/L 
k22 kSS -k2S = -kS2 = 12EI/L 3 

k23 k32 k26 = k62 = -k3S = -kS3 -kS6 -k6S 6EI/Lª 
k33 k66 4EI/L 
k36 k63 2EI/l 

y s es la funci6n de estabilidad la cual puede ser expresada en 
términos de la fuerza axial P y de los momentos extremos Mab y 
Mba, como se muestra en la figura 4.11. 

Para una fuerza axial en compresi6n: 

Sl ( x L )3 sen ( x L ) / 12 Re 
S2 ( x L )1 

[ l - cos ( x L ) ] / 6 Re 
S3 ( x L ) [ sen ( x L ) - ( x L ) ces ( x L ) ] / 4 Re 
S4 ( x L ) [ ( x L ) - sen ( x L ) ] / 2 Re 
SS l / . [ l + ( E A Rcm ) / 4 P 3 La ] 

donde: 
X = ( p I E I ) •/& 

Re = 2 - 2 ces ( x L ) - ( x L ) sen ( x L ) 
Rcm = ( XL ) ( Mab 1 + Mba• ) [ cot ( XL ) + 

( x L ) cosec r. ( x L ) ] - 2 ( Mab + Mba ) ª + 
( Mab Mba ) [ l +. ( X L ) cot ( X L ) ] 
[ 2 ( x L ) cosec ( x L ) ] 

Para una fuerza axial en tensi6n: 

Sl ( x L ) .. senh ( x L ) / 12 Rt 
S2 ( x L )2 [ cosh ( x L ) - l / 6 Rt 
S3 ( x L ) [ ( x L ) cosh ( X L ) - senh ( x L ) ] / 4 Rt 
S4 ( x L ) [ senh ( x L ) - ( x L ) ] / 2 Rt 
SS 1 / [ l - ( E A Rtm) / 4 P'L1 ] 

donde: 
X= ( p I E I )~· 
Rt = 2 - 2.cosh (XL) + (XL) senh (XL l 
Rtm = ( X L ) ( Mab'+ Mba 1 ) [ coth ( x L ) + ( X L ) 

cosechª( x L ) ] - 2 ( Mab + Mba )ª+ ( Mab Mba ) 
[ l + ( X L ) coth ( X L ) ] [ 2 ( X L ) cosech ( X L ) ] 

La matriz de rigideces de cada miembro no es constante, y 
puede cambiar continuamente. Es necesario un proceso iterativo 
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para formar la matriz de rigideces de la estructura, el cual se 
considera durante cualquier procedimiento de anAlisis. 

4.6 AMORTIGUAMIENTO. 

En el· diseflo de un puente atirantado, la atenci6n se debe 
enfocar . a la posibilidad de generar cualquiera de los peri6dos 
naturales de vibraci6n. Debido a la flexibilidad relativamente 
grande de los puentes atirantados, éstos son mAs susceptibles a 
vibraciones diferentes a l.as de estructuras convencionales de 
vigas. Sin embargo, a causa de estas vibraciones de los puentes 
atirantados, la propiedad de amortiguamiento es de gran importan­
cia. 

Amortiguamiento, es un término usado en general para denotar 
la disipaci6n de energ!a y la consecuente decadencia de os­
cilaciones de todo tipo. La energia se disipa en fuerzas fric­
cionantes, las cuales son inevitables en cualquier sistema, y 
en la transmisi6n de ésta al espacio o a otro sistema. El amor­
tiguamiento es una caracteristica importante en sistemas estruc­
turales sometidos a cargas ciclicas. 

El amortiguamiento provoca.fuerzas que causan el agotamiento 
gradual de las vibraciones naturales excitadas mecAnicamente 
dentro qe un miembro estructural, y reduce la eficiencia para 
transferir fuerzas mecAnicas dinAmicas a través de una estruc­
tura. Es una medida de la energia de deformaci6n que se disipa 
dentro de una estructura cuando ésta se deforma, y se manifiesta 
cuando existen cargas dinAmicas. 

El amortiguamiento reduce o suprime la vibracic!>n u 
oscilacic!>n. Al disipar energia dentro de un material, durante la 
deformaci6n. 

Al analizar un puente atirantado es necesario conocer la 
magnitud del amortiguamiento estructural, se recomienda utilizar 
un valor conservador, (Ref. 53). 

4.6.1 CAPACIDADES DE AMORTIGUAMIENTO 

La energía total de vibraci6n de un puente (Ref. 51), se ex­
presa mediante la. ecuaci6n: 

dx (4 .25) 
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donde: 

p el peso por metro de la estructura 
w la frecuencia circular 
'\ la amplitud en cualquier punto x, a lo largo del claro 

La íntegrací6n a lo largo de la longitud del puente es 
necesaria para obtener la energía total, porque ~ varia a lo 
largo del claro, y puede ser expresada como una funci6n de x. 

Si el puente oscila en forma estable, es decir, no aumenta 
en amplitud, la energia total permanece constante. La energia 
cinética W=mv a /2, tiene el valor m4ximo dado por la ecuacit!>n 
(4.25), la cual ocurre en el instante cuando todas las partes del 
puente adquieren velocidad maxíma. En ese instante, la energía 
potencial es cero. En el desplazamiento maximo, el puente esta 
momentAneamente en reposo y no tiene energía cinética, toda la 
energia se almacena como energía potencial, por la posici6n de la 
masa y a la deformaci6n elastica en los miembros del puente. 

Al considerar una unidad de longitud de la estructura, y 
tomar una masa m, que vibra en la frecuencia w, con amplitud ~ , 
entonces de acuerdo a la ecuacít!>n (4.25): 

U = mw'- .,~ /2 (4. 26) 

cuando el amortiguamiento o fuerzas friccionantes, reducen 
la amplitud a n - A n, la energía se reduce a: 

u 
1 

2 

al restar la ecuaci6n (4.27) de la ecuaci6n (4.26): 

mwot 2 
A U = [21\Al\ - (Al\ ) ] 

2 
mw~ 'ló'l (1-A'l / 2.1\) 

y la proporci6n de la energía perdida en un ciclo, es: 

a u m W~I\ Ar¡ Al'\ 2AI'\ 
~ = ---- ----------- ( 1 - ---- ) = 

U m w2 '1 2 
/ 2 2 1\ 'I'\ 

( 1 -

(4. 27) 

(4.28) 

(4.29) 

la ecuacít!>n (4.29) también expresa la proporci6n de energia 
ganada sí las fuerzas excitadas causan un aumento de A '!l en la 
amplitud. 

Las fuerzas de amortiguamiento pueden ser clasificadas como: 

(a) Estructurales (histéresis, fricci6n de apoyo y de remache, 
rendimiento plastico de la cubierta y otros elementos, etc.) y 
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(b) atmosf~rica (fuerza de inercia contraria y fuerza viscosa del 
aire quieto o en movimiento). 

Asi, el efecto combinado de todas las fuerzas de amor­
tiguamiento causan decadencia en la amplitud en puentes estables. 
con el fin de entender la accion de amortiguamiento, es 
necesario considerar el carActer de amortiguamiento estructural, 
viscoso, de histéresis, de friccion y atmosférico. 

El amortiguamiento en un puente atirantado puede ser desar­
rollado por varios factores tales como el amortiguamiento 
histerético de los materiales, la energia de disipacion en los 
soportes, el amortiguamiento viscoso con el aire, la flecha de 
los cables, etc. 

En las referencias 16 y 17 se estudia la relacion de amor­
tiguamiento asociado con la anergia de disipacion en soportes 
moviles y el amortiguamiento en la cimentacion, concluyendo que 
la energia de disipacion ocurre en los soportes moviles o 
cimentacion. Los elementos estructurales (cubierta, torre y 
cables) se comportaron elAsticamente y no existio energia de 
disipacion. La energia de disipacion asociada con la fuerza de 
fricci6n se relaciona con un decremento de amplitud de las os­
cilaciones libres; también se concluyo que la relaci6n de amor­
tiguamiento depende del modo de vibrar. 

4.6.2 AMORTIGUAMIENTO ESTRUCTURAL. 

El amortiguamiento estructural de una estructura complicada 
depende de las proporciones relativas de su histéresis y com­
ponentes de friccion (Ref. 51). La capacidad de amortiguamiento 
puede aumentar o disminuir con la amplitud o ser constantes. Al­
gunas pruebas en puentes ligeros suspendidos muestran que aumenta 
en una cierta amplitud y después disminuye. Esta forma de curva 
se puede atribuir al aumento gradual de friccion, cuando el in­
cremento de esfuerzos supera la friccion estAtica y causa 
movimientos. 

Estudios experimentales con modelos seccionales de puentes 
han revelado que el amortiguamiento mecAnico de la estructura no 
cambia apreciablemente para las primeras frecuencias naturales 
del sistema (Ref. 39). 

La conexion de miembros en una estructura amortigua las 
vibraciones exteriores; asi, en un puente atirantado forzado a 
oscilar por viento u otras causas, la excitacion se detiene por 
interaccion de vibracion de diferentes partes y por friccion en 
apoyos. 

Una importante fuente de amortiguamiento se produce en las 
juntas de la estructura. En el anAlisis de amortiguamiento,es im 
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portante considerar la disipaci6n de energia causada por su su­
perficie de contacto. 

Existen tres tipos de superficie de contacto importantes en 
el anAlisis de amortiguamiento de la mecAnica estructural: 

a) Superficie de contacto seca, donde existe contacto metal con 
metal. 

b) Superficie de contacto lubricada. 

c) Superficie de contacto fija corno juntas soldadas. 

(a) y (b) soportan gran variedad de cargas y desplazamientos 
cuando la estructura estA en servicio. Los tipos de movimientos, 
que ofrecen gran potencial para disipar energia, son los 
movimientos cortantes relativos en el plano de la superficie de 
contacto. 

Actualmente, se desarrollan métodos para calcular el amor­
tiguamiento estructural, en algunos puentes suspendidos. 

El amortiguamiento estructural afecta la respuesta dinAmica 
y su valor puede ser calculado con base en la informaci6n 
empirica en estructuras similares ya construidas. Por lo tanto, 
la colecci6n de datos medidos en escala real se justifica. De la 
observaci6n de varios informes se han obtenido resultados que se 
muestran.en la tabla 4.1 y se resumen en siete puntos: 

1.- Resultados dispersos, en claros cortos, muestran que los 
valores de amortiguamiento disminuyen al aumentar la longitud del 
claro o del peri6do natural fundamental. En claros muy largos, la 
longitud de claro parece no afectar al amortiguamiento estruc­
tural. 

2.- Hay poca evidencia de amortiguamiento en puentes atirantados, 
en mediciones en escala real. 

3.- El amortiguamiento del modo fundamental en torsi6n general­
mente es mAs pequeño que el amortiguamiento por flexi6n vertical 
en amplitudes pequeñas. 

4.-En vibraciones de flexi6n vertical el amortiguamiento de modos 
superiores es menor que los de los modos mAs bajos. 

5.- La influencia de factores estructurales locales, tal como la 
fricci6n en la conexi6n de diferentes componentes y juntas de 
expansi6n, es grande. 

6.- El amortiguamiento estructural se incrementa al aumentar la 
amplitud. 

7.- Los valores de amortiguamiento en estas estructuras son muy 
bajos, lo que indica el poco amortiguamiento potencial (Ref. 9). 



NOMBRE 
DEL 
PUENTE 

Yamatogawa 
(Ref. 27) 

LONG. DEL 
CLARO 
PRINCIPAL 

355 
{viga 
cajc!>n 
de acaro) 

MODO 

1 
2 
3 
4 

FLEXION 
FREQ. DECR. 
(Hz) LOG. 

0.337 0.022 
0.416 0.030 
0.633 
0.861 0.029 

105 

TORSION 
FREQ. DECR. 
(Hz) LOG. 

0.844 0.011 
1.670 0.013 

----------------------------------------------------------------
suehiro 
{Ref. 27) 

Sigoh 
(Ref. 27) 

Al ex 
Fraser 
(Ref. 27) 

Katsushika 
(Ref. 27) 

240 
(viga 
cajc!>n 
de aci¡¡ro) 

179 
(viga 
cajc!>n 
de acero) 

465 
(mixta) 

1 
2 
3 
4 
s 

1 
2 
3 
4 
s 
6 
7 

1 

220 1 
(viga caj6n 2 
de acero en 3 
curva) 4 

Hitsuishis 420 1 
(Ref. 27) (armadura) 2 

3 

Yokohama 
(Ref. 27) 

Bratislava 
(Ref. 18) 

Tampico 
(Ref. 25) 

Ewijk 
(Ref. 28) 

460 1 
(armadura) 2 

3 

303 
(viga ca­
jc!>n) 

360 
(mixta) 

260 
(Viga ca­
jc!>n) 

1 (V) 
1 (H) 
2 (H) 

1 

1 
2 
3 
4 

0.472 
0.712 
l. 069 
1.264 
l. 616 

0.454 
0.852 
1.256 
2.026 
2.S58 
3.382 
4.S89 

0.325 

0.450 
0.820 
1.180 
1.670 

0.440 
o. 730 
1.030 

0.340 
0.560 
0.800 

0.403 

o.so 
0.91 
1.54 
l. 72 

0.031 
0.018 
0.018 
O.OlS 
0.012 

0.069 
0.037 
0.040 
0.064 
0.078 
0.063 
0.083 

0.028 

0.027 
0.022 
0.042 
0.070 

0.073 
0.087 
0.063 

0.062 
0.181 
O.OS5 

0.029 
0.069 
0.030 

0.022 

o.os 
0.028 
0.019 
0.022 

1.446 
2.888 
2.888 
2.978 
4.4S3 

S.630 
6.750 

0.475 

1.31 

1.0S 
1.91 

0.880 

l. 070 

1.16 

Tabla 4.1 AMORTIGUAMIENTO ESTRUCTURAL EN DIFERENTES MODOS 

0.016 
0.056 
0.056 
0.057 
0.106 

0.060 
0.090 

0.019 

0.084 

0.041 
0.071 

0.042 

0.020 

0.026 

0.016 

0.016 
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Selberq (Ref. 18) determin6 el decremento loqaritmico del 
amortiquamiento como una funci<!>n del material de la cubierta, 
(Ver tabla 4 .2). 

MATERIAL 

Concreto 
Acero 
Madera 

TORSION 

ler modo 

0.05-0.18 
0.02-0.05 
0.16-0.30 

MODO DE VIBRAR 

20. modo 

0.05-0.12 
0.02-0.05 
.0.10-0.18 

FLEXION 

ler. modo 

0.07-0.16 
0.02-0.05 
0.10-0.22 

20. modo 

0.04-0.08 
0.02-0.05 
o. 07-0.18 

Tabla 4.2 AMORTIGUAMIENTO ESTRUCTURAL EN DIFERENTES MATERIALES 

Existen te<!>rias que atribuyen a la ausencia del pavimento de 
la cubierta, los bajos valores de amortiquamiento, sin embarqo 
experiencias en puentes de acero similares indican que a~n con el 
pavimento, el amortiguamiento puede ser muy bajo (Ref. 28). 

La fiq. 4.13 (Ref. 53), muestra la gr<\fica del decremento 
loqaritmico observado en un modelo del puente Tacoma Narrows. 
N<!>tese que el decremento es substancialmente cero para amplitudes 
pequefias, pero éste se incrementa conforme se incrementa la 
amplitud. 

La principal causa de amortiguamiento del sistema de cables, 
es el amortiquamiento interno del cable, el cual se relaciona con 
las tensiones dinamicas. Las carActeristicas del amortiguamiento 
estructural de cable-estructura, puede ser discutido 
cualitativamente por la aproximada evaluaci<!>n de las tensiones 
dinamicas en los cables oscilando. 

4.6.3 AMORTIGUAMIENTO VISCOSO 

si una fuerza de amortiguamiento es directamente propor­
cional a la velocidad de vibraci<!>n del sistema, la curva repre­
sentativa de la disminuci6n de amplitud es: 

Y\ = <\.• (4.30) 

en donde: 

"\o la amplitud inicial 
'(\ la amplitud al final de un peri<!>do de tiempo t 
c la fuerza de amortiquamiento por unidad de velocidad 

'. 
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g la aceleración de la gravedad 
p el peso del sistema, el cual vibra en una amplitud 

La ecuación anterior (Ref. 51) se puede expresar como: 
-frNT -/; <.>T./~ff 

n-= \'\o e = 'lº e (4. 31) 

en donde: 

ff= 
c g 1't' c 

2 p N m P 

N es la frecuencia en ciclos por segundo y w=2fl"N es la frecuen­
cia circular en radianes por segundo. La cantidad B es el 
decremento logaritmico; para amortigamiento viscoso es constante 
para todas las amplitudes durante una vibración dada, pero se 
reduce si la frecuencia w se incrementa al cambiar c o m. 

Si T = 2 1'I" /w, es el periodo de un ciclo, entonces NT=1 y la 
ecuación 4.77 expresa la relación entre dos amplitudes sucesivas. 

Asi: ., . 
-"-.-- ) ó log _..!).'!_ 

"'' 

(4. 32) 

(4. 33) 

Es dificil medir con precisión el cambio 
ciclo, pero el cambio en aproximadamente 10 
medido con una precisión satisfactoria. 

en amplitud en un 
ciclos puede ser 

1'\10 .. JOIS 

Si en la ecuación 4.31 t=lO * 2 1Y /w, la relación--q;-=-e y 
~= .1 * loge( ~·/ t"\•o ) y la fuerza de amortiguamiento viscoso es 

fácilmente evaluado por mediciones de las amplitudes. 

El decremento logaritmico es una medida directa del amor­
tiguamiento viscoso (ver tabla 4.1). Este puede ser estimado para 
la estructura y se debe reproducir en el modelo. 

El 
también 
en 1965 

h = 

donde: 

coeficiente de 
por la siguiente 
(Ref. 25). 

z,. 
( 1 -

2 

3 

8 

amortiguamiento puede ser calculado 
ecuación propuesta por Kawasumi y Shima 

f;2 ) 

y fd y f; son las frecuencias asociadas con un medio de la 
máxima ordenada del espectro de Fuerza. 

En la referencia 25 se compara el valor de amortiguamiento 
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obtenido por tres diferentes métodos: Kawasumi y Shima, Half 
Power Bandwidth y decremento logaritmico, detectando notables 
diferencias. Estos valores se muestran en la tabla 4.3 y sugieren 
la necesidad de mayores investigaciones en esta area. 

f(Hz) 
0.403 
1.070 

DECREMENTO 
LOGARITMICO 

(a) 

PRUEBA PULL-BACK (b) 

KAWASUMI 
Y SHIMA 

HALF-POWER 
BANDWIDTH 

AMBIENTE DE 
VIBRACION, 
Ki\WASUMI Y 
SHIMA (1965) 

h(9) h(19) h(9) h(19) h(9) h(19) h(9) h(19) 
0.0060 0.0051 0.0086 0.0090 0.0014 0.0015 0.0041 0.0038 
0.0052 0.0052 0.0050 0.0050 0.0010 0.0010 0.0020 0.0020 

(a) obtenidos a lo largo de la duraci6n del impulso generado. 
(b) Obtenidos con una frecuencia de resoluci6n de 0.0031 Hz. 
(9) Estaci6n 9 (En un extremo del centro del claro principal. 
(19) Estaci6n 19 (En el otro extremo del centro del claro prin­
cipal. 

Tabla 4.3. RELACION DE AMORTIGUAMIENTO CRITICO. 

Las referencias 16 y 1 7 señalan al igual que algunos 
reglamentos de diseño que para el diseño de puentes atirantados, 
la relaci6n de amortiguamiento es del 2 al 5% para superestruc­
tura, mientras que esta relaci6n estimada desde pruebas de 
vibraci6n forzada es generalmente mas pequeña. 

4.6.4 AMORTIGUAMIENTO HISTERETICO 

El amortiguamiento histerético surge de la absorci6n de 
energia debido a imperfecciones de los elementos esforzados (Ref. 
51). 

La curva esfuerzo-deformaci6n no es recta y es diferente 
para cargas descendentes que para ascendentes, como se muestra en 
la fig. ( 4 • 12) . 

El area encerrada por una curva esfuerzo-deformaci6n com­
pleta indica la pérdida de energia por ciclo, pero los esfuezos y 
deformaciones varian directamente con la amplitud de 
desplazamiento. Ademas la energia perdida es constante en el 
tiempo n 

Por esta raz6n, algunos autores consideran la energia per­
dida que aparece en un diagrama histerético como el trabajo hecho 
por una fuerza, la cual es proporcional a la amplitud, igual a C 
cos wt, y el trabajo realizado en un ciclo es C1Y ri.z. , C es una 
constante, la fuerza de amortiguamiento por unidad de amplitud es 
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determinada experimentalmente. 

La capacidad de amortiguamiento es: 

2 'l'f c 

m wz l'\z / 2 
(4.34) 

la ecuaci6n anterior indica que la capacidad de amortiguamiento 
es independiente a la amplitud, aunque exista evidencia fisica de 
dependencia con la amplitud. 

4.6.5 AMORTIGUAMIENTO FRICCIONANTE DE COULOMB 

La fuerza de fricci6n es una constante y no depende de la 
amplitud o frecuencia; el trabajo realizado en un ciclo puede ser 
expresado como una constante Cl, en el tiempo • La capacidad de 
amortiguamiento o cantidad de energia de vibraci6n amortiguada 
por ciclo, es: 

c, '1 2 c, 

m wir¡•¡ 2 m wi "\ 
(4.35) 

Para tal amortiguamiento, el decremento logaritmico decrece 
cuando la amplitud se incrementa (Ref. 51). 

