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1. INTRODUCCION

1.1 Antecedentes.

En la actualidad existen diferentes “tipos” de puentes que pueden cumplir con su finalidad
de la mejor manera posible y es que cada tipo tiene su oportunidad para ser aplicado en
funcién del claro, de la carga viva, o de los materiales disponibles, o los equipos de
construccion, de los galibos necesarios o, en ocasiones, de manera muy significativa, de la
inventiva del ingeniero y los requisitos estéticos que se desee cumplir.

Seria sumamente ambicioso tratar de sefialar todos los modelos y tipos de superestructuras
que pueden aplicarse para cada caso, ademas, dadas las disponibilidades de los materiales
de construccioén, los pesos de las cargas vivas, y los adelantos en las técnicas de
construccion, es imposible elegir un modelo especifico de superestructura para cada claro y
para cada intensidad de carga viva. No obstante, dado el momento historico para un
proyecto y la construccion de un puente determinado, existen reglas generales que es
conveniente cumplir, y aunque estas reglas solo sefialan campos de aplicacion de cada
modelo, aplicar un modelo determinado muy lejos de su campo normal se traduce en una
obra deficiente, costosa e inadecuada.

Asi podemos decir que, en la actualidad, el puente colgante sigue siendo el tipo adecuado
por excelencia cuando se trata de salvar grandes claros, digamos del orden de 600m o
mayores. Para claros comprendidos entre 200 y 600m, en la actualidad es el sistema
atirantado el que, en general, ofrece las mayores ventajas.

El tipo de puentes mas adecuado para claros de 120 a 200m tiene una gama mas amplia de
posibilidades, ya que ocasionalmente puede resolverse mediante trabes cajon de concreto
presforzado, vigas de acero de alma llena, o armaduras metalicas, especialmente las de paso
superior; cualquiera de estas soluciones han resultado apropiadas para estos claros. No
obstante, en la actualidad, para salvar claros de estas dimensiones se ha propuesto el uso de
superestructuras con costilla central de concreto presforzado, coladas por el método de
volados sucesivos, o del tipo segmental si los equipos de montaje disponibles son
adecuados. Este tipo "de costilla" también puede competir ventajosamente en claros
menores, cuando se usan varias trabes casi iguales, pero las exteriores se refuerzan con
costillas coladas y presforzadas en el lugar, las cuales forman los parapetos o barreras de las
calzadas, siempre que se cuele en sitio un diafragma central (viga transversal) que se
presfuerza para igualar las deformaciones de todas las vigas.

Para claros de 60 a 120m, el puente con superestructura "de cajon" de concreto presforzado
es el modelo que normalmente ofrece las mayores ventajas, aunque también los arcos
metalicos o de concreto pueden ser del todo adecuados. Para claros de 20 a 60m, las trabes
de concreto presforzado o de acero estructural presentan excelentes posibilidades, sobre
todo, si se agrupan formando tramos continuos o articulados. Para claros de 12 a 20m, las
losas nervuradas de concreto reforzado y las viguetas laminadas de acero pueden resultar
las soluciones mas adecuadas.



Finalmente para claros menores de 12m, las losas planas, u ocasionalmente los arcos de
mamposteria o concreto, son los que ofrecen en este momento las méximas ventajas en
nuestro pais.

Ahora bien, la eleccion del tipo de superestructura, como se ha comentado, depende de la
longitud del claro que se desea salvar asi como de otros factores de importancia para el
buen funcionamiento de la estructura. Aunque la longitud es el factor mas determinante,
resulta pertinente comentar algo acerca de los factores que podrian afectar directamente en
la eleccion de la longitud de los claros del puente.

Definitivamente un factor determinante para la eleccion de un claro adecuado es la altura de
la superestructura, ya que este parametro impacta directamente en el costo del puente si el
tipo no es el adecuado. Asi mismo tenemos otros factores que también deben ser tomados
en cuenta, ya que en algunas ocasiones podrian resultar importantes para la solucion de los
claros de un puente, estos pueden ser el estudio hidrolégico del lugar, las colindancias, o si
el puente esta en zona urbana, las instalaciones sanitarias, de agua potable o de luz que
puedan ser afectadas con la cimentacion de alguno de los apoyos del puente.

En la tabla 1.1 se presenta la relacién entre las alturas de las pilas con los claros mas
adecuados para esto, asi como el tipo de superestructura y una recomendacién para la

construccion de las pilas.

Tabla 1.1. Relacion de altura de pilas y longitud de claros para diferentes tipos de puentes

ALTURA DE PILAS | CLARO MAXIMO TIPO DE PILA TIPO DE PUENTE

Pilas coladas en el lugar Losas  Nervuradas ¢

DeSma7m 12a20m de 1.20 m de didmetro Vlgl}etas de acero
laminadas
Pilas coladas en el lugar Trabes de concreto
De7mal2m 20 a 60 m . g presforzado o  acero
de 1.20 m de diametro
estructural
.. | Superestructura de
Huecas = de  seccion seccion cajon de concreto
De 50 a 60 m 60a 120 m cajon de  concreto | |, ) -y
6 acero estructural, 6 bien
reforzado. i
arcos metalicos
Superestructura en doble
Huecas de seccion | voladizo de  concreto
De 80 a 120 m 120 2200 m cajon de  concreto | presforzado acostillada 6

reforzado. bien, trabes cajon de
acero de alma llena

Depende si el cruce es una
presa, el mar O una
barranca muy profunda, la
altura de pilas podra oscilar
entre 60 y 300 m, mas el
pilon correspondiente.

Huecas de seccion
200 a 600 m cajon de  concreto | Puentes Atirantados
reforzado

Segun el cruce podra ser
desde 50 m hasta 100 m
mas el pilon
correspondiente

Huecas de seccion
600 m 6 mayores cajon de  concreto | Puentes Colgantes
reforzado




1.2. Objetivos y alcance de la tesis.

En esta tesis se discute la manera en que la solucion estructural influye en el proyecto de un
puente con claro de 120 a 200m. Ademas, se analizan las diferencias que existen en dos
casos de soluciones estructurales con el fin de hacer recomendaciones sobre la concepcidon
y disefio de puentes que pudieran tener estas caracteristicas.

Los dos casos que se discutiran son el de un puente de concreto acostillado y el de un
puente con superestructura de cajon de acero. En primer término se presentaran las
generalidades en cuanto a la concepcion y dimensionamiento de cada tipo de
estructuracion, y en segundo término se describirdan los efectos que sufren las estructuras
con este tipo de caracteristicas, asi como las especificaciones que diferentes reglamentos
dan para el disefio de estos puentes.

En otro capitulo se realizard el analisis estructural y el disefio sismorresistente, asi como
por cargas vivas y gravitacionales de los dos puentes que se presentan, esto es, un puente de
concreto construido con el sistema de voladizos sucesivos y que consta de una costilla
central de concreto presforzado; y un puente de cajon de acero que serd construido
mediante un sistema de empujado. Ademas de una breve descripcion de cada una de estas
estructuras, se calculardn sus respuestas sismicas de disefio y su comportamiento para la
etapa de construccion y la etapa de servicio.

Después, con base en lo anterior, se llevara a cabo una comparaciéon de las dos soluciones
estructurales en tres rubros fundamentales que son: el de los elementos mecéanicos en los
componentes de la estructura, el del periodo fundamental y los desplazamientos
longitudinales producidos por el sismo, y el de las deflexiones y las flechas méximas.

Finalmente, se presentan las conclusiones y recomendaciones, tanto de disefio, como sobre
las bondades de cada una de las soluciones aqui estudiadas. Asi, se tendra una vision mas
completa que considera los conceptos en los que se basan los métodos y una mayor claridad
de los problemas que se pudieran suscitar en la concepcion, construccion y servicio de los
puentes con estas caracteristicas.



2. CONCEPCION Y DIMENSIONAMIENTO DE PUENTES DE
CONCRETO EN DOBLE VOLADIZO

2.1. Esquemas de construccion a partir de pilas.

La construccidn por voladizos se efectua generalmente a partir de los apoyos definitivos de
la obra, ya sean pilas o estribos.

La construccion por voladizos a partir de las pilas se tiene que hacer de manera simétrica
con el fin de no someter las pilas a momentos de volteo elevados. Esta condicion lleva a
construir la obra mediante una serie de voladizos que se comportan como ménsulas iguales.
El colado de los tramos simétricos o la colocacion de las dovelas correspondientes no
necesariamente pueden ser simultdneos, por lo que las pilas estan sometidas, a pesar de
todo, a esfuerzos de flexion.

Si el tablero esta empotrado sobre las pilas, estas normalmente son capaces de soportar los
momentos flexionante asimétricos que aparecen en el curso de la construccion. Si por el
contrario el tablero constituye una viga continua, durante su construccion es necesario
realizar su empotramiento sobre las pilas (por ejemplo, por medio de cufias y presfuerzo
provisional), o bien utilizar apoyos provisionales colocados en las proximidades de las
pilas.

En ciertos casos puede ser necesario efectuar la construccion asimétricamente con relacion
a las pilas. Este esquema puede ser obtenido de diferentes formas, por ejemplo, no
utilizando mas que un apoyo provisional o anadiendo uno o varios puntales provisionales
suplementarios a medida que avanza la construccion, procedimiento que requiere
generalmente, la colocacion de un presfuerzo provisional.

Otro caso de construccion asimétrica de voladizos es la de un colado “in situ” sobre cimbra
de manera en la que una de la partes del tablero sirve de contrapeso a las que se construyen
en voladizo. Esta disposicion se utiliza frecuentemente para puentes de tres claros en las
que el claro central franquea un rio o una via de circulacion que impide el empleo de
cimbras. Los claros laterales se cuelan sobre cimbras y el claro central se construye por
voladizos.

Cuando se lastra o se ancla el extremo de una de las ménsulas durante la construccion de la
otra, encontramos otro caso mas de construccion por voladizos asimétricos. Este caso se
encuentra sobre todo en la construccion de puentes sobre rios cuando los claros laterales
son cortos. En este caso son posibles dos soluciones: la primera consiste en lastrar el
extremo de la ménsula o colar un contrapeso; la segunda solucién consiste en anclar el
extremo de la ménsula, ya sea por medio de cables de presfuerzo o bien por medio de un
dispositivo que ancle directamente el tablero al cuerpo del estribo.



Los cables de presfuerzo unen el tablero al estribo o al terreno de cimentacioén y deben estar
articulados en sus dos extremos, ademads, su altura debe ser tal que las desviaciones
angulares alrededor de las articulaciones bajo el efecto de variaciones lineales del tablero
no den lugar a esfuerzos de fatiga por flexion demasiado importantes. Por esta razon, los
elementos constitutivos de los cables (hilos o alambres trenzados) estan generalmente
colocados en una sola fila situada en el eje de las articulaciones.

Los dispositivos de anclaje al estribo se componen de ménsulas que prolongan las almas de
las vigas del tablero y penetran en huecos dispuestos en el muro del estribo. Los apoyos que
aseguran la libre dilatacion del tablero estan colocados encima de las ménsulas, cuando las
reacciones del apoyo del tablero sobre el estribo son siempre hacia arriba, es decir, cuando
tienden a alzarse permanentemente los extremos de los claros laterales. Estos apoyos
también son llamados apoyos inversos.

Si las reacciones del tablero son tanto hacia arriba como hacia abajo, los apoyos deben estar
desdoblados y colocados a la vez por debajo y por encima de las ménsulas. Los apoyos
inferiores, colocados después de los apoyos superiores, se bloquean contra las ménsulas
bien por recalzado o por medio de gatos planos inyectados.

La utilizacion de tales dispositivos necesita un estudio detallado de la resistencia del muro
del estribo y de las ménsulas. Las reacciones del tablero sobre el apoyo deben ser
calculadas mayorando la sobrecarga un 50%. En las obras de este tipo, con el fin de limitar
las reacciones del levantamiento del tablero sobre los estribos, es interesante construir el
claro central con concreto ligero, mientras que los claros extremos y los apoyos sobre pilas
se construyen de concreto tradicional. En la figura 2.1 se puede ver un esquema de los

APOYOS
DESDOBLADOS

«——
ok

dispositivos de anclaje del tablero al estribo.
|

Figura 2.1. Dispositivos de anclaje del tablero al estribo.

2.2. Esquemas de construccion a partir de estribos.

La construccion por voladizos a partir de estribos produce en estos momentos de volteo
muy importantes que se pueden equilibrar, ya sea por medio de apoyos provisionales
dispuestos delante de los estribos, o por el peso propio del mismo estribo como contrapeso.
En este ultimo caso regularmente el voladizo del lado del estribo estd empotrado en éste
constituyendo un conjunto estable y en equilibrio.



2.3. Union de voladizos entre si mediante el sistema continuo.

Después de su construccion por voladizos, estos deben unirse entre si con el fin de realizar
la obra definitiva. El sistema continuo es el que consiste en unir los voladizos mediante un
colado o mediante la colocacion de una dovela, llamada de cierre, por medio de cables de
presfuerzo que aseguren dicha unién de los voladizos y la continuidad de la estructura. Esta
solucion es, desde luego, la mas satisfactoria y por esto desde 1961, los puentes franceses
construidos por voladizos, son continuos.

Las deformaciones verticales en una obra continua son, en efecto, mucho mas pequefias que
en una articulada y estas deformaciones son a su vez continuas, lo que permite suprimir los
inconvenientes debidos al quiebre del perfil longitudinal. Por ejemplo, la deformacién bajo
el efecto de una carga uniforme serd cuatro veces mas pequefia para una obra uniforme
continua de inercia constante construida por claros idénticos, que para la misma obra con
articulaciones centrales.

La superioridad de las obras continuas contra la solucion de sistemas articulados radica en
que son menores las deformaciones diferidas que hay que tener en cuenta en la
determinacion de las contraflechas antes del cierre. Estas deformaciones pueden por otra
parte, estar dirigidas de abajo hacia arriba, debido a la importancia del presfuerzo de
continuidad del claro central. Esta superioridad también se debe a las consecuencias de una
imprecision en la evaluacion del modulo de elasticidad del concreto o de la fuerza del
presfuerzo. Por ejemplo, en algunos casos una variacion de hasta el 10% en el valor del
presfuerzo tiene una influencia tres veces menor en una obra continua, sobre la forma de los
voladizos antes del cierre, que en el de la obra articulada. Ademas, el hecho de que las
deformaciones posteriores al cierre aunque afecten la geometria general no tienen efecto
sobre las pendientes relativas de los dos voladizos. La continuidad del perfil longitudinal no
puede ser modificada posteriormente a causa de la fluencia.

En el plano constructivo existen varias formas de realizar la unién de los voladizos. Si las
dos ménsulas se cuelan simultaneamente, la dovela de cierre se construira uniendo los dos
equipos moviles. En caso contrario, se podra apoyar el equipo mdvil sobre el extremo de la
ménsula terminada, o bien remplazandose la dovela de cierre por una junta que sera colada
en el momento de establecer la continuidad. La longitud de esta junta puede variar desde
algunas decenas de centimetros hasta alrededor de dos metros (dimension correspondiente
al alargamiento del gato de tensado de los cables de voladizo de la ultimas dovelas).

Una disposicion analoga se adoptard si las ménsulas estan constituidas por elementos
prefabricados: se dejard una junta de ocho a diez centimetros de espesor sobre las caras de
las dos ménsulas y se colard en el momento de la union. Esta disposicion puede estar
acompafiada o no de la colocaciéon de una dovela central que desempefie el papel de
elemento de cierre.

La continuidad de la obra queda asegurada por los cables de presfuerzo (cables de

continuidad) puestos en tension después del endurecimiento del concreto de la dovela de
cierre o de la junta de cierre. Estos cables colocados en su mayor parte en la losa inferior de
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las vigas, originan reacciones hiperestaticas que se deben tener en cuenta en el calculo del
tablero. Los momentos de flexion debidos a los fendmenos lineales (dilatacion-contraccion)
pueden incrementarse si el cierre se efectia con diferencia de temperatura importante entre
las caras superior e inferior de la ménsulas. Las condiciones de temperatura no pueden, de
todas formas, permanecer constantes durante todo el periodo de endurecimiento del
concreto de cierre, por lo que los extremos de las ménsulas enfrentadas deben empotrarse
provisionalmente uno en el otro por un dispositivo mecanico (perfiles y vigas metalicas)
con el fin de evitar que la junta quede desalineada.

En resumen, los sistemas continuos son hiperestaticos bajo el efecto del peso propio y del
presfuerzo y su grado de hiperestaticidad es mas alto que el de los sistemas articulados.

Por otra parte, para cualquier construccion continua, es necesario permitir la dilatacion del
tablero, con una eleccion adecuada de sus condiciones de apoyo, sin provocar momentos
flexionantes elevados en las pilas. Este problema puede ser resuelto por la propia
flexibilidad de las pilas o por la utilizacion de apoyos de caucho zunchado o de apoyos
deslizantes.

En las obras de gran longitud con tramos multiples es necesario introducir juntas
“cantiléver” o tramos apoyados con el fin de asegurar la libertad de movimientos
horizontales. Estas juntas de dilatacion estan regularmente distanciadas de 300 a 600m. Es
interesante colocar estas juntas, no en el centro de los claros sino en las cercanias de un
punto de movimiento nulo (es decir, sensiblemente a un cuarto del claro) con el fin de
reducir la importancia de las deformaciones.

Por ejemplo, para el caso de un puente continuo con gran numero de claros iguales de
inercia constante y con una articulacion, tenemos que las deformaciones del tramo
articulado bajo una carga uniforme aplicada son muy parecidas a las que se obtendrian para
una obra continua, si la distancia de la articulacion al apoyo mas proximo es cercana al
20% del claro.

2.4. Distribucion de claros.

Cuando los claros del puente deban ser iguales y el tablero se compone de una serie de
voladizos idénticos, en el disefio de los claros laterales se deben tomar en cuenta algunas
recomendaciones extras. Primero, si se tiene una obra de longitud dada apoyada sobre los
estribos por medio de apoyos simples, la distancia Optima de los claros laterales no es igual
a la mitad del claro central. Por ejemplo, en el caso de un puente de tres claros colado “in
situ” desde el punto de vista de la distribucion de los momentos flexionantes en la
estructura, el valor econémico de la relacion entre los claros laterales y el claro central esta
comprendido entre el 75% y el 80% de este tltimo.

Para la misma obra construida por voladizo y presfuerzo, hace falta tener en cuenta otros

factores, tales como la forma de aplicacion del peso propio, el trazado de los cables de
presfuerzo con sus efectos hiperestaticos y el método de construccion a emplear en la parte
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del tablero cercana a los estribos. La experiencia muestra que la relacion indicada debe
estar comprendida entre 65% y 70%. Conclusiones anilogas son aplicables a los claros
laterales de las obras con tramos multiples.

Las soluciones anteriores suponen que los extremos del tablero no tendran tendencia a
levantarse bajo el efecto de las cargas y sobrecargas reglamentarias en carreteras. Ademas,
las reacciones sobre los estribos permaneceran siempre, claramente positivas.

En contrapartida, cuando las longitudes de los claros laterales son netamente superiores a la
mitad de los claros adyacentes, la construccion de la parte del tablero comprendida entre el
extremo del voladizo lateral y el estribo necesita el empleo de cimbras y apoyos
provisionales.

Si por el contrario la longitud del claro lateral es semejante a la mitad de claro adyacente, la
construccion del tablero se facilita puesto que se efectua exclusivamente por voladizo, pero
se deben tomar disposiciones especiales para evitar el levantamiento del tablero sobre los
estribos. Estas disposiciones pueden consistir en un lastrado de las dovelas del extremo o
bien en el anclaje del tablero a los estribos.

En la practica es preferible dar a los claros laterales la longitud mas pequefia posible, que
sea compatible con el mantenimiento de las reacciones positivas sobre los estribos, con el
fin de evitar la colocacion en obra de un dispositivo antilevantamiento. Esto generalmente
conduce a prolongar el voladizo una o dos dovelas del lado del estribo, mismas que pueden
ser construidas antes del cierre con el tramo adyacente, sin necesidad de cimbras
provisionales. Asi, la estabilidad del voladizo queda asegurada provisionalmente por
contrapesos.

Cuando el esquema estatico del tablero es una viga continua y el cierre del claro lateral se
efectia antes que el del claro adyacente, el peso de la dovelas suplementarias, construidas
por voladizos, equilibra las reacciones ascendentes sobre los estribos debidas a las cargas
permanentes y a las sobrecargas, las cuales se aumentan una y media veces, es decir, que se
toman como si hubieran sido construidas sobre cimbra. Asi después de liberar el
empotramiento provisional sobre la pila lateral, la estructura es isostatica.

Cuando el cierre del claro lateral se efectua después que el del claro adyacente, se puede
obtener el mismo resultado con la condicion de proceder a un ajuste de reacciones sobre
pilas y estribos mediante gatos, por desnivelacion relativa de los aparatos de apoyo.

El otro caso que se debe analizar es aquel en el que no es posible dar a todos los claros
longitudes iguales, para lo cual la construccion por voladizos ofrece una gran flexibilidad
en la distribucion de claros, por ejemplo, si la obra franquea un paso donde las condiciones
locales como el galibo de un rio navegable, imponen en la parte central claros de longitud
“L”y, en los laterales, claros de longitud mas reducida “1”, sera preferible y mas barato,
efectuar una transicion en un tramo intermedio cuya longitud A [sera igual o parecida a la
media aritmética de las longitudes “L” y “1”

A=1/2(LH)
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De forma més general, si la obra atraviesa un valle largo y encajonado, se puede desear,
esencialmente por razones estéticas, hacer variar regularmente las longitudes de los claros
de forma que se adapten a la altura aparente de las pilas, como se muestra en la figura 2.2.
Las longitudes li de los claros de la obra deben respetar la condicidn siguiente:

i=n
2 ((1)Fli-di+ (-1)»dn=0
i=1

donde di y dn representan las longitudes de los claros laterales construidos sobre cimbra.
Las longitudes de los diferentes voladizos son iguales a:

= 2(121-12_1 + ...+ +d1)
o= 2(12i+1 P o U dl)

Figura 2.2. Puente con claros que varian regularmente.

Las obras con cualquier tipo de claros, desiguales y constantemente variables, pueden
igualmente ejecutarse por voladizo tomando en cuenta ciertas recomendaciones de
construccion. Estas tienen que ver con las variaciones de las longitudes de las dovelas
convencionales o de la dovela sobre pila, mediante la implementacion de paneles de
cimbrado especiales. Otra recomendacion puede ser el colado “in situ” de varias dovelas en
el extremo de un voladizo corto después del cierre con el voladizo precedente.

Asi por ejemplo, en las vialidades con tres carriles de circulacion y promedios de velocidad
altos, cuyos claros son variables debido a una dificil topografia del terreno, una tolerancia
de mas menos 10cm en la longitud de las dovelas prefabricadas, combinado con la eleccion
de dovelas tipo de longitudes entre 3.4m y 2.5m, ha permitido realizar todos los claros
posibles entre 27m y 52m.

Finalmente se debe hacer notar que las dificultades anteriores se acrecientan en las obras
que tienen esviajes o curvas en planta y se componen de dos o varias vigas paralelas. Para
un puente esviajado habrd que esforzarse para determinar la longitud de las dovelas de
manera que las juntas de las diferentes vigas paralelas coincidan. Este resultado se obtiene
escogiendo esa longitud igual a un multiplo del desfase debido al esviaje, construyendo las
dovelas sobre pilas asimétricas.
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Si el esviaje es variable de un apoyo al otro, se dard prioridad a que el emplazamiento de
los cables de presfuerzo transversal sea compatible con la posicion de las juntas
condicionando todo ello a un reparto lo mas regular posible del presfuerzo. El
espaciamiento de los cables de presfuerzo debe ser submultiplo del desfase debido al
esviaje.

En el caso de un puente curvo, se tienen los mismos problemas, agravados todavia mas por
la forma trapezoidal de las dovelas, debido a la necesidad de conservar las juntas
ortogonales al eje longitudinal del tablero.

2.5. Forma y dimensionamiento de la seccion transversal

La seccion transversal que mejor se adapta a la construccion por voladizo es la seccion
cajon y tiene muchas més ventajas en comparacioén con las secciones de trabes “T”. En el
procedimiento de construccioén por voladizos, los momentos flexionantes son negativos en
la mayor parte de los claros y muy importantes en las cercanias de los apoyos, asi, una
seccion con trabes “T” tendria que resistir esfuerzos de compresion elevados en los bulbos
inferiores, para lo cual resulta preferible realizar un armado inferior continuo entre las
almas de las trabes, lo que daria como resultado una viga cajon.

Por otra parte la seccidn tipo cajoén posee un buen rendimiento mecanico (del orden del
60%) y una resistencia a la ruptura menos dependiente de la calidad del concreto que en las
secciones en “T”. En efecto si en el momento de la ruptura el esfuerzo en los cables es igual
a Fr, la altura de la seccion de concreto a compresion es:

y=Fr/bRbr

para un valor dado de la resistencia a la ruptura del concreto Ry,. En el caso de una viga
cajon, la altura “y” es en general muy pequefia, en razon de la gran longitud de la base “b”,
y el brazo de palanca “z” apenas se reduce si Ry no alcanza la resistencia deseada (ver

figura 2.3).