4.6.6 AMORTIGUAMIENTO ATMOSFERICO 

Las fuerzas de amortiguamiento atmosférico provocadas por el 
movimiento relativo del aire y el cuerpo vibrante, pueden ser 
viscosas o inerciales (Ref. 51). En el caso de una estructura de 
puente, el flujo es esencialmente turbulento y las fuerzas son 
generalmente inerciales, es decir, las fuerzas varian propor­
cionalmente a la velocidad al cuadrado y estA dada por la 
siguiente ecuaci6n: 

p 
p e V 

2 
donde: 

p = la densidad de masa del aire. 
V = la velocidad 

(4. 36) 

e = una constante dependiente de la forma y tamaflo de la 
construcci6n 

El término p (vª/2) se conoce como la carga de velocidad. 
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En una estructura que vibra en aire tranquilo, la velocidad 
mAxima debido a la vibraci6n es igual a w~ cos wt. La fuerza es 
proporcional a w2. yt2. , su trabajo es proporcional a w2. ri.3 y la 
capacidad de amortiguamiento puede ser expresada como: 

Cz w 

m w1 r¡ª /2 
(4.37) 

m 

la cual es independiente a la frecuencia y al incremento de 
amplitud. c2 es una constante experimental. 

En una corrie,nte de aire, la velocidad relativa se define 
por el viento y el movimiento del cuerpo. Las fuerzas de 
interacci6n resultantes y el trabajo que realizan en un ciclo, no 
tienen ninguna relaci6n w y "\ • Algunas velocidades desarrollan 
resonancia y tienden a incrementar la amplitud. Bajo estas cir­
cunstancias, su energia contribuye o disipa energia de 
vibraci6n. MatemAticamente, su efecto puede ser tratado 
simplemente como un amortiguamiento negativo cuyo efecto en la 
vibraci6n se mide por un decremento logaritmico negativo. 



V. CONSIDERACIONES SOBRE LA ACCION DEL VIENTO EN 
PUENTES ATIRANTADOS. 

ü2 

Los puentes con claros grandes generalmente son muy sucep­
tibles a las vibraciones producidas por el viento, por lo que el 
viento es considerado uno de los casos de carga mas importante 
para el disefio de estructuras de puentes atirantados. 

En las primeras décadas de este siglo, las acciones de 
viento en estructuras de puente fueron tomados en cuenta por la 
sola consideraci6n de las fuerzas estaticas, simplificadas para 
simular la presión,del aire. La tecnologia para estimar la resis­
tencia contra el viento de un puente y las medidas an­
tivibratorias han progresado rapidamente durante los dltimos cin­
cuenta afios, desde el colapso del puente Tacoma Narrows en 1940, 
debido a inestabilidad aerodinamica, lo que inici6 una nueva era 
en el analisis de puentes, con vientos que consideran la acci6n 
dinamica. 

Las características dinamicas del viento puede interactuar 
con la respuesta dinamica y causar inestabilidad aerodinamica. 
Este factor es especialmente importante en grandes claros, con 
poco peso, de los puentes atirantados, con la frecuencia natural 
inferior a 1.0 Hz.; para puentes con claros medianos y cortos, 
los efectos dinAmicos no son importantes y las acciones del 
viento pueden ser consideradas como fuerzas estaticas 
equivalentes, determinadas a partir de la distribución de 
presiones alrededor del puente (Ref. 38). 

En la practica, el comportamiento aerodinamico de los 
puentes se estima mediante los coeficientes de arrastre, levan­
tamiento y momento, que se pueden obtener a partir de cualquier 
distribución de carga. Estos coeficientes aparecen en c6digos de 
practicas anteriores, para casos simples. cuando se presenta una 
sección no comdn, se tiene que recurrir a una sección geométrica 
similar a la incluida en las recomendaciones de los reglamentos -
con su correspondiente disminuci6n en la aproximaci6n de los 
calculos -, o bien recurrir a las pruebas de tdnel de viento, las 
cuales no son baratas o faciles de realizar, y normalmente no 
disponibles o fActibles. 

Actualmente se recomienda que para la verificaci6n final se 
recurra a pruebas con alta tecnologia en modelos elasticos en 
gran escala y la simulaci6n de vientos naturales, que puedan ser 
desarrolladas en pruebas en tdnel de viento, para reproducir con­
diciones cercanas a las condiciones naturales. 

Los resultados de las investigaciones sobre la acci6n del 
viento en puentes, son igualmente aplicables en puentes atiran­
tados y en puentes suspendidos, (ref. 45). 

Se han desarrollado programas de computo para estudiar el 
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comportamiento de los puentes atirantados ante las fuerzas de 
viento, en~re estos programas podemos mencionar: 

- El DRAFTYBRIDE SISTEM (De DRAg, liFT and moment Aerod)(namic 
Coefficients of !IBI.dge DEks) (Ref. 38), basado basicamente en el 
modelo matematico de la soluci6n de las ecuaciones generalizadas 
de Navier Stokes, en términos de las variables originales 
(Velocidad y presi6n) y de un analisis con elemento finito el 
cual es de gran ayuda para las primeras etapas de diseflo, cuando 
se define la geometria de la secci6n transversal. 

- El RAFALES y El ESCANNER, (Ref. 13), los cuales se han empleado 
en la revisi6n de los efectos del viento por la Secretaria de 
Comunicaciones y Transportes en los puentes atirantados de la 
autopista México-Acapulco, actualmente en construcci6n y fuer6n 
realizados por el francés A. Chauvin. 

5.1 GENERALIDADES. 

Al iniciar los estudios de inestabilidad del viento para un 
puente en particular, es necesario estimar las caracteristicas 
del viento en el sitio. Es deseable, en la determinaci6n de la 
acci6n del viento en una estructura de un puente atirantado, ob­
tener la informaci6n de la velocidad del viento en el sitio en un 
periodo de varios afias. Se requiere la velocidad, direcci6n, y 
frecuencia. Este tipo de datos es generalmente obtenido de los 
informes metereol6gicos, o de pruebas de campo. 

5.1.1 LA NATURALEZA DEL VIENTO. 

La existencia de cambios térmicos en la atm6sfera produce 
movimiento de masas de aire, de zonas de alta presi6n a zonas de 
baja presi6n, con velocidades que dependen de la diferencia de 
presiones en una zona de la superficie terrestre (Ref. 36). 

En el movimiento 
gradientes térmicos, 
velocidades de las 
conoce como viento. 

de la tierra alrededor del sol se generan 
los cuales inducen la aparici6n de 

masas de aire en la atm6sfera, que se 

En un sitio especifico las caracteristicas del viento son 
dependientes de: 

a) Gradiente térmico 
b) condiciones topograf icas en la regi6n 
c) curvatura de la tierra 
d) Posici6n geométrica del punto en la tierra 
e) Condiciones locales de exposici6n. 



114 

Para definir el régimen local de vientos, es necesario 
recurrir a observaciones para estimar las velocidades en distin­
tos puntos de la atm6sfera, en la vecindad del punto de interes. 

5.1.2 VELOCIDAD DE DISENO DEL VIENTO. 

Para representar el campo de velocidades que se puede lograr 
medir en un punto de la atm6sfera en campo abierto, se recurre a 
los valores estadisticos de registro obtenidos, para conocer el 
valor medio y la desviaci6n estandar (Ref. 36). 

Es necesario establecer un intervalo de tiempo en el cual se 
deban promediar las velocidades que sea significativo desde el 
punto de vista estructural. 

Existen diversos reglamentos de disei'lo en el mundo que han 
definido intervalos de integraci6n diferente que oscilan entre 2 
y 3 segundos hasta 1 hora. 

A medida que el intervalo de promediaci6n es mayor, la 
velocidad media del viento resulta ser menor. Para fines de 
diseño se deberia buscar un intervalo de promediaci6n que permita 
que una rAfaga de gran tamafio actl!ie sobre una estructura y le 
transmita su energía cinética, para provocar la aparici6n de 
movimientos vibratorios. 

De estudios estadísticos ha sido posible establecer que: 

Vt t 
(Expresi6n de Me Key) 

Vh ( 
t )1.271& 

= 1 - 0.6226 -~~- log 
T 

donde: 

Vt 
Vh 
~ 

t 
T = 

velocidad media en tienpo t 
velocidad media horaria 

/ Vh = indice de turbulencia 
tiempo para el cual se desea 
3600 seg/hora 

obtener la velocidad (en seg) 

Para fines de disel'io se debe buscar que una rAfaga grande, 
que cubra por lo menos 8 veces la dimensi6n horizontal perpen­
dicular al viento. 

Así, es posible transformar velocidades reglamentarias 
asociadas a periodos de promediaci6n establecidos en ellos, en 
las velocidades de disefio adecuadas a cada estructura. Por 
acuerdo internacional, se acepta para esos fines la velocidad 
registrada en un aparato situado a 10 m de altura sobre la super­
ficie del suelo. 

A partir de esa altura, la velocidad media tiende a aumentar 
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y los indices de turbulencia tienden a disminuir al incrementarse 
la altura sobre el suelo. Esta modificación de velocidad se debe 
a la existencia de una capa turbulenta provocada por la fricción 
contra el suelo y alcanza un valor constante cuando el viento se 
mueve afectado unicamente por las gradientes de presión. 

La variación de la velocidad con la altura se puede es­
tabelecer seg~n dos tipos de teorias: 

a) Teor!a estad!stica. 

Vz VlO (--~~--r Vz = Vg ( __ :~~y 
que recurre a funciones potencia. 

b) Teor!a aerodinAmica para atmosfera neutra. 

V* ( z - d ) vz ----------
K Zo 

donde: 

V* es la velocidad donde el viento adquiere el valor~ 
~ Esfuerzo cortante mAximo que puede aceptar el viento 
P Densidad del aire 
K constante de Ven Karman 
d Dimension en donde se tiene la altura media de los 

obstAculos del terreno 
Zo Altura caracteristica. 

Las especificaciones para puentes carreteros de la AASHTO 
recomiendan una velocidad minima de diseño de 160 km/h (Ref. 1) 
para los grupos de carga II y V pero no para los grupos III y VI, 
ya que para estos grupos se debe considerar el valor de la 
velocidad de diseño del sitio. 

En cAlculo estructural es com~n utilizar (Ref. 52): 

Vz V10 ( ---~~--- ) O\ 

donde : 

Z Altura a la cual se intenta conocer la velocidad media del 
viento. 

~ exponente que depende de las caracter!sticas de topografia y 
del intervalo de promediacion 

Mediciones de campo han mostrado que en un sitio de 
medición, el exponente °' es función del intervalo de 
promediación, como se muestra en la tabla siguiente: 
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Tiempo de promediaci6n (en segundos) 
3 10 30 60 600 1800 3600 

valor medio de oC 0.26 0.25 0.26 0.27 O.JO 0.34 0.36 

El valor ot. es función de la ruqosidad del terreno y de las 
caracteristicas térmicas de la atmósfera. Al cambiar el intervalo 
de promediación, el exponente ~ cambia. 

Existe ademAs un fenómeno de variación de la dirección del 
viento con la altura. A medida que aumenta la altura sobre el 
terreno la dirección de la velocidad cambia. Algunos autores han 
propuesto modelos sencillos para definir la variación de la 
dirección de la velocidad. 

Por otra parte el indice de turbulencia se modifica también 
con la altura y tiende a disminuir a medida que aumenta la al­
tura, hasta que en el nivel de viento qradiente, el flujo se 
transforma en flujo laminar y el indice de turbulencia se anula. 

Asi, para identificar una atmósfera de diseño en un periodo 
de observaci6n preestablecido por las dimensiones de una estruc­
tura, se debe fijar: 

a) El valor de la velocidad media V a 10 m de altura. 
b) La dirección de la velocidad a 10 m de altura 
c) La ley de variación de la velocidad media con la altura. 
d) La ley de variación de la dirección del viento con la altura. 
e) La variaci6n del indice de turbulencia con la altura. 
f) La variaci6n del tamaño de las rAfagas con la altura. 

5.1.3 FUERZA DEL VIENTO Y ANGULO DE A'l'AQUB. 

La fuerza que el viento produce en un objeto, no tiene la 
misma direcci6n que la de la direcci6n del viento medio. En el 
anAlisis aerodinAmico convencional, la fuerza de viento se divide 
en: arrastre y levantamiento, paralelo y perpendicular a la 
dirección del viento. Esta misma convenci6n se aplica a la 
cubierta de un puente, cuando el viento resultante es orientado a 
la estructura por el Angulo de ataque o.t. , cuando llega a la 
sección desde abajo, se considera positivo. Es conveniente que al 
considerar los efectos del viento en la estructura del puente, se 
considere la fuerza de levantamiento que actüa perpendicular a la 
posici6n normal de la cubierta del puente y el arrastre, paralelo 
a la posición normal de la cubierta del puente (fig. 5.1, Ref. 
30). La aplicaci6n del criterio de orientaci6n requiere la 
conversión de los datos de las pruebas del tünel de viento a un 
cambio de orientación en las fuerzas de arrastre y levantamiento. 
El viento también produce un movimiento Angular y un momento tor­
s ional, en la secci6n transversal. 

cuando se evalüan las fuerzas de viento en una estructura, 
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se puede determinar la posible direcci6n de la velocidad critica 
del viento. En puentes, generalmente se acepta que la velocidad 
del viento critica es perpendicuar al eje longitudinal del 
puente, bajo un angulo ~ pre-establecido. 

Las fuerzas de viento son dinAmicas, ya que representan el 
efecto de un fluido en movimiento alrededor de la secci6n 
transversal. Es comdn aceptar separar los efectos de viento en 
dos grandes clasificaciones: efectos estAticos y efectos 
dinAmicqs. Bajo las condiciones idealizadas, las cuales nunca 
ocurren en la practica, un objeto es sujeto a una corriente de 
velocidad y direcci6n constante, que no varia con el tiempo para 
el anAlisis de los efectos estAticos. Los efectos dinAmicos de un 
flujo alrededor de, un objeto aparecen en la turbulencia de un 
viento natural, la separaci6n de v6rtices, y cambios en el flujo 
principal como resultado del movimiento del objeto; la causa de 
este mecanismo depende de aas variaciones de la fuerza del 
viento, con respecto al tiempo. 

El Angulo de incidencia del flujo del viento, es una funci6n 
de la velocidad del viento en el sitio; el Angulo decrese con­
forme se incrementa la velocidad del viento (Ref. 7). 

Angulo de 
ataque 

viento resultante c:V' -· 

fuerza 
resultante 

arrastre 

FIG. 5.1 FUERZAS COMPONENTES EN UNA SECCION AERODINAMICA 

5.2. ESTABILIQAD AERODINAMICA DE LOS PUENTES ATIRANTADOS. 

La viga principal, la torre y los cables son los tres 
elementos principales de un puente atirantado. En la 
determinaci6n del diseño resistente al viento del puente, se 
deben examinar las caracteristicas de estas componentes por 
separado, para simplificar y comprender el fen6meno, as! como 
para facilitar las pruebas en tdnel de viento. Sin embargo, los 
problemas de cada componente estAn interrelacionadas Este hecho 
no debe ser ignorado para la valoraci6n racional del diseño 
resistente al viento del puente. 
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5.2.1 INTERACCION ENTRE LA VIGA Y LA TORRE. 

Aunque la interacci6n aerodinAmica entre la viga principal y 
la torre en general es pequefia, la interacci6n estructural entre 
ellos es un problema com~n para cualquier puente atirantado. 
Cuando la viga principal se conecta elAsticamente a la torre por 
medio de los cables. Por esto, cuando las oscilaciones 
aerodinAmicas como aquellas exitadas por v6rtices o aleteo ocur­
ren, se nota efecto de masa (Ref. 13). 

5 .2 .2 INTERFERENCIA DE LA TORRE EN LOS CABLES. 

En el problema de interferencia de la torre en los cables, 
existen los problemas siguientes: 

a) La oscilaci6n de las torres induce oscilaci6n en los cables. 
b) La oscilacion de los cables a sotavento de las torres se 
genera cuando los cables son afectados por el flujo de aire dis­
torsionado por la torre (Ref. 13). 

5.2.3 INTERFERENCIA DEL CABLE EN LA TORRE. 

Respecto a la interferencia de los cables en la torre, los 
siguientes problemas se deben tomar en cuenta: 

a) Efecto de masa adicional debido a la oscilaci6n del cable 
b) Influencia que el flujo del aire distorsionado por los cables 
que producen las oscilaciones aerodinamicas. 

5.2.4 ESTABILIDAD DE LA CUBIERTA. 

Numerosas pruebas de viento realizadas por investigadores en 
diversos paises indican que secciones transversales escarpadas 
tienen características que producen desprendimiento de v6rtices 
(Karman) que provocan grandes fuerzas verticales fluctuantes. Es­
tas pruebas han permitido desarrollar un tipo de secci6n 
transversal que tiene las caracteristicas aerodinAmicas mas 
favorables. La estabilidad aerodinAmica de puentes atirantados y 
suspendidos se alcanza cuando la forma de la secci6n transversal 
es tal que: 

1. - Los remolinos de viento que produce el efecto de la 
separaci6n de vortices (Karman) se disminuye o se elimina. 
2.- Se produzca un mínimo de levantamiento y momento de volteo 
para disminuir las oscilaciones en flexi6n y en torsion. 

La estabilidad aerodim\mica se puede lograr para claros ex-
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tremamente grandes con una viga en forma aerodinamica, continua 
hasta el pil6n. Además, se ha observado una respuesta favorable 
en estructuras atirantadas, comparadas con las estructuras 
suspendidas convensionales. 

Las figuras 5.2, 5.3, 5.4 Y 5.5 (Ref 30) muestran las 
amplitudes verticales respecto a la velocidad del viento con 
diversas formas de la cubierta para el puente Long•s Creek. 

5.2.5. ESTABILIDAD DURANTE LA CONSTRUCCION. 

Es muy import4nte notar que la estabilidad de la estructura 
completa para velocidades del viento esperadas en el sitio se 
debe probar. Sin embargo, esta no es necesariamente la condici6n 
de estabilidad mas critica, -ya que ocurre durante la erecci6n, 
cuando los extremos no han sido totalmente conectados, y por lo 
tanto la rigidez total de la estructura no se ha alcanzado. En la 
etapa de montaje, las frecuencias son mas bajas que las que 
aparecen en la condici6n final y la relaci6n de la frecuencia a 
la torsión y la frecuencia a la flexi6n puede aproximarse a la 
unidad. varias etapas de la estructura en construcci6n pueden ser 
mas criticas que el puente completo. 

En el periodo de construcci6n del puente. Meikonishi (Ref. 
11) y el Higashi Kobe Ohhashi (Ref. 13) en Jap6n, se observar6n 
amplitudes de vibraci6n de 55 cm bajo vientos de 14 m/s y lluvia, 
por periºodos de tiempo relativamente grandes, lo cual constituye 
un fen6meno de inestabilidad importante. 

Los estudios realizados determinar6n que la causa de la 
inestabilidad de los cables era la convinaci6n de lluvia y 
viento. 

La referencia 58 muestra los resultados de un análisis de 
leteo para un puente atirantado en Shanghai; China, comprobandose 
que el puente es estable una vez terminada la obra, pero durante 
la construcción, la viga en cantiliver presenta severos daños con 
una velocidad del viento de 17.5 m/s, por lo que se sugirio 
agregar temporalmente soportes rigidizantes para mejorar la 
capacidad de resistencia del puente ante las fuerzas del viento. 

5. 3 . CONSIDERACIONES SOBRE LAS PRUEBAS EN TUNEL DE VIENTO PARA 
DETERMINAR LA ACCION DEL VIENTO EN PUENTES ATIRANTADOS 

Las pruebas de t~nel de viento son un método conveniente y 
econ6mico para establecer las caracteristicas aerodinámicas y la 
estabilidad de la estructura. Existen tres tipos de pruebas de 
t~nel de viento: Pruebas en modelo completo, donde se simula la 
capa limite atmosférica, las pruebas estáticas en modelos par-
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ciales y las pruebas en modelos "Taut strip". 

Los puentes atirantados pueden ser disel'iados para resistir 
las fuerzas de arrastre inducidas por el viento principal. AdemAs 
los puentes son susceptibles a efectos aeroelAsticos los cuales 
incluyen divergencia torsional {o pandeo lateral), v6rtices que 
inducen a oscilaci6n, vibraciones, galopeo y golpeteo en presen­
cia de fuerzas autoexitadas. El estudio de estos efectos s6lo se 
logra a partir de la inf ormaci6n obtenida de las pruebas en t~nel 
de viento. 

Se ha mencionado que la acci6n del viento se 
cuenta tanto para el puente completo como para 
construcci6n criti,cas. El fen6meno aeroelastico 
ademas de la losa o sistema de piso, los pilones, 
los cables. 

debe tomar en 
las etapas de 
puede afectar 
los alambres y 

Existen dudas consernientes a los resultados obtenidos de 
las pruebas de los modelos y del anAlisis respecto al compor­
tamiento que se espera en un puente atirantado, esto se basa en 
dos causas: Un posible efecto de escala, y la diferencia entre el 
viento natural y el viento usado en los modelos probados (Ref. 
53). 

5.3.1. TIPOS DE PRUEBAS EN TUNEL DE VIENTO A PUENTES ATIRANTADOS. 

Los· siguientes tres tipos de pruebas en tuneles de viento se 
realizan normalmente para obtener la informaci6n del compor­
tamiento de los puentes atirantados y puentes suspendidos. 

5.3.1.1. PRUEBAS EN MODELOS DEL PUENTE COMPLETO. 

Ademas de ser geométricamente similar al puente completo, 
estos modelos deben satisfacer requerimientos similares a la 
distribuci6n de masas, frecuentemente se reduce el amor­
tiguamiento mecanice y tipos de modos de vibraci6n. La 
construcci6n del modelo del puente completo es hasta ahora 
elaborado y su costo es relativamente alto, la escala usual de 
este tipo de modelos se encuentra entre 1/300 y 1/100. 

5.3.1.2. PRUEBAS EN MODELOS "TAUT STRIP". 

En este modelo, dos alambres transversales al t~nel de 
viento sirven como la estructura interior bAsica, el cual se 
reviste para lograr semejanza geométrica a un puente dado. Los 
alambre tensados permiten duplicar a escala los modos de la 
frecuencia fundamental en flexi6n y torsi6n del puente. Estos 
modelos responden, al flujo del viento en el laboratorio en una 
forma similar al claro central del puente atirantado. 

'. 
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5.3.1.3. PRUEBAS EN MODELOS PARCIALES. 

Los modelos parciales consisten en representar una sección 
de la losa del claro critico construida a escala, soportada con 
resortes en los extremos, con movimientos torsionales y ver­
ticales. Los modelos parciales son relativamente indeformables, y 
pueden construirse a escalas del orden de 1/50 a 1/25, cuando las 
discrepancias entre la escala real y el ndmero de Reynolds modelo 
son muy pequefias. Los modelos parciales generalmente se usan en 
el disefio preliminar y se recurre a pruebas simples para definir 
si la cubierta de un puente es aeroelAsticamente estable. Final­
mente el modelo parcial tiene la importante ventaja de permitir 
realizar medicion~s de las caracteristicas aerodinAmicas fun­
damentales de la cubierta del puente, para realizar los estudios 
anallticos de éste. 

Estas caracteristicas incluyen: 

a) El estado uniforme de empuje, levantamiento y coeficientes de 
momentos definidos como sigue: 

D L M 
Co e .. = ----------

(O. 5) pV~B 

Donde D, L y M son los empujes principales y momento por 
unidad de longitud respectivamente, p es la densidad del aire, B 
es el ancho de la cubierta, y V es la velocidad de viento prin­
cipal en el flujo que afecta a la cubierta. Estos coeficientes 
dependen del Angulo « entre el plano horizontal y el plano de 
la cubierta del puente. Los coeficientes Co , c._ , y e"' se 
muestran en la fig. 5.6 (Ref. 45) para una cubierta de puente 
formada por una armadura abierta del nuevo~puente Tacoma Narrows 
y en la fig. 5.7 (Ref. 45) se muestran los coeficientes para una 
sección cajón de el New Burrard Crossing. 

b) Los coeficientes de movimiento aerodim\mico Hl*, H2*, HJ*, 
Al*, A2*, AJ*, caracterizan a las fuerzas autoexitadas que actdan 
en el puente que oscila. Estos coeficientes son reflejo de las 
caracteristicas adimensionales de la cubierta del puente en 
movimiento. Ejemplos de coeficientes Hi, Ai (i= 1,2,3) para 
varios tipos de cubiertas de puentes de dan en las figuras 5.8 

c) El numero Strouhal: .A. (Ndmero adimensional que describe el 
fenómeno de separación de vórtices). 

Las observaciones en el puente Golden Gate (Ref. 54) han 
servido para demostrar la efectividad de las fórmulas que 
muestran los modos de vibrar y las frecuencias de un puente 
suspendido y también dan una considerable confianza de los 
métodos que han sido desarrollados para predecir el compor­
tamiento de los puentes suspendidos bajo la acción del viento por 
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medio de·pruebas en modelos seccionales. 

Las referencias 56 y 57 confirman que los resultados ob­
tenidos en pruebas con modelos parciales son satisfactorios. 

Las figuras 5.8 y 5.9 muestran los resultados de varios 
modelos de cubiertas probadas en t~nel. de viento. Examinando las 
secciones H se puede concluir que son secciones muy desfavorables 
por sus características de inestabilidad aerondinAmica, ya sea 
torsional o vertical (Ref. 41). 

5.3.2. SIMILITUD DINAMICA DE LOS MODELOS. 

La estructura y su modelo, deben conservar una relaci6n en 
los parAmetros que a continuaci6n se describen: 

V V 

N~ o N..,. o 

Donde N \! y N-e- son las frecuencias natural en flexi6n y 
torsi6n respectivamente; 

m J 

p p 

Donde m y J son las masas por metro de claro y momento de 
inercia de la masa por metro de claro, respectivamente y p es la 
densidad del aire, y 

&-~ G,.. 
son los decrementos logaritmicos en flexi6n vertical y en 
torsi6n, respectivamente. 

En adici6n a los parAmetros mencionados, debe existir una 
igualdad del centro de gravedad y del eje de movimientos tor­
siona les entre el prototipo y el modelo. La escala de la 
velocidad de viento se establece a partir de la relaci6n de 
frecuencias, por lo que: 

o~ 

v ... º"' 

Np 

N.., 

donde los subindices p y m se refieren a prototipo y modelo. 
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5.3.3. SIMILITUD AERODINAMICA. 

Los parAmetros que establecen la equivalencia entre el 
prototipo y el modelo dependen del nümero de Reynolds (Ref. 45). 
Esto es poco pr4ctico para que el modelo alcance la similaridad 
en el nümero de Reynolds con el prototipo. Sin embargo, se ha 
demostrado en pruebas hechas en varios puentes, que al usar 
secci6n transversal de corte afilado para cuerpos escarpados, la 
similitud en el flujo se presenta aunque presenta grandes 
variaciones en los valores de los par4metros. Investigaciones 
para el puente Severn concluyeron que las fuerzas en el modelo 
eran sensibles para nümeros de Reynolds menores a R = 2 000 000. 

5.3.4. INCLINACION O PENDIENTE DE LA GRAFICA DE COEFICIENTES 
AERODINAMICOS DE LEVANTAMIENTO. 

La gr4fica de levantamiento se obtiene al ordenar las 
mediciones de la fuerza vertical de levantamient~ en un pequeño 
modelo parcial de la secci6n de la cubierta expuesta al flujo del 
aire en varios 4ngulos de incidencia en un tünel de viento. 

Para una comparaci6n, se muestran en la fig. 5.9 (Ref. 47) 
las gr4ficas de tres secciones de puentes, ordenadas a la misma 
escala y superpuestas. Estos datos fuer6n tomados de los reportes 
oficiales püblicados, la gr4fica del puente Golden Gate se obtubo 
en el trinel de viento de la Universidad de Stanford; la gr4fica 
para el puente Tacoma Narrows original (1940) se obtubo en el 
laboratorio aeron4utico de Guggenheim del Instituto tecnol6gico 
de California y las gr4f icas para el puente Makinac en un pequeño 
tünel de viento del Instituto Politécnico de Virginia. 

La inclinaci6n de la grAfica de levantamiento est4tico 
representa la proporci6n de incremento de empuje vertical con el 
Angulo de incidencia (Una pequeña correcci6n debida a la fuerza 
de arrastre es hecha al ordenar las grAficas, para tomar en 
cuenta la inclinaci6n del modelo). 

Una inclinaci6n negativa (El valor de la fuerza de levan­
tamiento decrece al incrementar el 4ngulo de ataque) representa 
daño, oscilaciones verticales en inestabilidad catastr6fica. Un 
puente que posee una secci6n con estas carActeristicas será. 
sujeto a oscilaciones verticales divergentes hasta llegar a 
amplitudes catastroficas. 

Una inclinaci6n positiva de la grAf ica de fuerza de levan­
tamiento identifica una secci6n estable verticalmente, sin em­
bargo usualmente ocurren vibraciones verticales con velocidades 
bajas. Aunque no son catastr6ficas, estas vibraciones pueden 
provocar daño por fatiga. 

En ambos casos, inestabilidad catastr6fica (inclinaci6n 
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negativa) e inestabilidad limitada, el grado de inestabilidad 
vertical es proporsional a la inclinaci6n de la gráfica, por 
tanto la secci6n de puente ideal es una que tenga una pendiente 
igual a cero en la gráfica de fuerza de levantamiento. 

En la tabla 5.1 (Ref. 47) se listan las pendientes de las 
graficas de fuerza y levantamiento (Corregidas por la fuerza de 
arrastre) para algunas secciones de puentes importantes. La 
idealizaci6n de aeroflujo y del puente ideal se incluyen para 
comparaci6n. 

Las pruebas en t~nel de viento para secciones H siempre 
muestran una pendiente positiva en la curva de coeficientes de 
levantamiento para, un angulo de incidencia igual a cero y d/b < 
0.4 (Ref. 39). -

PUENTE: 
Golden Gate ...•.....•..........•••.•••...•. 
Idealizaci6n de aeroflujo ...•..•••..•..•.•• 
George Washington •....••...••...•••..••••.• 
Tacoma Narrows (original) ........•...••.•.• 
Bronx-Whitestone ••••.•.....•••.•.••.••....• 
Mackinac (rejilla cerrada) ••••.•••••.....•. 
Mackinac (rejilla abierta) .....•..••...•••. 
Secci6n de puente ideal •..••••....•....••.• 

PENDIENTE 
+ 10.5 
+ 6.2 
+ 6.2 
+ 5.5 
+ 5.0 
+ 1.9 
+ 0.03 

o.o 

TABLA 5.'1 INCLINACION DE LA GRAFICA DE COEFICIENTES AERODINAMICOS 
DE FUERZA DE LEVANTAMIENTO. 

5.3.5. INCLINACION O PENDIENTE DE LA GRAFICA DE COEFICIENTES 
AERODINAMICOS DE MOMENTO DE VOLTEO. 

PUENTE: PENDIENTE: 
Tacoma (original) • • . . . • . • . • • • • • • • • • . • • . • . • • . . - 0.52 
Bronx-Whi tes tone • . . . . . • . • . . . • . . . . • • • • • • • . . . . . - o. 50 
George Washington ......•.....•....••.••••••.. - 0.19 
Gol den Gate • • . . . . • . . . . • • • • • . . . • . • • • . • • . • • • • . • - o .13 
Mackinac (rejilla abierta) .•..••.•.••••...•.. - 0.02 
Mackinac (rejilla cerrada) ..•......••.•••...• o.o 
Secci6n de puente ideal •....•.••••.•.•....... o.o 
Idealizaci6n de aeroflujo •...••.•••••••.••••. + 1.57 

TABLA 5. 2 INCLINACION DE LAS GRAFICAS DE COEFICIENTES 
AERODINAMICOS DE MOMENTO DE VOLTEO. 

La pendiente ideal de la grAfica de los momentos de volteo o 
coeficientes de estos, es cero (Ref. 47). Una grAfica con pen­
diente negativa identifica una inestabiljdad torsional 1 
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catastr6fica, mientras que una gráfica con pendiente positiva 
aunque se dice que representa una secci6n estable en torsión, 
potensialmente es una secci6n con vibraciones aerodin&micas en 
torsión, muchas veces no catastrófica y que se presenta a bajas 
velocidades, en este caso las amplitudes son limitadas. 

En la tabla 5.2 (Ref. 47) se listan las pendientes de las 
gráficas de momentos de volteo de algunas secciones de puentes. 

5.4. EFECTOS DEL VIENTO EN PUENTES ATIRANTADOS 

La clasificación de los efectos del viento en un puente 
atirantado se pueden representar mejor en la tabla 5.3 (Ref 48). 

E 
F 
E 
c 
T 
o 
s 

D 
E 
L 

V 
I 
E 
N 
T 
o 

EFECTOS EN FUNCION 1 
DEL PUENTE. 1 

CONCENTRACION DE 
CORRIENTE DE AIRE 

EFECTOS ACUSTICOS 

1 
PRES ION 

RESPUESTA DEL VIENTO 

1 
ESTATICA PANDEO 

LATERAL 
ESTABILIDAD 

DIVERGENCIA 
EFECTOS 
EN LA 
SUPERES-
TRUCTURA PLUCTUACION 

DE VIENTO 

RESPUESTA SEPARACION DE 
DINAMICA VORTICES 

GALOPEO 
VIBRAC<ONES j 
AUTOEXITADAS 

ALETEO 
PRES ION 
DE VIENTO 

SEPARACION DE 
VORTICES 

EFECTOS EN FLUCTUACION 
LOS CABLES DE VIENTO INTERFERENCIA DE 

GALOPEO 
INESTABILIDAD 
DINAMICA GOLPETEO 

EXITACION AL GALOPEO 

TABLA 5.3 CLASIFICACION DE LOS EFECTOS DEL VIENTO 
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Algunos efectos mencionados en la tabla 5. 3 también pueden 
aparecer en otras estructuras, por ejemplo, las vibraciones de 
resonancia debido a la separacic!>n de v6rtices (torres de 
chimenea, estructuras cilindricas), galopeo (lineas de 
transmisic!>n, estructuras prismAticas delgadas), efectos de la 
presic!>n del viento y las componentes de la presi6n de viento al 
fluctuar. 

Las cargas de viento que actüan en un puente atirantado, 
tambien pueden clasificarse como cargas aerodinAmi·cas 
autoexitadas debido al movimiento del puente y cargas turbulen­
tas, independiente~ al movimiento del puente (Ref. 14). 

En la investigaci6n de falla ültima de puentes atirantados, 
las vibraciones provocadas por separaci6n de v6rtices son tan im­
portantes como el fenc!>meno de aleteo. AdemAs debe tenerse cuidado 
con la influencia de v6rtices exitados por modos bajos ya que 
muestran efectos de fatiga en la estructura (Ref. 23). 

Mayores efectos, particularmente varios tipos de ines­
tabilidad aerodinAmica, son tipicos de estructuras de puentes y 
es necesario probar que resisten a estas inestabilidades. El ob­
jetivo de investigar la inestabilidad aerodinAmica de los 
puentes trata de determinar el posible origen de la divergencia 
torsional, del galopeo y vibraciones de resonancia debido a la 
separacion del flujo durante la erecci6n del puente, para su 
estado final, y para determinar el posible origen de la ines­
tabilidad aerodinAmica del grupo de cables por tor6n. 

Los efectos del componente de la presic!>n constante del 
viento y de las fluctuaciones, son muy bajos en comparacic!>n con 
los efectos de cargas estAticas y cargas dinAmicas debido al 
trAnsito de vehiculos sobre el puente. 

Su inestabilidad aerodinAmica, provoca vibraciones de gran 
amplitud. Se ha demostrado que los valores altos de los 
coeficientes de elasticidad de los cables Ec, en puentes con un 
gran nümero de suspensiones, produce efectos dinAmicos y 
aerodinAmicos muy favorables. Este comportamiento dinAmico se 
debe por un lado a la no-linealidad de los cables durante la 
deformaci6n, y por otro lado al sistema de amortiguamiento. El 
amortiguamiento se debe a la interferencia de cables en 
suspensión durante su vibraci6n, ya que cada uno de ellos tiene 
una frecuencia natural diferente. Este amortiguamiento es capaz 
de prevenir el origen de vibraciones con gran amplitud en el 
plano vertical, por ejemplo acciones en contra de vibraciones de 
estructuras susceptibles a la vibración original en torsión y en 
flexión, galopeo y vibraciones de resonancia debido a separacic!>n 
de vórtices. Sin embargo, el amortiguamiento no puede prevenir 
las vibraciones torsionales de un puente, cuando es suspendido 
solamente por cables arreglados en un plano ünico en el eje del 
puente. 
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En la tabla 5. 4 se muestran las velocidades de viento 
criticas de algunos puentes; estos datos fuer6n obtenidos del 
boletin oficial de la Estaci6n Experimental de Ingenieria de la 
Universidad de Washington (Ref. 47). 

PUENTE: VELOCIDAD DE VIENTO CRITICA (km/h) 
Bronx-W!)i.testone, (después de agregar armadura 

rigidizante) ...•......•..•.••.. 
Golden Gate .........••.....•.•....•..•.......••.. 
George Washington ...•..........•....••..••.•.••.. 
Nuevo Tacoma Narrows ....•....•.•......•..••••.•.. 
Mackinac (con la cubierta cerrada) ..•....•.••..•• 
Mackinac (con la cubierta abierta, como se 

48.3 
64.4 
88.5 

122.3 
1016.9 

disefio).................................. infinito 

TABLA 5. 4 COMPARACION DE LA VELOCIDAD CRITICA PARA VARIOS 
PUENTES. 

La fig. 5.10 muestra la amplitud alcanzada por la cubierta 
del puente Tacoma Narrows al variar la velocidad, con una 
frecuencia de 14 ciclos por minuto observada en el puente el 7 de 
noviembre de 1940. El circulo indica la velocidad aproximada del 
viento y amplitud del puente un momento antes de la oscilaci6n 
torsional catastr6fica (Ref. 53). 

5.5. ESTADO ACTUAL DE PROBLEMAS EN RESISTENCIA AL VIENTO Y SU ES­
TUDIO. 

La tabla 5. 5 (Ref. 12) muestra el tipo de problema 
aerodinámico y los tipos de puentes. La resistencia al viento se 
ha estudiado principalmente para puentes colgantes, en particular 
aquellos que no estaban compuestos por piezas de vigas-armaduras. 
As! pues, el objetivo del problema de estabilidad al viento fue 
estudiar el aleteo generado a velocidades del viento muy altas, y 
encontrar medidas preventivas poco visibles (barrera central, 
emparrillado) (Tipo I), para evitar el fenómeno. 

En nuestros dias, ha surgido una gran variedad de puentes 
con un gran numero de accesorios, aun con sistemas de piso for­
mados por armaduras-vigas o sistemas de piso no compuestos, 
_puentes suspendidos o atirantados con vigas en cajon, en los 
cuales se han revisado el aleteo generado por velocidades del 
viento al tas, asi corno las oscilaciones generadas por la 
excitación de v6rtices en velocidades bajas del viento, para 
evitar que se conviertan en problemas. Las oscilaciones por 
vórtices son generadas por la acción del viento que se pueden 
evitar con medidas tales como alerones, que sobresalen de la 
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seccion (tipo II). En las tipo II, hay dos ideas sobre como 
lograr estabilidad al viento; una es proporcionar medidas para 
prevenir vibraciones de acuerdo a los resultados de pruebas en 
tünel de viento (en flujo uniforme estable), y la otra es 
construir sin la instalacion de alguna contramedida, mientras se 
toma en cuenta las caracteristicas del viento (angulo de 
inclinacion, direccion del viento, velocidad del viento, y 
caracteristicas de turbulencia) en el sitio en consideracion y 
aplicar medidas que sean necesarias durante la operaci6n del 
puente. 

En puentes atirantados con vigas en cajon escarpadas, en los 
que la resistencia al viento es escasa para todos los angulas de 
ataque aün para viento horizontal, es dificil obtener estabilidad 
al viento, a menos se adopten medidas fundamentales (tipo III). 
En este caso, es necesario diseñar la secci6n de la viga mientras 
se presta atencion a la accion del viento desde la etapa de 
planeacion, y resulta mas importante entender el comportamiento 
con flujo de aire turbulento, las caracteristicas del viento en 
el lugar y las caracteristicas estructurales, a fin de estimar 
las caracteristicas de estabilidad al viento del puente real. 

Para el puente Ishikari en Japon se adopto una solucion de 
placas discontinuas en un 35 a 50 % de la longitud total, (Ver 
fig. 5.lla). Para el puente Suheiro en Japon (Fig. 5.11.b), el 
puente de Saint-Nazaire (Fig. 5.llc) y el puente Petit-Belt (Fig. 
5.lld) se usaron deflectores. La figura 5.lle muestra los elemen­
tos triéingulares que se colocaron en el puente de Long' s Creek 
(Ver también las figs. 5.2, 5.3, 5.4 y 5.5), un dispositivo 

analogo se uso para el puente Kniebrüke (Fig. 5. llf). La figura 
5.llg muestra la forma adoptada para el puente Petit-Belt, (Ref. 
35). 

Se examinar6n diversas secciones transversales con modelos 
parciales en tünel de viento, incorporando los efectos de la tur­
bulencia en el viento, (Ref. 59), llegando a la conclusion que 
las secciones caj6n son aerodinamicamente mejores que las cubier­
tas de vigas con secci6n plana o placas. 
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de la longitud. 

FIG. 5.lla SOLUCION PROPUESTA PARA DISMINUIR LOS EFECTOS DE SEPARACION 
DE VORTICES EN EL PUENTE ISHIKARI. 

FIG. 5.llb DEFLECTORES USADOS PARA EL PUENTE SUHEIRO. 

FIG. 5.llc DEFLECTORES USADOS EN EL PUENTE SAINT-NAZAIRE. 
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5.lld SECCION TRANSVERSAL DEL PUENTE PETIT-BELT. 
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FIG. 5.lle SECCION TRANSVERSAL DEL PUENTE LONG'S CREEK. 
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FIG. 5.llf SECCION TRANSVERSAL DEL PUENTE KNIEBRUKE. 
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T p 
PUENTE TIPO I PUENTE TIPO II PUENTE TIPO III 

I U Puente suspendido Puente suspendido, 
P E (piso no cornpues- pu~nte atirantado. 

Puente atirantado 
pu~nte con vigas 
caJ6n. O N to por armaduras) (piso compuesto por 

D ~ ~~~agg~ª~it~r~~~~: 
E ci6n de solidéz. 

----------------------------~~1~~~~-~~~~~~~---------------------p Aleteo Aleteo. Oscilaciones 
R Oscila9iones producidas por 
g e~~~~g~~as por ~~Í~~~~s. 
L 
E 
M 
A 

p 
R 
o 
p 
I 
E 
D 
A 
D 
E 
s 
e 
o 
N 
T 
R 
A 
M 
E 
D 
I 
D 
A 
s 

Su resistencia es 
escasa en veloci­
dades altas del 
viento. 

Enrejado. 
Barrera central. 
(Es posible con­
trolar perfecta­
mente tornando 
coritrarnedidas 
menores). 

Resistencia excelen­
te bajo viento hori­
zontal sin requerir 
ninguna contrarnedida. 
Tamóién para viento 
que tiene un angulo 
de inclin~ci6n, su 
resistencia es escasa 
para yelocidad baja 
ael viento. 

su resistencia al 
viento es escasa 
en todos los an­
gulas, incluyendo 
viento horizontal. 

Aler9s 
Perfilado 
Desviadores 
Spoiler 
(Con mayores con­
trarnediaas es po­
ble controlar vi­
braciones perf ec­
tarnente. 

Aler9s Placas 
Perfilado Bordes 
Desviadores Spoiler 
Aleros dobles 
(Dificultad para 
controlar perfecta­
mente las vibracio­
nes aun usandose 
contrarnedidas mayo­
res). 

T (Para los sirnbolos B y e (Donde las contra- A 
E A al F, véase el meaidas son tornadas) B 
~ dia1rarna de fluto ~ÚegteEe~ ~oÁ~~~~Id~lsin B 
I gey ~ fig. 