\_\-ns- -::-/_1

N
N

-+

Figura 2.3. Comportamiento a la ruptura de la seccion transversal.
Para las vigas “T”, por el contrario, la altura “y” es proxima a la altura del bulbo inferior, y
una disminucion de Ry, provoca la penetracion en el alma de la zona de compresiones vy,
como consecuencia una disminucioén sensible de brazo del palanca “z”, del momento de
ruptura.
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Por ultimo, la estabilidad estatica y dinamica del tablero durante su construccion por
voladizo queda asegurada de forma maés satisfactoria con una seccién cajon, la cual
presenta una gran rigidez a la torsion que una seccion de perfil abierto. En servicio la
rigidez a torsion reduce la rotacion de la seccion transversal bajo el efecto de las cargas
descentradas. Mejora ademas el reparto de las sobrecargas entre las diferentes vigas y
permite suprimir el arriostramiento intermedio, quedando equilibrado el par debido a las
cargas descentradas por la resistencia a la torsion de las vigas en lugar de la resistencia a la
flexion del arriostramiento.

Puede surgir la duda en saber si se debe conservar la seccion cajon en la cercania del centro
de los claros ya que en esta zona los momentos de flexion son moderados y de signo
positivo y una seccion en “T”, es decir, solo las dos almas sin la losa inferior, nos podria
llevar a la maxima economia tedérica de los materiales. En realidad existen pocas obras
realizadas de esta forma y esto se debe a que este tipo de secciones puede tener mala
trasmision de esfuerzos de tensiones a compresiones en la zona del cambio de seccion;
también presentan una mala estabilidad estatica y dindmica para grandes claros y la
necesidad de colocar arriostramiento intermedio si la seccidon en “T” se extiende en una
longitud importante.

2.5.1. Numero y forma de las trabes cajon.

Generalmente interesa reducir el numero de vigas cajon que constituyen la seccion
transversal, ya que cada viga necesita un aparato de colado o colocacion del concreto. Esta
condicion nos lleva a a pensar en separaciones importantes de almas que van del orden de
los 5 alos 7m.

Resulta mas econdmico considerar almas anchas y poco numerosas, dado que cada alma
representa un espesor ¢ de concreto (correspondiente al didmetro de las vainas del
presfuerzo) que no participa en la resistencia al cortante y disminuye el rendimiento de la
seccion en flexion. Ademads, las almas anchas facilitan el alojamiento de los conos de
anclaje de los cables y mejoran las condiciones del colado del concreto.

La separacion de las almas esta sin embargo limitada por la resistencia de la losa superior a
la flexion transversal bajo el efecto de las cargas vivas. Igualmente la longitud de los
voladizos de la losa superior debe ser pequena, con el objeto de evitar la transmision de
momentos flexionantes locales demasiado importantes en las almas. Afortunadamente el
momento inducido, que crece con la rigidez relativa de las almas, es maximo en el centro
de los tramos, donde la altura de las vigas es menor y el esfuerzo cortante es despreciable.

El numero y la forma de las trabes cajon depende sobre todo del ancho del tablero. Si este
ancho no sobrepasa los 13m, se impone la trabe cajon Unica con dos almas de forma
clasica. Las almas pueden ser verticales o inclinadas. Colocarlas inclinadas mejora el
aspecto estético y reduce la seccion de la corona de la columna, a cambio de complicar los
equipos méviles de colado o las células de prefabricacion, ya que si la altura de tablero es
variable, el ancho del intrados también lo sera (ver figura 2.4). Asi pues, esta disposicion de
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almas inclinadas disminuye el peso de la losa inferior en la zona donde tiene el valor
minimo impuesto por razones constructivas. El angulo entre el alma y la vertical
recomendado para las trabes cajon de almas inclinadas, es de preferencia tal que su arco
tangente sea de 1/5 6 1/4.

LI LT oLOL0LT

ancho < 13m 13m < ancho < 18m 18m < ancho < 25m

o
arc tang o= 1/5 6 1/4

Figura 2.4. Diferentes formas de la seccion transversal.

En la actualidad cada vez es mas frecuente utilizar una trabe cajon Unica con dos almas,
para anchos de tablero netamente superiores a 13m. Una de las obras mas espectaculares de
este tipo se encuentra en Suiza y alcanza un ancho de 26.2m con una sola viga con dos
almas de espesor constante. No obstante, cabe comentar que los reglamentos suizos son
menos severos que los reglamentos franceses en lo que concierne al descentramiento de las
cargas vivas sobre las calzadas.

Mas alla de los 18m de ancho total, el uso de dos trabes cajon simples, unidas por la losa
superior, permite realizar tableros hasta de 25m de ancho cubriendo la mayoria de las
necesidades actuales. Algunos puentes muy anchos pueden llevar tres trabes cajon, pero
para tales obras, pertenecientes frecuentemente a autopistas, se prefiere proyectar
generalmente dos tableros paralelos independientes, con dos trabes cajon cada uno,
separados por un vacio central.

Los tableros cuyo ancho esta comprendido entre 13 y 18m presentan un problema
particular. Si se prescinde de la trabe cajon de dos almas de gran espesor, la trabe cajon de
tres almas parece tedricamente la que mejor se adapta, pero este tipo de seccidon presenta un
aspecto econdmico sumamente desfavorable debido a la dificultad de concepcion de los
equipos moéviles de colado o del material de prefabricacion (células y dispositivos de
cimbrado de las dovelas). No obstante existen numerosos ejemplos de puentes con
secciones transversales de trabes cajon de tres almas y que tienen anchos importantes del
orden de 18m, aunque se han llegado a construir para anchos hasta de 20m o mas.

Otra solucioén para anchos grandes es la que consiste en utilizar una trabe cajon de dos
almas con una losa superior de seccion celular o nervada. El primer esquema, el de losa
superior de seccion celular, permite construir grandes voladizos laterales con seccidon cajon
y puede ser interesante para obras expuestas a formaciones frecuentes de hielo, ya que las
diferentes alas de la seccion crean una corriente térmica y pueden ser utilizadas para el
calentamiento de la losa bajo la calzada. La resistencia de las almas a las flexiones locales
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debidas al esfuerzo concentrado de la losa inferior del voladizo, ha sido estudiada con
cuidado y ha impuesto un aumento en el refuerzo de esa zona.

El segundo esquema, el de la losa superior con nervaduras, parece preferible y se ha
propuesto para varios puentes, siendo el resultado de estudios comparativos efectuados para
diferentes secciones, entre las que se ha considerado sucesivamente: dos trabes cajon con
dos almas, una trabe cajon con tres almas y una trabe cajon con dos almas y losa superior
nervada.

Teniendo en cuenta los anchos habituales, la solucidon con losa nervada se ha revelado
como la mas practica en el plano constructivo y la mas interesante en el aspecto econdmico.
Ofrece las ventajas, con respecto a la estructura constituida por dos trabes cajon, de evitar
el presfuerzo transversal de unidn, de colocacién en obra costosa para tales anchos y de
suprimir el colado de la losa de union. Por otra parte simplifica considerablemente los
apoyos de los tableros y sus cimentaciones. Ademas, posee un rendimiento mecanico mas
elevado que la trabe cajon de tres almas y se requieren equipos moviles o células de
prefabricacion de concepcion mas simple.

Por ultimo, se pueden construir los tableros por un cajon multicelular con dos almas
centrales verticales y dos timpanos laterales inclinados. Esta secciéon ofrece una gran
rigidez a la torsion y la forma de sus voladizos le permite resistir de forma econdmica el
efecto de las cargas concentradas. Desgraciadamente se presta mas a una variacion de
peralte de los tableros, lo que se traduce en un gasto importante de acero de presfuerzo para
el caso de obras con grandes claros.

Frecuentemente, en zonas urbanas se encuentran obras que presentan en sus extremos
ensanchamientos permitiendo la insercion de un ramal de derivacion, o bien permitiendo
las circulaciones laterales. La variacion del ancho de los tableros puede entonces llevarse a
cabo por tres diferentes procedimientos. El primero es con una variacion de las longitudes
de los voladizos laterales de la seccidn transversal, el segundo es con una variacion de la
distancia entre las trabes cajon, cuando haya varias; y el tercero anadiendo una o varias
almas suplementarias.

Las almas suplementarias se construyen generalmente después del establecimiento de la
continuidad de la trabe cajon, bien con la ayuda de una cimbra especial mévil que se
desplaza sobre la trabe, o bien sobre una plataforma suspendida entre dos trabes cajon, o
también sobre una cimbra apoyada en el suelo. Las almas también pueden ser
prefabricadas.

Es deseable que la cara superior de las trabes cajon siga el perfil transversal de la calzada,
con el fin de evitar la colocacion de un relleno pesado y costoso. Para esto son posibles
varias disposiciones: una es cuando la losa inferior es paralela a la losa superior y aqui
tenemos a su vez dos distinciones, cuando la seccion transversal tiene la forma de un
rectangulo y las almas son perpendiculares a las losas, esa es la solucion mas satisfactoria
desde el punto de vista del armado de la trabe. La otra disposicion es para cuando las losas
son paralelas y la seccion transversal tiene la forma de un paralelogramo. Cabe sefialar que
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para ambos casos se debe colocar un talén bajo la dovela sobre pila, con el fin de
compensar la inclinacion y disponer los aparatos de apoyo en un plano horizontal.

La otra forma de mantener la cara superior de las trabes cajon acorde con la seccién
transversal es cuando la losa inferior es horizontal y la superior es inclinada. Esta solucion,
en la que las almas son de diferente altura, hay que evitarla, pues se complica
considerablemente el trazado de los cables de presfuerzo.

Cuando la seccion transversal estd constituida por dos trabes cajon construidas por
separado, generalmente se unen con una losa superior colada después de la ejecucion de la
trabes cajon, su ancho debe ser por lo menos de 50cm con el fin de permitir compensar las
desnivelaciones entre las dos trabes cajon y el tensado eventual de los cables de presfuerzo
transversales.

2.5.2. Almas.

El alma debe asegurar la resistencia a los esfuerzos de corte y permitir la buena colocacion
del concreto asi como, en numerosos casos, el anclaje de los cables de presfuerzo.

El alma de una trabe cajon debe tener un cierto espesor en la seccion del apoyo y un
espesor minimo compatible con un buen colado. El primero est4 limitado por la condicién
de cortante:

To < Tp

Donde T, es el esfuerzo cortante admisible del concreto. Asi, el alma esta sometida a un
esfuerzo cortante debido al cortante “V” (t;) y al momento de torsion M; (1,)

T, =T T T2

T11=VQ/I(a-9)

T, =M;/2Q (a—0)
donde:

Q : momento estatico de la seccion

I : momento de inercia de la seccion

¢ : didmetro de las vainas de los cables

Q) : area delimitada por el contorno medio de la seccion
a : espesor del alma

En un tablero de inercia variable, las secciones criticas, a efectos de esfuerzo cortante, estan
situadas generalmente en las cercanias de 1/6 del claro.
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El empleo de estribos de presfuerzo (barras o torones) en las almas provoca una compresion
vertical que permite aumentar el valor del esfuerzo cortante admisible y disminuir el
espesor del alma. Los estribos de presfuerzo estan constituidos por alambres, monotorones
trenzados o por barras colocadas en vainas e inyectadas. Algunos monotorones vienen de
fabrica, directamente con vaina plastica, revestidos de una grasa de proteccion contra la
corrosion. Los estribos de alambres o cordones adherentes, utilizados cuando las almas son
prefabricadas, son mas ventajosos debido a la ausencia de la vaina.

La variacion de la altura de la trabe crea igualmente una reduccidon del esfuerzo cortante
aplicado por efecto favorable de las componentes verticales de las compresiones en la losa
inferior. En el caso de grandes variaciones de peralte, generalmente se puede conservar
constante el espesor de alma a lo largo de la trabe, lo que simplifica enormemente los
cimbrados. El trazo inclinado de los cables en las cercanias del apoyo diminuye todavia
mas el esfuerzo cortante aplicado por el valor de los componentes verticales de los
esfuerzos de presfuerzo.

El espesor minimo compatible para un buen colado es también muy importante, ya que los
estribos generalmente del 4C 6 5C, deben tener un recubrimiento minimo de 2 6 3cm.
Ademas se debe dejar un espacio tal que se puedan introducir, por ambos lados de los
cables de presfuerzo, los vibradores para el concreto, cuyo didmetro minimo es de Scm. Por
lo tanto:

a=0¢+22+ ¢+ 1 +6)

donde:
¢ : didmetro de las vainas de los cables
¢ : didmetro de los estribos
¢ : didmetro del refuerzo longitudinal
a : espesor del alma

Para almas de gran altura la condicidon anterior es a menudo insuficiente. En estos casos es
necesario asegurar la caida del concreto a lo largo del alma y su buena colocacion. Las
ventanas de colado, dispuestas a media altura en los cimbrados interiores de las trabes
cajon, facilitan la colocacion del concreto. Cuando las almas estan inclinadas se puede
mejorar la vibracién guiando los vibradores por el interior de conductos enrejados.

Guyon propone una formula empirica para el espesor de las almas de altura h inferior a 6m:
a>h/36+5+ ¢ (encm)

Si las almas estan muy inclinadas con respecto a la vertical, se aconseja aumentar los

valores obtenidos por la formula anterior. Para alturas iguales o ligeramente superiores a

6m, parece mas razonable no descender por debajo de 30cm, si las almas llevan cables de
12T13, ni por debajo de 24cm si ningln cable atraviesa las almas.
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Para alturas por arriba de 7m, la férmula de Guyon se puede remplazar por:
a>h/22+ 8+ ¢ (encm)

Finalmente se debe garantizar un espesor suficiente que permita el anclaje de los cables de
presfuezo si estos se anclan en cada dovela en la altura del alma. Los manuales de las
diferentes empresas de presfuerzo (Freyssinet, Stronhold, VSL, etc), indican para cada
procedimiento de pretensado, los valores minimos a respetar, salvo disposiciones
particulares (placas, zunchado, etc).

2.5.3. Losa superior

Por otra parte, en lo que respecta al claro y el espesor de la losa superior hay que tomar en
cuenta que en un puente de voladizos, cuya seccidon transversal estd generalmente
constituida por trabes cajon, la losa superior esta casi perfectamente empotrada en las
almas, como consecuencia de la presencia de la losa inferior que, haciendo el papel de
puntal impide que las almas se inclinen.

La losa superior, cuyo dimensionamiento estd determinado por su resistencia a la flexion
transversal bajo la accion de las cargas vivas, puede tener claros elevados (actualmente de
4 a 6m) sin que sea necesario darle mas espesor o un refuerzo transversal excesivo.

En la actualidad la resistencia de las losas estd muy desestimada por los reglamentos
actuales, ya que no tienen en cuanta la redistribucion de los momentos, ni la formacion de
arcos de concreto presforzado por los cables transversales, que se forman cuando la losa
esta cerca de su punto de ruptura, lo cual ha sido demostrado por numerosos ensayos.

Es importante que la losa transversal lleve chaflanes en la unién con las almas. El chaflan
que ensancha la losa superior (chaflan de losa), mejora el empotramiento de ésta sobre las
almas y hace ondular su linea media, lo que permite la utilizacién de cables transversales
con trazado rectilineo o ligeramente sinusoidal. El otro chaflan, el que ensancha el alma
(chaflan de alma), facilita el colado y permite colocar los cables de presfuerzo
longitudinales que aseguran la resistencia de las ménsulas, asi como los anclajes eventuales
de los cables de continuidad levantados y que salen por la zona superior. Este chaflan es
recomendable que tenga un angulo de inclinacidon de 60° con respecto a la horizontal.

El chaflan de losa debe ser trazado de forma que envuelva las lineas de circulacion posibles
producidas por las cargas vivas colocadas en la zona central de las losas (el tercio central de
la longitud). La resistencia de las losas es entonces, practicamente igual a la de una losa de
espesor uniforme cuyo peralte sea el del chaflan. Las lineas de carga consideradas estan
muy proximas a las lineas que unen el punto de impacto de la carga con el punto de
interseccion del borde inferior del chaflan con el alma. Llamando “S” a la separacion entre
las almas, la longitud “c” del chaflan sera aproximadamente:

c =2S/3 [1-(eo/e1)]
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donde:

eo: espesor de la losa en el centro
e;: espesor de la losa del lado del alma

El espesor de la losa en el centro ey, es funcion de la separacion entre almas”S”. Guyon
indica la formula siguiente, valida para las condiciones de carga francesas y respetando un
comportamiento elastico:

eo = [(S/36) +10] cm

Esta formula conduce a espesores muy grandes para separaciones superiores a 4.5m y
aumenta inutilmente la carga muerta de la superestructura. Existe una tabla practica
propuesta por Mathivat donde se proponen valores que son superiores a los valores
minimos admisibles:

Llm|[ 25 3.0 3.5 4.0 4.5 5.0 5.5
eolcm| 16 | 18 | 20 | 22

Se pueden alcanzar separaciones entre almas superiores a los 7m construyendo la losa
superior como una losa aligerada o como una losa con nervios transversales que funcionen
a manera de piezas de puente apoyadas de alma a alma.

2.5.4. Losa inferior.

El espesor ¢’ de la losa inferior en el centro queda generalmente fijado por la condicion del
recubrimiento de los cables de continuidad que se colocan alli, siendo el espesor cercano a
2.5¢, y ¢ el diametro de las vainas de los cables de continuidad.

Si no hay colocado ningin cable en la losa inferior, su espesor puede ser de 12cm
aproximadamente. Parece, sin embargo, deseable aumentar este espesor cuando la
separacion entre las almas superior a 6m, con el fin de evitar los riesgos de fisuracion en el
momento del desencofrado, debidos a la flexibilidad de la losa, a la desproporcion entre su
espesor y el de las almas y a los saltos térmicos eventuales a los cuales puede estar
sometido.

Para limitar la carga muerta de la losa inferior, es mas eficaz reducir su longitud inclinando
las almas a un lado y otro del plano de simetria de la trabe cajon, disposicion que no
presenta complicaciones en su ejecucion si la superestructura es de peralte constante.

En las proximidades de los apoyos intermedios, el espesor de la losa inferior queda
determinado por la fuerza de compresion admisible bajo las cargas de servicio sobre la fibra
inferior. Su espesor puede asi variar desde algunas decenas de centimetros hasta mas de dos
metros. Sin embargo, hay que hacer notar que una disminucion accidental de la resistencia
del concreto de la losa inferior no tiene consecuencias graves en la seguridad global de un
puente construido por voladizo, ya que esa no depende generalmente del valor del momento
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de ruptura sobre el apoyo, sino sobretodo, de la capacidad de resistencia de la seccion de
clave. En efecto, en las cercanias de la ruptura, que se produce en el centro, las secciones
proximas a los apoyos estan sometidas a esfuerzos apenas superiores a los aplicados a la
obra en servicio.

La losa inferior estd generalmente empotrada en las almas por medio de chaflanes
fuertemente inclinados sobre la horizontal de forma que se facilite la colocacion en obra del
concreto. Si la inclinacion del chaflan es inferior a 45°, deben preverse ventanas en el
cimbrado con el fin de permitir la vibracion del concreto.

2.6. Forma de la superestructura en elevacion.

En la obras de longitud superior a 60m, el peso propio de la superestructura representa una
fraccion importante de la carga global, la que dependiendo del método de construccion, es
soportada en su totalidad por las secciones cercanas a las pilas. Las secciones del centro del
claro estan, en consecuencia, mucho menos solicitadas que las secciones sobre apoyos, lo
que conduce logicamente, a escoger una superestructura de peralte variable, decreciente
desde las pilas hasta la clave.

La mayor parte de los puentes construidos hoy en dia pertenecen a esta categoria y llevan

un perfil intradés curvo, con variacion parabdlica o hiperbolica, correspondiendo
sensiblemente a la forma de igual resistencia de la trabe-ménsula sometida a su peso
propio. En ciertas obras la curva del intradds es una ctbica, sin embargo esta forma implica
a menudo un peralte insuficiente a los cuartos del claro. Cabe mencionar también a las
superestructuras con intradds rectilineo que necesitan un diafragma interior en el cierre y
que no se justifican mas que por la busqueda de un efecto estético, todo esto, en el marco de
los claros medianos (ver figura 2.5).

L h,‘ ho |

T T

INTRADOS PARABOLICO

L h,‘ ho |

2 Snsuficiente

INTRADOS CUBICO

hy ho

- [ |

INTRADOS RECTILINEO

Figura 2.5. Forma del intrad6s de la superestructura en elevacion.
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La relacion del peralte sobre apoyo y la longitud del claro (h;/L), varia generalmente de
1/16 a 1/20; el optimo, econdmicamente, esta proximo a 1/17. El peralte de la
superestructura en el centro del claro “hy” puede tedricamente llegar a ser nulo, si se trata
de obras con ménsulas articuladas. Pero, alin en este caso, es necesario prever un peralte de
al menos Im (Im a 1.4m) para colocar la articulacion. Se impone un peralte minimo de
1.6m con el fin de permitir la circulacion por el interior de la trabe cajon para la retirada del
cimbrado, el tensado de los cables de presfuerzo, la vigilancia de la obra y eventualmente el
paso de canalizaciones. En la practica, el peralte en el centro deberd estar comprendido
entre 1/30 y 1/60 de la longitud del claro.

Las superestructuras de peralte variable ofrecen ciertas ventajas, como por ejemplo, la
economia de los materiales (el concreto y el acero de presfuerzo), debido a un mejor reparto
del material. Ademas, otras ventajas son la reduccion del esfuerzo cortante debido al efecto
favorable de las componentes verticales de las compresiones en la losa inferior y el aspecto
estético.

A pesar de esto existe una cierta tendencia arquitectonica reciente que lleva a los
constructores hacia el empleo de superestructuras de peralte constante, particularmente en
los puentes urbanos y en las obras con tramos multiples y de pequenio gélibo vertical sobre
el suelo o agua. El peralte constante es mas comodo para el paso de canalizaciones de
servicios publicos: agua, gas, etc. Este tipo de obra es poco econdmico y no debe ser
adoptado mas que para claros pequefios (del orden de 60 a 70m) y en condiciones
particulares, por ejemplo, respetar el galibo de un rio, o por el tipo de prefabricacion de las
dovelas, o por consideraciones estéticas.

Una solucion intermedia consiste en dar a la superestructura un peralte constante en la
mayor parte del tramo, con chaflanes rectilineos de intradds en las cercanias de los apoyos
que aumentan su inercia en la zona de momentos méaximos. Los chaflanes pueden estar
limitados y corresponder a un engrosamiento de la losa inferior. Puede también resultar una
variaciéon importante del peralte de la trabe y necesitar entonces la presencia de un
diafragma interior que equilibra el empuje al vacio de la losa inferior.

Las caras laterales de los chaflanes pueden tener una superficie en paraboloide hiperbolico
que asegure una transicion suave de la secciébn normal a la seccion sobre pilas. Hay que
decir que en este caso la obra presenta en perfil una arista de intrados continua paralela la
imposta por debajo de la cual las cartelas son poco visibles. Para un observador alejado, la
superestructura parece tener un peralte constante.

2.7. Esquema del cableado.

El presfuerzo longitudinal de un puente construido por voladizo se compone de dos
familias de cables: los cables de voladizo (F) y los cables de continuidad (S). Los primeros
dispuestos en las proximidades de la losa superior de las trabes y colocados a medida que
avanza la construccidn se utilizan para resistir los momentos negativos, que rapidamente
crecen debidos al peso propio. Estos cables se tensan de forma simétrica a cada lado de la
pila. Las obras de ménsulas articuladas no tienen mas que esta sola familia de cables. Los
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cables de continuidad son enfilados cerca del centro del claro de cada uno de los claros y se
colocan ahi para conseguir la continuidad de la superestructura y resistir los momentos
flexionantes correspondientes (ver figura 2.6).

Cables F

Cables S

Figura 2.6. Esquema de cableado.

Las dovelas al centro del claro de las obras continuas que soportan momentos permanentes
relativamente pequefios, estdn sometidas a variaciones de momentos importantes debidos al
efecto de las sobrecargas, al gradiente térmico y a los esfuerzos de redistribucion por
fluencia, asi que resulta pertinente darles un peralte suficiente, aproximadamente de 2.5m
para los claros generalmente comprendidos entre los 80 y 100m. A pesar de esto, el
presfuerzo de continuidad no se debe descentrar al maximo, pues las secciones del centro
del claro son generalmente subcriticas, lo que conduce practicamente a dividir los cables
(S) en dos grupos: Los cables colocados al nivel de la losa inferior (A), y los cables
colocados al nivel de la losa superior (B) en prolongacién de los cables de voladizos mas
largos.

El nimero de cables de cada grupo queda determinado de manera que su resultante tenga la
excentricidad requerida con el fin de asegurar la resistencia de la superestructura en el
dominio elastico, siendo generalmente los cables (A) los mas numerosos.

El nimero de cables (B) estd, sobre todo, ligado al nivel de seguridad a la ruptura deseable
para la obra, cuando se sobrecargan los tramos adyacentes al tramo considerado. Las
cantidades de acero para presfuerzo longitudinal varian para los claros generalmente de 20
a 30kg por metro cuadrado de superficie ttil de la superestructura.

Si se conoce, en anteproyecto, el nimero de cables necesarios en la seccion sobre apoyo y
la seccion del centro del claro, se obtendra un valor aproximado de las cantidades de acero
para presfuerzo, dando a cada familia de cables una longitud media, igual respectivamente,
a 0.52L para los cables de voladizo y 0.50L para los cables de continuidad, siendo L la
longitud del tramo considerado.

2.7.1. Trazado de los cables de voladizo.

Los cables de voladizo se utilizan para resistir los momentos flexionantes negativos
provocados por la construccion de los voladizos y a hacer monolitica cada dovela con la
parte de la superestructura ya ejecutada. La disminucion del numero de cables necesarios a
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partir del apoyo permite anclar cables en cada dovela. Los anclados en las dovelas situadas
por delante de la que esta en curso de ejecucion deberan ser tensados posteriormente.