5
"

12 
tornar contramedidas, aun- E 

~------------------------ª~~-~:!~~!;~~~~:~~~~;~~~~-----~--------E D 
J E 
E 
M P 
p u 
L E 
O N 

T 
E 
s 

Kanrnon 
Hirato 
Onaruto 

1 1 1 

Suehiro 
Ishikari 
Y ama to 
Osaka Hokko 
Hitsl,lishijirna 
Eisai 

Monzaku 
Tomari 

TABLA 5.5 TIPOS DE PUENTES Y SUS PROBLEMAS AERODINAMICOS. 



5.6 DISENO BAJO ACCION DEL VIENTO. 

p V 
R I 
u E 
E N 
B T 
A o 

E 
N 

T 
u 
N 
E 
L 

D 
E 

ESTUDIO PREVIO 
(Analisis de escritorio, 
analisis de flujo) 

f Pruepas para revisar el 
l estado actual. 
u (Prueba en modelo parcial) 
j 
o 

Prueba aerodinamica. 
u (Prueba en modelo parcial) 
n 
i 
f Prueba de evaluación. 
o (Prueba en modelo de claro 
r total) . 
m 
e 

Prueba en tünel de viento 
(Flujo turbulento) 

Observación del viento real. 
Medición de vibraciones en el 
puente real. 
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[A] 

[B) 

[C] 

[D] 

[E] 

[F] 

FIG. 5. 12 DIAGRAMA DE FLUJO DE INVESTIGACIONES SOBRE PROBLEMAS 
AERODINAMICOS EN PUENTES. 

Todos los pasos requeridos para el diseño de puentes bajo 
viento se muestran en la figura 5.12 (Ref. 12). Debido a· que los 
puentes del tipo I y algunos del tipo II son estructuras 
bidimensionales (estructuras formadas por lineas) y la es­
tabilidad al viento puede ser mejorada por medidas relativamente 
sencillas, con frecuencia s6lo las pruebas B y e ( pruebas en 
modelo parcial) se llevan a cabo. Ademas hay una tendencia 
reciente a construir puentes del tipo II sin considerar medidas 
excesivas en tanto sea posible, y por lo tanto, pruebas de 
respuesta en flujo turbulento, observaci6n del viento real, y 
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pruebas de vibraci6n de puentes reales señaladas en E y F, deben 
llevarse a cabo. como los puentes del tipo III son en su mayoria 
estructuras tridimensionales (variaci6n de la altura de la viga, 
vigas curvas), la consideraci6n mencionada en D se vuelve 
necesaria y, al mismo tiempo, la medida A aumenta en importancia. 

As!, los estudios y tipos de analisis aerodinamicos que se 
deben llevar a cabo dependen del tipo de puente y de los concep­
tos sobre diseño estable al viento. 

Recientemente, existe la tendencia de mejorar el diseño con 
modificaciones en la secci6n transversal sin depender de medidas 
adicionales, ya que los constructores intentan eliminar las 
medidas extremas c~ando sea posible. El comportamiento semejante 
a un diseño aerodinamico, el desarrollo de tecnologias para los 
estudios A, E y F han experimentado un importante crecimiento en 
los ~ltimos años. 

5. 6 .1 PROPOSITOS DE LAS PRUEBAS PARA ESTUDIO DE ESTABILIDAD AL 
VIENTO DE PUENTES. 

[A]. Considerar la necesidad de hacer pruebas en tunel de viento, 
y efectuar la comparaci6n relativa de secciones en el instante de 
la planeaci6n inicial. 

[B]. Investigaci6n de la estabilidad al viento de la secci6n al 
diseño original. Para seleccionar la secci6n de diseño. 

[C]. Mejoramiento de resistencia al viento (Estudio de medidas 
antivibratorias). 

[D]. Investigaci6n detallada de la acci6n del viento 
(Entendimiento de los efectos en tres dimensiones). 

[E] y [F]. Investigaci6n detallada de efectos no lineales del 
viento natural. 

5.6.2 METODO DE DISENO PARA UN PUENTE DE GRAN GLARO, BAJO LA 
ACCION DEL VIENTO. 

Durante los estudios de la estabilidad aerodim'lmica de el 
puente Akashi Kaikyo (Ref. 13) , que es una estructura de tres 
claros en suspensi6n, con una longitud total de 3910 m y un claro 
central de 1990 m., se realizaron pruebas en tunel de viento en 
modelos completos y modelos parciales, con diversos puntos de 
vista: caracteristicas de flexibilidad estructural, 
caracteristicas aerodinamicas de vibraci6n inestable, 
caracteristicas de respuesta debido a viento turbulento, con la 
debida consideraci6n de las caracteristicas del viento natural 
que predomina en el estrecho de Akashi. 
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( INICIO J 
1 

1 Establecimiento de la velocidad de viento bAsica 1 

1 conversi6n a velocidad de disefío de viento 1 
1 

1 Aceptaci6n de las dimensiones de la secci6n transversal 1 

lselecci6n de los coeficientes de las fuerzas aerodinAmicas 1 
1 

1 CAlculos de disefío para carga de viento 1 

1 
AnAlisis estAtico de respuesta. 
( CAlculo de esfuerzos ) 1 

~No 
~ satisface las condiciones de disefío ...... 

SI 

cambios en detalles 

1 
Medid~ de los 
aerodinAmicas 

coeficientes de fuerzas 1 

1 
~NO Satisface las codiciones de disefío '> 

SI 

1 Revisi6n 
( Pandeo 

~ara el 
ateral 

fen6meno de inestabilidad-, 
y divergencia ) 

-NO <:: Satisface las codiciones de disefio 

SI 

cambios en detalles 

1 Revisi6n para el comportamil¡mto aerodinAmico l 
(R~spue~ta a rAfag~t vibraci6n forzada, 
vibrac 6n autoex ada ). 

~No ,/ Satisface las condiciones de disefio 

SI 

( FIN ) 

FIG. 5.13 DIAGRAMA DE FLUJO PARA DISENO DE PUENTES RESISTENTES AL 
VIENTO. 
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La figura 5 .13 (Ref. 13) muestra el diagrama de flujo 
seguido para considerar la acci6n del viento. 

En los aflos de 1954-1957 se construy6 el puente Mackinac 
(Ref. 47), el cual represent6 los avances de los 17 aflos de in­
vestigaciones por el Dr. steinman en materia de estabilidad 
aerodinamica. 

Los principios fundamentales que se siguieron en el diseflo 
de este puente son: 

1.- El fen6meno de inestabilidad aerodinamica puede predecirse y 
prevenirse. 

2. - Es mas correcto (y más .econc!>mico) eliminar las causas de 
inestabilidad aerodinámica por un buen diseflo que construir una 
estructura pesada y rigida para resistir los efectos de ines­
tabilidad aerodinámica. 

3.- No todas las secciones transversales son aerodinámicas. Ellas 
pueden diferenciarse mediante la prediccic!>n de su estabilidad y 
se clasifican como secciones estables e inestables, y éstas en 
tres diferentes tipos de oscilaci6n potencial: vertical, tor­
sional y acopladas. 

4.- Las caracteristicas aerodinámicas y algunas propiedades de la 
secci6n transversal pueden ser determinadas mediante pruebas en 
t~nel de viento. 

5.- El comportamiento de un puente puede predecirse cualitativa y 
cuantitativamente desde una simple grAfica de levantamiento o 
volteamiento obtenida desde una prueba en t~nel de viento. La 
pendiente de la gráfica determina esta.bilidad o inestabilidad. La 
curvatura de la gráfica determina los limites de las amplitudes. 

6.- La seccic!>n de puente ideal aerodinAmicament~, es la que 
presenta una pendiente igual a cero en ambas gráficas de levan­
tamiento y volteamiento. Esto muestra una completa eliminacic!>n de 
fuerzas y momentos que producen oscilaciones aerodinámicas. 

1.- Los puentes que caresen de estabilidad aerodinámica, pueden 
ser econ6micamente seguros mediante simples modificaciones de la 
secci6n del puente usada. 

5.7. RECOMENDACIONES PARA DISENO AERODINAHICO DE ESTRUCTURAS DE 
PUENTES ATIRANTADOS. 

El diagrama de flujo de la fig 5 .14 (Ref. 32) proporciona 
una secuencia para la aplicaci6n de las reglas para garantizar la 
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estabilidad aerodinAmica de un puente. 

Existen diversos reglamentos, recomendaciones y reglas en 
diferentes paises para garantizar la estabilidad aerodinAmica de 
los puentes suspendidos por cables. A manera de ejemplo mPn­
sionaremos los siguientes: 

5. 7 .1. RECOMENDACIONES TENTATIVAS POR EL COMITE DE ESTRUCTURAS 
SUSPENDIDAS POR CABLES, DEL COMITE DE ESTRUCTURAS ESPECIALES, DEL 
COMITE DE METALES DE LA DIVISION ESTRUCTURAL, (ASCE, Refs. 3 y 
4). 

a) General. El diseño deberA considerar los efectos del com­
portamiento aerodinAmico del· puente. Los efectos aerodinAmicos 
que deben ser considerados son las vibraciones e6licas de cables 
y torres y también el comportamiento aerodinAmico de la cubierta 
del puente. Cuando la informaci6n no sea confiable, deberAn 
realizarse pruebas en t~nel de viento. 

b) Cables y torres. El viento y los efectos de vibraciones 
provocados por éste en cables y torres se deberAn examinar para 
los diversos estados de construcci6n, asi como para la estructura 
completa. Los efectos de fatiga, inestabilidad estructural y los 
posibles daños locales se deberAn considerar. 

c) Movimiento de la cubierta del puente. La inestabilidad de 
la cubierta del puente no deberA ocurrir para velocidades menores 
o iguales a la velocidad del viento de diseño. Limitaciones 
en desplazamientos se deberAn considerar para los movimientos de 
la cubierta del puente causados por la velocidad de viento. 

d) Configuración de la cubierta del puente. Las 
caracteristicas aerodinAmicas se deberAn considerar cuando se 
seleccione la secci6n transversal del puente. AdemAs, especial 
atenci6n se deberA prestar a la selecci6n de los detalles 
geométricos, como el pasamanos, los cables, la barrera central, 
las banquetas laterales y otras componentes, con respecto a la 
estabilidad aerodinAmica. 

5.7.2. ESPECIFICACIONES DEL SUBCOMITE TECNICO EN EL DISENO RESIS­
TENTE AL VIENTO PARA LOS PUENTES HONSHU-SHIKOKU PROPUESTOS, (Ref. 
14). 

1.- Estas especificaciones proveen los métodos para estimar 
las velocidades de viento para el diseño de estructuras en 
cualquier sitio dado, acordes a las altitudes y dimensiones de la 
estructura y de la localizaci6n del sitio. En estas 
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especificaciones no se hace referencia respecto a la selecci6n de 
la velocidad del viento de disef'io, y los efectos del viento en 
estructuras son s6lo dados como fuerzas por unidad de longitud o 
área de estructuras. 

2.- Estas especificaciones enfatizan la importancia de tomar 
en cuenta las condiciones de la localizaci6n de los sitios de 
puentes propuestos y detalles de formas estructurales. Se 
recomienda observar el régimen de viento en el área vecina al 
sitio propuesto para el puente y las pruebas en t~nel de viento, 
con modelos topográficos para los estudios de las condiciones 
locales, asi como de las pruebas a escala de las estructuras en 
el tunel de viento, que son necesarias para la estimacion de los 
efectos del viento en estructuras. 

5.7.3. REGLAS DE DISENO BRITANICAS PROPUESTAS, (Ref. 32). 

La capacidad de una estructura para resistir los efectos 
dinámicos del viento, junto con otras cargas coincidentes, serán 
revisadas de acuerdo a partes adecuadas de las normas. Se usarán 
factores de seguridad que consideren los estados limite ~ltimo y 
de servicio. 

Los puentes son propensos a diferentes formas de exitaci6n 
aerodinámica, que pueden provocar movimientos por flexi6n verti­
cal o por torsi6n separadamente o, muy rara vez, vibraciones 
acopladas en los modos de flexi6n vertical-torsi6n. Seg1!m la 
naturaleza de los movimientos, pueden ser de los siguientes 
tipos: 

1. - Amplitudes limitadas que podrian provocar esfuerzos inad­
misibles o daños por fatiga, 
2.- Amplitudes divergentes que se incrementan rápidamente hasta 
alcanzar valores grandes, que deben ser evitadas, 6 
3.- Divergencia no oscilatoria débida a una forma de ines­
tabilidad aerodinámica torsional, la cual debe evitarse. 

1.1. Amplitudes limitadas de respuesta. 

a) Oscilaciones provocadas por v6rtices. - oscilaciones de 
amplitud limitada pueden ser provocadas por fuerzas peri6dicas de 
viento de costado, causadas por el desprendimiento de v6rtices 
alternadamente, desde las superficies superior e inferior de la 
cubierta del puente. En algunos intervalos de velocidad del 
viento, la frecuencia de exitaci6n puede ser lo suficientemente 
cercana a una frecuencia natural de la estructura para causar 
resonancia y, por consiguiente, oscilaciones para el viento de 
costado en esa frecuencia. Estas oscilaciones ocurren para los 
modos de flexi6n vertical y torsi6n separadamente. 

b) Respuesta a la turbulencia.- Débido a la naturaleza turbulenta 
del viento, las fuerzas y momentos desarrollados para el viento 
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sobre las cubiertas del puente varlan para un intervalo de 
frecuencia. Si existe suficiente energla en bandas de frecuencia 
que abarcan una o mi!.s frecuencias naturales de la estructura, se 
pueden presentar oscilaciones importantes. 

1.2 Amplitudes divergentes de respuesta. 

Los mecanismos aerodinAmicos identificables que conducen a 
oscilaciones de este tipo, incluyen: 

a) Galopeo y aleteo impedido - inestabilidades por galopeo 
provienen de ciertas configuraciones de la secci6n transversal de 
la cubierta, débidas a las caracterlsticas de la variaci6n del 
arrastre del viento, levantamiento y momentos de calda, con el 
Angulo de incidencia o el tiempo. 

b) Aleteo clAsico - Este involucra el acoplamiento (interacci6n) 
entre las oscilaciones por flexi6n vertical y por torsi6n. 

1.3 Divergencia no oscilatoria. 

La divergencia puede ocurrir si el amortiguamiento 
aerodinAmico torsional (la raz6n de cambio del momento de calda 
con el giro) es negativo. 

2. criterios que deben ser satisfechos: 

a) Puentes de claro superior a 200 m. 
Amplitudes limitadas de respuesta por la exitaci6n de 
v6rtices. 
Amplitudes limitadas de respuesta en la turbulencia. 
Amplitud divergente de respuesta controlada. 
Divergencia no oscilatoria. 

b) Efectos por exitaci6n de v6rtices. 
General 
Amplitudes 

c) Efectos por amplitud divergente. 
Galopeo y aleteo impedido. 
Aleteo clAsico. 

d) Respuesta a la turbulencia 

e) Valores de diaño de efectos aerodinAmicos 

f) Daños por fatiga 
Fatiga causada por la exitaci6n de v6rtices 

g) Incorporaci6n de resultados de pruebas en tünel de viento. 
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5. 7. 3 .1 DEFINICION DE SIMBOLOS USADOS EN LA FIGURA 5 .14 (Ref. 
32). 

l = Longitud del claro principal. 

~ =Es la relación de solidez, de la cara frontal de la armadura 
en barlovento, definida como la relacic!m del área neta total 
proyectada de las partes de la armadura al área proyectada 
limitada por los bordes extremos de la armadura. 

fa y fT = Frecuencias naturales en flexic!ln y en torsión respec­
tivamente (Hz), calculadas para carga muerta y para la 
combinación de carga muerta y viento. 

Ve = Velocidad critica de viento por exitacic!ln de vc!lrtices, 
definida como la velocidad constante de flujo de aire o la 
velocidad media de flujo turbulento con la cual ocurre la máxima 
exitacic!ln aerodinámica debido al desprendimiento de vc!lrtices. 

Vr = Valor de referencia de la velocidad de viento. 

Vg = Velocidad critica para galopeo y aleteo impedido en 
movimiento flexionante y torsionante. 

n Frecuencia de desprendimiento de vórtices. 

N Frecuencia natural de oscilación (Hz). 
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VI. CRITERIOS PARA EL CALCULO DE LA RESPUESTA EN PUENTES 
ATIRANTADOS POR EFECTOS DE VIENTO. 

En puentes atirantados las dimensiones de las vigas prin­
cipales pueden ser muy grandes, segdn donde se localiza el 
puente, la cubierta puede ser expuesta a vientos transversales en 
una extensi6n grande o pequeña. Un flujo de aire tiende a inducir 
en la estructura oscilaciones en flexi6n y en torsi6n, las cuales 
bajo el efecto de pequeñas variaciones en el Angulo del viento, 
produce levantamiento, el cual solo se puede conocer en puentes 
atirantados a partir de pruebas en un tdnel de viento. 

6.1 CRITERIOS PARA EL CALCULO-DE LA RESPUESTA ESTATICA. 

La estructura de un puente debe ser diseñada tanto para 
efectos de viento estAtico como dinamice. Las cargas de viento 
medio se obtienen al actuar un viento uniforme constante y las 
fuerzas de arrastre, levantamiento y momento se pueden determinar 
a partir de la siguiente ecuaci6n bAsica: 

F = (1/2) pvZcA (6.1] 

donde F es la fuerza de arrastre o levantamiento, C es un 
coeficiente adimensional de arrastre y levantamiento, en funci6n 
del angulo de ataque oc , A es la proyecci6n (frontal) del area 
expuesta al viento, V es la velocidad del viento normal al puente 
y p es la densidad del aire. Hasta ahora, las fuerzas de arrastre 
y levantamiento se consideran definidas por: 

L 

D 

(1/2) pV2 CL A 

(l/2) pV2 CD A 

Por unidad de longitud de claro: 

p Vt. CL A 
L 

D 
2 s 

donde S es la longitud del claro. 

[6.2] 

(6.3] 

(6.4] 

(6.5] 

Bajo condiciones estables, las fuerzas de arrastre tienen 
una posici6n desplazada del centro de cortante de la secci6n, lo 
que causa un momento de torsi6n alrededor del eje de rotaci6n. 
Este momento puede ser expresado como: 
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M = (1/2) p v2 CM A B (6.6] 

y por una unidad de longitud de claro: 

p V~ C 11 A B 
M (6.7] 

2 s 

donde B es el ancho del puente. 

La magnitud de estas fuerzas varian con los cambios en el 
Angulo de ataque y con la forma de la sección transversal. Debido 
a que el efecto de, forma se puede determinar s6lo por pruebas de 
t\!J.nel de viento, los efectos reales no se controlan en la fase 
de diseño. Valores emp!ricos, obtenidos de pruebas previas en 
secciones transversales similares, se usan en el diseño. Es 
posible obtener fuerzas a escala del levantamiento, del arrastre 
y del momento torsional, por medio de pruebas de modelos de es­
cala en t\!J.nel de viento. Las figs. 5.6, 5.7, 6.1, y 6.2 muestran 
curvas de coeficientes adimensionales de levantamiento t!pico, de 
arrastre y de momento al variar el Angulo de ataque. 

La Sociedad Japonesa de Ingenieria Civil y el 
Ingenier!a de Japón especifican los siguientes 
coeficiente de arrastre (C 0 ) obtenidas de pruebas 
viento. (Tabla 6.1, Ref. 14). 

Instituto de 
valores de 
de tl!lnel de 

PORCION 

Estructura suspendida 

Torre principal 

Cable l!lnico 
doble 

Barra de suspensión 

Carga viva, carretera 

Carga viva, ferrocarril 

TABLA 6. 1 VALORES DE C o 

Cd 

2.4 

1.8 

0.7 
1.0 

0.7 

1. 6 

1.8 

NOTA 

Las trabes de rigidez formadas 
por dos trabes, con miembros 
peraltados y el factor de 
solidez mayor del 30%. 

El valor por cada lado de la to­
rre, con sección rectangular. 

El valor por cada lado del cable. 

El valor por cada lado de la barra 
de suspensión por unidad. 

Por unidad de longitud de los 
vehiculos. 

la referencia No. 45 en el articulo "Fuerzas de viento en 
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estructuras" propone los valores de la tabla 6. 2 para los 
coeficientes de arrastre y levantamiento, en diferentes formas 
estructurales bidimensionales. 

6.1.1 PANDEO LATERAL 

El pandeo lateral fuera de plano de una cubierta de puente 
puede idealizarse como el que se presenta en una trabe simple, 
cargada por la fuerza del viento. La fuerza del viento actda 
aproximadamente a lo largo del eje centroidal de la trabe, en la 
direcci6n de la fuerza de arrastre; la trabe tiene una rigidez a 
la flexi6n EI y una rigidez torsional GJ. Una soluci6n para es­
timar la carga uniforme critica de pandeo considera las 
suposiciones anteriores, atribuida a Prandtl y se define: 

qc.r- --=~:=~-~=--~~~-- (6.8) 

donde S es el claro. La ecuaci6n anterior presenta una primera 
estimaci6n de la carga uniforme qc.r , que producira un pandeo 
natural en la cubierta del puente. A partir de la ecuaci6n 6.5, 
se puede obtener la velocidad del viento critica correspondiente, 
normal a la secci6n: 

56.6~ EI GJef 

pCD (A/S) p Co(A S2 
) 

(6.9) Ver-

6.1.2 DIVERGENCIA TORSIONAL 

La secci6n tranversal de la cubierta de un puente se puede 
torcer bajo la acci6n del viento, como resultado de levantamiento 
excesivo y/o por fuerzas de arrastre, las cuales incrementan el 
angulo de ataque, lo que causa un momento de tocedura incremen­
tado en la cubierta. En una trabe de puente, este fen6meno 
produce un momento de volteo, como el que caus6 la falla del 
puente Chester, Illinois, sobre el Rio Mississippi (29 de julio 
de 1944), ref. No. 30. 