Para la construccién de puentes en voladizo es conveniente utilizar cables de presfuerzo
longitudinal que permitan una fuerza grande para que su numero no sea demasiado elevado.
Las barras empleadas en ciertos paises extranjeros, presentan el doble inconveniente de no
permitir una fuerza grade, y también de carecer de flexibilidad para lograr el trazado
deseado.

No obstante, la fuerza de los cables no debe ser demasiado grande, pues el niimero de
cables de voladizo debe ser al menos igual en cada alma al nimero de dovelas a presforzar
(salvo las dovelas con mas de dos almas). Los cables que desarrollan fuerzas muy grandes
necesitan, por otra parte, precauciones especiales para asegurar la resistencia del concreto
bajo los anclajes y la difusion de los esfuerzos de presfuerzo. Varios incidentes ocurridos
en la construccion de puentes de concreto presforzado han sido debido a una concentracién
anormal de anclajes en una misma seccion.

La gama de cables generalmente utilizados para el presfuerzo longitudinal de puentes
construidos por voladizo varia actualmente de100 a 160t como fuerza util de cada cable.

Dos esquemas son posibles para el trazado de los cables de voladizo, segin que estos
ultimos siga una trayectoria oblicua en las almas (cableado inclinado) o que se mantengan
en el plano de la losa superior (cableado horizontal).

2.7.1.1. Cableado inclinado.

El esquema clasico consiste en descender los cables de voladizo por las almas con el fin de
aprovechar la reduccion del esfuerzo cortante Vi debida a los componentes verticales de
los esfuerzos del presfuerzo.

Los cables se colocan en los chaflanes superiores lo mas cerca posible del eje de las almas
de manera que se facilite su descenso, y se anclan muy a menudo en el extremo de cada
dovela sobre la altura de las almas. Estas deben tener suficiente espesor para resistir los
esfuerzos concentrados ejercidos por los anclajes. Si son demasiado delgadas o si la
resistencia del concreto es insuficiente, existe el riesgo de que se produzcan fisuras a lo
largo del trazado de los cables. Estas fisuras pueden evitarse empleando un estribado
activo, es decir, creando un presfuerzo vertical detras de los anclajes por medio de estribos
tensados. Se pueden interponer igualmente placas de reparto entre el cono y la superficie de
apoyo del concreto.

La parte inferior de las dovelas no equilibradas por las componentes oblicuas de las
compresiones debe ser reforzada por medio de estribos pasivos. Los inconvenientes
anteriores desaparecen si los cables de voladizo se anclan en los chaflanes de unién de la
losa inferior y las almas.
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Se puede dar a las almas el espesor minimo necesario para que resista el esfuerzo cortante y
que sea compatible con un buen colado. En este caso, generalmente, se ancla un solo cable
por alma y dovela, anclandose el presfuerzo suplementario al nivel de la losa superior. El
cableado puede completarse en las cercanias de los apoyos con cables inclinados y anclados
en el alma, constituidos por cables mas pequefios, que permiten obtener la reduccidon
necesaria del esfuerzo cortante para asegurar la resistencia de las almas.

En el caso de una prefabricacion de dovelas, es importante llegar a una estandarizacion del
trazado de los cables. En particular, los cables deben atravesar las juntas y anclarse en
posiciones tan repetitivas como sea posible con el fin de simplificar los cimbrados extremos
de las dovelas.

Si la superestructura es de peralte variable hay que procurar conservar constante la salida de
los anclajes y los puntos de paso de los cables. Si se fijan estos parametros, la inclinacion
de los cables varia y presenta un maximo en las cercanias de los apoyos, que corresponden
a un incremento logico de la reduccion del esfuerzo cortante en las zonas donde el cortante
€s maximo.

Si la superestructura es de peralte constante, el trazado de los cables de voladizo se deduce
de una dovela a otra por una simple traslacion longitudinal. Lo mismo aplica para los cables
de continuidad si estos suben por las almas. Pero en varias obras recientes, los anclajes de
los cables de presfuerzo, en lugar de estar situados en el plano de juntas entre dovelas, estan
colocados en mogotes o nervaduras dispuestos en el interior de la trabes cajon.

La solucion anterior ofrece una doble ventaja, primeramente, las operaciones de tensado,
anclaje e inyeccion de los cables se efectiian por el interior de las dovelas en condiciones
ideales de comodidad y seguridad, sin riesgo de caida de materiales fuera de las trabes y
por medio de los dispositivos mecanizados. Por otra parte, permite limitar el nimero de
cables de voladizo tensado en cada operacién de colocaciéon de una dovela al minimo
necesario para asegurar la resistencia de las ménsulas frente a su peso propio. Los cables
complementarios, que se aplican y tensan después de la unioén de los voladizos, pueden ser
continuos en una longitud superior a la longitud de un tramo.

En el plano econdémico, se tiene una reduccion sensible en el nimero de anclajes de
presfuerzo, y en el plano constructivo una aceleracion de la cadencia de colocacion,
saliendo la colocacion de los cables complementarios de la ruta critica. Este cableado
permite la construccion por voladizo de viaductos de longitudes pequefias (inferiores a
50m) en condiciones comparables, desde el punto de vista de cantidades de presfuerzo
colocado, a la construccidon por claros sucesivos entre puntos de momento nulo sobre una
cimbra de colado o de colocacion.

Los mogotes donde se ancla el presfuerzo, se sitlian generalmente en los chaflanes de unién
de las almas y la losa superior, de manera que el empuje al vacio debido al trazado de los
cables se descompone siguiendo las direcciones de los planos de las almas y de la losa.
Algunos mogotes estdn concebidos de forma que permiten el anclaje de dos cables que se
cruzan (mogotes dobles). Otros estan empotrados en las losas (mogotes en entalla).
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2.7.1.2. Cableado horizontal.

Los cables se disponen en la losa superior siguiendo un trazado sensiblemente rectilineo en
perfil y en planta. Los anclajes de los cables se pueden situar sobre la cara exterior de la
dovelas, en el centro de los chaflanes de enlace entre la losa superior y las almas, o bien en
mogotes dispuestos en el interior de la trabe cajon.

Un cableado horizontal reduce sensiblemente los rozamientos y facilita en consecuencia el
tensado de los cables. Otra ventaja de este tipo de cableado reside en las condiciones de
colado de las almas delgadas de gran altura, que se encuentran muy favorecidas en virtud
de la ausencia de vainas. En contra partida, el cableado horizontal presenta el
inconveniente, con respecto a un cableado tradicional, de no reducir el esfuerzo cortante.
Se debe por lo tanto, recurrir a un presfuerzo vertical de las almas para asegurar su
estabilidad. El presfuerzo vertical se hace todavia mas necesario si la superestructura es de
peralte constante con ausencia total de reduccion del esfuerzo cortante debido a la curvatura
de la losa inferior.

Otra caracteristica de este cableado es la simplicidad de estudio y de puesta en obra, para
los cuales unicamente la resistencia a flexion condiciona el trazado de los cables, ya que la
resistencia al esfuerzo cortante queda asegurada por completo por el presfuerzo vertical.

2.7.2. Trazado de los cables de continuidad.

Los cables de continuidad estan destinados a asegurar la unidon entre los diferentes
voladizos y a resistir los momentos positivos provocados por las cargas y las sobrecargas.
Los cables de continuidad pueden ser de dos tipos, los cables de continuidad inferiores y los
cables de continuidad superiores.

2.7.2.1. Cables de continuidad inferiores (cables A).

Los cables (A) pueden ser levantados en las almas y anclados en nichos previstos en la losa
superior (a;). Aseguran entonces el traslape con los cables de voladizo si estos estan
igualmente inclinados (ver figura 2.7). Debido a ese traslape, las almas estan entonces
atravesadas por un gran numero de cables de presfuerzo oblicuos, y entonces para alcanzar
la resistencia de la superestructura al esfuerzo cortante en la seccion normal no necesita
mas que un refuerzo pasivo de pequefio didmetro.

Los nichos de la losa superior presentan, por el contrario, riegos importantes de infiltracion
de agua en las vainas de los cables, que imponen un cuidado particular de su inyeccion y su

sellado (sellado con resina).

Los cables (A) también pueden alojarse a lo largo de la losa inferior y ser anclados en
mogotes salientes por encima de ésta o colocados en su union con el alma (a,).
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Estos cables tienen un trazado similar al de los cables horizontales de voladizo y pueden ser
sinusoidales, que son los que hacen el papel de cables de voladizo sobre los apoyos y de
cables de continuidad en los tramos (a3). Todos los cables de continuidad siguen, en cierta
parte de su trazado, la fibra media de la losa inferior (ver figura 2.7). Esta Ultima es curva,
cuando la superestructura es de peralte variable, y los cables desarrollan entonces un
empuje al vacio, que puede ser el origen de graves desdrdenes si no ha sido previsto el
acero de refuerzo necesario.

El efecto de este empuje al vacio es maximo cuando la compresion N’ de la losa inferior es
casi cero por el efecto de las sobrecargas. Con cables de 180t de fuerza util, dispuestos con
una separacion de 0.20m y teniendo un radio de curvatura proximo a 300m, la losa inferior
de la trabe cajon esta sometida a un esfuerzo vertical complementario de 30ton/m™.

Si los cables estan situados en los chaflanes inferiores de las almas, el esfuerzo de tension
que aparece por encima, debe ser equilibrado por los estribos. Empujes al vacio locales
pueden aparecer igualmente en la losa inferior, como consecuencia de la mala colocacion
de las vainas de los cables de presfuerzo o por quedar insuficientemente sujetas, y de esta
manera ocasionar desconchamientos del concreto. Se puede evitar ese defecto remplazado
las vainas por tubos rigidos.

Cuando los cables de continuidad estan colocados en mogotes (cables a,), hay que evitar
anclar en una misma seccion varios cables que tengan fuerzas muy grandes, ya que si esto
no se toma en cuenta, apareceran en la losa inferior fisuras de tension debidas a la difusion
del presfuerzo detras de los anclajes.

Este fenomeno se produce si el esfuerzo de tension ejercido por los cables anclados es
superior al efecto acumulado de las compresiones longitudinales creadas por las cargas en
la losa inferior y la resistencia del acero de refuerzo pasivo que esta colocado. La intensidad
del esfuerzo de tension debido a los cables puede ser tomado, aproximadamente, igual a la
mitad del que estos desarrollan en los anclajes. Si las dovelas son prefabricadas, las fisuras
se localizan generalmente en las juntas, en ausencia de refuerzo que las atraviese.

2.7.2.2. Cables de continuidad superiores (cables B).

Los cables (B) se disponen en la losa superior y pueden estar anclados en mogotes situados
en los chaflanes de enlace de las almas con la losa superior (b;) o también prolongados
hasta los diafragmas sobre apoyo, donde se anclan (by). A veces se anclan estos cables en
mogotes salientes por debajo de la losa superior que se cuela con un cimbrado especial
después de la ejecucion de la dovela (ver figura 2.7).

Existen ciertos momentos hiperestaticos debidos a los cables de continuidad que son
relativamente pequeios en la mayor parte de las obras y se producen a la hora del tensado.
Su valor aproximado es del 6 al 8% del momento flexionante maximo en la seccioén sobre
apoyo. En la figura 2.7 se muestra un cableado de continuidad tipico.
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Cables B

Figura 2.7. Cableado de continuidad.

2.7.3. Influencia del trazado de los cables longitudinales sobre su
tension final.

Debido a la multiplicidad de las juntas en la construccion por voladizos, la friccion a lo
largo de los cables en el tensado es a menudo superior a la que se puede deducir de las
formulas clasicas. Al atravesar las juntas, las vainas presentan en efecto discontinuidades
accidentales de pendiente o de curvatura, que hay que tomar en cuenta en el calculo de las
fricciones. Estas discontinuidades son mas importantes en el caso de dovelas prefabricadas,
en donde las vainas no pueden tener manguitos en las juntas.

Se puede reducir la friccion mediante ciertas precauciones como la utilizacion de vainas de
un diametro suficientemente grande o mediante una rigidizacion de las vainas en el colado
por medio de tubos (hinchables o no, de caucho o de acero) colocados en el interior y
asegurando su alineacion. También se puede reducir la friccion limitando la desviacion de
los cables tanto en planta como en elevacion o llevando acabo un incremento del radio de
la curvatura de los cables.

Sin embargo, la mejor solucion consiste en adoptar un cableado de tipo horizontal que
produce fricciones muy pequeiias. Si el cableado es inclinado, se pueden remplazar las
vainas por tubos rigidos, con la condicion de que en cada dovela, el trazado de los cables
este situado en un plano con el fin de permitir el curvado de los tubos.

Si se utilizan vainas, hay que reducir al minimo el nimero de dovelas en las cuales los
cables tengan un trazado curvo. Es conveniente alinear dos vainas rectas formando un
elemento rigido. Ademas, la calidad de la ejecucion de las dovelas prefabricadas se puede
controlar facilmente en el almacenamiento.

2.7.4. Cableado transversal.
La resistencia transversal de las losas bajo calzada queda asegurada generalmente de forma

econdmica por los procedimientos de concreto reforzado para las superestructuras que no
tienen mas que una trabe cajon de ancho limitado (longitud menor o igual a 16m). En este
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caso, el presfuerzo esta penalizado por el nimero de anclajes, relativamente elevado con
respecto a la longitud de los cables.

Por el contrario, se prefiere el presfuerzo cuando la seccidn transversal esta construida por
una unica trabe de gran ancho o varias trabes cajon quedando asegurada al mismo tiempo la
unidn entre ellas. Ensayos recientes han mostrado sin embargo, que la union entre vigas
puede ser realizada en condiciones de seguridad satisfactorias por medio de refuerzo
pasivo.

Las cantidades de presfuerzo transversal varian, segin las obras, de 5 a 7kg por metro
cuadrado util de tablero. Las cantidades de refuerzo pasivo por metro cibico de concreto
estan generalmente comprendidas entre 60 y 80kg/m”, si la losa superior esta presforzada
transversalmente y entre 80 y 100kg/m’, si la losa superior es de concreto reforzado.

2.8. Ajuste final de la estructura.

Como consecuencia de la continua transformacion de los esquemas estaticos de las obras
durante la construccidon en voladizo, la distribucion de esfuerzos en la estructura final
difiere a menudo notablemente de la distribucion Optima. Por esta razon, es necesario a
veces proceder a un ajuste de la estructura para aumentar la eficacia del presfuerzo y
mejorar el estado de las tensiones en la obra. Este ajuste puede realizarse por una
desnivelacion relativa de los apoyos que tiene por objeto producir momentos
complementarios correctivos. Esta operacion se efectiia normalmente por insercion de gatos
planos entre las pilas y la superestructura.

Otra forma de ajustar la estructura puede ser colocando articulaciones temporales,
generalmente en el centro del claro de los tramos, para disminuir la rigidez de la
superestructura hasta la colocacion del presfuerzo de continuidad. Estas articulaciones,
situadas al nivel de la losa inferior, se bloquean definitivamente antes de la terminacion de
la obra.

Pero el método mas eficaz consiste en crear un empuje activo en la seccion de la
articulacion temporal. La presencia de una articulaciéon en una seccion dada de la
superestructura, fija el punto de paso de la curva de compresiones, bajo el efecto
combinado del peso propio y del presfuerzo, a un nivel bien determinado. Este nivel puede
ser diferente del de la articulacion si una fuerza exterior, producida por ejemplo por gatos
planos Freyssinet, se aplica en la seccion considerada.

Se pueden por consiguiente realizar dos operaciones, la primera una compensacion, que
tiende a reducir en la obra terminada el efecto de los acortamientos futuros debido a la
retraccion y al presfuerzo. Esta compensacion se obtiene separando las caras extremas de
los voladizos por medio de gatos planos colocados en la junta de union, generalmente en el
emplazamiento de los chaflanes de unidn de las almas y de las losas.

La segunda operacion que se puede realizar es un reglaje, con tendencia a enderezar los
voladizos introduciendo un momento de intensidad constante a lo largo del tramo. La
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articulacion temporal se cuela previamente (pueden utilizarse elementos prefabricados) y
un cierto numero de cables de presfuerzo que realizan la unién se ponen en tension a lo
ancho de la articulaciéon. A los gatos planos se les da su presion final, determinada en
funcién del grado de ajuste deseado. La junta de cierre queda finalmente bloqueada y los
cables de continuidad complementarios se tensan y anclan. Este reglaje puede servir
eventualmente para corregir el perfil longitudinal de la obra.

2.9. Deformaciones de los voladizos y contraflechas.

Las ménsulas de cada voladizo se componen de dovelas, coladas y presforzadas a edades
diferentes. Es necesario conocer con suficiente exactitud las deformaciones de las ménsulas
en las diferentes etapas de la construccion del puente, con el fin de tenerlas en cuenta en la
determinacion de las contraflechas que hay que dar a los equipos moviles de colado o a las
células de prefabricacion de las dovelas.

Durante la fase isostatica de la construccién de voladizos, las deformaciones de las
ménsulas se deben al peso propio de las dovelas, al peso del equipo movil de colado, o al
del aparato de colocacion si se trata de dovelas prefabricadas ,y al presfuerzo que asegura la
unidn de la dovelas.

Después de la union de los voladizos, la superestructura pasa a ser hiperestatica, pero
continua sufriendo deformaciones ligadas al tensado de los cables de presfuerzo de
continuidad, al retiro de los equipos moviles o de los aparatos de colocacion, a la supresion
de los apoyos provisionales o del empotramiento sobre la pila y a la colocacion de las
cargas de servicio. Estas deformaciones, a las cuales se afiaden las deformaciones diferidas
debidas a la fluencia del concreto, no provocan diferencias de nivel entre los extremos de
las ménsulas de un mismo tramo, pero engendran variaciones continuas del perfil
longitudinal del puente (generalmente descenso de la seccidon del centro del claro de los
tramos). Por esta razon, deben ser compensadas con deformaciones isostaticas, por
contraflechas de ejecucion dadas a las ménsulas.

La principal dificultad que se encuentra en la prevision de las deformaciones de las
ménsulas reside en el conocimiento del comportamiento del concreto, a largo plazo, bajo
carga. El modulo de deformacion longitudinal del concreto varia en efecto con el tiempo,
en funcidn, por una parte, de la edad del concreto en el momento de la aplicacion de la
carga y por otra parte, de la duracion de la carga. El presfuerzo disminuye igualmente con
el tiempo, como consecuencia de las pérdidas diferidas sufridas por los cables.

Cuando la superestructura se construye por dovelas coladas en sitio en el interior de
equipos moviles, es impreciso nivelar los equipos refiriéndose a la altitud tedérica que
deberian tener antes del colado de las dovelas. Esta altitud es, en efecto, susceptible de
variaciones importantes en funcion de la temperatura ambiente, de la humedad y sobre todo
del gradiente térmico. Es preferible efectuar la nivelacion dando al equipo una contraflecha
angular 0’ con respecto a la dovela precedente, sin embargo, para el control de las
deformaciones de los voladizos en curso de construccidn, es necesario contar con la

31



condicion de proceder a la nivelacion del tablero en las primeras horas de la mafana,
cuando el gradiente térmico es todavia pequefio.

Un método analogo se utiliza si la superestructura se construye por unién de dovelas
prefabricadas, colocando la dovela contramolde de manera que forme un angulo 6’ con la
célula de prefabricacion. Las deformaciones son, no obstante, mucho mas pequeiias en este
caso (del orden de la mitad o de un tercio), ya que las dovelas prefabricadas estan
habitualmente almacenadas algunas semanas antes de su colocacion en la obra.

Si a pesar de los controles efectuados en el curso de la construccion, los extremos de los
voladizos enfrentados no se encuentran alineados en ¢l momento de la union, se debera
recurrir a variaciones en altitud, que son oscilaciones de los voladizos por medio de gatos o
deformaciones verticales de las ménsulas con ayuda de contrapesos. Otro remedio que se
puede llevar a cabo cuando se tiene ese problema es realizar una variacion en planta, es
decir, una deformacion horizontal de las ménsulas por barras de presfuerzo cruzadas
colocadas sobre la parte superior de las dovelas.

Si las secciones extremas de las ménsulas presentan variaciones alabeadas, solo un
desplazamiento de conjunto de uno de los voladizos podra remediarlo; la deformacion por
torsion de las superestructuras, generalmente es imposible.

2.10. Problemas particulares de concepcion y calculo de la
superestructura.

Durante el estudio de un puente construido por voladizos, el proyectista se enfrenta
regularmente a tres problemas importantes que influyen sobre la concepcion y el
dimensionamiento de las obras. Estos problemas son: el arriostramiento transversal de la
superestructura, el efecto de los gradientes térmicos y la redistribucion de los esfuerzos por
fluencia o flujo pléstico.

2.10.1. Arriostramiento transversal de la superestructura.

Debido a la gran rigidez a torsion de las trabes cajon y a la rigidez a flexion de las losas
superior e inferior, generalmente no se requiere ninguna riostra interior en las
superestructuras construidas por voladizo, con excepcion de las situadas en los apoyos y en
las juntas de dilatacion.

En las obras que tienen en elevacion cartelas rectilineas se debe igualmente prever, en la
seccion donde el intrados presenta una discontinuidad de pendiente, una riostra
equilibrando el empuje al vacio de la losa inferior.

En lo que concierne a los diafragmas de union entre dos o varias trabes cajon pertenecientes

a una misma superestructura, su presencia esta ligada a la estabilidad y resistencia de los
apoyos mas que del tablero. Se ha establecido, en la mayoria de los casos, que el efecto
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conjugado de la flexion de las losas bajo la calzada y de la torsidon de los cajones asegura un
reparto transversal muy satisfactorio de las cargas entre las diferentes trabes, en ausencia
total de arriostramiento.

Las dovelas en las que se disponen riostras o diafragmas son elementos especiales, por lo
que para su construccion se debe utilizar un cimbrado interior particular, cuya ejecucion es
larga y costosa. Se debe buscar la simplificacion de sus formas analizando cuidadosamente
su funcionamiento mecanico.

Los diafragmas colocados en pilas y estribos juegan dos papeles: aseguran la transmision
de las cargas verticales a los apoyos e impiden la deformacion de la seccion transversal
bajo el efecto de los momentos de torsion. La transmision de las cargas verticales a los
apoyos se hace por medio de esfuerzos cortantes localizados principalmente en las almas de
la trabe cajon (esfuerzo cortante normal); y por componentes verticales de los esfuerzos de
compresion que existen al nivel de la losa inferior.

Bajo el efecto del flujo de cortante debido al momento de torsion, la seccidn transversal de
la trabe cajon tiende a distorsionarse. Para oponerse a esa deformacion, es deseable dar a
los diafragmas, que deben tener huecos para asegurar la circulacion del personal de
mantenimiento y el paso de canalizaciones de servicio, un esquema triangulado ya sea
superior a inferior.

Cuando la superestructura es de peralte variable, el esquema de triangulado superior
permite absorber comodamente el esfuerzo cortante. El esquema de triangulado inferior,
facilita, en la superestructura de peralte constante, el paso de canalizaciones de gran
didmetro apoyadas sobre la losa inferior de la trabe cajon.

Si los dispositivos de apoyo no estan situados en el plano de las almas, se debe prever un
presfuerzo asociado a un refuerzo pasivo, para reducir los esfuerzos cortantes y conducirlos
a los apoyos.

Las dovelas especiales mas sencillas son las dovelas sobre estribos que llevan normalmente
un simple diafragma vertical. Las dovelas de articulacion son dovelas complicadas que se
componen de dos partes: un elemento portante y un elemento apoyado, rigidizado cada uno
por un diafragma dispuesto segin un plano inclinado con el fin de formar una diagonal
fraccionada que equilibre la reaccion de apoyo de la superestructura. Las dovelas de
articulacion como las dovelas sobre estribo, son afortunadamente, poco numerosas.

Las dovelas sobre pila, cuyo nlimero puede por el contrario ser muy elevado, tienen una
concepcion diferente segun el tablero se apoye simplemente sobre las pilas o se encuentre
empotrado en ellas. En el primer caso, las dovelas sobre pilas son parecidas a las dovelas
sobre estribos, solamente que con dos detalles mas. Por una parte, los esfuerzos a transmitir
son mas importantes que los de la dovela de estribo y, ademas, si el tablero es de peralte
variable, la componente vertical debido a la inclinacion de la losa inferior en los apoyos
debe ser absorbida por un refuerzo colocado en el plano del diafragma.
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En el segundo caso, las dovelas sobre pilas llevan generalmente dos diafragmas que pueden
ser verticales o inclinados. Desde el punto de vista teorico, los diafragmas inclinados son
mas satisfactorios.

En conclusion los diferentes tipos de arriostramiento son satisfactorios siempre y cuando se
asegure la resistencia a la torsion y se verifique la transmision de esfuerzos cortantes en los
apoyos.

Otro punto que merece ser sefialado concierne a las dovelas sobre pila prefabricadas. El
dimensionamiento de los dispositivos de arriostramiento puede a veces conducir, para estas
dovelas, a pesos unitarios que superan las capacidades de los medios de izaje y colocacién
que se utilizan en una obra. En estos casos resulta pertinente dividir las dovelas sobre pila
en varios elementos, bien sea longitudinales u horizontales, siendo conjugadas las juntas
entre los elementos.

2.10.2. Efecto de los gradientes térmicos de la superestructura.

Un segundo problema cuya importancia se ha visto recientemente, concierne a los
gradientes térmicos en la superestructura. La medida de las variaciones diarias de las
reacciones en los apoyos de ciertas obras, asi como las fisuras apreciadas en otras, han
puesto de relieve la importancia de las solicitaciones de flexion debidas a las diferencias de
temperatura entre las fibras extremas de una superestructura de concreto. Esas diferencias
se producen esencialmente por sol el cual en funcion del fuerte poder absorbente del
revestimiento de la calzada, provoca una elevacion de temperatura de la losa superior,
creando asi un gradiente térmico en las secciones de la superestructura.

Las lecturas de temperatura efectuadas en obras de concreto han permitido establecer que la
variacion diaria de la temperatura de una superestructura no excede de 6°C; las
temperaturas medias minima y maxima se presentan hacia las 8 hrs y a las 18 hrs,
respectivamente; el gradiente maximo se produce alrededor de las 15 hrs; y el reparto de
temperaturas en el interior de cada seccion sigue una ley compleja. Se puede no obstante,
para facilitar los calculos asimilar esta ley a una variacion lineal que produzca los mismos
efectos globales.

Ademéds, en ausencia de resultados experimentales més numerosos, normalmente los
gradientes térmicos se consideran lineales a lo largo del peralte de la seccidon. Se considera
uno de corta duracion, que es compatible con las cargas permanentes, y corresponde a una
diferencia de temperatura de 10°C entre las fibras extremas del tablero. También se
considera otro de larga duracién que se acumula con las cargas permanentes y las cargas de
servicio y se traduce en una diferencia de 5°C entre dichas fibras. En los dos casos, el
modulo de deformacién a tener en cuenta es el méddulo instantaneo en razén del caracter
diario de las variaciones de temperatura.

Admitiendo que el gradiente térmico es constante a lo largo de la superestructura, la

determinacion de los esfuerzos de flexion que genera no presenta ninguna dificultad
particular. Haciendo un andlisis de esto, podemos decir que un puente de peralte variable es
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aproximadamente una vez y media mas sensible a los gradientes térmicos que uno de
peralte constante, y ademads, entre dos puentes de peralte variable las solicitaciones de
flexion son mas importantes en el que la variacion de peralte sea mayor.

Concluyendo, es preciso tener en cuenta los efectos térmicos en los proyectos de puentes en
voladizo, ya que producen tensiones importantes en las cercanias de la seccion del centro
del claro de los tramos, del orden de 20kg/cm?2 para los tableros de peralte variable. Bajo la
accion de estos esfuerzos suplementarios, la seccion del centro del claro tiende a menudo a
llegar a ser subcritica, siendo aconsejable aumentar su peralte, lo que tiene por
consecuencia directa aumentar el efecto de los gradientes térmicos por disminucion de la
relacion “h/ho”, donde “h” es la altura de la seccién en el empotramiento y “ho” es el
peralte de la seccion en el centro del claro.

2.10.3. Redistribucion de esfuerzos por fluencia.

El proyectista de un puente en voladizo se enfrenta con un ultimo problema, que es el
estudio de la redistribucion de esfuerzos de flexion debidos a las deformaciones diferidas
del concreto por fluencia. Este fenomeno se produce debido al cambio de esquema estatico
a hiperestatico durante el curso de la construccion.

Se ha prestado atencion al efecto de las deformaciones diferidas del concreto debido a las
sensibles variaciones geométricas de la forma de ciertos puentes. En particular, la
construccion en sitio de grandes tramos en voladizo ha puesto en evidencia este fenomeno,
particularmente en puentes donde se mantienen articulaciones permanentes en el centro del
claro de los tramos, ya que estas sufren con el tiempo descensos progresivos importantes.

Se han reducido tales deformaciones introduciendo la continuidad en las obras. Por esto, la
mayor parte de las superestructuras de concreto presforzado, construidos hoy en dia por
voladizo, se hacen continuos con la union de los extremos de las ménsulas enfrentadas en el
centro del claro de los diferentes tramos. Por otra parte, la utilizacion de dovelas
prefabricadas, cuya colocacion se efectia después de un periodo de envejecimiento
suficiente, tiene un efecto favorable sobre el perfil longitudinal definitivo de la
superestructura.

La continuidad de las obras y la prefabricacion de las dovelas corrigen el problema de la
discontinuidad y la importancia de las deformaciones, pero no evitan la aparicion de
esfuerzos de redistribucién cuya determinacion plantea un problema particularmente
delicado. Una estimacion de estos esfuerzos puede obtenerse experimentalmente con las
medidas de las reacciones en los apoyos de las obras en funcién del tiempo, haciendo la
correccion de las variaciones diarias debidas a los efectos térmicos.

Para precisar ideas, se consideraran dos ménsulas C y C’ construidas por voladizos y
cerradas en el instante fzc. Si las dos ménsulas enfrentadas no se unen una con otra, tenderan
a deformarse por fluencia bajo el efecto de su peso propio y su presfuerzo, y sus extremos,
a partir del instante zc, sufriran giros ® y ®’ y deformaciones verticales /'y f° crecientes con
el tiempo.
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La union de las ménsulas limita sus deformaciones diferidas, generandose efectos
hiperestaticos en la seccion de la union, los que modifican las condiciones anteriores de
equilibrio, constituyendo un estado de autotension.

A esta redistribucion de esfuerzos debidos a la no compatibilidad del sistema con las
deformaciones que faltan por producirse, se le ha denominado, incorrectamente, adaptacion
por fluencia. De forma general, esos esfuerzos se reducen a un momento de flexion M(t) y a
un esfuerzo cortante T(t) que anulan la discontinuidad angular (0w-®’) de los extremos de
las ménsulas e igualan sus deformaciones verticales /'y /. Si las ménsulas son idénticas y
han sido construidas al mismo tiempo, sus deformaciones verticales son iguales y T(t) es
nulo.

Los esfuerzos M(t) y T(t), que aparecen en el instante del cierre, crecen gradualmente con
el tiempo y tienden asintéticamente hacia unos limites finitos Mo y To. Estos limites se
pueden considerar practicamente alcanzados en un plazo de 3 a 5 afios después del cierre.
En la figura 2.8 se muestra el principio de la redistribucion de esfuerzos por fluencia.

]
; C C . Antes del cierre

T t<tc

Despues del cierre
t >tc

T
e
M, T
Mo + — -
To +— -
t

Figura 2.8. Redistribucion de esfuerzos por fluencia.

Se han desarrollado varios métodos para estimar los esfuerzos de fluencia Mo y To en un
puente de concreto presforzado construido por voladizos, o bien para prevenirse contra sus
efectos. Un primer método, de naturaleza empirica, consiste en conservar sobre las fibras
interiores de la superestructura, en las zonas proximas al centro del claro de los tramos,
compresiones residuales suficientes para compensar las tensiones posteriores provocadas
por los esfuerzos de fluencia. Muy a menudo el valor de estas compresiones residuales se
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fija en 2Mpa, lo que parece justificado por la experiencia de calculos mas precisos o por
medidas efectuadas en ciertos puentes.

Otro método supone que todos los elementos constitutivos de la obra estan construidos y
unidos en un tiempo infinitamente corto. El modulo de deformacion del concreto puede
considerase constante e igual a su valor instantaneo E,.

En cada punto de la superestructura, las tensiones n; producidas por las cargas aplicadas
(peso propio y presfuerzo) durante la construccion de la obra, originan deformaciones g;
tales que:

8,~=n,-/E,-

Después de acabada la estructura, la superestructura continua sufriendo deformaciones
diferidas &,. Las deformaciones finales seran iguales a:

&= gtey
Si llamamos 7, a las tensiones que apareceran en la estructura como si las cargas hubieran
sido aplicadas directamente en el esquema estéatico final, entonces debido a la fluencia, el
modulo de deformacion del concreto se reduce a un valor de E; llamado moédulo final, mas
pequeiio que E,. Asi, se puede definir un modulo de deformacioén diferido del concreto por:

1/E;=1/E; - 1/E;

Como las deformaciones diferidas se producen en la estructura acabada, se puede escribir:

Eq=n) / Ed
Al final, las deformaciones totales son iguales a:

&= gtes= (l’l] / Ei)+ (l’lz / Ed)
y las tensiones correspondientes:
ng= Efo: I’l](Ef/Ei) + I’lg(Ef/Ed)
de donde:
ng=n;+(nz-np[1 - (Ef/E)]

Esta relacion se aplica evidentemente, no so6lo a las tensiones n, sino igualmente, a las
solicitaciones S que las provocan. La relacion entre los modulos E; y E; se toma
habitualmente igual a 1/3. Pero en realidad, la construccion de un tramo en voladizo dura

varias semanas, y a menudo varios meses, con lo que una parte importante de la fluencia se
produce antes del cierre. Por esta razon es mas exacto estimar la relacion E;/E; a partir del
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probable programa de trabajo y de la evolucion en el tiempo del médulo de deformacion
del concreto.

Las deformaciones instantaneas varian poco con la edad del concreto en el instante de su
carga (salvo en los primeros dias). Por el contrario, las deformaciones de fluencia estan
afectadas de forma significativa por la edad del concreto. Por ejemplo, un concreto de 7
dias de edad sufrird una deformacion aproximadamente del doble de la de un concreto de 3
meses de edad.

La construccion de obras con dovelas prefabricadas es rapida por lo que las deformaciones
antes del cierre pueden calcularse suponiendo un modulo constante en toda la longitud de
los voladizos. Suponiendo que la edad media de las dovelas antes de la unién es de 28 dias,
la relacion E;/E; es igual a 0.40. Si los voladizos tienen una edad media de 100 dias antes
del cierre, esta relacion es sensiblemente igual a 0.50.

Otros métodos elaborados de calculo de esfuerzos de fluencia, que recurren a programas
electronicos complejos, necesitan tener en cuenta, de la forma mas precisa posible, las leyes
empiricas de comportamiento de los materiales: fluencia del concreto y relajacion del
acero.

Estos programas se utilizan primeramente para el calculo de las deformaciones isostéticas
de los voladizos de los puentes antes del cierre, las cuales sirven para fijar las contraflechas
de nivelacion de los equipos moviles de colado o de las células de prefabricacion de
dovelas. Permiten igualmente, a partir de las deformaciones diferidas que aparecen en las
estructuras después del cierre, determinar los esfuerzos de redistribucion debidos a la
fluencia. Esta segunda etapa, que necesita resolver ecuaciones integrales, es
desgraciadamente larga y generalmente costosa.

De forma general, ;que créditos se puede atribuir a los calculos de esfuerzos de fluencia?
La complejidad del fenomeno, agravada por la dificultad de traducir, por medio de una ley
matematica, la evolucion en el tiempo de las caracteristicas de los materiales, tendera a
sembrar la duda sobre los resultados obtenidos. Nos parece sin embargo tranquilizador, que
los programas de calculo utilizados tengan generalmente una buena precision en las
deformaciones isostaticas de los voladizos antes del cierre, lo que significa que el
comportamiento global de los voladizos, bajo el peso propio y el presfuerzo, queda
representado de forma satisfactoria por el esquema de célculo adoptado. Ahora bien, ;de
donde provienen los momentos de fluencia, si no es de las deformaciones potenciales que
quedan por producirse después del cierre?

Pensamos sin embargo, que los esfuerzos de fluencia reales tienen el riesgo de ser mas
elevados que los obtenidos por los célculos. La razon es que las deformaciones diferidas
después del cierre estan probablemente por debajo de su valor.

En efecto, las deformaciones globales de una ménsula son iguales a la diferencia entre las
deformaciones debidas a su peso propio y las debidas al presfuerzo de construccion. Ahora
bien, generalmente los cables de presfuerzo se inyectan poco antes del cierre de las
ménsulas. La inyeccion, que une el presfuerzo al concreto, modifica las caracteristicas
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mecanicas de las secciones y disminuye el brazo de palanca del presfuerzo, resultando que
las deformaciones diferidas de las ménsulas pueden aumentar en fuertes proporciones.

La homogenizacion de las secciones, a consecuencia de la adherencia del presfuerzo,
entrafia igualmente una variacion del equilibrio de los esfuerzos internos en cada seccion, lo
que produce de alguna forma, una adaptacion local por fluencia. Por ultimo, las fricciones a
lo largo de los cables no se conocen bien y a menudo se subestiman en la construccion por
voladizos, esto tiene por consecuencia una nueva disminucion de la eficacia del presfuerzo,
lo cual tiende a incrementar las deformaciones diferidas.

Con base en el analisis anterior, se recomienda que si se toma en cuenta la acumulacién de
los efectos térmicos y de los momentos de redistribucion debidos a la fluencia, se necesita
aumentar el peralte de la superestructura en el centro del claro de los tramos y conservar
sobre la fibra inferior de las secciones, en las cercanias del centro del claro, compresiones
residuales bajo cargas de servicio del orden de 35 a 40kg/cm” (3.5 a 4Mpa), lo que provoca
un aumento de las cantidades del presfuerzo longitudinal de aproximadamente un 10%.

2.11. Estructura de las pilas y condiciones de apoyo de la
superestructura.

En el método de construccion por voladizo, las pilas deben asegurar la estabilidad de la
superestructura durante su ejecucion, bajo el efecto de volteo debido al colado o a la
colocacion no simultanea de dovelas. Por esta razon, cuando las caracteristicas geométricas
de las obras lo permiten (superestructura de longitud moderada, pilas altas y flexibles), el
empotramiento permanente de la superestructura sobre las pilas constituye la soluciéon mas
satisfactoria. La seccion de las pilas puede ser en este caso maciza, pero una seccion cajon
puede ser mas eficaz y econdmica, tanto para la construccion como para la obra finalizada.
En ciertos casos la seccion cajon puede remplazarse por una seccién en doble T; sin
embargo, la débil resistencia a la torsion de este perfil impone ciertas precauciones para
limitar las deformaciones de los voladizos durante la construccion, en particular bajo el
efecto del viento.

Para las obras de tramos miultiples o en el caso de pilas cortas, las variaciones lineales del
concreto (contraccion, fluencia, variaciones de temperatura), combinadas con los efectos
hiperestaticos del presfuerzo longitudinal, originan a causa de la rigidez de las pilas,
esfuerzos de flexion, cuya transmision a las cimentaciones impide la utilizacion de una
union rigida entre la superestructura y los apoyos. La obra se debe concebir en este caso
como una viga continua descansando sobre apoyos (placas de caucho zunchado, teflon,
etc.) que permitan los movimientos longitudinales de la superestructura.

Por otra parte, es necesario asegurar la estabilidad de la superestructura durante su
construccidn, que puede ser por un empotramiento provisional del tablero sobre las pilas, si
¢éstas presentan una resistencia suficiente a la flexién, o también, utilizando apoyos
provisionales colocados en las cercanias de las pilas. Dos tipos de pilas se adaptan mejor a
la construccion por voladizo de la superestructura, se trata de pilas con paredes flexibles y
de pilas con apoyos de neopreno.
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2.12. Pilas con paredes flexibles.

Las pilas con paredes flexibles estan construidas por dos paredes delgadas, verticales o
inclinadas, que sirven de unidn entre la superestructura y el cuerpo de la pila y pueden ser
articuladas o empotradas en cada uno de sus extremos. Este tipo de pilas ofrece tres
ventajas: realiza un empotramiento eficaz de la superestructura bajo la accion de las cargas
verticales, debido al giro de los apoyos; ofrece gran flexibilidad en el plano horizontal
(respecto de los desplazamientos paralelos al eje longitudinal del puente) permitiendo
resolver los problemas de dilatacion en puentes continuos. Finalmente, se asegura
econémicamente la estabilidad de los voladizos durante la construccion de la
superestructura mediante un arriostramiento provisional.

Las paredes independientes, son bastante flexibles para sufrir sin excesiva solicitacion las
variaciones de longitud de la superestructura y suficientemente rigidas para soportar los
efectos de frenado y asegurar la estabilidad del conjunto del puente; la convergencia de las
paredes juega un papel preponderante en esta estabilidad.

Cuando la geometria de la estructura lo permite, en particular en el caso de un puente de
tres tramos, es mas econdmico inclinar las paredes con el fin de reducir los momentos de
flexion que se transmiten a la cimentacion. Si las paredes estan articuladas en sus dos
extremos y sus ejes concurren al nivel de la cimentacidén, el momento de flexion en ese
punto es nulo y el reparto de esfuerzos sobre el terreno es uniforme, cualquiera que sea la
carga aplicada a la estructura.

Tal estructura con pilas de paredes inclinadas, es comparable a un portico o a un arco,
articulado en el punto de convergencias de los ejes de las paredes. El empuje que aparece al
nivel de la articulacion, principalmente bajo el efecto de cargas horizontales paralelas al eje
del puente, se traduce en un esfuerzo de tension en una de las paredes que trabaja como
tirante y en un esfuerzo de compresion en la otra que funciona como un puntal. Por esta
razdn, a menudo es necesario presforzar las paredes con el fin de evitar la aparicion en éstas
de esfuerzos de tension.

Cuando las paredes son verticales, no se aprovecha el efecto del arco y la estabilidad de la
unidn reside esencialmente en la resistencia a la flexion de las paredes. En el caso de
paredes doblemente articuladas, que no ofrece ninguna resistencia a este respecto, es
necesario rigidizar una de las pilas con el fin de crear un punto fijo para el tablero.

Por ultimo, hay que indicar que a causa de la esbeltez de las pilas, la estabilidad elastica de
la estructura debe ser objeto de un analisis particular. Las paredes que sustentan a la
superestructura son muy delgadas y su resistencia al pandeo debe ser examinada con
cuidado. En la figura 2.9 se muestra un croquis de una pila de paredes flexibles.
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Figura 2.9. Pila con paredes flexibles.

2.13. Pilas con apoyos de neopreno.

Las pilas con apoyos de neopreno tienen un comportamiento analogo al de las pilas de
paredes flexibles, asegurando el empotramiento eldstico de la superestructura y permitiendo
su dilatacion bajo el efecto de las variaciones lineales.

Este empotramiento presenta varias ventajas, primeramente permite disminuir los esfuerzos
de flexion de la superestructura en el centro del claro, reduciendo las variaciones de
momentos debidas a las sobrecargas, sin por ello aumentar el momento sobre los apoyos,
debido a la reduccion de la longitud del claro.

Durante la construccion del tablero por voladizo, provisionalmente se puede asegurar su
estabilidad sustituyendo por calzas de concreto los apoyos de neopreno y colocando un
presfuerzo vertical, sin necesidad de apoyos provisionales, a menudo dificiles y costosos de
realizar. Ademas, es posible mediante una buena eleccion de los espesores de neopreno,
reducir en cierta medida los esfuerzos de flexion que se transmiten a los cimientos de las
pilas. En particular, se puede anular el momento de flexion en un punto cualquiera de una
pila para una carga dada.

2.14. Estabilidad de los tableros durante la construccion.

En la construccion de puentes por voladizos, que se efectua a partir de las pilas o de
estribos, es necesario asegurar la estabilidad del tablero antes de finalizar la estructura.
Cuando el tablero se compone de una a varias ménsulas construidas a partir de los estribos
la mayor parte del momento de volteo proviene del peso propio de la superestructura y
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ocurre lo mismo cuando la construccion se efectia por voladizos asimétricos a partir de
pilas.

Los esfuerzos de volteo a los que esta sometido el voladizo, se generan por la forma no
simultanea de los colados de concreto o de la colocacion de dovelas. A estos esfuerzos hay
que sumarles los que provienen de las imprecisiones de la construccion (diferencia de peso
de una ménsula con respecto a otra), cargas de obra y de viento y, eventualmente,
incidentes que pueden surgir en el curso de la construccion: caida del equipo movil de
colado o del aparato de colocacidon de dovelas.

2.14.1. Analisis de las condiciones de estabilidad de un voladizo.

La estabilidad de los voladizos depende muy estrechamente del esquema estatico de la
obra y de la estructura de los apoyos. Hay que considerar tres casos principales: uno, que el
tablero esta empotrado de forma permanente y rigida sobre las pilas, con las que constituye
un marco; dos, que esté apoyado en fase definitiva simplemente sobre las pilas que ofrecen
una resistencia suficiente a la flexion; y el tercero es que el tablero en fase definitiva
también este apoyado simplemente sobre las pilas y que éstas ofrezcan una resistencia
insuficiente a la flexion.

En el primer caso la estabilidad se consigue por la resistencia propia de las pilas, que
generalmente es suficiente para soportar los momentos de volteo durante la construccion,
que son inferiores a los aplicados a la obra en servicio. A veces es necesario, sin embargo,
un refuerzo de las pilas. Este puede efectuarse colocando un presfuerzo vertical con el fin
de reducir la excentricidad de la resultante general.

En el segundo caso, en donde en fase definitiva el tablero estd apoyado simplemente sobre
las pilas y que éstas ofrecen una resistencia suficiente a la flexion, la estabilidad se
consigue por el empotramiento provisional del tablero sobre las pilas. Este empotramiento
se realiza bloqueando la junta entre la pila y el tablero, por medio de calzas (metélicas o de
concreto zunchado) y barras o cables que originan un presfuerzo centrado. Se obtiene asi,
durante la construccion, una union rigida entre el tablero y la pila.

En el ultimo de los casos cuando el tablero en fase definitiva esta apoyado simplemente
sobre las pilas y que éstas ofrecen una resistencia insuficiente a la flexion, la estabilidad se
consigue mediante apoyos provisionales. En numerosos puentes, donde el tablero es
independiente de las pilas, estas ultimas a menudo estan constituidas por un cuerpo de
pequefio espesor, sin resistencia apreciable a la flexion, ya que esencialmente esta
concebida para soportar reacciones verticales. Las pilas no pueden por si solas soportar los
esfuerzos de asimetria que se producen por la construccion de los voladizos, y la solucién
de un empotramiento provisional del tablero, que las dimensiones reducidas del cuerpo de
las pilas hacen a menudo geométricamente imposible, debe ser abandonada. Es entonces
cuando la estabilidad de los voladizos durante la construccion se asegura por apoyos
provisionales colocados en las cercanias de las pilas. Se puede utilizar un apoyo provisional
unico o bien dos apoyos provisionales colocados simétricamente respecto a las pilas.
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2.14.2. Cargas aplicadas a los voladizos.

Dentro de las cargas aplicadas a los voladizos tenemos dos tipos, las cargas normales y las
accidentales. Dentro de las cargas normales tenemos el peso propio de la superestructura,
que interviene de dos formas, una por el peso teérico de las dovelas (peso de la dovela
construida o colocada antes que su simétrica), y la otra, por las diferencias aleatorias en los
valores tedricos de los pesos previstos en los planos de construccion y los valores reales en
la obra (diferencia de peso de dos ménsulas).

Otro tipo de cargas normales seran las cargas del puente que comprenden las cargas
conocidas y definidas en posicion y en magnitud, y que representan el material especial que
sirve para la construccion del tablero: gruas, equipos moviles de colado, vigas de
lanzamiento, aparatos de colocacion de dovelas, etc. Estas cargas también pueden variar y
desplazarse en el curso de la construccion y pueden estar repartidas de la manera mas
desfavorable y que corresponde al equipo pequefio (compresores, bombas, etc.), a los
materiales (cables de presfuerzo, armaduras, etc.) y al personal de la obra. Ademas en este
tipo de cargas normales tenemos al viento, que puede actuar en el plano vertical del
voladizo y de forma desigual sobre las dos ménsulas, creando un momento de volteo.

Las cargas accidentales son la consecuencia de un incidente de construccion o de una falsa
maniobra. Puede tratarse de la caida de un equipo movil de colado, o de la caida de un
aparato de colocacion de dovelas prefabricadas, o de la caida de una dovela misma. El peso
de estos elementos debe aumentarse por un coeficiente dinamico igual a 2.

No se tiene en cuenta, en el estudio de la estabilidad de los voladizos, la caida de un equipo
movil en el curso del colado, ni el de una dovela prefabricada después de colocada y unida
por presfuerzo provisional. La suspension de los equipos moviles durante el colado, en la
medida en que aquella estd asegurada por dispositivos mecanicos, debe justificarse
independientemente, de acuerdo con la resistencia de las diferentes piezas que aseguran su
estabilidad. Ocurre lo mismo para las dovelas prefabricadas después de la colocacion y
antes del tensado de los cables de presfuerzo definitivos, frente a la resistencia de los
dispositivos de union provisionales.

Entre las cagas normales se observa que existen cargas conocidas y cargas aleatorias. Estas
ultimas son dificiles de medir, pues estan estrechamente relacionadas con la calidad y
organizacion general de la obra. Se prescribe generalmente, para las obras normales,
multiplicar el peso propio de una ménsula por 1.03 y el peso propio de la otra por 0.98 y
considerar como carga de obra una carga uniforme de 50kg/m” y una carga puntual de 5ton.

2.15. Construccion en voladizo por colado en sitio.
Existen diferentes procedimientos de construccioén por colado en sitio de dovelas, segin

que la dovela en curso de colado esté soportada por una viga metalica provisional que
descansa sobre los apoyos del puente durante la construccion, o por un andamiaje que se
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desplaza sobre el suelo o sobre una palizada construida en el rio, o por un carro movil
soportado por el tablero, este ultimo procedimiento es el mas frecuentemente utilizado.

2.15.1. Construccion por medio de un carro movil de colado.

Un carro movil de colado debe cumplir una doble misidn, la de asegurar el posicionamiento
geométrico de las dovelas en el espacio y el de aguantar el peso de la dovela antes del
fraguado del concreto y de la union mediante el presfuerzo al elemento precedente.

El carro estd construido por cimbras colgadas de una estructura metalica apoyada en la
parte construida del tablero. De forma convencional, se designa habitualmente por equipo
movil al conjunto de dos cimbras necesarias para la ejecucion de un par de dovelas.