El fen6meno de divergencia torsional fué primeramente obser­
vado en las alas de las aeronaves, por su suceptibilidad a girar 
ante una velocidad de aire excesiva. Para formar un marco concep­
tual de lo que ocurre en tal situaci6n considere una placa del­
gada o cualquier otra estructura analoga como la cubierta de un 
puente fig. 6.3. Bajo el efecto del viento la estructura debera 
resistir la fuerza de arrastre (Drag force), una fuerza de levan­
tamiento (lift force) y un momento giratorio (twisting moment). 
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Mientras la velocidad del viento aumente, el momento de torsi6n 
tambit!m aumenta. Esta condici6n puede incrementar el Angulo de 
incidencia efectivo del viento relativo a la estructura, e in­
crementar aun m4s el momento de torsi6n, el cual requiere momen­
tos reaccionantes adicionales para la estructura. Finalmente se 
alcanza una velocidad, en la que el efecto del viento induce 
momentos torsionantes, lo que crea una condici6n inestable y la 
estructura gira hasta destruirse. El problema es de estabilidad, 
similar desde el punto de vista estructural, al pandeo de una 
columna .. como ocurre cuando una columna rebasa la carga critica, 
la divergencia torsional ocurre cuando se alcanza una divergencia 
critica producida por la velocidad del viento. El fen6meno de­
pende de la flexibilidad estructural y de la manera en la cual 
los momentos aerodin4micos se relacionan con el giro, es decir, 
no depende de la resistencia estructural dltima. 

Los momentos torsionantes aerodin4micos se incrementan con 
el incremento del Angulo de incidencia. Finalmente se puede notar 
que existe un gran interes práctico en ingenier ia civil, para 
conocer la velocidad de divergencia critica. 

Un análisis simplificado de la divergencia torsional se 
puede obtener al considerar un elemento a medio claro de la 
cubierta del puente. El momento de giro por unidad de longitud, 
debido al viento, se determina por la ecuaci6n 6.7 como: 

p va c ... A B 

M ------------------
2 s 

El valor de CM es una funci6n del Angulo de ataque que puede 
conocerse de las gráficas de momento de las figs. 5.6, 5.7, 6.1 y 
6.2 como: 

c ... a + b [6.10) 

donde a, es la pendiente de la curva de momento y b es la 
intersecci6n en e M con O( igual a cero. 

dC"'1 
a b = CM0 

d oc 

al sustituir la ecuaci6n 6.10 en la ecuaci6n 6.7 resulta: 

M = -=- pVª ( -~=_:' e< + CM.) 
2 do( 

AB 
(6.11) 

s 

que representa al momento que actda en la secci6n. El momento 
resistente por unidad de claro, se relaciona con el Angulo de 
giro ll( por' 

Mr K O( [6.12) 
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donde K es el coeficiente de rigidez torsional, dependiente de 
las propiedades de rigidez a la torsi6n de la cubierta de la 
estructura. 

Las ecuaciones 6 .11 y 6 .12 conducen a una ecuaci6n lineal 
con definida por 

1 
P vª (--~'.::' 

de{ 

AB 
K O( [6.13] 

2 s 

la cual puede ser reescrita en la forma 

1/2 p vt. e.,.A B /S 
O( 

k - 1/2 p Vª (deM/dOl,)(A B f S) 
[6.14] 

en la ecuacion 6.14 cuando el denominador tiende a cero el valor 
de <X tiende a infinito. La velocidad para la divergencia tor­
sional, se puede definir como: 

k --=-- P v2 
2 

de.., 

d O( 

A B 

s 

Vcrit ~~ -------~~-----------
(de .. /do<.) (A B /S) 

[6.15] 

El desarrollo anterior considera s6lo una porci6n de la 
cubierta en el claro medio de la estructura. 

Marie Studnickova (ref. 48) en una investigaci6n de los 
efectos del viento en puentes atirantados,propone la siguiente 
ecuaci6n para calcular la velocidad critica, en la cual la diver­
gencia torsional pueda ocurrir durante la etapa de construcci6n, 
cuando se ha montado el claro principal del conjunto, pero no se 
ha conectado, es decir la viga principal se encuentra en 
cantiliver: 

2 G Id 
k -------------

L 

Vcrit =~ 
[6.15a] 

2 k 

L p B 2 (de M /de< para O( =O) 

Para la estructura completa, la soluci6n puede considerar 
cualquier elemento a lo largo del claro simultaneamente. Scanlan 
ha presentado la siguiente soluci6n: 
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cuando se considera una velocidad uniforme en la seccic!ln 
transversal de la cubierta y a lo largo del claro, el momento de 
torsic!ln aplicado por el viento, en todos los elementos de la 
cubierta, se define por la ecuaci6n 6.11. El momento resistente 
torsional (ecuaci6n 6.12) para el claro total estA definido por: 

{Mr}=[K] {O(} [6.16) 

donde ( K ] es la matriz simétrica de rigidez a la torsi•!m y {e<.} 
es la matriz columna de deformaci6n torsional (Angulo de ataque), 
para n posiciones a lo largo del claro. 

A partir de las ecuaciones 6.11 y 6.15 

A - h~-- P v' H=~} --;~-] 
se obtiene la siguiente relaci6n matricial 

[ R l {o<) -[M O() +(--; p v
2 CM·--~-)] [ 'J [6.18) 

donde [1] es una matriz columna unitaria. 

La ecuacion 6.18 se puede reescribir como: 

( ( K ] - A I ) { o<. } = /\ { o<o} [6.19) 

donde 
C Mo 

o<o == 
dC M / do< 

al sus ti tu ir ~ O( + o<o , la ecuacion 6.19 resulta 

( [ k ) - ). I ) J?> == [ K ] { o(o} [6.20) 

Para ob.tener ( [KJ - "). I)-1 se requiere calcular ~ • Sin 
embargo, el valor de f? se aproxima a cero. Al hacer este deter­
minante igual a cero, el valor critico de O( se puede deter­
minar. Asi, la solucion de la raiz J. r se puede obtener a par­
tir de: 

((K] - ./1 I)- 1 = O [6.21] 

lo que permite determinar la velocidad critica del viento, para 
divergencia torsional. 

2 >. r 
Ver = -------------------------- [6.22) 

p e de"' ¡ do< )(A B ¡ s¡ 
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Normalmente la divergencia torsional puede no ser problema, 
cuando la cubierta de la estructura tenga una rigidez torsional 
adecuada, como un resultado de otras consideraciones de disefio 
estructural, sin embargo, para estructuras de puentes atirantados 
convencionales, que resultan muy esbeltas y tienen poca rigidez 
torsional, la divergencia torsional se puede manifestar y 
producir inestabilidad al alcanzar la velocidad critica definida 
por (6.22). 

6.1.3.PANDEO LATERAL O DIVERGENCIA TORSIONAL. 

El pandeo lateral de una cubierta de un puente de ser una 
condici6n a revisar en cubiertas muy ligeras y delgadas, ya que 
el empuje de la acci6n del viento y la autoexitaci6n aerodinamica 
pueden precipitar a una inestabilidad divergente torsional. 

otro método para determinar la velocidad critica, también 
propuesto por Scanlan es el siguiente: 

Los datos necesarios para el analisis se obtienen al conocer 
los coeficientes de momentos cm ( o< ) medidos experimentalmente y 
la matriz torsional de flexibilidades CT de la cubierta. Sean xi 
y xj (i,j = 1,2, ..... N) valores de las coordenadas x a lo largo 
del claro. Los elementos de la matriz CT se representan por cij y 
representan el angulo de giro o< , para x = xi, ocasionado por 
un momento torsional unitario que actüa en x = xj. 

La matriz ( ~ ] representa la columna matricial de angules 
de giro ~ En notaci6n matricial; 

O( ] = CT ( M 

Donde ( M ] representa 
torsionales aplicados en x 
escribir como: 

(6.23] 

la matriz columna de los momentos 
xj . Estos momentos se pueden 

Mj = (0.5) p U2B2 ALjC1o1(0<j) (6.24] 

Donde Lj es la longitud del claro asociada con el punto 
xj. El problema es ahora suceptible de soluci6n por iteracci6n de 
las ecuaciones 6. 23 y 6. 24. Primero se supone e(.¡ =O para todas 
las j y Mj calculados con la ecuaci6n 6. 24 al sustituir estos 
resultados en la ecuaci6n 6. 23 se obtiene una matriz coluntna de 
valores ~. la cual nuevamente se sustituye en la ecuaci6n 6.24 
lo que induce nuevos momentos, por lo que se debe repetir el 
proceso. Este convergira para cualquier velocidad menor que la 
velocidad critica de divergencia, la cual puede ser calculada, en 
forma aproximada por el método iterativo propuesto, cuando se 
inicia la divergencia. 

El proceso puede simplificarse cuando e M ( ex ) puede 
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aproximarse a una funci6n lineal 

d e"" e,., C ()( l = (6.25] 
d O( 

Donde e Mo e ..., (O) • Al usar la notaci6n 

1 1 
[ 6. 30] 

p 2 

y considerar que aLi aL para todas las i, se tiene: 

[ O( ] 
de"' ) 
----IX + C Mo 

dO( 
(6. 31] 

o bién: 

dC"' ] - ----- CT [ OC. J 
de( 

= CT (C Mo ] (6.32] 

la ecuaci6n 6.32 no tendrA solucibn unica, (divergencia 
torsional) cuando el determinante 

1 pI - ---~~;-- C 1' 1 o (6.33] 

La ecuaci6n 6. 3 3 proporsiona un conjunto de valores carac­
ter isticos r, de los cuales el menor r=rc corresponden a la 
veocidad V = Vcrit, donde se inicia la divergencia torsional 

Vcri t =~-;~~~-;;A-~ ( 6. 34 J 

En general solamente puentes esbeltos con baja rigidez tor­
sional, pueden presentar divergencia torsional o pandeo lateral, 
para velocidades de viento en el intervalo de velocidades 
locales. También se debe notar que en algunas cubiertas de 
puentes, el momento inducido por el viento horizontal, puede 
resultar negativo, si la cubierta del puente gira para crear un 
Angulo negativo de ataque. Cuando la cubierta no es altamente 
susceptible a divergencia torsional, con velocidades de viento en 
el intervalo regional puede ser positivo, como se muestra en la 
grá.fica de la curva, dCM / dOC contra O( • sin embargo la diver-
gencia torsional se presentar! en velocidad mayor. 
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6.2 CRITERIOS PARA EL CALCULO DE LA RESPUESTA AERODINAffICA. 

6.2.1 DESPRENDIMIENTO DE VORTICES 

Si un viento estable sopla contra un cilindro u otra 
obstrucci6n, se pueden generar v6rtices de Von Karman; los que se 
pueden desprender (fig. 6.4). Los v6rtices se forman cuando el 
viento sopla alrededor de una secci6n transversal y produce 
separaci6n de la capa limite de esa secci6n. El desprendimiento 
de estos v6rtices en el lado de sotavento produce fuerzas en la 
secci6n transversal de carActer alternante. 

Es importante' notar que las oscilaciones de la secci6n no 
son producidas por los v6rtices. Estas son s6lo una indicaci6n 
flsica de la acci6n del aire cuando sopla alrededor de la secci6n 
transversal y las fuerzas resultantes que act~an se pueden in­
ferir o calcular. 

En el sotavento de cualquier objeto peraltado, se pueden 
desprender v6rtices cuando se coloca en una corriente de viento. 
Si la cubierta de un puente presenta una secci6n s6lida, como una 
viga placa o viga caj6n, la cubierta completa, desprenderA 
v6rtices. Las torres del puente, cables y alambres también 
pueden producir una estela v6rticosa. 

La falta de uniformidad de fuerzas producidas por la acci6n 
del viento alrededor de un objeto se puede separar en tres 
componentes: la fluctuaci6n dependiente del tiempo de una fuerza 
resultante de la separaci6n del flujo del viento alrededor de la 
secci6n, a~n en viento constante; la no uniformidad debido al 
propio movimiento de la estructura y la no uniformidad o tur­
bulencia del propio viento. Estos componentes no son 
necesariamente independientes, con frecuencia ocurren 
simultAneamente, pero son controlados por parAmetros adimen­
sionales que se mensionan a continuaci6n. 

El desprendimiento de v6rtices es un f en6meno complicado en 
mecAnica de fluidos, pero la frecuencia de desprendimiento se 
puede expresar por la simple ecuaci6n, (Ref. 34): 

A= 
f D 

[6.35) 
V 

f es la frecuencia de formaci6n del v6rtice en un lado de 
la estela y depende de la magnitud de la velocidad, D es el 
peralte de la cubierta normal al flujo del viento, V es la 
velocidad del viento, y ..4.. es el n~mero adimensional de Strouhal. 
El valor del n~mero de Strouhal estA en funci6n de la geometrla 
de la secci6n y del n~mero de Reynolds adimensional definido 
como: 
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p V B 
Re [6.36) 

u 

p es la densidad del aire , V es la velocidad del viento, B 
es el ancho de la cubierta, y u es la viscosidad del aire. La 
relaci6n u/p se conoce como la viscosidad cinematica del aire 
~¡ asi el nümero de Reynolds se convierte en: 

V B 
Re [6.36a] 

El valor del ~ümero de Strouhal para una estructura dada, es 
constante en intervalos grandes del nümero de Reynolds. El nümero 
de Strouhal, para cilindros circulares, ha sido establecido ex­
perimentalmente para un intervalo de nümeros de Reynolds de 100 6 
100,000 con un valor proximo a 0.2 en un flujo laminar y 0.25 en 
un flujo turbulento; sin embargo existen publicaciones que con­
sideran que en el intervalo de 100,000 a 10,000,000, hay cambio 
apreciable en el nümero strouhal, como se muestra en la fig. 
6.5, existen aün debates para definir si la separaci6n de 
v6rtices puede ocurrir para nl!lmeros de Reynolds superiores a 
100,000,000. El trabajo experimental en tunel de viento de la 
Fairbank Highway Research station, realizado por Robert A. 
Komenda, estableci6 un valor de 0.22 para el nümero de Strouhal 
de una secci6n transversal de un tor6n en espiral. Para secciones 
transversales cuadradas en viento natural, el nümero de Strouhal 
es igual a 0.11. En la referencia No. 45 se proporcionan los 
valores del Nl!lmero de Strouhal, para una gran variedad de formas, 
que se muestran en la tabla No. 6.3, cuando el nümero de Reynolds 
se encuentra en el intervalo de separaci6n de v6rtices. 

La frecuencia de la estela v6rticosa genera una fuerza os­
cilatoria en la secci6n. Cuando la velocidad de viento es tal que 
la frecuencia de la estela v6rticosa corresponde a la 
frecuencia natural de la estructura o miembro, es posible que 
ocurran grandes amplitudes de vibraci6n. La magnitud de la 
amplitud dependera del amortiguamiento estructural y de la 
geometria de la secci6n. La esbeltez y forma de una secci6n de 
cubierta puede reducir la tendencia del flujo del aire a 
separarse de la secci6n, lo que provoca una disminuci6n en la es­
tela v6rticosa y reduce la intensidad de los v6rtices y la mag­
nitud de las fuerzas oscilatorias; la fig. 6. 6 muestra la 
evoluci6n de la separaci6n de v6rtices, cuando existe una 
velocidad de viento sobre una estructura elastica. 

La respuesta de la estructura se pre.santa en el intervalo de 
la velocidad del viento cercano al valor critico de resonancia. 
Al pasar la resonancia, la velocidad incrementada causara la 
exi taci6n o frecuencia de v6rtice a mayor frecuencia y la 
amplitud disminuira, al desaparecer la resonancia. 

Las intensidades de las fuerzas peri6dicas causadas por el 
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FIG. 6.5 RELACION DE NUMERO DE STROUHAL CON NUMERO DE REYNOLDS 
PARA UN CILINDRO CIRCULAR. 
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fen6meno son funci6n de la velocidad del viento y la forma de la 
secci6n. La selecci6n de una cubierta aerodini!lmica esbelta, es 
favorable para modificar las fuerzas inducidas. 

Es posible evaluar el comportamiento de las fuerzas 
peri6dicas, asi como la correspondiente respuesta dini!lmica: 

si 
F{t) = Fo sen wt [6.37] 

Donde w {Re,.4) es la frecuencia de v6rtices, 
Fo = l/2{pV eh), pes la densidad del aire {aprox. p= 1.3 
kg /m3) y c es e 1 coeficiente de fuerza de levantamiento 
caracteristico para la secci6n dependiente de f y de v. 

1l" 1/k V 
V{t) = p Ch sen wt [6.38] 

B 2 

Donde G- es el decremento logaritmico; l/k es la 
flexibilidad por unidad de i!lrea superficial de la cubierta Fo/b, 
y B es el ancho de la cubierta. 

La amplitud de las oscilaciones resultante se estima 
mediante: 

1'( 1 vª 11' 1 Fo 1'I" 
v p Ch Vs (6.39] 

f¡ kB 2 fr K B fl 

Donde V5 es el desplazamiento esti!ltico debido a Fo. 

Cuando V = f D /.4, la posibilidad de exitaci6n 
existe y la ecuaci6n anterior resulta: 

1'1 Fo kv 
fJ. B 

esto muestra que la amplitud se incrementa cuando: 

El ancho B de la cubierta disminuye. 
La frecuencia f se incrementa. 
El peralte h de la cubierta se incrementa. 

resonante 

(6.40] 

Estas vibraciones pueden producir efectos fisiol6gicos en 
las personas que cruzan el puente y la estructura puede sufrir 
daños por fatiga. 

Las velocidades criticas de viento que producen vortices, 
son moderadas. Para el puente en Saint-Nazaire {Refs. 34 y 49), 
el cual tiene un peralte de 3.4 m., la frecuencia fundamental en 
flexi6n es 0.31 hz y el n~mero de strouhal es 0.11 por lo que la 
velocidad de viento que puede producir separaci6n de v6rtices es: 
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0.31 * 3.4 
Ver 9.5 m/s = 34 km/h 

0.11 

No es necesario que la velocidad se mantenga en un valor 
constante para que el fen6meno se incremente. En efecto, bajo una 
cierta amplitud, las vibraciones de la cubierta imponen un ritmo 
propio en los v6rtices, el cual se sincroniza si la frecuencia 
del movimiento es cercana a la del desprendimiento de v6rtices. 
Para limitar el fen6meno de desprendimiento de v6rtices, se 
pueden tomar los siguientes cuidados: 

- Dar a la cubierta una forma aerodinamica, con extremos 
adecuados para reducir la intensidad de vórtice. 

- Colocar def lectores para cambiar el flujo del aire alrededor 
de la sección y evitar el desprendimiento. 

Pruebas de tdnel de viento en un modelo del puente Long' s 
Creek realizadas por Wardlaw, en CanadA, muestran que el despren­
dimiento de v6rtices es limitado en amplitud y restringido a in­
tervalos de velocidad pequefios (Ver figs. 5.2, 5.3, 5.4 y 5.5; 
Ref 30). Se debe notar que para estructuras flexibles en un am­
biente de viento natural, la frecuencia de desprendimiento de 
vórtices peri6dica puede ser ligeramente alterado por la tur­
bulencia en el flujo de aire y por el propio movimiento de la 
estructura. Por lo tanto, hay una tendencia a llegar a la 
frecuencia natural de la estructura sobre un amplio intervalo de 
velocidades de viento. 

Aparentemente no existen soluciones analiticas para la 
eliminación de exitaciones de vórtices. Pruebas de tdnel de 
viento pueden indicar el tipo de secci6n transversal que causan 
exitaciones minimas. Secciones transversales deseables son 
aquellas que permiten un disefio de flujo laminar alrededor de 
ellas. 

En las figuras 6.7a y 6.7b (Refs. ·so y 55) se muestra una 
descripci6n cualitativa del comportamiento de algunas secciones 
comunes probadas en un tdnel de viento. Un estudio (Ref. 20) 
revel6, en particular, la necesidad de colocar deflectores en 
angulas bien definidos de la secci6n transversal del puente de 
Saint-Nazaire, como puede verse en las figuras 6.8 y 6.9 (Refs. 
50 y 55). Las pruebas en sitio de la estructura terminada (Ref. 
49) confirmaron los resultados de las pruebas en tdnel de viento. 

Scanlan propone el siguiente procedimiento analitico para el 
cAlculo de la respuesta estructural. 
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6.2.1.1 PROCEDIMIENTO ANALITICO PARA EL CALCULO DE LA RESPUESTA 
ANTE VORTICES INDUCIDOS. 

Bajo la acci6n del flujo principal y de la separaci6n de 
v6rtices, la secci6n del modelo estara sujeta a una auto­
excitaci6n y a un levantamiento inducido por v6rtice. Al con­
siderar que los modos verticales y torsionales son 
aerodinamicamente diferentes, la ecuaci6n de movimiento de la 
secci6n serA: 

h 
M[h + 2 fr w~ h + w~ h] = 1/2 pV2 B[KH"B[KH.~ (K)--- + c..,, sen wt] 

V [6.41] 

donde w es la frecuencia circular de la separaci6n de v6rtice, y 
Ho y CLv son los coeficientes que serAn determinados. si se dA 
algün desplazamientovertical inicial, la respuesta se representa 
por: 

h ~ (ho ± hié 11
"'-l) sen (wt + 9)) [6.42] 

donde ho es la amplitud del estado estudiado, 9) es un Angulo 
face, y t y hi son constantes identificables experimentalmente. 
Se puede mostrar que: 

4rm whitho 
CLv = -------------

. P v: B 
[6.43] 

donde Vs= n~ A/ .4. , n,, =w,, / 2 tf' , A es el A rea expuesta de la 
cubierta del puente, proyectada en un plano vertical normal a la 
velocidad principal (por unidad de longitud), ,.A. es el nümero 
Strouhal para la cubierta del puente, y que: 

Ho* = ;;;- [ ~.. -~~~] [6.44] 

se nota que w w 

Las cantid~des adimensionales C~v y H• se aplican al calculo 
del puente en la siguiente forma. Si$p es la relaci6n de amor­
tiguamiento mecanice del prototipo, el amortiguamiento total 
( aerodinAmico y mecanice ) del prototipo se puede escribir 
como: 

PB 2 

&p = Yf p - Ho" [6.45] 
4m 

El prototipo responde inicialmente en un modo de f lexi6n h 
(x) acorde a la relaci6n: 
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h(x,t) = h 1 (x) q, (t) [6.46] 

q (t) es controlada por 

M1 [q, +25pw, q, + w~q,] = 

la siguiente ecuaci6n: 

1/2 p vs2 BCLv [ j'h (x)dx]sen(w, t + ~) 
• [6. 47] 

En la ecuaci6n 6.47, wl es la frecuencia circular del modo 
escogido y Ml es la masa generalizada de ese modo: 

M = 1• h, 2 (x) m (x) dx [6.48] 

donde m(x) es la masa por unidad de longitud y L es la longitud 
del puente prototipo. La mAxima amplitud por v6rtice inducido en 
resonancia es la que se da por: 

p Vs 2 B CLv s:h1 (X) dX 
h(x) ]max = 

4 M, w, 2 á-p 
[6.49] 

Por ejemplo, si h1 (x) es media onda senoidal sobre el claro 
de un puente con una masa uniformemente distribuida, entonces el 
desplazamiento del claro central es: 

p Vsz. B Ci.v 
[ h (1/2) )max = 

m'l'f w, 2 ~p 

El ·procedimiento descrito es aceptable solamente si la 
diferencia entre la relaci6n de amortiguamiento mecanice del 
modelo y el del prototipo es pequeña. Si esta diferencia es 
grande, el procedimiento puede ser inaplicable por la importancia 
de los efectos no lineales. 