En los carros moviles tradicionales, el peso de la dovela que se estd colando se transmite al
tablero por medio de vigas longitudinales fijadas s6lidamente al voladizo en el extremo de
la ménsula. Existen dos tipos de carros mdviles tradicionales, los que tienen vigas
principales superiores y los que las tienen laterales.

Los carros moviles con vigas principales superiores tienen las vigas longitudinales
colocadas por encima de la dovela al colar, en la vertical de las almas. En estos carros, los
cimbrados exteriores, la cimbra del fondo, la plataforma de trabajo y las pasarelas de
inspeccion estan suspendidas de las vigas principales por medio de travesafios. Los
cimbrados interiores se apoyan sobre un carreton movil que se desplaza por dentro del
tablero.

La estabilidad de los carros en posicion de colado queda asegurada lastrando las vigas
principales o por anclaje de estas a la penultima dovela. El peso de los carros se equilibra,
durante su desplazamiento, por un contrapeso trasero (lastre o cuba de agua).

Las vigas principales sufren a menudo, durante el colado, deformaciones importantes que
presentan el riesgo de que aparezcan fisuras transversales en las juntas entre dovelas. Estas
fisuras se producen sobre la cara superior de la losa inferior bajo el efecto de las
deformaciones del carro debidas al paso del concreto de las almas y de la losa superior. Se
puede evitar este inconveniente utilizando carros moviles que sean suficientemente rigidos.
Pero estos carros son a menudo pesados, y su peso muerto origina entonces un aumento del
presfuerzo de los voladizos asi como del dispositivo que asegura su estabilidad.

Los caros moviles con vigas principales laterales, llevan las vigas longitudinales situadas a
lo largo de las almas exteriores de las dovelas. Esta solucion despeja las superficies de
trabajo y permite un facil acceso a todas las partes a cimbrar, armar y colar, ya que cuando
las vigas principales estan situadas por encima del tablero, tienen el inconveniente de
obstruir la parte superior de la dovela en la construccion y esto constituye una molestia para
su ejecucion. Se pueden aplicar de esa forma, en las dovelas construidas en sitio, ciertos
procedimientos propios de la prefabricacion, tales como la colocacion en elementos
montados del refuerzo y vainas para los cables de presfuerzo, obteniendo asi una mayor
rapidez de ejecucion.
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3. CONCEPCION Y DIMENSIONAMIENTO DE PUENTES DE
CAJON DE ACERO EMPUJADOS

3.1. Esquemas de construccion a partir de los estribos.

En puentes de acero cuando se va a utilizar un procedimiento de empujado, €ste se lleva a
cabo a partir de los estribos, en los que se habilita un patio de empujado, cuya longitud esta
en funcion del primer claro del puente que se va a librar ya que el tren de dovelas se suele
equilibrar tomando en cuenta que la reaccidn en el patio de empujado debe ser del orden de
una y media veces la reaccion del volado que se esta empujando.

Si por cuestiones de trazo geométrico u otra indole no se pudiera habilitar un patio de las
caracteristicas que se necesita, la reaccion de la ménsula o voladizo empujado que se desea
llevar al equilibrio se obtiene mediante contrapesos que se deben colocar sobre las dovelas
que apoyan en el patio de empujado.

3.2. Distribucion de claros.

En los puentes carreteros, cuando el claro excede de 50 a 60 pies (15 a 18m), se usan las
trabes armadas, ya que son generalmente mas economicas que las armaduras para claros
hasta 300 pies (100m), o més. En general, las vigas de perfiles laminados son mas
econdmicas para claros en puentes de menos de 50 a 60 pies, y se usan en una
configuracion con losa sobre piezas de puente (viga transversal) y largueros de piso.
Aunque por lo general las trabes son mas econdémicas que las armaduras, estas ultimas se
utilizan todavia en muchas situaciones, debido a consideraciones estéticas, en particular
cuando se requieren vias adicionales de transito y los miembros en servicio estan formados
por armaduras.

Los puentes con superestructuras de trabes armadas, tanto carreteros como para ferrocarril,
se pueden clasificar como puentes de trabes de tablero superior, puentes de tablero superior
con largueros, puentes de paso a través con trabes o puentes de tablero con balasto.

Los puentes de trabes de tablero superior son aquellos donde el piso del puente o la carga
esta colocada directamente sobre el patin superior. En el ambito de los ferrocarriles, un
puente de trabes de paso superior es aquel donde los durmientes descansan directamente
sobre los patines. En la construccion de carreteras, este tipo de puente soporta el sistema de
piso de largueros y vigas transversales o piezas de puente, entre las trabes principales que
soportan las cargas.

Los puentes de tablero superior con largueros son aquéllos donde tres o mas trabes
funcionan como largueros de piso, similares a vigas de perfiles laminados, pero sobre
claros mas largos. Estas trabes deben tener un sistema de contraventeos o diafragmas
adecuado. Este es el tipo mas comun de puentes carreteros que usan trabes armadas.
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Los puentes de paso a través con trabes son aquéllos donde la carga se aplica entre las
trabes principales y se transfiere a estas por medio de un sistema de vigas transversales o
piezas de puente, situadas tan cerca como sea practico al patin inferior. Esta distribucion
tiene amplio uso en puentes de ferrocarril y se puede usar ya sea para un tablero abierto,
esto es, sin cubierta, como para un tablero con balasto. El uso de un puente a través resulta
a menudo econdmico al reducir la altura de las pilas y/o el relleno en los accesos,
comparado con los puentes de tablero superior que requieren de espacio libre para los pasos
inferiores.

Los puentes de tablero con balasto son aquéllos donde el sistema de vigas de piso esta
cubierto con un tablero fabricado, por lo general de placa de acero, y revestido con una
capa de 6 a 15 pulgadas (150 a 500mm) de balasto sobre el que se colocan los durmientes y
rieles.

Finalmente la distribucion de claros en puentes continuos se hace de manera similar, ya sea
que se trate de puentes de concreto o de acero. Cuando sea posible los claros del puente
deben ser iguales y el tablero se compone de una serie de voladizos idénticos, pero los
claros laterales deben tomar en cuenta algunas recomendaciones extras. Si se tiene un
puente de longitud dada apoyado sobre los estribos por medio de apoyos simples, la
distancia Optima de los claros laterales no debe ser igual a la mitad del claro central. Por
ejemplo, en el caso de un puente de tres claros, desde el punto de vista de la distribucion de
los momentos flexionantes en la estructura, el valor econémico de la relacion entre los
claros laterales y el claro central esta comprendido entre el 75% y el 80% de este ultimo.

3.3. Forma y dimensionamiento de la seccion transversal.

Las trabes de acero de alma llena, que son las que se utilizan con mas frecuencia en puentes
con claros de mas de 100m, son trabes armadas que se forman soldando placas de patin a
una placa de alma (aunque hay veces que se pueden usar soldaduras o tornillos), para
construir una seccion que sea intermedia entre los perfiles laminados S y W.

Los materiales de uso mas comun para la fabricacion de las trabes armadas son los aceros
estructurales A-36 6 el de grado 50, y los electrodos mas comunes utilizados en la
fabricacion son el E60 6 E70. En los tiempos en los que la mano de obra era mas barata, y
cuando el estado del arte de soldar no habia progresado mucho, se fabricaron las trabes
usando angulos remachados a una placa de alma, y usando una o mas placas remachadas
también a los angulos del patin.

Hay otro tipo de trabes armadas que tienen mucho mayor uso en puentes y son las trabes
cajon, que consisten de dos placas paralelas de alma, separadas a una cierta distancia, y que
tienen una placa de fondo que une directamente las almas, o en ocasiones, puede unir
patines inferiores de las mismas vigas. En otras palabras, la trabe cajon consta de la union
de dos vigas armadas de alma llena por medio de una placa de fondo.
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Las trabes cajon utilizadas en puentes se construyen habitualmente de placas con anchos
estandar, esto es, con anchos que son multiplos de 12 pulgadas o un pie. Es importante
hacer un buen arreglo de placas en la seccidn transversal, ya que de esa manera se pueden
reducir considerablemente los desperdicios de material, ademas de que resulta mas facil su
fabricacion.

El disefio de las trabes armadas en puentes carreteros implica una decision sobre el nimero
de trabes que se han de usar por via. Con el uso de las especificaciones de la American
Association of Highway and Transportation Officials, AASHTO por sus siglas en inglés, se
puede estimar de la cantidad de carga de camion o via que le corresponde a cada una de las
trabes, o también se puede realizar un andlisis con lineas de influencia, usando ya sean
cargas normales por via o cargas normales por rueda de camidn, para encontrar el momento
flexionante y cortante maximos para el disefio.

Por regla general, para claros simples las especificaciones de la AASTHO permiten el uso
de solamente un camién por via, aunque puede haber mas de un camion en el puente, en la
situacion critica en un momento dado. Cuando haya mas de un camion en una via, no es
probable que el maximo momento resultante sea mayor que el producido por un solo
camion debido a la longitud del camidn y el posicionamiento de las ruedas. Cuando el claro
sea suficientemente largo, la carga por via con una sola carga concentrada representa
suficientemente bien una linea de camiones, y es mas conveniente usarla, que tratar de
encontrar el nimero de camiones y su posicionamiento para los efectos de esfuerzos
maximos.

Un programa de computadora que simule el paso del camion de disefio sobre el puente,
hacia delante y hacia atras, con resultados de salida de cortante y momentos flexionantes en
varios puntos, resulta muy util para el analisis de trabes continuas. Asi que no es necesario
un analisis de lineas de influencia en los claros continuos cuando se usa un programa de
computadora.

Se suelen colocar las cargas que representan las ruedas de los camiones con una separacion
entre ejes de 6 pies (1.83m), y la distancia de la rueda al extremo del camion de 2 pies
(0.61m). Es asi que la separacion minima entre camiones queda definida por una distancia
de 4 pies (1.22m). Los camiones se deben colocar ya sea centrados en la seccion transversal
o adosados a un extremo de la misma, caso en el cual la primera rueda del camion mas
extremo debe quedar a una separacion de 2 pies (0.61m) de la banqueta o la guarnicion,
segun sea el caso.

Es mas dificil disefiar trabes de ferrocarril, ya que hay 18 ruedas en la carga normal de la
serie Cooper E. Es asi que se dispone de ayudas de disefio, que suministran los momentos
maximos aproximados, o exactos, debido al tren en movimiento, ya sea en el centro del
claro o muy cerca del mismo. Estas ayudas de disefio se basan en la combinacion del uso de
la variacion del momento con respecto a la distancia medida sobre el claro en cuestion
(dM/dx), para claros cortos, donde solo tres o cuatro ruedas estan simultaneamente sobre el
claro, y una linea de influencia en el centro del claro para un gran numero de ruedas sobre
él.
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3.3.1. Proporciones generales de las trabes armadas.

Todas las trabes armadas se proporcionan por ensayos sucesivos, y se revisan hasta que los
esfuerzos de flexion actuantes “’#,”, son menores que los esfuerzos de flexion permisibles
“Fy”, tal que f, < F,. Se anadirdn atiesadores segun se requieran, hasta que el esfuerzo
cortante actuante “f,” sea menor que el esfuerzo cortante permisible “F,”, tal que f, < F,.
No existe una solucidon tnica (a menos que dos personas utilicen el mismo programa de
computadora con los mismos datos de entrada). Se pueden hacer estimaciones iniciales de
las dimensiones del patin, usando las contribuciones a flexion del alma y el patin, asi
podemos decir que el momento que soporta el patin “M;” es:

M= Azrf% (D - ty)

donde, A,: 4rea del patin de la trabe
b : esfuerzo de flexion actuante en el patin de la trabe
D : altura de la trabe
ty: espesor del patin de la trabe

El momento que toma el alma “M,,” es:
M,y = Suw /" =/’ (ty h?/6)
donde, S,,, : modulo de seccidn del alma de la trabe
/v : esfuerzo de flexion actuante en el alma de la trabe
h : altura del alma de la trabe

t, : espesor del alma de la trabe

El momento total “M” es:
M= Mf + MW

Sise hace f°, =f, =0.6FyysetomaD-t, =h, y M;=M-M,,
Sustituyendo valores se obtiene la expresion deseada para el area del patin como:
Ar=(M/F’y, h) - (A,/6)

donde: A, =ty h, area del alma de la trabe
F’y = esfuerzo de flexion admisible en el patin que no ha de exceder de 0.6Fy

Notese nuevamente que el peralte total no esta fijado por lo general de una manera exacta,
ya que el espesor del alma puede variar dentro de limites razonablemente amplios, y
ademas el area del patin es una combinacion de anchos por espesores, de manera que se
puede obtener un numero igualmente valido de soluciones. La tUnica caracteristica que
puede establecer la preferencia de un disefo viable sobre otro seria el costo final.
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3.3.2. Forma de la superestructura en elevacion.

La relacion D/L para puentes va desde cerca de 1/10 a un minimo de 1/25, como lo sugiere
la especificacion de la AASHTO. El peralte de un puente carretero se debe balancear con
los parametros del sitio. Por ejemplo, para una estructura de paso superior que utilice
relleno en los accesos, 12 pulgadas extra en el peralte de la trabe (300mm) puede hacer que
se requiera una cantidad sustancial de relleno extra y derechos de paso. En este caso se
podria optar por una soluciéon con menor peralte y que requiere un mayor espesor en los
patines y posiblemente en el alma lo cual significa un mayor peso de la trabe.

Las trabes armadas se recomiendan para puentes de ferrocarril con longitudes de claros de
50 a 150 pies (16 a 45m), usando vigas de perfiles laminados para claros mas cortos. Las
armaduras se usan con claros mas largos. El rango comun de D/L en los puentes de
ferrocarril es de 1/12 a 1/20. Sin embargo, las especificaciones actualmente en uso no
aplican la relacion D/L como criterio, se limita mas bien, la deflexion calculada de la trabe
bajo la carga muerta total mas la carga viva, incluyendo el impacto, a A/claro< 1/640.

Las trabes armadas se fabrican en segmentos limitados por la capacidad de izaje del equipo
de montaje/transporte y la capacidad de laminado del molino, para producir los tamafios de
placa. Las trabes armadas soldadas se usan en la practica del disefio en todo el mundo,
debido a la reduccidon de los costos de fabricacion y al hecho de que es posible soldar las
placas de patin a las de alma de un modo casi totalmente automatico.

El acero A-36 es el que se usa con mas frecuencia para las trabes armadas y casi
universalmente para almas y atiesadores. Las trabes continuas requieren reduccion en las
secciones de momento positivo y secciones con mayor pelarte en las regiones de mayor
momento negativo, o sobre los apoyos. Un aumento en el peralte de la trabe puede ser, en
muchos casos, estéticamente agradable, sin embargo, se aumentan los costos de
fabricacion, ya que es necesario cortar el alma con un peralte variable, ademads se requeriran
atiesadores adicionales debido a la mayor relacion h/ty, que se produce. Como alternativa
para el aumento del peralte de la trabe, se pueden usar aceros de mas altas resistencias en
las zonas de mayores momentos. El uso de acero de mas alta resistencia para el patin, ya
sea en todo el claro o en zonas locales de mas altos esfuerzos da origen a una trabe armada
hibrida.

Una inspeccion y la observacion de trabes en servicio indican que no existe un disefio Gnico
para cada trabe que se presente en un puente determinado. Con las restricciones de la
relacion D/L y las cargas, existe un nimero infinito de posibilidades para el area de la
seccion transversal.

Si se define la optimizacion del disefio de una trabe armada como la que produce el menor
costo global, atin con el uso de un programa de computacion, no es practico “optimizar la
trabe”, puesto que el menor peso no significa necesariamente, y quizd nunca sera asi, el
menor costo global, debido a las consideraciones de fabricacion. Lo que se debe tratar de
obtener es un balance entre el peso y el costo de fabricacion a fin de producir una solucién
tan econdémica como sea posible, dentro de un esfuerzo razonable de calculo, que
constituye también un factor de costo.
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3.4. Teoria del diseno de las trabes armadas.

Las trabes armadas son esencialmente armaduras, donde los patines son las cuerdas
superior e inferior y el alma constituye lo que seria la celosia de la armadura. Como los
miembros estdn formados a base de placas relativamente delgadas, la teoria de la
estabilidad constituye un elemento esencial del disefio.

Se usan dos teorias generales en el disefio de las armaduras que son aplicables al disefio de
trabes armadas. Un método, el de la resistencia al pandeo, se usa por la AASHTO. El otro
método, el de capacidad de carga, se usa por las especificaciones del American Institute of
Steel Construction, AISC por sus siglas en inglés. Este ultimo método reconoce que
después que el alma se pandea inicialmente, hay una considerable capacidad de reserva
para soportar la carga hasta que se pandee el resto. Esta capacidad de reserva se ha
verificado mediante varias pruebas en gran escala, sobre almas de trabes.

El disefio de las trabes armadas usando las especificaciones del AASHTO, es muy
semejante, pero mas conservador que el del AISC, debido al ambiente mas hostil al que
estard sometida la trabe. Sin embargo, se aplican las mismas consideraciones generales:

1.- La trabe se proporciona por el método del momento de inercia.

2.- No es posible una solucion tnica.

3.- Los requerimientos para cortante y atiesadores son mas rigidos. Siempre se requeriran
atiesadores de apoyo; la AASHTO permite el uso de atiesadores longitudinales.

3.4.1. Los patines de las trabes.
En general el esfuerzo permisible basico a flexion es:
Fb <0.55Fy
Sin embargo, si el patin a compresion no tiene apoyo lateral en una longitud L, se deben
reducir los esfuerzos. Se limita también la relacion b/2t; para los patines de trabes de
puentes carreteros a:
b/2t; <430/ VFb en kg/cm?

donde, b: es el ancho del patin de la trabe

ty: espesor del patin de la trabe
Para puentes de ferrocarril, cuando los durmientes descansan directamente sobre el patin de

la trabe tenemos que:

b/2t, <510/ VFy en kg/cm?
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Y cuando los durmientes no descansan directamente sobre el patin de la trabe:

b/2t; <605/ VFy en kg/cm?

3.4.2. La placa del alma.
Para el disefo de la placa del alma se usa la siguiente ecuacion:
Feoe = (kem? E) / 12(1 - p?)(h/ ty)?

donde, F: es la fuerza de pandeo del alma de la trabe
k¢ : coeficiente de pandeo para almas rectangulares
E: modulo de elasticidad del acero
u: coeficiente de esfuerzo critico del alma conforme la teoria lineal de pandeo
h: altura del alma de la trabe
t,, : espesor del alma de la trabe

Y resolviendo para h/ ty, sustituyendo k., = 23.9, E = 2000000kg/cm?, y F. = 1.19Fb se
obtiene:

h/ ty = 6100/NFb en kg/cm?

La AASHTO limita el espesor del alma en las trabes armadas a t, > 8mm y permite que
aumente el limite de h/ t,, con un atiesador longitudinal a 1/5 del peralte libre del alma, a
partir del patin a compresion, de la siguiente manera:

h/ t, = 12200/\Fb en kg/cm?

3.4.3. Requerimientos para el cortante y atiesadores.

Los requerimientos de AASHTO para los atiesadores estdn en funciéon también de la
relacion entre la altura del alma y su espesor y es:

h/ ty <2270/NFv en kg/cm?, donde Fv = 0.33Fy

No se requerirdn atiesadores intermedios si la relacion h/ ty, es menor que la expresion

(P2

anterior. Para cuando es mayor, se obtiene el espaciamiento de los atiesadores “a”, con una
férmula de las primeras especificaciones de AASHTO, de la siguiente manera:

a=3357t/\fv en (cm)

donde fv: esfuerzo cortante actuante en kg/cm?
t: espesor del atiesador en cm
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3.4.4. Diseno de los atiesadores.

Los atiesadores verticales se requieren generalmente cuando la placa de alma es muy
delgada, la relacion h/ty, es grande, y/o el esfuerzo cortante en el alma es relativamente alto.
Los atiesadores reducen de manera efectiva la relacion a/b, donde “a” es el peralte de la
placa y “b” es la longitud no atiesada de la placa de alma. De esta manera se aumenta la
capacidad a cortante con respecto al pandeo por cortante del alma.

Las especificaciones requieren casi siempre que se coloquen atiesadores debajo de las
cargas concentradas, y en las reacciones de las trabes armadas (zona de apoyo), sin
importar la intensidad del cortante. Los requerimientos de atiesadores a lo largo del claro
(atiesadores transversales intermedios) dependen del esfuerzo cortante y de las
proporciones del alma.

El espaciamiento de los atiesadores depende de la relacion h/t,, donde “h” es la distancia
libre del alma entre los patines. La distancia se medira entre placa de patin a placa de patin,
para una trabe soldada que consista de tres placas. La distancia libre para las trabes que
usan perfiles de angulo de patin se mide de donde termina el ala del &ngulo que esta pegada
al alma. Como esa distancia “h” es menor en las trabes con &angulos se sigue
necesariamente, que es posible efectuar un anélisis econdmico, utilizando angulos de patin
soldados, con la reduccion, o eliminaciéon de atiesadores, versus placas rectangulares de
patin y una mayor distancia libre “h” en el alma.

3.4.4.1. Atiesadores longitudinales.

El valor de la AASHTO para los atiesadores longitudinales en términos del momento de
inercia “Is” es:

Is=ht, [2.4(ath)*—0.13]

donde, h : altura del alma de la trabe
t, : espesor del alma de la trabe
a: separacion entre atiesadores transversales

y el espesor de la placa limitado a:
b/t <597/ \fb en kg/cm?

donde fb es el esfuerzo de flexion calculado en el patin a compresion. Los atiesadores se
pueden colocar en un lado del alma, a una distancia de 1/5 de la altura del alma medida a
partir del patin a compresion. También se pueden colocar estos atiesadores longitudinales
en las trabes continuas en las regiones de momento negativo y las especificaciones son
exactamente las mismas.
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3.4.4.2. Atiesadores de apoyo.
La AASHTO requiere siempre atiesadores de apoyo en las trabes. Se disefian como

columnas, con un 4rea en planta que comprende a los atiesadores de apoyo mas una
longitud de alma de 18 veces su espesor. El esfuerzo permisible de la columna dependera

€6 9

de la relacion h/r, donde “h” es la altura del alma y “r” es el radio de giro de la seccion que
conforma la columna de estudio.

Los atiesadores de apoyo se deben verificar para el aplastamiento asi como para su trabajo
como columnas. El area de aplastamiento es el area de la columna en planta que
anteriormente ya se describid y su esfuerzo permisible de aplastamiento es:

Firg = 0.8Fy

Ademas las especificaciones de la AASHTO limitan la relacion ancho/espesor de los
atiesadores de apoyo a:

b/t <578/ \Fy en kg/cm?

3.4.4.3. Atiesadores intermedios.
La AASHTO no requiere atiesadores transversales intermedios si:
h/ty <150 y fv<Fv
donde:
Fv=5154712/ (h/ ty )* en kg/cm?, pero Fv < Fy/3.
Cuando se requieran atiesadores intermedios, o cuando fv > Fv, el espaciamiento maximo
se limita a:
a<3h
y el esfuerzo cortante permisible se limita a:
Fv=Fy/3 {C+0.87(1-C)/[1 + (a/h)*]”*} en kg/cm?

donde, h : altura del alma de la trabe
a: separacion entre atiesadores transversales

Para:
b ty < (1591Vk)/NFy |, se tiene que C=1.0 en kg/cm?
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Para:
(1591VK)NFy < h/t, < (1989Vk)/Fy , tenemos que C=(1591Vk)/[( h/ t,)VFy] en kg/cm?
y para:

W/ ty > (1989Vk)/NFy , tenemos que C=(3164557 k)/[( h/ t,)? Fy] en kg/cm?

donde:
k=5 +5/(a/h)?, y “a” es el espaciamiento real entre atiesadores.

Cuando se requieran atiesadores transversales, se colocara el primer atiesador, a partir de
un apoyo, de tal manera que a < 1.5h, y el esfuerzo cortante real en ese apoyo fv < F’v,
donde F’v se obtiene de la siguiente ecuacion:
F’v=CFy/3 < Fy/3
Las especificaciones de la AASHTO requieren un momento minimo de inercia vertical para
los atiesadores intermedios (incluyendo otros distintos a los atiesadores de apoyo en las
reacciones) de:
Is=a ‘[W3 J

donde:

a = separacion real de los atiesadores

tw = espesor de la placa de alma en la trabe

J=2.5(h/a)*-2,peroJ > 0.5
Las dimensiones del atiesador deben ser por lo menos las siguientes:

ancho > 2 pulgadas + D/30, ademas ancho > by/4

espesor > ancho/16

3.4.5. Flexion y cortante combinados.
Cuando una trabe estd sometida simultdneamente a valores grandes de cortante y flexion,

puede que sea necesario reducir los esfuerzos cortantes permisibles. La AASHTO incluye
una reduccion en el esfuerzo de flexion si el esfuerzo cortante es fv < 0.6Fv de acuerdo con:

F’, = {0.754 — (0.34fv/Fv)} Fy < 0.55Fy

En general no se requiere revisar la interaccion si:

fv<0.6Fvy fb < 0.6Fy
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fv=Fv, pero b <0.75 F’y

Cuando no se cumpla cualesquiera de estas condiciones, sera necesario verificar la
interaccion, y posiblemente reducir el esfuerzo permisible de flexion en el patin con el uso
de la ecuacion para F’y,

3.4.6. Soporte lateral y diafragmas.

Las especificaciones de AASHTO requieren el uso de marcos transversales o diafragmas en
los extremos y a intervalos a lo largo del claro que no exceda los 25 pies (7.62m). Los
diafragmas, que pueden ser vigas “T” transversales, deben tener un peralte de cuando
menos un tercio y preferiblemente la mitad o mas del peralte de la trabe principal.