Como alternativa un modelo no lineal se puede emplear. Si la 
descripci6n del movimiento de la secci6n se describe mediante la 
ecuaci6n 6.41, la cual adquiere la siguiente forma: 

m[h+2ll-kwkh + w:h]=pV 2 BKH'" (l-E.ht/B1 h/V 

[6.41 a] 

Asi H* y €. se convierten en parametros aerodinAmicos, y se 
eval~an de pruebas en modelos seccionales, por lo que se puede 
demostrar fAcilmente que la amplitud mAxima en el modo h1 (x) 
se puede aproximar por: 

[h1 (x) ]max = '1º h1 (x) [6.49 a) 

donde 
4 p Bz. H4 I - 8 M,~ 

1\• 



con 
I1 = J:h," (X) dx 

y M es definida en la ecuación 6.48. En el caso de h1 (x) 
mitad de onda senoidal sobre el claro, entonces I, 
Iz = 3 L / 8 B2 • 
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es una 
L/2 y 

6.2.1.2 RECOMENDACIONES PROPUESTAS EN LAS NORMAS BRITANICAS DE 
DISERO, (Ref. 32). 

1.- Limitaci6n de. amplitudes de respuesta por la exitaci6n de 
v6rtices. 

1.1. Velocidades criticas ·del viento por la exitaci6n de 
v6rtices. 

La velocidad critica del viento por la exitaci6n de v6rtices 
Ver, se define como la velocidad de flujo de aire uniforme o la 
velocidad media del flujo turbulento, en la que la exitaci6n 
aerodinAmica mAxima ocurre, debida al desprendimiento de 
v6rtices. cualquiera de las dos velocidades se debe obtener a 
partir de pruebas en tdnel de viento apropiadas, sobre modelos a 
escala o pueden ser calculados como sigue, para modos de 
vibraci6n, tanto en fexi6n vertical, como para torsi6n de vigas 
en caj6n. y laminadas y para modos de vibraci6n en flexi6n verti­
cal solamente de armaduras con solidez ~ > 0.5. 

Ver 6.5 f d4 para b*/d4 < 5.0 

Ver f d4 [1.1 (b*/b4) + 1.0] para 5.0 ~ b*/d4 < 10 

Ver 12 f f4 para b*/d4 > 10 

donde: 

(6.50] 

b* es el ancho efectivo en metros, segdn se define en la figura 
5.14a 

d4 es el peralte en metros, como se muestra en las figuras 5.14a 
y 5.14b. Cuando el perate es variable en todo el claro, d4 se 
tomarA como el valor promedio del tercio medio en el claro de 
mayor longitud. 

f = fB, fT segdn convenga, son las frecuencias naturales en 
flexi6n y en torsi6n respectivamente (Hz), calculados para carga 
muerta y la combinaci6n de carga muerta mAs carga viva. 

1.2 Criterios limitantes. 

a) Puentes con armaduras portantes, se pueden considerar estables 
por lo que se refiere a las vibraciones provocadas por v6rtices, 
siempre que ~ < 0.5 



168 

donde: ~ es la relaci6n de solidez de la cara frontal de la ar­
madura en barlovento, definida como la relaci6n del Area neta to­
tal proyectada de los componentes del armadura, al Area proyec­
tada abarcada por los limites externos de la armadura. 

b) Todos los puentes, inclusive puentes con armaduras, pueden ser 
considerados estables con respecto a las vibraciones provocadas 
por v6rtices, si las velocidades criticas del viento minimas por 
la exitaci6n de v6rtices, tanto en flexi6n como en torsi6n segdn 
se defini6 anteriormente, exceden el valor de la velocidad de 
diseño por viento Vr donde: 

Vr l. 25 K1 K2 V [6.50 a] 

y V es la velocidad media horaria del viento; K1 es el 
coeficiente del viento relacionado con el periodo de retorno; K2 
es el factor de velocidad por hora, para adaptarlo al nivel del 
piso del puente. 

Si ninguna de las dos condiciones es satisfecha (a) y (b), 
los efectos de la exitaci6n de v6rtices se deberAn considerar. 

2. Efectos por la exitaci6n de v6rtices. 

Si un puente no puede considerse estable aerodinAmicamente, 
contra la exitaci6n de v6rtices, segdn la clAusula citada an­
teriorme~te, se deberAn tomar en cuenta: 

a) Los efectos de las oscilaciones mAximas de cualquiera de los 
movimientos considerAndose separadamente, calculados de acuerdo 
con 2.1, junto con los efectos de otra carga coincidente. 

b) Daños por fatiga, evaluados de acuerdo con 2. 2. sumados con 
los producidos por otra carga. 

2.1 Amplitudes. 

Las amplitudes mAximas de vibraciones en flexi6n y en 
torsi6n, Ymax., se obtendran para cada modo de vibraci6n, para 
cada una de las velocidades criticas de viento correspondientes, 
menores que Vr. 

Las amplitudes mAximas de los puentes pueden ser deter­
minadas por meé'.io de pruebas en tdnel de viento apropiadas, en 
modelos a escala convenientes. 

En puentes que no tienen claros mayores de 200 m, en los que 
se satisfagan las condiciones siguientes se puede efectuar una 
estimaci6n de las amplitudes mAximas, cuando: 

a) Los detalles de los bordes se encuentren dentro de los limites 
siguientes: 
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i) Miembros con bordes s6lidos, tales como vigas fascia, tendran 
peralte total, menor que 0.2 d4, a menos que se encuentren 
situadas a no mas de 0.5 d4 de la viga exterior, cuando no 
sobresalgan arriba de la cubierta, mas que 0.2 d4, ni bajo a 
cubierta mas de o.5 d4. 

ii) otros miembros de borde tales como parapetos, barreras, etc. 
tengan una altura sobre el nivel de la cubierta menor de o.5 d4 y 
una relaci6n de solidez, menor que 0.5. 

iii) Cualquier barrera central entre la calzada de la autopista 
tendran una area expuesta, por metro de longitud, menor que 0.5 
m2. 

b) El lugar, topografía y alineamiento del puente seran 
semejantes a la inclinaci6n vertical consecuente del viento para 
la cubierta del puente, debido a la pendiente del terreno, que no 
excedera de + 3 6 - 3 grados. 

As! las amplitudes de vibraci6n, Y~ax, désde la minima hasta 
la maxima, para los modos de vibraci6n en flexi6n y torsi6n de 
vigas en caj6n y vigas laminadas, y para modos de vibraci6n en 
flexi6n solamente de armaduras, se pueden obtener por medio de 
las f6rmulas siguientes: 

d4 5/2. p 
Y max 

Y max 
a m r 2 J;-

para vibraciones en flexi6n vertical. 

[6.51) 

para vibraciones en torsi6n la 
aplicabilidad a puentes con vigas 
de placas sera comprobada. 

para puentes de los tipos lA, JA, 4A, 5 y 6 como esta indicado en 
la figura 5.14a, y 

para puentes de los tipos 1, 3 y 4 durante su construcci6n, con 
voladizos discontinuos de mas de 2/3 del claro, las amplitudes 
obtenidas por medio de las f6rmulas citadas anteriormente se 
multiplicaran por un factor de J. 

donde: 
m = masa por unidad de longitud. 
r = es el radio polar de giro de la secci6n transversal efectiva 
del puente, en el centro del claro mayor, en metros. 
& = es el decremento logaritmico de la disminuci6n de las os­
cilaciones debida al amoriguamiento estructural. 

Los siguientes valores de $- se recomiendan, a menos que se 
tengan valores obtenidos por mediciones en puentes similares en 
construcci6n. 
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Material de construcci6n: 

Acero 
Compuesto por concreto y Acero 
Concreto 

0.03 
0.04 
0.05 
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Las amplitudes as! calculadas se consideran como mAximas y 
estAn tomadas para todos los modos de vibraci6n apropiados, 
cuando las longitudes de media onda mayores que 50 m. para 
puentes carreteros y 30 m para puentes peatonales. 

2.2 Fatiga causada por la exitaci6n de v6rtices. 

El intervalo d~ esfuerzos se tomarA igual a 1.2 veces el es­
fuerzo no factorizado, obtenido de la configuraci6n del modo, 
para una amplitud de desplazamiento Ymax. 

El n\!tmero efectivo de ciclos por año, n , serA calculado 
como: 

n = 2500 f p C.o- C:; [6.52] 

donde f es la frecuencia natural del modo dado y p, c- y Cs son 
dados en las figuras 6.10, 6.11 y 6.12 respectivamente. 

El factor p es la frecuencia de ocurrencia de velocidades 
del viento dentro de + 2 1/2 % de la velocidad critica del 
viento. 

El factor C ..... mide la frecuencia relativa de ocurrencia de 
vientos dentro de + 10 grados de la normal a la linea del centro 
longitudinal del puente, en vientos fuertes. El factor Cs toma 
en cuenta la amplitud del intervalo de velocidades del viento 
para que las oscilaciones puedan ocurrir. 

La velocidad critica del viento para la estimaci6n por daños 
por fatiga, Ver', puede ser considerada como: 

Ver' 6.5 f d4 para b*/d4 < 1.25 

Ver' f d4 o.a b*/d4 + 5.5) para 1.25 ~ b*/d4 < 10 [6.53) 

Ver' 13.5 f d4 para b* d4 ~ 10 

Por otro lado, Ver' se debe calcular a partir de pruebas de 
tl!lnel de viento. 

6.2.2 OSCILACIONES AUTOEXITADAS O ALETEO. 

Una de las primeras oscilaciones aeroelAsticas que fueron 
reconocidas fue el aleteo de la cubierta. El término "Aleteo" ha 
tenido diversos usos: 
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El aleteo clAsico, se aplic6 originalmente a cubiertas del­
gadas. Sin embargo, el término también ha encontrado aplicaci6n 
en nuestros dias en las cubiertas de los puentes suspendidos. 
Representa un fen6meno aeroelAstico con dos grados de libertad de 
una estructura, que provoca rotaci6n y desplazamiento vertical de 
la cubierta. 

El aleteo con un solo grado de libertad, puede incluir al 
aleteo detenido, pero puede simplemente estar asociado con sis­
temas resistentes bajo flujos separados, ejemplos de esto lo 
constituyen las cubiertas con los claros suspendidos, los cuales 
pueden em varios instantes exhibir un grado dnicamente de ines­
tabilidad torsional. 

Un importante aspecto del movimiento autoexitado es el amor­
tiguamiento aerodinAmico, el cual puede ser negativo en algunos 
casos. cuando el valor de amortiguamiento aerodinAmico excede al 
amortiguamiento estructural, entonces la respuesta es inestable, 
y causa el movimiento divergente (Ref. 14). 

6.2.2.1 DESCRIPCION DEL FENOMENO. 

La vibraci6n autoexitada ~e produce por el cambio en la 
fuerza del viento, provocado por el movimiento propio, cuando 
esta vibraci6n se opone al movimiento, se dice que tiene un 
efecto de amortiguamiento, si se agrega al movimiento, las os­
cilaciones pueden causar amplitudes dañ.inas. Solamente algunas 
formas son sensibles a esta condici6n. Sin embargo, todas las 
formas desarrollan un simultAneo acoplamiento aerodinAmico de 
movimiento vertical y torsional, conocido como aleteo. 

En contraste al fen6meno de separaci6n de v6rtices, las 
fuerzas que suministran la energia, son, en este caso, contro­
ladas por los movimientos propios. La inestabilidad resultante se 
conoce como aleteo. La figura 6.13 (Ref. 34 y 55) muestra en 
forma simplificada, este mecanismo en el caso de una fase 
diferente a 1'f /2 entre flexi6n y torsi6n. cuando se alcanza una 
velocidad de viento, conocida como la velocidad critica, Ver, la 
cubierta recibe mAs energia de la que puede ser disipada por 
amortiguamiento. Como resultado, se producen movimientos en 
flexi6n y torsi6n combinados, debido a las fuerzas aerodinAmicas, 
con un rApido incremento de amplitudes, hasta llegar a la 
destrucci6n del puente. 

La velocidad critica para el aleteo de un puente atirantado 
puede ser tan alta como cualquier velocidad posible en el sitio, 
con debidas tolerancias de seguridad. Es aconsejable que para 
seleccionar una cubierta, ésta sea tan rigida como sea posible a 
la torsi6n, y usar dos planos laterales de cables en vez de un 
solo plano y fijar los cables en una linea vertical en la parte 
alta del pil6n en forma de "A". 
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6.2.2.2. METODOS ESTUDIADOS. 

Uno de los primeros autores que estudiar6n el aleteo de los 
puentes suspendidos después del desastre del puente Tacoma fué 
Steinrnan, quién bas6 sus investigaciones en los primeros trabajos 
de aeronautica como Karman, Farquharson y Vincent en 1949, Bleich 
y Vlasov modificar6n la soluci6n de aleteo en aeronaves para 
hacerla aplicable a estructuras de puentes suspendidos. Hirai 
desarroll6 la ecuaci6n de un puente suspendido en un flujo de 
aire tranq1Jilo. Scanlan expres6 el movimiento de un puente 
suspendido usando un sistema con dos grados de libertad con 
caracteristicas lineales y movimiento amortiguado por fuerzas 
proporcionales a las velocidades. 

Vlasov resolvi6 el problema como una estructura tridimen­
sional usando ecuaciones derivadas por estabilidad y complemen­
tandolos por los efectos de masas inerciales y fuerzas 
aerodinamicas. 

Diversas aproximaciones te6ricas al fen6meno de aleteo se 
han publicado. Theodorsen se interes6 en el aleteo de las alas de 
un aeroplano. Bleich y Rocard adaptar6n su teoria para aplicarla 
a puentes. El método semi-analitico de Kl6ppel (Ref. 55), con­
siste en calcular la velocidad critica te6rica para aleteo, 
mediante la teoria de Theodorsen y corrigen ésta por medio de 
coeficientes de reducci6n, ~ dependientes del tipo de cubierta. 
La velocidad critica se muestra graficamente en las figuras 6.16 
como una funcion de la relaci6n E. entre la frecuencia natural 
a la flexi6n y a la torsi6n, la masa y el medio ancho b de la 
cubierta. El coeficiente ~ depende de la forma de la secci6n y 
de E. ; éste se ubtuvo por pruebas resultantes de una variedad 
de modelos (Fig. 6.14, ref. 55), del orden de o.a para secciones 
cajon aerodinamicas delgadas y puede variar hasta o .1 para sec­
ciones abiertas, con trabes principales con alma. Todas las 
formas imaginables de secci6n transversal no han sido probadas, 
por lo que el método solamente es aproximado. Sin embargo, con 
esto, es posible apreciar rapidamente si un puente atirantado es 
susceptible o no a aleteo, a partir de pocos datos sobre la 
geometria, peso propio y rigidez, para estimar la frecuencia 
natural en flexi6n y en torsi6n. La velocidad critica obtenida se 
puede comparar con la velocidad de rafaga para una duraci6n de 
30 segundos en el sitio. El viento puede llegar con un angulo 
de incidencia o< respecto a la horizontal, agravando el 
fen6meno de inestabilidad; en la practica, este angulo no excede 
de 3-9 grados (valor medio= 6 grados), por lo que se deben 
realizar las siguientes reducciones en el coeficiente <\ depen­
diendo el tipo de secci6n: 

- cubier~a aerodinamica: 
'1 (o<.= oº) 

1/2 
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- cubierta con secci6n caj6n: 

El origen del aleteo torsional fue estimado acorde a métodos 
simplificados desarrollados para puentes colgantes, los cuales 
incorporan un gran nmnero de mediciones y calculas por varios 
autores. La velocidad critica del aleteo torsional se determina 
seg~n la referencia 4B, por la f6rmula: 

ft. B 
Vc.r- = 

T 

El n~mero de Theodorsen para secciones caj6n varia de: 0.033 
< T < 0.226. La mi~ma frecuencia de las vibraciones del puente en 
la etapa de construcci6n es: 

ft. = ~=: ~ -~~=-
De acuerdo con la referencia 18, siempre que se trate de 

secciones muy ligeras, puede hacerse uso de las funciones de 
Theodorsen y del siguiente procedimiento: 

L = 
L1 
L2 
L3 

La ecuaci6n de movimiento es: 

(.uw.'f + L) D., 
(j p w~ + M ) D~ 

1 - 1 e 'Dt: ¡ 1'r l 
-----------------

1 + (az /-rí )2. 
Do<. = 

rn momento de inercia en torsi6n 

L1 + L2 + L3 
-2'1T Q b V C(k) ( 

= -2'fr Q b2. (-wi!) z 
= - fT Q b2Vi O( w 

V«. + i Wa + i 

M = - 'll"Q g'I ( - w 2 rt} - Q ( L1 - L3) 
8 2 

1 - i ( cn/-rr l 

1 + Ca« / rr } 2. 

b/2 w °" l 

C(k} es la funci6n de Theodorsen (Ver fig. 5.10). El sistema 
contiene acoplamiento de ecuaciones homogeneas lineales con 
coeficientes. Esta soluci6n nos lleva a valores correspondientes 
a la frecuencia circular de aleteo wcrit. y a la velocidad 
critica Vcrit. La soluci6n puede obtenerse por métodos 
matriciales. 

La masa y la relaci6n de las frecuencias naturales en 
flexi6n vertical y torsi6n, son factores que gobiernan la 
velocidad de viento que puede causar aleteo. Los métodos 
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analiticos no predicen la velocidad critica de 1a cubierta del 
puente. B1eich ha presentado un m6todo donde las velocidades se 
pueden obtener para una placa plana, 1a cual es considerada como 
una idea1izaci6n de una cubierta de puente. Experiencias han in­
dicado que la cubierta del puente puede tener una velocidad 
critica menor que la de una placa plana. 

German prob6 en tune! de viento, varios tipos de secciones 
transversales y obtuvo datos suficientes para determinar ex­
perimentalmente el factor de forma en algunos instantes y ob­
tener 1a velocidad critica del puente. Esta velocidad estA en 
funci6n de un porcentaje del valor para una placa plana con una 
inercia y propiedades e1Asticas equivalentes. Tay1or, ha publi­
cado velocidades de viento para varias secciones transversales de 
puentes, fig. 6.15 (Ref. 30). Esta indica que el porcentaje de 
variaci6n se aproxima a 100 para formas aerodinámicas y disminuye 
a 20 para formas peraltadas o· formas abiertas. 

La referencia 18 propone la siguiente ecuaci6n aproximada de 
la velocidad critica del viento en la cual el aleteo del puente 
puede ocurrir: 

vcrit = L_'.:.fb __ \ 1~-------~---~ ... ---~-~-~-~---:-~---:-_-~---~---~-~-~---~---~---~-~---~---~-_-: _____ _ 
~ p C ov1 A 

donde: 
b es el ancho de la cubierta del puente 
L es ei claro del puente 
J<D es el momento de inercia de la cubierta del puente 
GJt es la rigidez en torsi6n 
H es la densidad del aire 
c.., es el coeficiente aerodinamico de momento de volteo 
A es el área por unidad de longitud de la cubierta 

normal al viento 

6. 2. 2. 3 METODO SEMIANALITICO PARA ANALISIS DE ALETEO PROPUESTO 
POR SCANLAN. 

La ecuaci6n de movimiento de una secci6n de cubierta 
unitaria sin6trica (Ref. 39) puede ser escrita como 

h + 2 ~hw., J:i + w~ h H1h + Ht Ó<. + H3o<:: Ln I m 

O( + 2 j¡.w .. e( + w~ « A1h + Az. o( + A3oC::. LO(/ I 
donde: 
&~ Re1aci6n de amortiguamiento respecto al critico ( r=h 6 O( ) 

w.,. Frecuencia natural no amortiguada 
m Masa 
I Momento de inercia por unidad de claro. 
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Cada coordenada generalizada adimensional fo¡ (t), asociada 
con el iesimo modo de vibrar de la estructura completa, responde 
como un sc!>lo grado de libertad bajo la fuerza generalizada Q(t) 
acorde a: 

Ii [pi+ 25;w;ft¡+ w12 pi ] = Q (t) [6.54] 

En donde Ii es la Inercia generalizada (Dimensic!>n de un momento 
de masa de inercia) y los _E.·, son los desacoplamientos de uno con 
otro, y &i y w i = relacic!>n de amortiguamiento y frecuencia 
circular natural del iesimo modo respectivamente. 