Cuando los claros excedan de 125 pies (38.1m), se usara un sistema adicional de soporte
lateral, paralelo y tan cerca como sea posible del patin inferior y cuando menos en un tercio
de las crujias. El perfil de angulo mas pequeio permitido por la AASHTO para esta
situacion es de 37x2'5” (76x64mm) sujeto con dos tornillos por lo menos, o la soldadura
equivalente, en cada conexion terminal de los angulos.

Para trabes con un peralte mayor de 42” (1066mm) y espaciadas a mas de 48” (1220mm)

centro a centro, se usara un sistema de soporte lateral de marcos transversales en los que el
angulo de las diagonales con la vertical no sea mayor de 60°.
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4. ANALISIS ESTRUCTURAL Y DISENO

4.1. Descripcion de los puentes a revisar.

Las estructuras que se utilizaran para llevar a cabo este estudio son puentes que ya se han
construido en este pais. El primero de ellos es un puente de concreto acostillado, para el
cual se tomard como referencia el Puente Texcapa. Esta bien aclarar que solo existen en
Meéxico dos puentes importantes de concreto acostillados y que se considerara el Puente
Texcapa, ya que su claro central estd comprendido dentro de la categoria en la que se quiere
hacer éste estudio, esto es, dentro de los claros de 120m a 200m.

El Puente Texcapa se encuentra en la carretera México — Tuxpan a la altura del kilémetro
624+064, en el tramo comprendido entre Sta. Maria Asuncién y Nuevo Necaxa en los
limites de los estados de Hidalgo y Puebla.

Puesto que es imposible encontrar un puente de cajon de acero con exactamente las mismas
caracteristicas que el Puente Texcapa se tomara como base para hacer la comparacion la
superestructura de un puente que libre un claro similar al de estudio y se harén las
adecuaciones para mantener todas las caracteristicas de sitio del puente de concreto
acostillado, también se mantendran los mismos claros y el mismo trazo de rasante. Esto con
la finalidad de analizar el comportamiento de ambos puentes haciendo la variacién
solamente del tipo de superestructura.

El cajon de acero que servird como base para este estudio es el del Puente Chiapas el cual
se encuentra en la carretera Las Choapas — Ocozocoautla a la altura del kilometro 961+731,
en el tramo de la Presa Nezahualcoyotl en el estado de Chiapas.

4.1.1. Descripcion de los sistemas estructurales.

El sistema estructural del puente de concreto acostillado es a base de una viga cajon de
concreto, la cual tiene una costilla de concreto presforzado de peralte variable. Esta costilla
alcanza su maxima altura sobre las pilas, ya que su funcién es tomar el momento negativo
que se da en el tablero producto de la continuidad del puente. Los claros de este puente son
tres, siendo el claro central de 171m y los laterales de 97m. La superestructura descansa
sobre pilas huecas de concreto reforzado de seccion variable. Este puente se construyd
mediante el sistema de doble voladizo con un esquema de construccion a partir de pilas con
dovelas coladas en sitio. El trazo en planta es en tangente y la elevacion también es en
tangente con pendiente longitudinal de 6% (ver figura 4.1).

Para el puente de cajon de acero tenemos, como ya se habia mencionado, los claros iguales
a los del puente de concreto acostillado, esto es tres claros, uno central de 171m y dos
laterales de 97m. El sistema estructural para este puente consta de una superestructura de
cajon de acero con piso ortotropico, la cual descansa sobre pilas huecas de concreto
reforzado de seccion variable. Este puente se disefiara mediante un sistema de empujado
desde
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ambos lados de la barranca. El trazo en planta y elevacion sera el mismo que el del Puente
Texcapa.

J\; ’: LONGITUD TOTAL DEL PUENTE 36500 i

! 9700 17100 9700
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Figura 4.1. Vista en elevacion del puente Texcapa

4.1.2. Descripcion de las superestructuras.

La superestructura del puente Texcapa, es un cajon de concreto de peralte constante el cual
tiene cuatro almas inclinadas, dos exteriores de 20cm de espesor y dos interiores de 25cm
de espesor. Tiene una losa inferior de 18cm y una losa superior de espesor variable; todas
las uniones de almas con las losas estan debidamente achaflanadas.

La viga cajon tiene una costilla central de concreto de peralte variable y de 80cm de
espesor, la cual alcanza una altura maxima de 11.8m sobre las pilas y al centro del claro
intermedio tiene una altura de 1.2m. El ancho total de la calzada es de 19m con dos
calzadas de 7m, dando asi lugar a cuatro carriles de circulacion con sus respectivos
acotamientos (ver figura 4.2).

Este puente se construyo con sistema de doble voladizo, con dovelas sobre pila de 8m de
longitud cada una y 23 dovelas de 3.5m de longitud a cada uno de los lados de cada pila,
mas la dovela de cierre que tiene una longitud de 1.885m. Ademas, se tienen otras tres
dovelas de 3.5m en cada uno de los extremos del puente, construidas para extender los
claros laterales; en la union de éstas dovelas con las provenientes del voladizo de la pila,
también se tienen sus respectivas dovelas de cierre. El arreglo de dovelas del Puente
Texcapa se puede ver en la figura 4.3.
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Dentro de las dovelas se llevan los ductos y los anclajes para el presfuerzo longitudinal, ya
sea tanto el que se coloca para resistir los momentos negativos, como el que se coloca para
conseguir la continuidad del tablero. Cabe senalar que los cables de voladizo para momento
negativo también se encuentran alojados dentro de la costilla central de cada dovela.
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Figura 4.2. Seccion transversal del puente Texcapa

Por otra parte, la superestructura del puente de acero que se considera en este estudio, se
tomo igual a la del Puente Chiapas, y consiste en un cajon de 5.5m de peralte y un ancho de
5.4m, el cual esta fabricado con acero estructural A-709, G-50. La seccion transversal tiene
un ancho total de 16m, que permite alojar cuatro bandas de circulacion, esto es, dos
calzadas de 7m con acotamientos de 50cm y guarniciones también de 50cm. Para lograr el
ancho para cuatro carriles, el cajon de acero cuenta con ménsulas laterales apuntaladas en la
parte inferior del mismo, las que se encuentran dispuestas sobre los diafragmas

transversales del cajon a cada 4m (ver figura 4.4).
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Figura 4.3. Arreglo de dovelas del puente Texcapa
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La superficie de rodamiento que tiene esta superestructura es también de acero, del tipo
ortotropico y consta de una placa de acero rigidizada longitudinalmente con bulbos por la
parte inferior.

La superestructura del tramo considerado estd compuesta por 33 dovelas, 16 dovelas de
cada uno de los lados del puente més la dovela de cierre. Las dovelas D-2 a la D-15 tienen
12m de longitud incluyendo la dovela sobre pila, la cual tiene 6m a cada lado del eje de la
misma. La dovela que apoya sobre el estribo tiene una longitud de 7.5m, mientras que la
dovela que se une a la dovela de cierre por cada uno de los lados mide 6.5m. Finalmente la
dovela de cierre tiene una longitud de 2m; para ver el arreglo de dovelas del puente de
acero ver figura 4.5.

Los espesores de las piezas principales de las dovelas varian, esto incluye las placas que
comprenden el cajon principal: almas, placas de fondo y superior; y los bulbos
rigidizadores, estos ultimos, tanto los de la placa de fondo como los de la placa superior. La
variacion de estos espesores obedece a la trayectoria de los momentos en la etapa de
construccidn o en la etapa de servicio, a los que estara sujeta la seccion.
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Figura 4.4. Seccion transversal del puente de acero

La forma en la que se proporciond rigidez al cajon principal fue mediante diafragmas de
acero debidamente atiesados, los cuales se encuentran a cada 4m. Los hay de dos tipos
dependiendo el espesor de la placa del diafragma, los tipo A de 1 %57, y los tipo B de 1 74”.
Cada una de las dovelas de 12m de longitud cuenta con 3 diafragmas sobre los cuales esta
adosada una viga transversal que funciona como pieza de puente distribuyendo las cargas a
los elementos principales del cajon. Esta viga cuenta con agujeros para el paso de los
rigidizadores de la placa superior y tiene ménsulas a cada lado del cajon.
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Figura 4.5. Arreglo de dovelas del puente de la alternativa de acero

4.1.3. Descripcion de las subestructuras.

Ambos puentes cuentan con cuatro apoyos de los cuales dos son estribos, en cada uno de
los extremos de la estructura, y los dos apoyos centrales son pilas. Toda la subestructura asi
como la cimentacion estan construidas con concreto reforzado. Cabe sefialar que debido a
que este es un estudio comparativo, y puesto que el puente Texcapa es el que tomaremos
como base en cuanto a claros y ubicacion de las estructuras, serd también su topografia la
que usaremos como base asi como las recomendaciones de mecanica de suelos con respecto
ala capacidad del terreno.

Los estribos de ambos puentes son similares, solamente varian en cuanto a su ancho, ya que
¢éste se define en funcidn del ancho total de calzada de cada uno de los puentes, esto es, en
el caso de el puente Texcapa este ancho es de 18m, mientras que para el puente de la
superestructura de acero es de 16m.

Los estribos son de concreto reforzado y estan formados por una zapata de cimentacion de
9m de largo por el ancho total de la calzada. La zapata tiene un peralte de 1.5m y sobre ella
descansa un muro igualmente de 1.5m de espesor. Este muro remata en un cabezal de 3.6m
de ancho y de 2m de peralte. El estribo cuenta con dos apoyos tipo Tetron, en los cuales
descansa la superestructura, ademas tiene un diafragma de 40cm de espesor que sirve como
muro de respaldo para detener el terraplén.

La altura total del estribo uno es de 15m aproximadamente, mientras que para el estribo
cuatro es de 17m. La capacidad del terreno recomendada para estos apoyos es de 60t/m?;
los estribos se encuentran enterrados entre 7 y 8m para alcanzar esa capacidad. Una vista de
la seccion de un estribo se muestra en la figura 4.6.

Las pilas de los puentes son de concreto reforzado de seccion rectangular hueca y estan
desplantadas sobre una zapata de cimentacion superficial. La geometria de la zapata en
planta es de 16m en el sentido longitudinal y 20.25m en el sentido transversal, ademas tiene
un peralte constante de 2.5m y un desvanecimiento de otros 2.5m hasta alcanzar la
geometria en planta de la columna. La capacidad de carga considerada para esta zapata es
de 100t/m>.
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Figura 4.6. Seccion del un estribo tipo para ambos puentes

El cuerpo de las pilas est4d formado por una columna de seccion variable hueca, la cual tiene
en la parte superior, 7m en el sentido longitudinal, 6m en el sentido transversal y un espesor
de pared de 35cm. El talud de la columna en el sentido longitudinal es de 1:96 y en el
transversal es de 1:25, por lo tanto, debido a que las pilas tienen diferentes alturas la
seccion en la base de la columna no es la misma. Asi pues, la longitud de la columna de la
pila 2 es de 93.94m y su seccion en la base es de 8.94m en el sentido longitudinal por
13.25m en el sentido transversal y un espesor de pared de 40cm.

Para la pila 3 la longitud de la columna es de 101.86m y su seccién en la base es de 9.16 m
en el sentido longitudinal por 14.22m en el sentido transversal y un espesor de pared de
40cm. Ademas, las columnas cuentan con un diafragma intermedio de 30cm de espesor que
alcanza una altura de 59m en la pila 2 y 70m en la pila 3. Puesto que ambas pilas son
similares, incluso en dimensiones, bastard con ejemplificar el disefio de solo una. Las
secciones transversales de la pila 2 en el arranque y el remate se muestran en la figura 4.7.
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Finalmente el ultimo elemento de la pila es la corona, que en el caso del Puente Texcapa
consiste en el remate de la columna que recibe a la dovela sobre pila que se cuela
monolitica con ella. Este remate consiste en una losa tapa de 2.4m de peralte y que tiene las
mismas dimensiones en planta de la seccién superior de la columna, esto es, 7m en el
sentido longitudinal por 6m en el sentido transversal. Esta tapa tiene una preparacion
especial con un refuerzo que se encuentra anclado en ella y que también va a quedar
embebido dentro de la dovela sobre pila para garantizar la correcta liga entre ambos
elementos.
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Figura 4.7. Secciones transversales de la pila 2.

La corona de la pila para el puente de la alternativa de acero consiste en un cabezal el cual
tiene los bancos de apoyo donde descansard el cajon, puesto que solo es un cajon,
solamente tendra dos bancos con sus respectivos apoyos, uno debajo de cada alma del
cajon. Ademas como los apoyos utilizados para este tipo de puentes son tipo Tetron, estos
ya cuentan con la capacidad necesaria para impedir el desplazamiento transversal, por lo
que no es necesario que el cabezal de la pila tenga topes sismicos. Puesto que ambas pilas
son similares, incluso en dimensiones, bastara con ejemplificar el disefio de solo una. Para
ver una vista transversal y longitudinal de la pila 2, ver la figura 4.8.

4.2. Analisis estructural del puente de concreto acostillado.
Después de conocer las caracteristicas estructurales del Puente Texcapa se procedio a la

elaboracion del modelo matematico para llevar a cabo el andlisis estructural, con el
programa SAP2000 por sus siglas en ingles (Structural Analysis Program) version 9.0.3.
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Para elaborar el modelo matematico se tienen que tomar en cuenta varios puntos que son de
suma importancia para un buen modelado. Primeramente se tiene que hacer el dibujo de la
geometria de la estructura que se va a modelar, en este caso el Puente Texcapa; esta
geometria debe contener cada uno de los elementos del puente con sus longitudes
correspondientes, todo esto en forma tridimensional.

Una vez que se tiene la geometria de la estructura se procede a asignar las propiedades que
tendra cada una de las barras del modelo, esto es, qué seccidn transversal tendré cada una
de las barras que simulan los elementos. Dichas secciones son las que anteriormente se han
sugerido en el anteproyecto o son las secciones finales de la estructura, si es que estas ya
son conocidas. Para este puente se tiene que la seccion es la misma a lo largo de todo el
puente, lo Uinico que va variando es la altura de la costilla central.

Para cada una de las pilas se tiene una dovela sobre pila que es la que tiene la altura de
costilla central mas grande; después se tienen veintitrés dovelas a cada lado de las pilas
sobre las cuales la costilla central va variando su altura, por lo tanto cada una de estas
dovelas tiene una altura inicial y una altura final de la costilla que, para fines practicos, se
tomard el promedio de ambas, ya que la variacion es del orden de 80cm, lo cual no impacta
en el calculo. En la tabla 4.1 se pueden ver las propiedades geométricas de cada una de las
secciones, asi como sus alturas de costilla central y en qué dovelas se tienen estas.

Para las secciones de las columnas del puente se utilizaron secciones variables, ya que la
columna es de seccion variable en los dos sentidos, tanto en el longitudinal como en el
transversal. Asi entonces, se define el nimero de secciones en las que se va a dividir el
elemento que representa a cada una de las columnas; para este caso se tomaron secciones a
cada 10m aproximadamente, y de esta manera se modelaron la seccion inicial y la seccion
final de cada una de las barras de la columna.

Una vez asignadas las secciones de las barras procedemos a asignar las cargas que van a
actuar sobre el puente, que nos son otras mas que la de la carpeta asféltica considerada, de
12cm de espesor para el disefio y que representa una carga uniformemente distribuida de
4.59t/m; la carga de las guarniciones las cuales pesan 0.56t/m cada una y la carga muerta
del peso propio de las secciones, las que se tiene en cuenta cuando se le dice al programa
que considere un factor de uno para el peso propio de la estructura.

Adicionalmente se asignan las cargas vivas, que para este tipo de carretera se usa el camion
mas pesado que circula que es el T3-S2-R4 de 72.5t y se colocard en cuatro bandas de
circulacion tomando el factor por reduccion de carriles recomendado por AASHTO de 0.75
y un factor de impacto que para un claro de 171m es de 7.3%. Se realizan dos casos de
carga viva, uno para el maximo momento positivo, que consiste en colocar los camiones en
las cuatro bandas de circulacion al centro del claro, y el otro caso que tomara en cuenta el
maximo momento negativo y que consiste en colocar camiones separados
longitudinalmente unos detras de los otros en las cuatro bandas de circulacion, para que asi
queden cargados dos claros contiguos y se produzca el maximo momento negativo.

Otro aspecto importante en el modelado de estas estructuras es la correcta definicion de las
condiciones de apoyo, ya que si alguna de estas no fuera la correcta, se pueden obtener
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comportamientos diferentes del real y que pueden llevar a resultados con deficiencias que
se reflejarian en un disefio equivocado. Para este puente tenemos apoyos de la subestructura
y apoyos de la superestructura. Los primeros son para las columnas del puente los cuales,
por ser la columna cimentada por superficie mediante una zapata, se suponen con un
empotramiento de la columna a nivel de la zapata.

Tabla 4.1. Propiedades geométricas de las secciones del puente acostillado

ALTURA
DE

SECCION DOVELA | COSTILLA | AREA Ix YV e Y sup
SECCION 01 D-SP 11.73 | 20.581 | 381.43 | 5.60 9.71
SECCION 02 D-SP 11.25 | 20.419 | 366.28 | 5.42 9.41
SECCION 03 D-1 10.42 | 20369 | 361.70 | 5.11 8.89
SECCION 04 D-2 9.57 19.828 | 314.31 | 4.81 8.34
SECCION 05 D-3 8.76 19.132 | 259.51 | 4.53 7.81
SECCION 06 D-4 8.00 18.470 | 213.59 | 4.27 7.31
SECCION 07 D-5 7.28 17.841 | 175.36 | 4.04 6.82
SECCION 08 D-6 6.60 17.247 | 143.71 | 3.82 6.36
SECCION 09 D-7 5.96 16.686 | 117.70 | 3.63 5.91
SECCION 10 D-8 5.36 16.158 | 96.46 | 3.46 5.48
SECCION 11 D-9 4.80 15.663 | 79.24 | 3.30 5.08
SECCION 12 D-10 4.29 15.201 | 65.40 | 3.17 4.70
SECCION 13 D-11 3.81 14.772 | 5436 | 3.05 4.34
SECCION 14 D-12 3.37 14375 | 4563 | 2.94 4.01
SECCION 15 D-13 2.98 14.010 | 38.78 | 2.86 3.70
SECCION 16 D-14 2.62 13.678 | 33.46 | 2.78 3.42
SECCION 17 D-15 2.31 13377 | 2936 | 2.72 3.17
SECCION 18 D-16 2.03 13.109 | 26.26 | 2.67 2.94
SECCION 19 D-17 1.80 12.872 | 23.86 | 2.62 2.76
SECCION 20 D-18 1.60 12.668 | 22.09 | 2.59 2.59
SECCION 21 D-19 1.44 12.494 | 20.78 | 2.56 2.46
SECCION 22 D-20 1.32 12.353 | 19.84 | 255 2.35
SECCION 23 D-21 1.24 12.243 | 19.18 | 253 2.29
SECCION 24 D-22 1.21 12.164 | 18.74 | 253 2.26
SECCION 25 D-23 1.21 12.117 | 1850 | 2.53 2.26
SECCION 26 | D-CY D-EXT 1.20 12.101 | 1842 | 2.53 2.25

7 . . . 4 . . .
El drea de las secciones se da en m?, el momento de inercia en m" y las distancias centroidales en m
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Los apoyos de la superestructura son dos, los apoyos extremos que son los apoyos del
tablero sobre los estribos y los apoyos intermedios, que son cuando el tablero apoya sobre
las pilas. Por lo que respecta a los apoyos sobre los estribos y puesto que el estribo es un
elemento que no afectara el comportamiento estructural del puente, este se calcula aparte y
no se modela con el puente completo; es por esto que solo se modela el apoyo del tablero
sobre el estribo. Este tipo de apoyo no tiene restricciones en el sentido longitudinal, debido
a que se tendran juntas de dilatacion en los estribos, con restricciones verticales y
transversales, estas ultimas debido a la colocacion de topes sismicos.

Las restricciones de los giros en los apoyos sobre los estribos también son de suma
importancia, ya que si no se liberan ciertos giros podria impedirse algin movimiento de la
estructura lo que modificaria su comportamiento alejandolo del real o esperado. Para este
caso, los giros que permiten la flexiéon de los elementos, giros sobre el eje transversal,
deben ser permitidos. Los giros sobre el eje longitudinal deben ser impedidos, ya que el
cajon no debe permitir la libre torsion; los giros sobre el eje vertical también deben ser
permitidos, ya que esto permitird a su vez que las columnas tengan un desplazamiento real
en el sentido transversal.

Por lo que respecta a los apoyos del tablero sobre la pila, es mas facil su correcta
definicion, puesto que basicamente este serd un nodo libre en todos los sentidos, ya que el
puente es continuo en la superestructura y ademas se estd modelando también el remate y el
cuerpo de la columna. La tnica consideracion que se debe tomar aqui es no desligar a la
columna de tomar flexiones debidas a la superestructura; se debe recordar que el apoyo real
del tablero sobre la pila sera la dovela sobre pila la cual esta colada monoliticamente con la
columna. De esta manera, este sistema sera capaz de contener a la superestructura para
impedir su desplazamiento tanto en el sentido vertical como transversal y longitudinal,
ademas no permitira que la estructura gire en el sentido transversal para que se transmitan
las flexiones sobre la superestructura solamente, sino que pasaran flexiones a la pila por
cargas permanentes.

Para el analisis sismico de la estructura se utilizd un espectro especial, que obedece a un
estudio de sitio que se hizo para la construccion del Puente Texcapa. El espectro de disefio
sismico tiene en la meseta un coeficiente de ¢=0.36 y el intervalo de periodos para esa
meseta es de Ta=0.1s y Tb=0.3s; la ordenada al origen es de ao=0.135. La figura 4.9
muestra una grafica de este espectro de disefio sismico.

4.2.1. Analisis de la estructura en etapa de construccion.

Para llevar a cabo este andlisis se tiene que tomar en cuenta el procedimiento constructivo
del puente. Este debe tomar en cuenta que las dovelas y la costilla central seran coladas en
sitio. La construccion de la superestructura inicia una vez que se tengan terminadas las pilas
hasta el nivel de la corona, etapa en que se deberd colar la dovela sobre la pila No.2,
D-SP2; tinicamente el cajon, sin la costilla.

Después de que se ha colado la dovela D-SP2 se colocaran los carros de colado sobre esta y
se procedera a colar una dovela a cada lado, es decir las dovelas D-1 izquierda y D-1
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derecha; una vez que estas dovelas hayan alcanzado su resistencia de proyecto se avanzan
los carros para el colado de las dovelas D-2 izquierda y D-2 derecha. Se hace el colado de
estas dovelas y después se avanzan los carros para el colado de las dovelas D-3 izquierda y
D-3 derecha.

0.4

0.35
\ ====£D TEKCAPA

a=

0 0.5 1 15 2 2.5 3 35 4 45 5
PERIODOS (seq)

Figura 4.9. Espectro de disefio sismico del puente Texcapa.

Teniendo los carros de colado en esa posicion se procede a colar la costilla central de la
dovela sobre pila; después, se hace el colado de la costilla sobre las dovelas D-1 izquierda y
D-1 derecha. Una vez que la costilla central tiene su resistencia de disefio se procede a
tensar los cables de voladizo que tienen sus cajas de anclaje en las dovelas D-1 izquierda y
D-1 derecha.

Cuando ya se han tensado los cables de voladizo se procede al colado de las dovelas D-3
izquierda y D-3 derecha; después se avanzan los carros para el colado de las dovelas D-4
izquierda y D-4 derecha y se procede al colado de la costilla central sobre las dovelas D-2
izquierda y D-2 derecha. Una vez hecho este colado y cuando el concreto de la costilla
central ha alcanzado su resistencia de disefio, se procede a tensar los cables de voladizo que
tienen sus cajas de anclaje en las dovelas D-2 izquierda y D-2 derecha.

Se aplica este mismo procedimiento: colar las dovelas, avanzar los carros, colar la costilla y
tensar los cables de las dovelas a las cuales se les ha colado su costilla hasta que se llega
con los carros para el colado de las dovelas D-23 izquierda y D-23 derecha. Para cuando se
llega a esta fase ya se deben haber construido las dovelas del estribo No.l con andamiaje
convencional. Después se cuela la dovela D-23 izquierda y se hace la conexion del carro de
colado a la dovela de orilla del estribo No.1, se cuela la dovela de cierre D-C y se cuela la
costilla central sobre estas dovelas. Una vez hecho lo anterior se tensan los cables de cierre
o continuidad del claro extremo 1-2.

Concluida la fase de cierre con el estribo No.l, ya se debe haber realizado el mismo
procedimiento constructivo para la pila No.3, solamente que se hace primero el cierre en el
centro del claro central, para lo cual ya se debe haber colado la dovela D-23 derecha del
volado de la pila No.2 y se debe haber retirado el carro de colado de este lado. Asi entonces
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se hace la conexion del carro de colado del lado izquierdo de la pila No.3 y se procede a
colar la dovela de cierre D-C del claro central. Una vez hecho esto se cuela la costilla
central sobre estas dovelas y cuando el concreto alcanza su resistencia de disefio se procede
al tensado de los cables de cierre o continuidad del claro central 2-3.

Finalmente se hace el colado de la dovela D-23 derecha del volado de la pila No.3 y se hace
la conexi6n del carro de colado a la dovela de orilla del estribo No.4; se cuela la dovela de
cierre D-C y se cuela la costilla central sobre estas dovelas. Una vez hecho lo anterior se
tensan los cables de cierre o continuidad del claro extremo 3-4.

Ahora bien, en el sentido estricto, cada una de las etapas de construccion de cada uno de los
voladizos deben ser debidamente analizadas y calculadas. Para fines practicos, aqui solo se
revisaran las etapas para las cuales se tensan los cables de voladizo de cada una de las
dovelas, es decir, tendremos 22 etapas para analizar el doble voladizo de una pila, ya que se
tensan cables para la dovela D-1 izquierda y derecha, para la dovela D-2 izquierda y
derecha, etc., hasta llegar al tensado de la dovela D-22 izquierda y derecha.

Hay que tomar en cuenta que cuando se hace el tensado de los cables de cualquier dovela
ya se encuentra colada la dovela siguiente y el carro de colado esta en posicion para colar la
dovela que sigue de esta ultima. Podemos decir que el procedimiento es el mismo para
cualquier dovela y los pasos son cuatro. Para cuando se han tensado los cables de cualquier
dovela, se cuela la dovela que se encuentra dos lugares después de la tensada, que es donde
se encuentra el carro de colado, este es el paso 1.

Lo que se hace después consiste en avanzar el carro a la ubicacion del colado de la dovela
siguiente de la colada, paso 2. Después se hace el colado de la costilla central de la dovela
anterior a la colada, paso 3. Finalmente, una vez que la costilla central de esa dovela
alcanza su resistencia de proyecto se tensan los cables de voladizo que tienen sus anclajes
en esa dovela. Las figuras 4.10a y 4.10b muestran la sucesion de los cuatro pasos descritos
y que son los que se llevan a cabo para cada dovela; estas figuras muestran el
procedimiento para el tensado de la dovela D-2 izquierda y derecha.

Un aspecto importante a tomar en cuenta a la hora de hacer el andlisis de los diferentes
volados de la superestructura es el mantener la seguridad con respecto al volteo. Para tal
motivo se debe tomar en cuenta la posible caida del carro de colado y la consiguiente
desestabilizacion de los volados a causa de eso. El momento que produciria una caida del
carro debe ser tomado por la pila, pero dado que ese momento es constante en todo el
cuerpo de la pila, la seccion superior sera la mas desfavorable y serd la que se tiene que
revisar para esta posible situacion.

Se elabord un modelo matematico de cada una de las etapas del doble voladizo tomando en
cuenta el procedimiento constructivo para asi poder conocer los diferentes elementos
mecénicos en las secciones y conocer las deflexiones maximas en cada etapa. Para estos
modelos solo se considero la carga del peso propio del tablero con su costilla central, ya
que la colocacion de las cargas de servicio, es decir, la carpeta asféltica y las guarniciones,
se lleva a cabo cuando el puente ya se encuentra cerrado.
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Figura 4.10a. Procedimiento constructivo de una dovela tipo (pasos 1 y 2).
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Figura 4.10b. Procedimiento constructivo de una dovela tipo (pasos 3 y 4).

En la Gltima etapa de cierre se alcanza el volado maximo para el claro central y el extremo,
y una vez construidos los voladizos de los dos lados del puente, se realiza una revisiéon mas
del volado para cuando se construye la dovela de cierre. Para esa etapa de cierre se elabora
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un modelo en el cual se coloca una fuerza aplicada en el extremo del volado. Esta fuerza
incluye el peso de la dovela de cierre més el peso del carro de colado y de los equipos
necesarios, asi como del personal que trabajara en la construccion de dicha dovela.

4.2.2. Analisis para puente en etapa de servicio.

El andlisis estructural del puente en la etapa de servicio considera en forma diferente el
comportamiento, ya que esta etapa se da justo después de que se cierran los voladizos, tanto
extremos como el central, por medio de las dovelas de cierre. En esta etapa la estructura es
totalmente continua y se apoyara de manera fija en las dos pilas, con apoyos moéviles en los
estribos.

Cuando el puente esta cerrado completamente se colocan las cargas de servicio, esto es, las
guarniciones y los parapetos asi como la carpeta asfaltica que servird de superficie de
rodamiento. El espesor de disefio para esta carpeta es de 12cm, ya que se debe tomar en
cuenta posibles rencarpetamientos. Este espesor representa una carga uniformemente
distribuida de 4.59",. La guarnicién que se colocod en este puente es la utilizada en los
proyectos tipo, la cual tiene un ancho de 50cm y pesa 0.56%y. por lo que por las dos
guarniciones la carga es de 1.12",,. De esta manera la carga muerta de servicio, CMS, que
se asigno6 en el modelo en esta etapa es de 5.71%p.

Una vez asignadas las cargas muertas de servicio, también se adicionan las cargas vivas,
considerando cuatro carriles de circulacion con camiones T3-S2-R4 y el correspondiente
factor de reduccion de carriles de 0.75 y el factor de impacto de 7.3%. Con el modelo se
tiene que llevar a cabo el andlisis sismico por lo que se requiere el espectro de disefio
sismico del lugar. En la figura 4.11 se puede ver un croquis del puente cerrado en la etapa
de servicio.

4.3. Diseno del puente de concreto acostillado
4.3.1. Diseno de la superestructura.

Para el disefio de la superestructura del puente acostillado, se revisaran las secciones de
cada dovela para las diferentes etapas de construccion del doble volado, asi como para la
etapa de servicio cuando el puente se encuentra totalmente cerrado y esta listo para que
circulen las cargas vivas de disefio. Se reviso cual es el momento flexionante mayor para la
etapa de construccion del doble voladizo, asi como para la etapa de servicio y se definieron
los maximos momentos positivos y negativos para cada seccion.

Para llevar a cabo el analisis de la superestructura es necesario conocer la trayectoria de los
cables de presfuerzo que se encuentran dentro de la costilla, esto es, los cables de voladizo,
y los cables que se encuentran dentro de las dovelas, o sea, los cables de continuidad. Como
el puente es simétrico bastard con mostrar solo una mitad, ya que la otra es completamente
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igual. El diagrama de este cableado en planta y elevacion, para las dovelas que se
encuentran en una de las mitades del puente, se muestra en la figura 4.12.

LONGITUD TOTAL DEL PUENTE 36500

9700 17100 9700

Figura 4.11. Puente Texcapa en etapa de servicio.

Dado que la dovela sobre pila es la dovela que estard sujeta a mayores solicitaciones, ya sea
en la etapa de construccion del doble volado, o en la etapa de servicio, comenzaremos por
hacer la revision de esta. La dovela sobre pila solo estard sujeta a solicitaciones de
momento flexionante negativo, por lo que es la que cuenta con la altura maxima de la
costilla y el mayor nimero de cables en una seccion.

Ahora bien, la dovela sobre pila se tiene que revisar para las diferentes etapas de
construccion del volado, pero la mas desfavorable es la etapa en la que se tienen los
maximos volados de cada lado de la pila, es decir, para cuando ya se col6 la dovela D-23 en
ambos lados de la pila y estan por colarse las dovelas de cierre, esto es, la dovela de cierre
del lado estribo No. 1 y la dovela de cierre del centro del claro 2-3. La otra etapa donde la
dovela sobre pila tiene importantes momentos es la etapa de servicio, esto es, la etapa
cuando el puente se encuentra cerrado y circulan sobre el mismo las cargas vivas de disefio.

Asi pues, para la ultima etapa de construccion del doble volado se tiene para la dovela
sobre pila un momento flexionante negativo de M(-)=147698t-m. Después, revisando la
etapa de servicio se tiene que para la dovela sobre pila solamente hay momentos
flexionantes negativos, el producido por la carga muerta mas la carga muerta de servicio
que incluye el peso propio de la estructura, mas el peso de la carpeta asfaltica, mas el peso
de las guarniciones es de M(-)cmrems=146255t-m.
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Figura 4.12. Diagrama de cables de volado y de continuidad del puente acostillado.
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El momento flexionante negativo producto del paso de la carga viva que en este caso son
dos camiones T3-S2-R4, uno adelante de otro en fila, para producir el maximo negativo y
ademas en cuatro carriles de circulacion con su respectivo factor de reduccion de carriles de
0.75 y su factor de impacto de 7.3%, es M(-)cy+=13631t-m. En la figura 4.13 se pueden
ver las dos etapas y sus respectivos momentos flexionantes maximos.
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Figura 4.13. Momentos flexionante maximos por etapa para la dovela sobre pila

La dovela sobre pila tiene una altura de costilla de 11.8m y tiene 72 cables 19¢15
distribuidos en toda su altura y cuyos anclajes se encuentran en las diferentes dovelas que
van conformando los volados de los dos lados de la pila. La geometria de esta dovela se
muestra en la figura 4.14.

A continuacién se presenta la revision de la seccion de la dovela sobre pila para los
maximos momentos negativos que se tienen de las diferentes etapas. Asi, podemos decir
que el momento de disefio para la seccion de la dovela sobre pila es: M(-)=159886t-m que
es la suma del momento de carga muerta, mas carga muerta de servicio, mas carga viva con
impacto para la etapa de servicio del puente, que resulto ser el mas desfavorable.

Por otro lado las propiedades geométricas de la seccion sobre pila son las siguientes.

Area A= 20.581 m?
Cota de centroide y= 5.60 m
Momento de inercia I= 381.43m*

Moédulo de seccion inf. Si= 68.126 m?
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Modulo de seccion sup.

Ss= 39.278 m’

Concreto de dovela fc= 400 kg/em?

HAA ESTRED 1 ™\ HADA PILA 3
2

230

SECCION TRANSVERSAL DE LA DOVELA SOBRE PILA

Figura 4.14. Seccidn transversal de la dovela sobre pila
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Figura 4.14. Seccion longitudinal de la dovela sobre pila

A continuacion se presenta el calculo de la excentricidad del presfuerzo, para lo cual
debemos primero calcular el centroide del mismo. Este Gltimo se obtiene de la siguiente

manera:
Cp = {Z[(No. de cables por cama)(distancia a la fibra inferior)]} / No. total de cables

76



El arreglo del presfuerzo en la dovela sobre pila esta organizado como sigue:

la cama = 2 cables 19¢15 ubicados a 4.52 m de la fibra inferior
2a cama = 2 cables 19¢15 ubicados a 5.75 m de la fibra inferior
3acama = 2 cables 19¢15 ubicados a 6.97 m de la fibra inferior
4a cama = 2 cables 19¢15 ubicados a 8.20 m de la fibra inferior
Sa cama = 2 cables 19¢15 ubicados a 9.42 m de la fibra inferior
6a cama = 2 cables 19¢15 ubicados a 10.65 m de la fibra inferior
7a cama = 4  cables 19¢15 ubicados a 11.87 m de la fibra inferior
8a cama = 4  cables 19¢15 ubicados a 12.09 m de la fibra inferior
9a cama = 4 cables 19¢15 ubicados a 12.31 m de la fibra inferior
10a cama = 4 cables 19¢15 ubicados a 12.53 m de la fibra inferior
11a cama = 4  cables 19¢15 ubicados a 12.75 m de la fibra inferior
12a cama = 4  cables 19¢15 ubicados a 12.97 m de la fibra inferior
13a cama = 4 cables 19¢15 ubicados a 13.19 m de la fibra inferior
14a cama = 4 cables 19¢15 ubicados a 13.41 m de la fibra inferior
15a cama = 4 cables 19¢15 ubicados a 13.63 m de la fibra inferior
16a cama = 4 cables 19¢15 ubicados a 13.85 m de la fibra inferior
17a cama = 4 cables 19¢15 ubicados a 14.07 m de la fibra inferior
18a cama = 4 cables 19¢15 ubicados a 14.29 m de la fibra inferior
19a cama = 4 cables 19¢15 ubicados a 14.51 m de la fibra inferior
20a cama = 4 cables 19¢15 ubicados a 14.73 m de la fibra inferior
2lacama= 4 cables 19¢15 ubicados a 14.95 m de la fibra inferior

Calculando el centroide del presfuerzo tenemos:
Cp = {Z[(No. de cables por cama)(distancia a la fibra inferior)]} / No. total de cables
Cp = 895.6 m*cable / 72cables = 12.44m
Y la excentricidad del presfuerzo sera:
e=Cp—y=12.44m — 5.6m = 6.84m

Como se tienen cables 19915 con esfuerzo de ruptura minimo de fu = 19000kg/cm? y area
de A =26.486cm?, su fuerza efectiva, después de pérdidas, sera:

N =0.6 (19000kg/cm?)(26.486cm?) = 301940 kg = 302t
Finalmente los esfuerzos en la seccion se calculan de la siguiente manera:

6= + Mcmricms+cv - N - Nxe
- S + A + S
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donde:

Mcemrems+cv: momento de disefio por carga muerta, mas carga muerta de servicio, mas
carga viva

S: médulo de seccion

N: fuerza efectiva del presfuerzo de los 72 cables, N = (72cables)(302t) = 21744t

A: area de la seccion

e: excentricidad del presfuerzo

Asi pues, el esfuerzo en la fibra inferior de la seccion es:

Ot = - Mocmroms+cv - N + Nxe
Sint A Sing
Gu= - 159886t-m - 21744t  + (217441)(6.84m)
68.126 m3 20.581m? 68.126 m3
= - 2346.9t/m? - 1056.5t/m*> + 2183.1t/m?
Ot = -1220.3t/m?> = -122kg/cm?

y el esfuerzo en la fibra superior de la seccion es:

Cswp= + Momrcmstcv - N - Nxe
Ssup A Ssup
Gup= + 159886t-m - 21744t - (217441)(6.84m)
39.278 m3 20.581m? 39.278 m3
Csp= + 4070.6t/m? - 1056.5t/m*> -  3786.6t/m?
Osp= -772.5t/m*> = -77.2kg/cm?

Los esfuerzos permisibles en tension y compresion para la seccion son:
Tension 0.8Vfc = 0.8V(400kg/cm?) = 16 kg/cm?
Compresion 0.4f°c = 0.4(400kg/cm?) = 160 kg/cm?

Se observa que en el lecho inferior se tienen esfuerzos de compresion menores que los
permisibles, ya que:

oinr = -122kg/cm? < 0.4¢ = -160 kg/cm?

por lo que la seccion si resiste.
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Ahora, para el lecho superior de la seccion se tiene que:

Gsup = -77.2kg/cm? < 0.8VPc=16 kg/cm?
Pero también:

Gsup = -77.2kg/cm? < 0.4f’¢c = -160 kg/cm?
por lo que la seccion si resiste.

La seccion al centro del claro 2-3, es la que tiene el maximo momento positivo en la etapa
de servicio y corresponde a la seccion de la dovela de cierre del tramo 2-3.

Revisando para la etapa de servicio tenemos que para la dovela de cierre 2-3 solamente hay
momentos flexionantes positivos: el de carga muerta mas la carga muerta de servicio que
incluye el peso propio de la estructura, mas el peso de la carpeta asféltica, mas el peso de
las guarniciones es de M(+)cm+cms=13532t-m. El momento flexionante positivo producto
del paso de la carga viva que en este caso son dos camiones T3-S2-R4, uno adelante de otro
en fila, para producir el maximo positivo y ademas en cuatro carriles de circulacion con su
respectivo factor de reduccion de carriles de 0.75 y su factor de impacto de 7.3%, es
M(+)cv+=2805t-m.

La dovela de cierre 2-3 tiene una altura de costilla de 1.2m y tiene 20 cables 19¢15
distribuidos en toda su altura y cuyos anclajes se encuentran en las diferentes dovelas que
van conformando los volados del claro 2-3 de las dos pilas. La geometria de esta dovela se
muestra en la figura 4.15.
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Figura 4.15. Seccidn transversal de la dovela de cierre 2-3
Asi, se revisara la seccion de la dovela de cierre 2-3 cuyo momento de disefio es la suma

del momento de la carga muerta, mas la carga muerta de servicio, mas la carga viva con
impacto para la etapa de servicio del puente. Este momento es:
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M(+) = M(+)emrems T M(H)eysr = 13532t-m + 2805t-m = 16337t-m

Por otro lado, las propiedades geométricas de la dovela de cierre del tramo 2-3 son las
siguientes:

Area A= 12.101 m?
Cota de centroide y= 253 m
Momento de inercia [= 18.42 m*

Moédulo de seccion inf.  Si= 7.280 m?

Modulo de seccion sup.  Ss= 8.186 m?

Concreto de dovela fc= 400 kg/em?

El centroide del presfuerzo se obtiene de la siguiente manera:

Cp = {Z[(No. de cables por cama)(distancia a la fibra inferior)]} / No. total de cables

El arreglo del presfuerzo en la dovela de cierre 2-3 estd organizado como sigue:

la cama = 8 cables 19¢15 ubicados a 0.24 m de la fibra inferior
2a cama = 8 cables 19¢15 ubicados a 0.46 m de la fibra inferior
3acama = 2 cables 19¢15 ubicados a 0.74 m de la fibra inferior
4a cama = 2 cables 19¢15 ubicados a 0.99 m de la fibra inferior

Calculando el centroide del presfuerzo tenemos:
Cp = {Z[(No. de cables por cama)(distancia a la fibra inferior)]} / No. total de cables
Cp =9.06 m*cable / 20cables = 0.453m
Y la excentricidad del presfuerzo sera:
e=y-Cp=2.53m-0.453m =2.08m

Como tenemos cables 19¢15 con esfuerzo de ruptura minimo de fu = 19000kg/cm? y area
de 26.486cm?, su fuerza efectiva después de pérdidas sera:

N =0.6 (19000kg/cm?)(26.486¢cm?) = 301940 kg = 302t
Finalmente los esfuerzos en la seccion se calculan de la siguiente manera:

o= + Mcmiomsicy - N - _Nxe
- S + A + S
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donde:

Memiems+cv: momento de disefio por carga muerta, mas carga muerta de servicio, mas
carga viva

S: modulo de seccion

N: fuerza efectiva del presfuerzo de los 20 cables, N = (20cables)(302t) = 6040t

A: area de la seccion

e: excentricidad del presfuerzo

Asi pues, el esfuerzo en la fibra inferior de la seccion es:

Gnt= + Mcmicmsicv - N - Nxe
Sint A Sint
Gw= + 16337tm - 6040t -  (6040)(2.08m)
7.280 m? 12.101m? 7.280 m?
Cin= + 2244.1t/m? - 499.1t/m* - 1725.7t/m?
Cini=  19.3t/m? = 1.93kg/cm?

Y el esfuerzo en la fibra superior de la seccion es:

Gsp = + Momrcmsiov - N - Nxe
Ssup A SSUP
Gap= - 16337tm - 6040t  + (60401)(2.08m)
8.186 m? 12.101m? 8.186 m?
Osp= - 1995.7t/m? - 499.1t/m?> + 1534.7t/m?
Osp= -960.1t/m> = -96.0kg/cm?

Los esfuerzos permisibles en tension y compresion para la seccion son:
Tension 0.8Vfc = 0.8V(400kg/cm?) = 16 kg/cm?
Compresion 0.4fc = 0.4(400kg/cm?) = 160 kg/cm?

Se observa que en el lecho inferior se tienen los esfuerzos de tension menores que los
permisibles, ya que:

Oine = 1.93kg/cm? < 0.8\f’¢c = 16 kg/cm?

Ahora para el lecho superior de la seccion se tienen esfuerzos de compresion menores que
los permisibles, ya que:

81



Gsup = -96.0kg/cm? < 0.4f°¢c = -160 kg/cm?
por lo que la secciodn si resiste.

Se ha revisado la dovela con el maximo momento negativo y la dovela con el méximo
momento positivo, esto es, la dovela sobre pila y la dovela de cierre 2-3, respectivamente.
Siguiendo el mismo procedimiento de calculo se llevo a cabo la revision de las demads
dovelas que conforman el puente, esto es, de la dovela D-1 a la dovela D-23 de ambos
lados de cada pila. Cabe sefialar que para cada dovela se tomaron los maximos momentos y
estos resultaron ser los momentos del lado del claro 2-3 para ambas pilas, y los mas
desfavorables fueron los de la etapa de servicio. Los resultados de los célculos para cada
dovela se muestran en la tabla 4.2.

Tabla 4.2. Revision de esfuerzos de las dovelas del puente acostillado

DOVELA | AREA Ix Yine | Ysup SinF Ssup Cp e | Cables N Memscvs | Mev MyoraL | Signo | oine foermisiaLe Gsup foermisiaLe

D-1 20.369 | 361.70 | 5.11 | 8.89 ] 70.727 | 40.705 | 12.20 | 7.09 72 21744 | 133136 | 12438 | 145574 | (-) [ -947 | <0.4f'c=-1600 | -1276 | < 0.4f'c=-1600

D-2 19.828 | 314.31 | 4.81 | 8.34 | 65.345 | 37.687 | 11.75 | 6.94 70 21140 | 120584 | 11419 | 132003 (-) |-841] <0.4f'c=-1600 | -1456 | < 0.4f'c=-1600

D-3 19.132 | 259.51 | 4.53 | 7.81 | 57.317 | 33.218 | 11.07 | 6.54 68 20536 | 108693 | 10428 | 119121 | (-) [ -808 | <0.4f'c=-1600 | -1532 | < 0.4f'c=-1600

D-4 18.470 | 213.59 | 4.27 | 7.31 ] 50.004 | 29.225 | 10.37 | 6.10 66 19932 | 97442 | 9464 | 106906 | (-) | -786 | <0.4f'c=-1600 | -1580 | < 0.4f'c=-1600

D-5 17.841 | 175.36 | 4.04 | 6.82 | 43.440 | 25.701 | 9.69 | 5.65 64 19328 | 86812 | 8531 | 95343 (-) |-763] <0.4f'c=-1600 | -1625 | < 0.4f'c=-1600

D-6 17.247 | 143.71 | 3.82 | 6.36 | 37.588 | 22.608 | 9.00 | 5.18 62 18724 | 76785 | 7630 | 84415 (-) ]| -753 | <0.4f'c=-1600 | -1639 | < 0.4f'c=-1600

D-7 16.686 | 117.70 | 3.63 | 5.91 | 32.422 | 19.916 | 8.28 | 4.65 60 18120 | 67343 | 6765 | 74108 (-) |-773] <0.4f'c=-1600 | -1595 | < 0.4f'c=-1600

D-8 16.158 | 96.46 | 3.46 | 5.48 | 27.905 | 17.592 | 7.77 | 431 56 16912 | 58467 | 5937 | 64404 (-) ]| -741 | <0.4f'c=-1600 | -1532 | < 0.4f'c=-1600

D-9 15.663 | 79.24 | 3.30 | 5.08 | 23.998 | 15.606 | 7.29 | 3.99 52 15704 | 50143 | 5150 | 55293 (-) |-697 ] <0.4f'c=-1600 | -1472 | < 0.4f'c=-1600

D-10 15.201 | 65.40 | 3.17 | 4.70 ] 20.645 | 13.910 | 6.85 | 3.68 48 14496 | 42355 | 4406 | 46761 (-) ] -633 | <0.4f'c=-1600 | -1429 | < 0.4f'c=-1600

D-11 14.772 | 54.36 | 3.05|4.34 ] 17.836 | 12.521 | 6.44 | 3.39 44 13288 | 35089 | 3709 | 38798 (-) | -548 | <0.4f'c=-1600 | -1401 | < 0.4f'c=-1600

D-12 14.375| 45.63 | 2.94|4.01]15.500 | 11.391 | 5.79 ] 2.85 42 12684 | 28332 | 3063 | 31395 (-) |-579] <0.4f'c=-1600 | -1295 | < 0.4f'c=-1600

D-13 14.010 | 38.78 | 2.86 | 3.70 | 13.576 | 10.472 | 5.20 | 2.34 40 12080 | 22072 | 2471 | 24543 (-) ] -585 | <0.4f'c=-1600 | -1222 | < 0.4f'c=-1600

D-14 13.678 | 33.46 | 2.78 | 3.42]1 12.033 | 9.785 | 4.63 | 1.85 38 11476 | 16298 | 1935 | 18233 (-) |-590 ] <0.4f'c=-1600 | -1145 | < 0.4f'c=-1600

D-15 13.377 | 29.36 | 2.72 |1 3.17 ] 10.798 | 9.257 | 4.11 | 1.39 36 10872 | 10999 1735 | 12734 (-) ] -591 | <0.4f'c=-1600 | -1071 | < 0.4f'c=-1600

D-16 13.109 | 26.26 | 2.67 | 2.94| 9.849 | 8918 | 3.60 ] 0.93 34 10268 | 6166 1603 7769 (-) |-598 ] <0.4f'c=-1600 | -988 | < 0.4f'c=-1600

D-17 12.872 | 23.86 | 2.62 | 2.76 | 9.090 | 8.660 | 2.77 | 0.15 32 9664 1135 2503 3638 (+) | -196 | <0.4f'c=-1600 | -1333 | < 0.4f'c=-1600

D-18 12.668 | 22.09 | 2.59 | 2.59 | 8.526 | 8531 | 2.39 | 0.20 32 9664 4617 2588 7205 (+) ] -145 | <0.4f'c=-1600 | -1380 | < 0.4f'c=-1600

D-19 12.494 | 20.78 | 2.56 | 2.46 | 8.103 | 8.465 | 1.90 | 0.66 32 9664 7660 2664 | 10324 (+) |-292 ] <0.4f'c=-1600 | -1234 | < 0.4f'c=-1600

D-20 12.353 | 19.84 | 255|235 7.792 | 8.429 | 1.52 ] 1.03 28 8456 | 10270 | 2726 | 1299 (+) ] -130 | <0.4f'c=-1600 | -1197 | < 0.4f'c=-1600

D-21 12.243] 19.18 | 2.53 | 2.29| 7.568 | 8.389 | 1.03 | 1.50 24 7248 | 12450 | 2772 | 15222 (+) -21 | <0.4f'c=-1600 | -1107 | < 0.4f'c=-1600

D-22 12.164 | 18.74 | 2.53 | 2.26| 7.408 | 8.294 | 0.45 | 2.08 20 6040 | 13204 | 2800 | 16004 (+) -32 | <0.4f'c=-1600 | -911 | <0.4f'c=-1600

D-23 12.117 | 1850 | 2.53 | 2.26| 7.311 | 8.185 | 0.45 | 2.08 20 6040 | 13532 | 2809 | 16341 (+) 18 | <0.8Vf'c=160 | -960 | <0.4f'c=-1600

Area"A" en m® Momentos Méaximos en t-m

Momento de inercia "Ix" en m* Esfuerzos Actuantes y Permisibles en t/m2
Mddulos de seccién "Ssup" y "Sinf" en m’ Centroides sup, inf. y del presfuerzo en m
Fuerza del presfuerzo “N” en ton. Excentricidad del presfuerzo en m
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4.3.2. Diseno por sismo.