Por conveniencia, al desarrollar la forma de la fuerza 
generalizada Q¡, gue provoca el movimiento de la seccic!>n de 
cubierta (en sentido del claro) en X se obtiene la siguiente 
ecuacion, donde hi (x), pi (x) y OCi (x) son los componentes 
(adimensionales) de modo del· puente completo en la seccic!>n de 
cubierta x, respectivamente, en los grados de libertad: vertical, 
lateral y giro. 

h(x,t) 

p(x,t) 

(x,t) 

La 

Q¡ (t) = 

~ fti (t)hi (x)B 

~ pi(t)pi (x)B 

~ .F i (t)oti (x) 

fuerza generalizada Q 

r ( L ~-~- + D ~-~-º fF ¡; G-F; 

esta dada por 

+ M ~-O!_- ) dx 
fj foi 

[6.55] 

[6.56] 

[6.57] 

[6.58] 

en donde L, D y M son el levantamiento, arrastre y momento por 
unidad de claro respectivamente, al actuar en direccic!>n del 
claro. 

Derivadas de aleteo se obtienen experimentalmente (6.59), 
para valuar la autoexitacic!>n lineal de fuerzas asociadas con 
levantamiento oscilatorio, arrastre y momento por unidad de 
claro, referidas al centro de gravedad local (c.g.) de la seccic!>n 
transversal de la cubierta. Se han propuesto las siguientes 
ecuaciones (principamente fuerzas dependientes de H, ~ y di-. Se 
debe incluir todas las fuerzas pero algunas son consideradas in­
significantes debido a la pequeña relacic!>n de inercia de aire a 
la inercia estructural; las fuerzas dependientes de h y p son 
también consideradas insignificantes debido a que los efectos 
aerodiná.micos no son fuertemente dependientes de los 
desplazamientos lineales): 

1 
L = [6.59] 

2 V V 
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1 
pV 2 B [ KP1 • (K) 

p acic 
o + KP2 .. (K) -- + K' P3"' (K) O(] [6.60] 

2 V V 

1 h BOi 
M pV2 B KA;'" (K) + KA2"'(K) -- + K2 AJ,. (K) O( ] [6.61] 

2 V V 

en donde H¡•(k), P;~(K) y Ai•(K) son los coeficientes de aleteo 
adimensionales determinados experimentalmente y que caracterizan 
la autoexitaci6n de fuerzas aerodinAmicas de la forma geométrica 
de la cubierta del puente, K es la frecuencia de aleteo adimen­
sional (K = Bw/V) donde w esta en radianes/seg. Notese que las 
velocidades da lev~ntamiento e inclinaci6n (heave and sway; ~ y 
p) son consideradas para el acoplamiento con torsi6n ( OC ) pero 
no uno a otro. Hi* y Ai* han sido obtenidos en muchos experimen­
tos, representan fuerzas aerodinAmicas y dependen de la velocidad 
reducida (V/Nb) y en formas adimensionales se escriben como: 

Hl* = l!l 
-pbi°---W-

Hl Al* = I Al 
pt)'i---W-

H2* m H2 A2* I A2 
Pti~---W- ---p¡J"---W-

H3* m H3 A3* = I A3 
Pti~---W-Z Pb~ 

En el caso de oscilaci6n senoidal te6rico clAsico de un 
aeroflujo (Ref. 41), estos coeficientes pueden ser obtenidos por: 

k Hl* 
k H2* 
k H3* 
k A1* 
k A2* 
K A3* 

- 2 'IT F 
- 1Y (1 + F + 2 G/k) 
- 2 1'1' (F-kG/2) 
1T F 

( fl" /2) (1 - F - 2G/k) 
1T' (F - kG/2) 

donde: F(k) + iG(k) = C(k) 
es funci6n de la circulaci6n de Theodorsen definida por las fun­
ciones de Bessel o Hankel. Las grAficas de F(k) y G(k) se dan en 
la figura 5.10. 

El coeficiente A2* muestra el grado de estabilidad torsional 
de cada puente con el movimiento vertical restringido. El 
coeficiente Hi* representa la respuesta del movimiento vertical 
con el movimiento torsional inicialmente bloqueado [ O( (O) = O]. 

Hasta la fecha p¡• no se ha obtenido. Se han propuesto 
aproximaciones cuasi-estAticas para Pi~ del siguiente tipo: 

-2 
p, • (K) = Co [6.62] 

K 



182 

1 
P2" (K) = KP3" (K) = [6.63] 

K de( 

En donde e o es el coeficiente de amortiguamiento de la cubierta 
( refiriendose al ancho de cubierta B). La autoexitación neta de 
la fuerza generaizada Qi es dada por: 

Q; (t) K[ . -- ~ ~ (H, .. Gi,; h·, + Ht° Gw;ltj + P,"" Gpjpi + Pi" Gp¡p; +A, ... G1tj"i 
V • 

KV 

B 

Donde todos los Hi~, pi• y Ai• 
frecuencia de aleteo reducida K, y 

Gr.,s
0

= L'- r.., (X) s., (x) dx 

en donde r, s = h, p ó O(. ; y m, 
dimensión de longitud). 

[6.64] 

(i=l,2,3) son funciones de la 

[6.65) 

n i 6 j G '""' s,.. tiene la 

Se puede ver en las ecuaciones 6.54-6.58 y 6.64 que, todos 
los modos participan en el fenómeno de aleteo, y resultan 
acoplados aerodin<!micamente, asi como mec<!nicamente, debido a que 
la autoexitación de las fuerzas del viento entran al sistema a 
travéz de una porción limitada de la estructura, consistente en 
una sola cubierta y por lo tanto, exita todos los modos. 

Las caracteristicas detalladas del acoplamiento involucrado 
en las ecuaciones 6.64 y 6.65 dependen de los valores numericos 
de las derivadas de aleteo y de las integrales modales G '""':in 
Una descripci6n total de los resultados de la respuesta requiere 
un an<!lisis de estabiidad y la soluci6n del sistema completo de 
ecuaciones. Para un análisis semejante, es necesario encontrar la 
serie de modos indicados en las ecuaciones 6.55-6.57. 

El acoplamiento implicito en la ecuaci6n 6.64 constituye un 
mecanismo de dispersi6n de energia dentro de los diversos modos 
del puente que tienden a ser favorables para lograr la es­
tabilidad del puente, seg~n los valores numericos encontrados. 

6.2.2.J.1 SIMPLIFICACION DEL METODO, (Ref. 42). 

Por algunas experiencias con aleteo en modelos, se ha obser­
vado lo siguiente: La inercia del aire y las contribuciones de 
rigidez para el aleteo son generalmente pequefias en comparación 
con su contraparte estructural-mecánica. Esto se manifiesta en el 
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hecho de que las frecuencias estructurales no son usualmente 
fuertemente modificadas por las aerodinamicas, y los modos 
estructurales son raramente forzados, para unirse dentro de un 
modo de aleteo ~nico, a menos que sus frecuencias de aire calmado 
sean cercanas simultaneamente. 

Se puede argumentar que el acoplamiento transversal 
aerodinamico implici to en la ecuacic!>n 6. 64 se puede ignorar en 
investigaciones de tipo com~n de aleteo, o, minimizar las tenden­
cias modo por modo de la generaci6n del amortiguamiento negativo 
de aleteo, que puede ocurrir sistematicamente al ser analizado 
con una versic!>n simple de la ecuacic!>n 6.64. Esta ecuacic!>n es: 

Q K B • 

1;2 p v:a si V 

KV 
+ ---- Fi [A 3~ (K) G"¡ .. , J} 

B 
(6.66] 

La ecuacic!>n de movimiento (Ecuaci6n 6.54) se transforma en: 

(6.67] 

donde....--------------

W¡ = 
1 + pB" A!>'" (K; ) G"i""i 

[6.68] 

2I; 
y 

5;= 
8iWi p 9'l " -

[Ho"' (Ki) G"'h"+ p,• (K; ) Gl'lfi + Az (K)Gw;";] 
Wi 4I i (6. 69] 

B w¡ 
con K (6. 70] 

V 

Dado un valor para la velocidad V, las ecuaciones 6. 68 y 
6.69 se pueden resolver por medio de un proceso iterativo para w 
y &-i ,por ejemplo, dada una grafica de A 3 "' (Usualmente graficada 
contra 21'r /K). Una primera aproximacic!>n podría ser w¡ = w;. 

El criterio para aleteo en la velocidad v~ 
G;~ o, el cual corresponde a: 

w·, 

Wi 

pB'l 
= ----- [H ,4 (K 

4 ~; r·, 

sera dado por 

(6. 71] 

Se.puede estimar la velocidad de aleteo para cualquier modo 
i al considerar varias velocidades V y mediante las ecuaciones 
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6.68-6.70 para juzgar la suceptibilidad de aleteo para cada 
velocidad. Es muy com~n que para los cAlculos se utilicen signos 
negativos para H,• y p,~, también que el aleteo ocurra solamente 
para valores positivos de Az."'; sin embargo H,- puede ser 
positivo en cierta circustancia, particularmente para contornos 
de cubiertas muy peraltadas. 

Cuando el coeficiente imaginario de j¡ es igual a cero, 
ocurre un ·amortiguamiento nulo. Para esta condici6n el sistema 
homogeneo tiene una frecuencia natural influenciado por el ter­
mino AJ, el cual es dado por la relaci6n: 

p B'I L 
1 + --------- AJ* G«; (6.7la) 

2Ii 

Sustituyendo los valores de la ecuaci6n 6.71 para &=o, tenemos: 

Ho• G,..¡ + Po"" G pi + Az .. Gc(i > 
4 €>'.· I¡ ( _P __ s __ 'l_LA~"' Go< ·, )'lz 

---~-;1-~--- 1 + 2 r; ~ 
(6.71 b] 

Lo cual puede ser interpretado como un amortiguamiento 
negativo y es por lo tanto condici6n de aleteo para el modo i. 

En la prActica se ha demostrado que muy pocos modos de 
vibraci6n son suceptibles a aleteo. El problema de aleteo a~n se 
encuentra bajo investigaci6n. 

6.2.2.4 METODO SEMIANALITICO PROPUESTO POR ROCHE. 

La fig. 6.17 muestra un ejemplo de aplicaci6n de éste método 
para el puente Honfleur (Ref. JJ). Las comparaciones que se 
muestran se debe a que se buscaba la rigidez torsional necesaria 
para asumir la velocidad critica de aleteo (la rigidez a la 
torsi6n, wb se obtubo cambiando la secci6n del tablero, el tipo 
de suspensi6n y la forma de los pilones). 

Preliminar a este procedimiento, se obtuvieron los 
coeficientes aerodinAmicos de KUssner, similar a los obtenidos 
por Scanlan para diversos tableros, (Ver figs. 5.8). 

Para el ejemplo corresponde: 
m = 12000 kg/ml 
b = 12 m 
r* 2 = 0.4 m 
p = l. 25 kg/mJ 
wa 2 rad/s 
wb = 2.5; J; 4; y 5 rad/s 
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En las ecuaciones correspondientes: 

A,B = Coeficientes dependientes de los coeficientes de KUssner 
V = Velocidad del viento 
Ve = Velocidad critica del viento 
b = Semiancho del tablero 
ka, kb, ma, mb = Coeficientes de KUssner 
m = Masa por metro lineal del tablero 
{qa}, {qb} = Coordenadas de desplazamiento inicial 
r = Radio de giro 
r* = Radio de giro reducido (=r/b) 
p = Masa volumétrica del aire 
f = Diferencia de fase torsion-flexion 
wa, wb = Frecuencias naturales de vibracion de flexion y torsi6n 
.n.a,.n.b = Frecuencias de vibraciones debidas al viento . 
.!l..c = Frecuencia de vibracion critica 
indices a y b = Flexion y torsion respectivamente 

6.2.2.5 DEPENDENCIA DE LA ESTABILIDAD AEROELASTICA SOBRE LAS 
CARACTERISTICAS DEL PUENTE. 

La estabilidad aeroelAstica de un puente es controlada por 
tres factores: 

1.- GEOMETRIA DE LA LOSA DEL PUENTE. Las formas inestables com­
prenden los tipos de cubiertas con vigas sólidas o "seccion H"; 
secciones de armaduras abiertas con cerramientos, calzadas 

· ranuradas o perforadas, en secciones transversales muy peral­
tadas. Por otro lado la estabilidad se favorece con formas 
aerodinAmicas y por secciones de armaduras abiertas que contienen 
una superficie, con acabados que permitan el flujo del viento. 

2. - FRECUENCIAS DE VIBRACION DEL PUENTE. Las altas frecuencias 
torsionales favorecen la estabilidad. Ejemplos de tipos de 
rigidez torsional son las secciones cajon cerradas, armaduras 
peraltadas cerradas por la calzada y rigida al viento para 
constituir un tubo en celosia. En otro lado, las secciones H 
tienen poca rigidez a la torsion. La estabilidad se mejora si la 
frecuencia a flexion o torsion es alta. 

J.- AMORTIGUAMIENTO MECANICO DEL PUENTE. La estabilidad 
aeroelAstica se mejora si la relacion de amortiguamiento mecAnico 
del puente es alta. 

6.2.2.6. RECOMENDACIONES DE LAS NORMAS BRITANICAS DE DISENO. 

La velocidad critica del viento para aleteo clAsico, Vf, 
serA calculada a partir de la velocidad critica de viento 
reducida 
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Vf 
Vrf (6.72] 

fT b 
dada por: 

fB m r 
)~ pero no menor que 2.5 Vrf = 4 ( 1 -

fT 

Por otra parte el valor de Vf puede ser determinado por 
medio de pruebas en t~nel de viento. 

NOTA: En pruebas en t~nel de viento, p se debe buscar el valor de 
la relaci6n de frecuencia fB/fT que sea menos favorable, en vez 
de aquella obten:i,da a partir de la masa nominal y de los 
parametros de rigidez de la estructura. En general no se 
permitirA un incremento minimo de 0.05 para el valor resultante 
de fB/fT; ademas, el valor resultante de fB/fT no serA mayor que 
o. 95 - o. 5/ (m r / G b ) • 

Los valores de Vf estimados deberAn satisfacer lo siguiente: 

Vf > l. 3 Vr 

donde Vr es la velocidad de referencia del viento. 

6.2.3. GALOPEO. 

La suceptibilidad de la cubierta de un puente al galopeo 
puede ser determinada inspeccionando las grAficas de los 
coeficientes de levantamiento y arrastre e~ y e o contra o<. 
(ver por ejemplo las figs. 5.6, 5.7, 6.1 y 6.2). La condici6n 
para incipiente inestabilidad por galopeo es: 

+ Ct> < O (6.73) 
d O( 

Seg6n el criterio de Glavert-Den Hartog (Ref. 48), la 
velocidad critica para que se origine el galopeo estA dada por la 
formula:: 

4 m e f(l) 
Vcrit 

- (dCL /d« + Co ) l oc:o pD 
[6.74) 

No se han mencionado en la literatura ejemplos de puentes 
suspendidos con inestabilidad por galopeo para vientos transver­
sales de gran intensidad; aunque vibraciones de este tipo 
caracterizar6n al puente tacorna en sus cuatro meses de existencia 
(Ref. 47). 

Se debe evitar el tipo de cubiertas, con pendiente en la 
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grAfica de la curva de levantamiento, con valores negativos, lo 
que conducirA a la inestabilidad, seg~n la ecuaci6n 6.73. 

6. 2. 3. l. RECOMENDACIONES PROPUESTAS DE LAS NORMAS DE DISENO 
BRITANICAS, (Ref. 32). 

La velocidad critica para galopeo (Vg) puede ser caculada, 
por medio de la velocidad reducida: 

VRg dada por: VRg = Cg ( ---~----~~---) 
Vg 

fB d4 

donde: 
Cg 2.0 para puentes de tipo-3 y 4 

l.. O pa.ra puentes de tipo 3A y 4A 
[6.74) 

Si no se satisfacen los subincisos ( i, ii e iii) de 
6.2.l..2.-2.la, se deben realizar pruebas en t~nel de viento para 
determinar Vg. 

Se debe satisfacer que Vg > l..3 Vr. 

6 .2 .4 GOLPETEO. 

El golpeteo se produce al actuar la carga inestable en una 
estructura, por fluctuaciones de la velocidad en el flujo que 
recibe. Si estas fluctuaciones de velocidad son claramente 
asociadas con la turbuencia separada en la estela anterior al 
cuerpo, la carga inestable se define como estela de golpeteo. 
Modelos analiticos efectivos del fen6meno de estela de golpeteo 
comunmente no existen en el campo de la ingenieria. Por otro 
lado, existen contribuciones notables para el problema de gol­
peteo en una atm6sfera turbulenta, para estructuras que asemejan 
una linea. 

El flujo turbulento incidente, que se desarrolla en un flujo 
atmosférico sobre terreno relativamente homogeneo, origina el 
fen6meno de golpeteo. Es posible modelar la respuesta de fuerzas 
de golpeteo para estructuras que exhiban y no exhiban interacci6n 
aeroelAstica con las fuerzas del viento. 

Expresiones aproximadas para un valor medio aceptable de la 
respuesta al golpeteo para la posici6n de deformaci6n media se 
han desarrollado (Ref. 45). Si no existe acoplamiento en los 
modos de vibrar vertical y torsional, y ademAs se usan 
aproximaciones, que aceptan que remolinos con frecuencias iguales 
o cercanas a la frecuencia natural del puente son significativas 

Estas ecuaciones consideran a un puente con las siguientes 
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caracteristicas: L es el claro del puente, B es el ancho de la 
cubierta, o< r (x) y h,. (x) son los eresimos modos de vibrar en 
torsi6n y flexi6n, x es la coordenada a lo largo del claro, n•r y 
n ... r son las eresimas frecuencias naturales de vibracion en 
torsi6n y flexi6n, B .. r y l>-"r son los amortiguamientos meci\nicos 
en el eresimo modo de vibrar en torsi6n y flexi6n, m(x) es la 
masa de la cubierta del puente por unidad de longitud, I(X) es el 
momento de inercia de la masa por unidad de longitud, sobre el 
eje efectivo de rotaci6n estructural (eje eli\stico), res la dis­
tancia del centro de masas al eje eli\stico de la cubierta del 
puente, A es el area neta por unidad de claro de la cubierta del 
puente proyectada en un plano vertical normal a la velocidad 
media y z es lc.i altura de la cubierta del puente sobr:e el nivel 
de aguas medias. S.i, e><Cx) representa la fluctuaci6n del angulo de 
giro sobre la posici6n media ~º dada por la ecuaci6n (6.75) y 
que h(x) es el desplazamiento vertical, el valor medio aceptable 
de °' (X) y h(x) /B se pueden ·escribir como: 

j" l/2p Vª B2 C,u[ oto (X1)] o<i (X 1 )dXo 
O(o(X) = ¡ -.!---------------------------------- e( i (X) [ 6. 75] 

• 4-rrt.1 o(¡2 

1" o( 2 (X)~ i ":_-~~~~:: (-~~~~ )2(J'"-~~~::~~) -~~=~==) ---~:'.:~~_'.'.,.) 
r•I 4 ~ .. ,. K:,. Ir o L c.,2 V2. 

[6.76) 

<t",..~., (X)~ l _:r __ ~:~~) ( ~-~~~)2(5.'" -~~~~::~~ )-~~~~-=l) ~_'.:~-~~~.':.: 
r~1 4 f;.,. Kh,. M o L c., v2. 

[6.77) 
Donde N es el numero de modos de vibracion en torsi6n o 

flexi6n, V es la velocidad media del viento, y p es la densidad 
del aire ( aprox. = 1.25 kg/m3 ). Para la ecuaci6n 6.76: 

Iotr 
( ~--;-) ) I/& K.cr K"',. [ 1 - A~"' [6.76a) 

I 

B ( 211 n «,. 
K,.,. ----------------- [6.76b] 

V 

Io<r J: pB'I o( r 2 
(X)dx [6.76c) = 

( Momento de Inercia aerodini1mico en el eresimo modo 

Ir = f.'" I (X) 01.: (X) dx [6.76d] 

( Momento de inercia generalizado en el eresimo modo 
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1 I,ff V 
2 Ío1r K.,,. - --- K11r Az"' ( ------)] (6.76e] 

Ir n B 

V K .. ,. 
(6. 76f] 

2 1l' B 

15 ñ';cr L 
C OI = --------- (6.76g] 

V 

~e~ª s .. (ñ"r + 1/4 e!.. s..., (ñ.,,. ) [6.76h] 

e,.. [6.76i] 

Sq (ñ"'r (6.76j] 

( Espectro de fluctuaciones de velocidad longitudinal, seg~n 
Davenport, ref. No. 45) 

[6.76k] 

Espectro de fluctuaciones de velocidad vertical ) 

(6.761] 
V 

V (Z ref) 
u" (6.76m] 

2.5 ln(Z ref/Zo) 

Las cantidades Ae...,., A;,"', C.-i («•),c., (IXo), C>'10 = dC"" /d<><loe.o 
(Ecuaciones 6.76a, 6.76e, 6.76h y 6.76i) son propiedades 
aerodinamicas de la sección de la cubierta del puente, que se 
pueden determinar experimentalmente. En la ecuación 6.76m, Z ref 
es cualquier altura de referencia en la cual la velocidad media 
del viento V ( Z ref ) se especifica ( por ejemplo la altura del 
puente sobre el nivel de aguas medias ordinarias): z ref es la 
longitud aproximada ·caracter!stica al terreno. Para la ecuación 
6.77: 

B ( 2 1l" n..,. ) 
(6.77a] 

V 



191 

- M,<r ( V ) :f,.,. = fl~,- ---- H,~ ------
2Mr n B 

[6.77b) 

M"r J..
'-

p Bz. hrt (X) dx [6. 77c) 

masa aerodinamica en el eresimo modo) 

Mr JO
L 

m (X) hr z. (X) dx [6.77d) 

masa gene~alizada en el eresimo modo ) 

[6.77e) 
V 

C._
2 

( o(o) s .. ( nhr) + 1/4 é~e Sw n,..,.) 

[6.77f] 

e: .... + 
A 

C D ( o(o ) 

B [6.77g] 

s~ (n ,..,. ) [6.77h] 

[6.77i] 
V 

[6.77j] 

Las cantidades H, .. , c._("(.), Co (o<o), y c.,= de'- /do<\,.. 0 
(ecuaciones 6. 77b, 6. 77f y 6. 77g) son propiedades aerodinAmicas 
del puente obtenidas de experimentos controlados. La cantidad u• 
en la ecuaci6n 6.77h, se debe ver la ecuaci6n 6.76m. 

La caracteristica principal del puente que influye sobre la 
respuesta al golpeteo esta considerada en los parAmetros de las 
ecuaciones 6.76 y 6.77. Es notorio que el ancho de la cubierta 
del puente es significativo en la respuesta al golpeteo. Puentes 
con secci6n que presentan un alto arrastre o para los que tienen 
pendientes demasiado inclinadas en sus graf icas curvas de levan­
tamiento y momento, tienden a ser mas suceptibles al golpeteo. 
Las propiedades de amortiguamiento mecanice del puente son muy 
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importantes; al incrementar el amortiguamiento mecanico y la 
rigidez reducen la respuesta al golpeteo. 

Existen planteamientos semianaliticos para valuar las fuer­
zas y momentos que produce el golpeteo, sin embargo no se pueden 
a~n resolver, porque requieren la valuaci6n de coeficientes bajo 
flujo turbulento. La referencia 43 muestra este planteamiento 
hecho por Roberto Scanlan y muestra tambi6n la necesidad de con­
tinuar investigando en este campo. 
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VII. APLICACION DE CRITERIOS DE ANALISIS PARA 
UN EJEMPLO ESPECIFICO 

DESCRIPCION_;_ 

La secci6n transversal y longitudinal del puente que se 
revisa se muestra en las figuras 1.1 y 7.2. De un analisis 
dinamice con programas lineales se han obtenido los periodos de 
vibraci6n que se muestran en la tabla 7. 1. Al representar 
graficamente algunas formas caracteristicas de estos periodos, se 
obtienen las configuraciones que se muestran en la figura 7.3. 

Los desplazamientos maximos provocados por cargas per­
manentes en los nodos 31 y 17 del modelo matematico se muestran 
en la tabla 7.2 

AMORTIGUAMIENTO 
( % ) 

2.5 
5 
7.5 

31-LDV 
(CM) 

3.64 
2.67 
1.95 

31-TDT 
(CM) 

2.88 
2.26 
2.00 

LDV - DESPLAZAMIENTO VERTICAL 
TDT - DESPLAZAMIENTO TRANSVERSAL 
17P - MARCO PORTAL, NODO 17 

17-TDT 
(CM) 

20.68 
16.56 
14.36 

17P-TDT 
(CM) 

7.58 
5.37 
4.29 

TABLA 7.2 MAXIMOS DESPLAZAMIENTOS DE LOS NODOS 17 Y 31 DEL 
MODELO MATEMATICO PROVOCADOS POR CARGAS PERMANENTES. 

7.1. VELOCIDAD DEL VIENTO DE DISENO. 

La estructura se localiza en una zona con una velocidad 
regional de 120 km/h. 

Respecto a la velocidad de diseño, diversos reglamentos, 
como el Britanico, de CanadA, de Austria, y de la C.F.E. (Ref. 
21) establecen que: 

Vd = Fv X Fd X Ft X Vr 

Donde Vr es la velocidad regional, obtenida por estimaci6n 
probabilistica en una regi6n donde exista observatorio, en 
nuestro caso Vr=l20 km/h. 

Ft = Factor de topografia 
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Modl Ptrlod Typenf 

order Tllld d)miona 

l l.274 vertical 

2 0.726 vertical 

3 0.706 toraloul 

4 0.482 V"rtical 
s 0.430 tor,.io~ .. 1 

6 0.401 tt"An~uaPn"1 

7 0.34S londtud. 
8 0.343 torsional 
9 0.234 tor1iona.l -

10 0.233 lonsdtud. 
ll 0.224 .. -ertical -
12 0.20S torsional 
13 0.199 wertical 
14 0.182 transversal ·-
15 0.152 !ransversal 
16 0.120 transversal 

TABLA 7.1 ALGUNOS DE LOS PERIO­
DOS NATURALES 1 "/1 LCUL/\OOS. 

FIG. 7.2 SECClON TRANSVERSAL. 
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FIGURA 7.2 MODELO BASlCO. (SECCION LONGITUDINAL) 

modo vertical Tz• D.726 ao. 

modo torsional T 3 • 0.706 •c. 
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Fd Factor de exposici6n local y de variaci6n de la velocidad 
con la altura. 

Fv Factor de importancia que depende del periodo de retorno. 

Para la selecci6n de Ft se recurre al reglamento; al suponer 
que la estructura se encuentra en sitios expuestos, cimas de cer­
ros, cañadas cerradas o valles con pendientes mayores a 10% todas 
aisladas, ••• Ft = 1.1 

Para la selecci6n de Fd en la mayor parte de los reglamentos 
se propone la variaci6n de una funci6n de potencia en vez de la 
variaci6n logaritmica. 

Para la definici6n de Fd se acepta: 
Fd Fe X Fh 

donde Fe toma en cuenta e·1 tamaño de la construcci6n y Fh la 
variaci6n con la altura. 

Para una estructura tipo e, y terreno tipo 1; ... Fe 0.9 
O( 0.1 y b = 215 

Fh 1.4 ( -=~-- r si z ~ 10 

Fh 1.4 ( --=~-r~ 1.03 por lo tanto Fd 1.03 X 0.9 0.927 
215 

Los datos previamente mencionados son valores que aparecen 
en reglamentos de manera frecuente y se refieren a velocidades de 
diseño promediadas en intervalos de 3 segundos. 

Para estimar Fv se recurre a la estimaci6n de: 

--;;~- = ~ --;~-
Por. clasificarse la estructura como una obra de in­

fraestructura importante para el servicio p~blico, el periodo de 
retorno se considera igual a 200 años. 

Fv = ~ --~~~-- = 1.31 
30 

Por lo tanto, .la velocidad de diseño del viento serA: 

Vd 1.31 X 0.927 X 1.1 X 120 km/h = 160.3 ~ 160 km/h 

(Este valor result6 ser igual a la velocidad de disefio de 
las normas AASHTO para puentes carreteros). 
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7.2 FUERZAS ESTATXCbS PARA DlSEHO. 

7.2.1 FUERZA DE ARRASTRE. 

La fuerza de arrastre esta definida por: 

F (1/2) xpxvz xcD xA 

F (l/2)Xl.3x44.442 XCaXA 

F (1283.95 N/m2.) X c ll X A 

Los valores de e 0 son variables y se pueden obtener de la 
tabla 6,1, as!: 

a) Para la cubierta. 

F = (1283.95 N) (2.4) = 3081.48 N/m2 314 .12 kg/m2· 

b) Para la torre principal. 

F = (1283.95 N) (1.8) 2311.11 N/m2 235.59 kg/m2 

c) Para la carga viva. 

F =· (1283.95 N) (1.6) = 2054.32 N/m2 = 209.41 kg/m2 

si comparamos los valores obtenidos anteriormente con los 
valores de fuerzas estAticas recomendadas por la AASHTO para 
diseño de puentes (Ref, 1), teniendo en cuenta que la velocidad 
de diseño coincide en 160 km/h. 

a) Para la cubierta. 

F = 244.12 kg/m2 < 314.12 kg/m2 
por lo tanto para AASHTO, Ca = 1.87 

b) Para la torre principal (Con Angulo de esviaje O) 

F = 274.63 kq/m2 > 235.59 kq/m2 
por lo tanto para AASHTO, CD = 2.0 

c) Para la carqa viva (Con Angulo de esviaje O) 

F = 148.82 kq/m 
si un cami6n tiene 3.6 m y la ocurrencia es el 25% 
F = 209.41 X 3,6 X 0.25 = 188.47 kq/m 

Con los resultados anteriores podemos corroborar el criterio 
de anAlisis. Es importante hacer notar que AASHTO considera el 
Angulo de esviajamiento para definir CD en la subestructura, para 
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la superestructura e o es constante e igual a 1. 87. 

7.2.2. FUERZA DB LEVAN'l'AHIBNTO. 

La fuerza de levantamiento resultante de la superestructura 
es definida por: 

FL (1/2) xpxV2. xc ... XA 

donde A = 112 x 2.74 = 306.88 m2 

CL 0.48 segl!ln,tabla 6.2 

FL (1/2) X 1.3 X 44.44 X 0.48 X 306.88 189091 N 

o bien Fi. = 1688.J N/m 112.1 kg/m 

El coeficiente e i. debe valuarse en un tl!lnel de viento para 
obtener resultados mAs reales, ya que los valores dados en la 
tabla 6. 2 corresponden a secciones preestablecidas que 
dificilmente coinciden con la geometria del puente. 

7.2.3 MOMENTO TORSIONAN'l'E. 

El momento torsionante se define como: 

M (1/2) X p X v2 X e"' X A X B. 

Donde e.., = - 1. 5 para « = -6 grados, segó.n la grAfica de 
la figura 5. 6, ya que la secci6n transversal se a·semeja a la del 
nuevo puente Tacoma Narrows. 

M (1/2) X l.J X 44.44~ X (- 1.5) X 306.88 X 11.56 

M - 6,818,688 N-m = - 695,075 kg-m 

o bien M = - 6.206 ton - m / m. 

se ha seleccionado el valor de ~ =-6 grados por ser un 
valor medio de incidencia del viento respecto a la horizontal y 
qt1e comunmente se utiliza. K6ppel recurre a un factor de 
correcci6n~ para la valuaci6n aproximada de la velocidad critica 
de aleteo, ya que considera una variaci6n del angulo de inciden­
cia del viento de J a 9 grados. 
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7.3. COMPORTAMIENTO AEROPINAKICQ. 

7.3.1 SEPARACION DE VORTICES. 

La velocidad del viento que puede producir separaci6n de 
v6rtices se obtiene a partir de la ecuaci6n 6.35: 

f D 
Ver -= 

donde f es la frecuencia fundamental en flexi6n, D es el 
peralte de la cubierta normal al flujo del viento y .4. es el 
numero de strouhal. 

Para este ejemplo 

f = l/T = 1/1.274 seg. = 0.785 hz. 

al considerar al primer modo de vibrar, con la frecuencia fun­
damental en flexi6n vertical. 

D=2.76m. 
4 = o. 168 segun tabla 6. 3 

por lo t~nto: 0.785 X 2.76 
ver.= -------------- = 12.9 m/s = 46.4 km/h 

0.168 

( Ver < Velocidad de disefio = 160 km/h 

al revisar el n&nero de Reynolds, segdn lo establece la ecuaci6n 
6.36a 

V B 
Re --------

Donde V es la velocidad del viento, B es el ancho de la 
cubierta, v es la viscosidad cinemAtica del aire. 

V 
B 
v 

12.9 m/s 
11. 56 m 
0.000015 12.9 X 11.56 

Re = ---------------- 9941600 = 9,9 X 10 
0.000015 

(10 5 <Re< 107 ), por lo tanto el numero de strouhal permanece 
constante. 

Segdn la ecuaci6n 6.37 y el m~todo de K8ppel 
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V 2. 
Fo = p ~ h 

2 

Donde p es la densidud del aire, e es el coeficiente de 
fuerza de levantamiento caracteristico para la secci6n. 

p 1.3 kq/m3 aprox. 
e = 0.48 (seqdn tabla 6.2) 

12.9l1. 
Fo = 1.3 ------ X 0.48 X 2.76 - 143.3 N/m - 14.6 kq/m 

2 

Se puede calcular la 
6.39: • = _.!.!._ 

~ 

amplitud de oscilaci6n, mediante la ecuaci6n 

vs 

donde vs es el desplazamiento estAtico debido a Fo y &' es el 
decremento loqaritmico. 

&- = o.os para el sistema completo de una superestructura 
de un puente atirantado, segdn especificaciones 
propuestas por Hirai'y Okubo 

'6' mAx. 
vs Fo ---------

Wpp 

Con los resultados que se muestran en la tabla 7.2, 

't' mAx = 2.67 cm 

El peso propio de la cubierta del claro principal (Wpp): 

(Se considera una cubierta de concreto) 

Wpp=(l.2 X 2.76 X 2 + 9.16 X 0.6S) X 2.4 + 0.S X 9.16 X 2 

Wpp = 39.347 ton/m = 39347 kq/m 

Por lo tanto: 

26.7 mm 
vs 14.6 kq/m ----------- = 0.01 mm 

39347 kq/m 

'3.1416 
~ ------- X 0.01 = 0.62 mm. 

o.os 



201 

7. 3. 1. 1. VELOCIDAD CRITICA DEL VIENTO POR LA EXITACION DE VOR­
TICES SEGUN RECOMENDACIONES DE LAS NORMAS BRITANICAS DE DISENO 
PROPUESTAS (NBDP, Ref. 32). 

b / d4 = 11.56 / 2.76 ~ 4.18 

por lo tanto Ver. 6.5 f d4 para d/d4 < 5.0 

Ver. = 6.5·x 0.785 x 2.76 = 14.0 m/s 50.4 km/h > 46.44 km/h 

( Ver < Velocidad de disefto = 160 km/h ) 

Los valores anteriores nos indican que es conveniente una 
prueba en tünel de.viento, teniendo en cuenta que las amplitudes 
pueden variar al variar el Angulo de incidencia del flujo de aire 
y pueden iniciar las vibraciones autoexitadas. 

En caso de resultar una secci6n inestable al viento, se debe 
corregir la geometria de la secci6n transversal de la cubierta, 
pudiéndose emplear elementos tri!ngulares como los que se 
emplearon para el puente Long's Creek. 

Cabe recordar que un factor que contribuy6 al colapso del 
puente Tacoma Narrows fue la aparici6n de un V6rtice Karman de 
aproximadamente 12 metros de largo, el cual ocurri6 durante un 
viento constante de 67 km/h. Las oscilaciones ocurrieron por dos 
horas cuando la velocidad de viento alcanz6 61 km/h. Cuando el 
viento aumente!> a 67 km/h, la estructura entre!> en un modo de 
vibraci6n torsional, el cual provoc6 una rotaci6n angular pr6xima 
a 45 grados con la cubierta en cada direcci6n. Esta continu6 por 
otra hora, hasta que la falla ocurri6 (Ref 30). 

7.3.1.2. AMPLITUD MAXIMA SEGUN NBDP. 

b w.. d4 5/2 p 
YmAx = ------------------

4 m fr 

donde: 

m = masa por unidad de longitud. 

Y mAx 0.0071 m > 0.00062 m 
4 X 39347 X 0.05 

Si las grAficas de coeficientes aerodin!micos de fuerza de 
levantamiento o de momento de volteo, indican estabilidad en la 

,_ 
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estructura pero presentan pendiente positiva, se deberA revisar 
los daños por fatiga. 

La velocidad critica por fatiga seg~n la ecuaci6n 6.53 puede 
ser considerada para 

1.25 ~ b*/d4 < 10 como: 

Ver. f d4 ( 0.8 b*/d4 + 5.5 

en nuestro caso: 1.25 ~ 4.18 < 10 

Ver. 0.785 X 2.76 0.8 X 4.18 + 5.5 ) 

Ver. 19.16 m/s 69 km/h 

7.3.2. ALETEO 

Usando el metodo de KBppel's dado en 6.2.2.2 se tiene 

m 39347 
u -------------------------= 288.4 

1'f p b 3.1416 X 1.3 X (11.56/2) 

r = radio de giro = 4.6 m 

r/b 
~· 

4.6/5.78 = o.8 

0.05 

ft 
E = = 1.42 

fb 

Vcrt. te6rica =e x 2 x 3.1416 x fb x b x ~ 

seg~n las grAficas de la figura 6.16 e = 13.5 
y de la fig. 6.14 \'\ o.5 

Vcrit. te6rica = 13.5 x 2 x 3.1416 x 0.785 x 5.78 x 0.5 
= 192.4 m/s 692.6 km/h 

Vcrit > V de diseño 

7. 3. 2. 1 VELOCIDAD CRITICA DEL VIENTO PARA ALETEO CLASICO SEGUN 
NBDP. 

Vf = Vrf X f t X b 

donde 



2Ó3 

(1 ;~-)~ 
m r 

Vrf 4 pero no menor que 2.5 
p b3 

(1 ~.:~~~) 39347 X 4.6 
Vrf = 4 ------------- 59.5 

1.416 1.3 X 5.78 3 

Vf 59.5 X 1.416 X 5.78 = 487.3 m/s = 1754 km/h 

( Vf >>V de disel'lo ) 

Te6ricamente ~a velocidad del viento es muy alta para que se 
presente el aleteo o vibraciones autoexcitadas, sin embargo, 
éstas pueden apareser al cambiar las condiciones estAticas por 
efecto de la separaci6n de v6rtices. Esta condici6n solo puede 
conocerse mediante pruebas de tdnel de viento y su correspon­
diente cAlculo semoanalitico con los coeficientes aerodinAmicos 
obtenidos de estas pruebas. 

7.3.3. GALOPEO. 

La velocidad critica al galopeo segdn las NBDP. estA dada 
por la ecuaci6n: 

Vg = vrg'x fb x d4 

donde Vrg = Cg (-~---~;e-) 
Cg = i para puentes tipo JA y 4A ( Aunque nuestro puente se 

asemeja mAs al tipo 5, emplearemos este valor para 
fines demostrativos.) 

39347 X 0.05 
Vrg 1 -~~;-~-;~;~2- = 198.7 

Vg 198.7 X 0.785 X 2.76 430.4 m/s 1549 km/h 

( Vg >> V de disel'lo ) 
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VIII. COMENTARIOS FINALES. 

Una de las cargas mas importantes para el disefio de puentes 
atirantados de gran claro es el viento, lo que se ha comprobado a 
lo largo de la historia; sin embargo, existen adn muchas 
interrogantes sobre el comportamiento de las estructuras ante es­
tas acciones. 

El colapso del puente Tacoma Narrows fue un acontecimiento 
importante en la investigaci6n estructural, ya que marc6 el 
inicio de una nueva época en la bdsqueda de las leyes del compor­
tamiento aeroelastipo de las estructuras ante el viento. 

El progreso en la técnica para predecir el comportamiento 
aerodinamico de un puente es acelerado, y la exact.:itud de su 
estimaci6n serA ademAs mejorada en el futuro. Sin embargo, todas 
estas técnicas de predicci6n estAn basadas en la consideraci6n de 
un determinado viento ambiental o amortiguamiento estructural de 
un cierto puente real. El desarrollo de técnicas en estas dos 
Areas es esencial en orden de alcanzar la precisi6n en la resis­
tencia al viento de los puentes en el futuro. 

La construcci6n de puentes atirantados y suspendidos 
corresponde a una soluci6n econ6mica y estética para los 
·problemas de comunicaci6n en la actualidad. La introducci6n 
de acero de alta resistencia, las cubiertas tipo ortotr6picas, el 
mejoramiento de las técnicas, el progreso en el anAlisis estruc­
tural con el empleo de computadoras y el entendimiento del com­
portamiento no lineal ha llevado a una gran aplicaci6n de puentes 
atirantados en todo el mundo y es necesario continuar con la 
tarea de investigar en este campo. 

La reducci6n de carga permanente, produce un aumento en los 
efectos del viento en la estructura relativos a la inercia de 
ésta. Al incrementar la flexibilidad decrese la frecuencia 
natural de vibraci6n. Las estructuras recientes son mas sen­
sibles, no s6lo a los efectos estaticos del viento, sino también 
para los efectos dinAmicos. 

Se ha observado que la estabilidad aeroelAstica de un puente 
es controlada por tres factores: geometria de la cubierta, 
frecuencias de vibraci6n y el amortiguamiento mecAnico del 
puente. 

Se puede concluir que los métodos actuales para obtener las 
frecuencias naturales son buenos, ya que los resultados obtenidos 
de los cAlculos numéricos han podido comprobarse con mediciones 
reales. 

El amortiguamiento mecAnico de un puente atirantado es una 
cantidad extremadamente variable y depende de muchos factores, 
entre ellos: el material con el cual esta hecho, el modo de 
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vibraci6n, el tipo de juntas, la condici6n de apoyo, etc. 

El compqrtamiento de los puentes atirantados es no lineal 
debido a la curvatura de los cables, a los efectos viga-columna 
para cubierta y torres, a grandes deformaciones, a la variaci6n 
de la deformaci6n respecto a los esfuerzos en los cables y al 
comportamiento elastoplastico de los miembros sujetos a flexi6n. 

Frecuentemente, se han observado movimientos no oscilantes 
en la cubierta del puente; ademas, los pilones han presentado 
desplazamientos normales al plano de los cables debido a 
exitaci6n por separaci6n de v6rtices, sin tener en cuenta que los 
efectos dinamices de rafagas horizontales son altamente sig­
nificantes, sin empargo, los planteamientos semianaliticos para 
considerar los efectos del viento en puentes atirantados no le 
dan gran importancia a estos fen6menos ya que se basan en una 
estructura con dos grados de libertad, movimiento vertical y 
giro, despresiando el movimiento horizontal. 

Las incertidumbres en el comportamiento del flujo del aire, 
hacen necesario recurrir a pruebas en t1!mel de viento ·Y muchas 
veces, ellas no estan al alcance de muchos paises; en esta 
situaci6n se recurre a estudios hechos a estructuras semejantes, 
con lo que disminuye la exactitud de los resultados. 

En nuestro pais, ya se han construido con éxito varios 
puentes atirantados, y se proyectan ya, 4 nuevas estructuras para 
salvar obstaculos naturales en las vias de comunicaci6n¡ sin em­
bargo, se tiene que recurrir a técnicos y laboratorios extran­
jeros para la revisi6n de estas estructuras ante las acciones de 
viento. Es importante hacer notar la carencia en nuestro pais de 
informaci6n literaria y técnica en esta area y mas a~n, en 
nuestro idioma.e Por qué no apoyar a este tipo de investigaci6n 
para que sean los propios técnicos mexicanos quienes disefien 
nuestra infraestructura?. 

Los puentes son estructuras, las cuales reflejan el 
desarrollo de la disciplina de ingenieria cientifica. 
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