En lo que se refiere al disefio por sismo de la subestructura y la cimentacion del puente, se
realiz6 el disefio del cuerpo de la pila y su zapata para cada uno de los ejes.

Para el andlisis sismico de la estructura se utiliz6 un espectro de disefo sismico que tiene en
la meseta un coeficiente de ¢=0.36 y el intervalo de periodos para esa meseta es de Ta=0.1s
y Tb=0.3s, ademas, la ordenada al origen es de a0=0.135. Asi, con este espectro se llevo a
cabo un analisis dindmico modal espectral del puente en etapa de servicio y de ahi se
obtuvieron los elementos mecanicos en las columnas. Este andlisis se realizd por
computadora en un modelo tridimensional con el programa de andlisis estructural
SAP2000, por sus siglas en ingles (Structural Analysis Program) version 9.0.3.

Las combinaciones de carga que se utilizaron, para cuando actua el sismo en sus diferentes
direcciones son las siguientes:

Sismo Longitudinal = 100% SL + 30% ST
Sismo Transversal = 30% SL + 100% ST

donde:
SL: sismo en direccion longitudinal al puente
ST: sismo en direccion transversal al puente

Para el disefio de la columna de la pila se considera la combinacion de momentos mas
desfavorable para las diferentes combinaciones de carga. Asi pues, la pila No. 2 es la que
tiene los méximos elementos mecanicos y es la que se revisara. La geometria de la columna
de la pila No. 2 tiene en el arranque las dimensiones que se muestran en la figura 4.16.
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Figura 4.16. Geometria del arranque de la columna de la pila No. 2
y los elementos mecéanicos para la revision son los siguientes:

Momento Longitudinal Mgy, = 66210 t-m Fuerza Axial = Piopg =265t
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Momento transversal Miansy, = 60721 t-m Fuerza Axial Pyansy = 198 t

Los momentos de disefio se obtendran de las combinaciones de carga y serdn afectados por
el factor de ductilidad correspondiente, que para este caso, por tratarse de un puente con
subestructura formada por pilas de una sola columna, es de Q = 3, y sera el mismo para la
direccidn transversal y la longitudinal. De esta manera se tiene que los momentos de disefio
para las dos direcciones son:

Mdiong. = Miong. / Q = 66210 t-m / 3 = 22070 t-m
Mdiransy. = Miransv. / Q = 60721 t-m / 3 = 20240 t-m

Por otro lado, la fuerza axial producida por todas las cargas permanentes que tiene el
puente, es igual a la reaccion por carga muerta, mas la carga muerta de servicio, que
incluye el peso propio de la estructura, mas el peso de la carpeta asfaltica, mas el peso de
las guarniciones, mas el peso propio de la columna hasta el arranque. Esta fuerza para la
pila No. 2 es Py = 9532t

Finalmente llevaremos los elementos mecanicos de disefio a las combinaciones de carga y
tomaremos en cuenta la fuerza axial por sismo solo sumada, ya que su valor es muy
pequefio en comparacion con la fuerza axial debida a cargas permanentes y no es
determinante para llevar a cabo las dos combinaciones, esto es, la combinaciéon con la
fuerza axial por sismo sumada y la combinacién con la fuerza axial por sismo restada. De
esta manera tenemos las siguientes combinaciones:

Combinacion 1 100% SL + 30% ST

Miong, = My = 100% Mdjo. = 22070 t-m My = 216507 kN-m
Mitansv. = Mx = 30% Mdigansy, = 6072 t-m Mx = 59566 kN-m
Pd = Pp + Plone = 9532t + 265t = 9797t Pd=96109 kN

Combinacién 2 30% SL + 100% ST

Miong. = My = 30% Mdiong. = 6621 t-m My = 64952 kN-m
Miansy. = MX = 100% Mdiransy. = 20240 t-m Mx = 198554 kN-m
Pd. =Pt + Piansy. = 9532t + 198t = 9730t Pd =95451 kN

La seccion de la columna en el arranque tiene las siguientes caracteristicas:
Area total de concreto At =199610 cm?; concreto f’c = 300 kg/cm? = 29.43 MPa

Se propone un armado con 2 varillas del 8C, cada una adosada a los pafos de las paredes de
la columna con un recubrimiento de 12.5cm, repartidas a cada 15cm en las esquinas de la
columna y a cada 30cm en la parte central de las paredes de la misma; ademas, para el
diafragma central se proponen 2 varillas del 8C, cada una adosada a los pafios de las
paredes del diafragma con un recubrimiento de 10cm, y distribuidas a cada 20cm en toda su
longitud. Se tiene un total de 506 varillas del 8C que suman un area de acero de
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As = 2565.4cm?, la que representa un porcentaje de acero de p = 1.28%. Esta distribucion
se muestra en la figura 4.17, donde también se puede apreciar la colocacion del estribado
general y el parcial que, en el arranque de la pila, tiene un paso de 10cm.
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Figura 4.17. Armado en la seccion del arranque de la pila No. 2.

El diagrama de interaccion de la columna para cada una de las combinaciones descritas, en
flexocompresion biaxial con el sismo 100% en una direccion y 30% en otra, en las
direcciones de andlisis longitudinal “Y” y transversal “X” se muestra en las figuras 4.18 y
4.19, respectivamente. Se puede apreciar en cual zona del diagrama de interaccion de la
columna idealizada se encuentran las solicitaciones. Se observa que los resultados de ambas
combinaciones estan dentro del diagrama y por lo tanto se puede afirmar que el refuerzo
propuesto es adecuado para resistir el sismo de disefio.

4.3.3. Diseno de la zapata.
Para el disefio de la zapata se usaran los elementos mecédnicos en el arranque de la columna

de la pila No. 2. Estos deben ser afectados por su respectivo factor de ductilidad, que para
las cimentaciones es de Q = 1. Asi, los momentos de disefio para las dos direcciones son:

85




Mdiong. = Miong. / Q = 66210 t-m / 1 = 66210 t-m

Mdiransy. = Miransv. / Q = 60721 t-m / 1 = 60721 t-m

2000000 + My (kN-m)

Combinacion 1

—+ Mx (kN-m)

I 1
-2000000 2000000

-2000000 -
P =96109 kN

Figura 4.18. Diagrama de interaccion de la columna para la combinacion 1
Ahora bien la fuerza axial producida por todas las cargas permanentes que tiene el puente
hasta el arranque de la columna es de Pr = 9532t. A esta solo falta sumarle el peso del
relleno dentro de la columna sobre la zapata y el peso de la zapata, la cual tiene las
dimensiones en planta y elevacion que se pueden ver en la figura 4.20.
El peso de la zapata es de:

Pzap = AL X L X 7. = (69.869m?)(20.252m)(2.4t/m?) = 3396t

Y el peso del relleno que se encuentra dentro de la columna, que tiene una altura de 15m,
es:

Prer = Acor X H X yran = (93.6m?)(15m)(1.6¢/m?) = 2246t
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Figura 4.19. Diagrama de interaccion de la columna para la combinacion 2

La revision del disefo de la zapata en el sentido longitudinal se realizara con los siguientes
elementos mecénicos:

Mdiong. = 66210 t-m
Piong. = 9532t + 265t + 3396t + 2246t = 15439t
El momento de inercia de la zapata en esa direccion sera:
I=bh¥/12 = (20.252m)(15.945m)* / 12 = 6841.6m*
y el mddulo de seccion en esa direccion sera:
S=1/y=6841.6m"/(15.945m/2) = 858.2m?
El area en planta de la zapata es:

A =bh = (20.252m)(15.945m) = 322.9m>
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Figura 4.20. Geometria en planta y en elevacion de la zapata de la Pila No. 2
Asi entonces, el esfuerzo en el terreno por el sismo en direccion longitudinal es:
o =-(P/A) + (M/S)
o1 =-(P/A) - (M/S) = -(15439t / 322.9m?) — (66210t-m / 858.2m?) = -125.0 t/m?
o, =-(P/A) + (M/S) = -(15439t / 322.9m?) + (66210t-m / 858.2m?) = 29.3 t/m?
Revisando la fraccion de la base de la zapata que apoya tenemos:
a=3[(B/2)-e]=3[(15.945m /2)—(66210t-m / 15439t)] = 11.1m > 50% B
Como apoya mas del 50% de la base de la zapata en esa direccion, decimos que los
esfuerzos son aceptables. Para proponer el refuerzo longitudinal de la zapata, esta se

idealizard como una viga de Im de ancho en la parte central de la zapata, y se considerara
una carga triangular con los esfuerzos calculados. Esta viga tendrd una longitud igual al
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ancho de la zapata en el sentido longitudinal y estard apoyada en las paredes de la columna
como se muestra en la figura 4.21.
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Figura 4.21. Viga idealizada para el analisis longitudinal de la zapata

Elaborando un modelo de esta viga con esa carga se obtienen los momentos flexionantes en
la zapata en el sentido longitudinal. Los resultados de este andlisis son los siguientes:

M(-) = 694 t-m
M(+) = 126 t-m
V =376t

Con estos elementos mecanicos se calculara el refuerzo para cada una de las parrillas de la
zapata, con la siguiente expresion:

As=Mu/Fy¢d
donde:

As: area de acero en cm?
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Mu: momento ultimo de disefio en kg-m

Fy: esfuerzo de fluencia del acero de refuerzo, Fy = 4200kg/cm?
¢: factor de reduccion de resistencia, ¢ = 0.9

d: peralte efectivo, d =487cm

Dado que el factor de carga es de FC = 1 para la combinacion de CM+SIS, los momentos
obtenidos del modelo son los momentos Ultimos de disefio. De esta manera, se tiene que
para la parrilla inferior de la zapata, el momento negativo y el area de acero para esta
parrilla serdn:

ASnec = Mu / Fy ¢ d = (694x10°kg-cm) / [(4200kg/cm?)(0.9)(487cm) = 38.4cm?
Calculando el area de acero minima a tension tenemos:

ASmin = (14/Fy) b d = (14/4200kg/cm?)(100cm)(487cm) = 162cm?

Como
ASpee = 38.4cm? < ASpin = 162cm?

se colocard el acero minimo a flexion. Proponiendo varillas de 10C con un as = 7.92cm?,
se necesitan 20 varillas, es decir, paquetes de 2 varillas del 10C a cada 10cm en toda la

parrilla inferior en el sentido longitudinal de la zapata.

Ahora bien, para la parrilla superior tenemos que el momento es casi despreciable por lo
que se colocard solamente el acero por temperatura en esta parrilla, este acero es:

ASiemp = 0.0025 b d = (0.0025)(100cm)(487cm) = 122cm?
Si se proponen varillas de 10C con un as = 7.92cm? se necesitan 16 varillas, es decir,
paquetes de 2 varillas del 10C a cada 13cm en toda la parrilla superior en el sentido

longitudinal de la zapata.

Para la revision por cortante se tiene que la zapata es de concreto con un f'c = 250 kg/cm?,
y el cortante resistente por el concreto es:

Ver=0.53 Vf'c b d = 0.53 V250kg/cm? (100)(487) = 408108kg = 408t
Como tenemos que Vu =376t < Vg =408t, no es necesario refuerzo por cortante.

Para terminar el disefio de la zapata solo resta hacer el analisis de la misma en el sentido
transversal para lo cual tenemos los siguientes elementos mecanicos:

Mdtransv_ = 60721 t'm

Piransv. = 9532t + 198t + 3396t + 2246t = 15372t
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El momento de inercia de la zapata en esta direccion sera:
I=Dbh%/12 = (15.945m)( 20.252m)* / 12 = 11036.9m*
y el mddulo de seccion en esa direccion sera:
S=1/y=11036.9m"/(20.252m/2) = 1090m?
El area en planta de la zapata es:
A =bh=(20.252m)(15.945m) = 322.9m?
Asi entonces, el esfuerzo en el terreno por el sismo en direccion transversal es:
o =-(P/A) £ (M/S)
o1 =-(P/A) - (M/S) = -(15372t/ 322.9m?) — (60721t-m / 1090m?) = -103.3 t/m?

o2 =-(P/A) + (M/S) =-(15372t / 322.9m?) + (60721t-m / 1090m?) = 8.1 t/m?
Revisando la fraccion de la base de la zapata que apoya tenemos:

a=3[(B/2)-e]=3[(20.252m /2) - (60721t-m / 15372t)] = 18.5m > 50% B
Como apoya mas del 50% de la base de la zapata en esa direccion, decimos que los
esfuerzos son aceptables. Para proponer el refuerzo transversal de la zapata, esta se
idealizard como una viga de Im de ancho en la parte central de la zapata, y se considerara
una carga triangular con los esfuerzos calculados. Esta viga tendrd una longitud igual al
ancho de la zapata en el sentido transversal y estara apoyada en las paredes de la columna

como se muestra en la figura 4.22.

Elaborando un modelo de esta viga con esa carga se obtienen los momentos flexionantes en
la zapata en el sentido transversal. Los resultados de este analisis son los siguientes:

M(-) = 596 t-m
M(+) =817 t-m
V =406t

Con estos elementos mecanicos se calculard el refuerzo para cada una de las parrillas de la
zapata, con la siguiente expresion:

As=Mu/Fyo¢d
donde:

As: area de acero en cm?
Mu: momento ultimo de disefio en kg-m
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Fy: esfuerzo de fluencia del acero de refuerzo, Fy = 4200kg/cm?

¢: factor de reduccion de resistencia, ¢ = 0.9

d: peralte efectivo, d =487cm
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Figura 4.22. Viga idealizada para el andlisis transversal de la zapata

Dado que el factor de carga es de FC = 1 para la combinacion de CM+SIS, los momentos
obtenidos del modelo son los momentos Ultimos de disefio. De esta manera se tiene que
para la parrilla inferior de la zapata el momento negativo y el area de acero para esta

parrilla seran:

Aspee = Mu / Fy ¢ d = (596x10°kg-cm) / [(4200kg/cm?)(0.9)(487cm) = 32.3cm?

Calculando el area de acero minima a tension tenemos:

Asmin = (14/Fy) b d = (14/4200kg/cm?)(100cm)(487cm) = 162cm?
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Como
ASpec = 32.3cm? < ASpin = 162cm?

se colocara el acero minimo a flexién, y proponiendo varillas de 10C con un as = 7.92cm?,
se necesitan 20 varillas, es decir, paquetes de 2 varillas del 10C a cada 10cm en toda la
parrilla inferior en el sentido transversal de la zapata.

Ahora bien, para la parrilla superior tenemos:
ASnec = Mu / Fy ¢ d = (817x10°kg-cm) / [(4200kg/cm?)(0.9)(487cm) = 44.4cm?
Calculando el area de acero minima a tension tenemos:
ASmin = (14/Fy) b d = (14/4200kg/cm?)(100cm)(487cm) = 162cm?

Como
ASpec = 44.4cm? < ASpin = 162cm?

se colocard el acero minimo a flexion. Proponiendo varillas de 10C con un as = 7.92cm?,
se tiene que se necesitan 20 varillas, es decir, paquetes de 2 varillas del 10C a cada 10cm en
toda la parrilla superior en el sentido transversal de la zapata.

Para la revision del cortante tenemos que la zapata es de concreto con un ¢ = 250 kg/cm?,
y el cortante resistente por el concreto es:

Ver=0.53 Vf'c b d = 0.53 V250kg/cm? (100)(487) = 408108kg = 408t
Como tenemos que Vu =406t < Vg =408t, no es necesario refuerzo por cortante.

De esta manera se llevo a cabo el disefio de la columna y la zapata para uno de los ejes del
puente. Debido a que los elementos mecanicos en las pilas, y las secciones de las columnas
y las zapatas son muy similares, bastara con decir que para el disefio del otro eje se hace
exactamente lo mismo, y los resultados son casi idénticos entre ambas pilas. Es asi que con
haber detallado el disefio del cuerpo de la columna y la zapata de la pila No. 2 damos por
terminado el anélisis y disefio de la subestructura y cimentacion del puente acostillado.

Por ultimo cabe sefialar que el disefio de los estribos no se llevara a cabo, ya que estos no
son determinantes para el comportamiento ni de la superestructura ni de la subestructura de
los puentes, y su funcion solo se limita a dar apoyo a los tableros en ambos puentes. Es por
esta razon que su disefio no es de importancia para este trabajo y se omitira.

4.4. Analisis estructural del puente de cajon de acero.

Después de conocer las caracteristicas estructurales del puente con la alternativa de acero se
procedio a la elaboracion del modelo matematico para llevar a cabo el analisis estructural
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del puente. Dicho analisis se realizé con el programa de analisis estructural SAP2000 por
sus siglas en ingles (Structural Analysis Program) version 9.0.3.

Para elaborar el modelo matematico se tienen que tomar en cuenta varios puntos que son de
suma importancia para un buen modelado. Primeramente se tiene que hacer el dibujo de la
geometria de la estructura que se va a modelar, en este caso el puente de acero; esta
geometria debe contener cada uno de los elementos del puente con sus longitudes
correspondientes, todo esto en forma tridimensional.

Una vez que se tiene la geometria de la estructura se procede a asignar las propiedades que
tendra cada una de las barras del modelo, esto es, la seccion transversal que tendra cada una
de las barras que simulan los elementos. Dichas secciones obedecen con las que se han
sugerido en el anteproyecto o con las secciones finales de la estructura si es que estas ya
son conocidas. Para este puente se tiene que las secciones finales son once y van variando
los espesores de sus placas inferior y superior, asi como el espesor de la placa de alma. En
la tabla 4.3 se presentan las propiedades geométricas de cada una de las secciones, asi como
sus espesores de las placas principales y en qué dovelas se tiene cada una de ellas.

Para las secciones de las columnas del puente se utilizaron secciones variables, ya que la
columna es de seccion variable en los dos sentidos, el longitudinal y el transversal. Asi
entonces se define el nimero de secciones en las que se va a dividir el elemento que
representa a cada una de las columnas. Para este caso se tomaron secciones a cada 10m
aproximadamente, y de esta manera se tiene la seccidn inicial y a seccion final de cada uno
de los elementos/barras de la columna.

Una vez asignadas las secciones de las barras procedemos a asignar las cargas que van a
actuar sobre el puente, que nos son otras mas que la de la carpeta asfaltica considerada de
12cm para el disefio y que representa una carga uniformemente distribuida de 3.96t/m; la de
las guarniciones las cuales pesan 0.56t/m cada una y una carga muerta que se considera
debido a los atiesadores y placas de elementos secundarios de las dovelas que no estan
incluidas dentro de las secciones tomadas en cuenta con el peso propio. La carga de
atiesadores se toma, para fines practicos, como el 8% del peso promedio de la dovela. La
carga muerta del peso propio de las secciones se tiene en cuenta cuando se indica al
programa de analisis que considere un factor de uno para el peso propio de la estructura.

Adicionalmente se asignan las cargas vivas, que para este tipo de carretera es el camion
mas pesado que circula, esto es, el T3-S2-R4 de 72.5t y se considera en cuatro bandas de
circulacion tomando el factor por reduccion de carriles recomendado por AASHTO de
0.75y un factor de impacto que para un claro de 171m es de 7.3%. Se estudiaran dos casos
de carga viva, uno para el maximo momento positivo, que consiste en colocar los camiones
en las cuatro bandas de circulacion al centro del claro y el otro caso que tomara en cuenta el
maximo momento negativo, y que consiste en colocar camiones separados
longitudinalmente unos detras de los otros en las cuatro bandas de circulacion, para que asi
queden cargados dos claros contiguos y se produzca el maximo momento negativo.
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Tabla 4.3. Propiedades geométricas y espesores de placas principales de las dovelas

PLACAS PRINCIPALES

SECCION DOVELA SUPERIOR | ALMA | INFERIOR | AREA Ix Y InF Y sup
SECCION | D-8 1/2" 1" 21/2" |1.562|8.9781 | 3.2908 | 2.2092
SECCION Il 4m D-7,D-9 1" 1" 2" 1.292 |17.3261| 3.1539 | 2.3461
SECCION 1l 8m D-7,D-9 1" 1" 11/2" |1.219 [6.5758 | 3.3400 | 2.1600
SECCION IV 4m D-10 3/4" 7/8" 1" 1.010 | 5.2523 | 3.4015 | 2.0985
SECCION V 8m D-10 3/4" 7/8" 3/4" 0.972 | 4.8147 | 3.5295 | 1.9705
SECCION VI D-3,D-4 1/2" 7/8" 3/4" 0.873 | 4.4292 | 3.3183 | 2.1817
SECCION VIl [ D-13,14,15,16 1/2" 3/4" 5/8" 0.818 [ 4.1184 | 3.4187 | 2.0813
SECCION VIl | D-1,2,11,12 1/2" 3/4" 3/4" 0.835 [ 4.3198 | 3.3459 | 2.1541
SECCION IX 4m D-6 3/4" 1" 1" 1.048 | 5.3613 | 3.3772 | 2.1228
SECCION X 8m D-6 3/4" 1" 3/4" 1.011 | 4.9360| 3.4982 | 2.0018
SECCION XI D-5 1/2" 1" 3/4" 0.913 [ 4.5399 | 3.2928 | 2.2072

. . . . 4 . . .
El drea de las secciones se da en m?, el momento de inercia en m" y las distancias centroidales en m

Otro aspecto importante en el modelado de estas estructuras es la correcta definicion de las
condiciones de apoyo, ya que si alguna de estas no llegara a estar de manera correcta, se
pueden obtener comportamientos diferentes del real y que pueden llevarnos a un anélisis
con deficiencias que se reflejen en un disefio equivocado. Para este puente tenemos apoyos
de la subestructura y apoyos de la superestructura. Los primeros son los apoyos de las
columnas del puente los cuales, por ser la columna cimentada por superficie mediante una
zapata, se presumen con un empotramiento de la columna a nivel de la zapata.

Los apoyos de la superestructura son dos: los extremos que son los apoyos del cajon de
acero sobre los estribos y los apoyos intermedios, necesarios para que el cajon apoye sobre
los cabezales de las pilas. Por lo que respecta a los apoyos sobre los estribos y puesto que el
estribo es un elemento que no afectard el comportamiento estructural del puente, este se
calcula aparte y no se modela con el puente completo; es por esto que solo se modela el
apoyo del cajon sobre el estribo. Este tipo de apoyo no tiene restricciones en el sentido
longitudinal, debido a que se tendran juntas de dilatacion en los estribos, pero si tiene
restricciones verticales y transversales, esas ultimas debido a la colocacion de topes
sismicos o, si el apoyo es tipo Tetréon como es el caso, este debe tener esa capacidad al
desplazamiento transversal.

Las restricciones de los giros de los apoyos sobre los estribos también son de suma
importancia, ya que si no se liberan ciertos giros podria impedirse algin tipo de
movimiento en la estructura que modificara su comportamiento alejandolo del real o
esperado. Para este caso, los giros que permiten la flexion de los elementos sobre el eje
transversal, deben ser permitidos. Los giros sobre el eje longitudinal deben ser impedidos,
ya que el cajon no debe permitir la libre torsion; y los giros sobre el eje vertical deben ser
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también permitidos, lo que permitira a su vez que las columnas tengan su desplazamiento
real en el sentido transversal.

Por lo que respecta a los apoyos del cajon sobre el cabezal de la pila es mas facil su
correcta definicion, puesto que basicamente este serd un nodo libre en todos los sentidos, ya
que el puente es continuo en la superestructura y ademads se estd modelando también el
remate y el cuerpo de la columna. La tnica consideracion que se debe tomar aqui es
desligar a la columna de tomar flexiones debidas a la superestructura; se debe recordar que
el apoyo real del cajon sobre la pila serd un apoyo tipo Tetron que serd capaz de contener a
la superestructura para impedir su desplazamiento tanto vertical como transversal y
longitudinal, sin embargo éste no permitira que la estructura gire en el sentido transversal
para que ocurran las flexiones sobre la superestructura solamente y asi no se pasen
flexiones a la pila por cargas permanentes.

Para el analisis sismico de la estructura se utilizd un espectro especial, que obedece a un
estudio de sitio que se hizo para la construccion del puente Texcapa. Hay que recordar que
este puente se calculara para las mismas condiciones del Texcapa, ya que solo de esta
manera se podrd llevar a cabo una comparacion mas correcta de ambas estructuras. El
espectro de disefio sismico tiene en la meseta un coeficiente de ¢=0.36 y el intervalo de
periodos para esa meseta es de Ta=0.1s y Tb=0.3s; la ordenada al origen es de ao=0.135.
La figura 4.23 muestra una grafica del espectro sismico de disefio del puente Texcapa y que
fue utilizado para ambos puentes.

4.4.1. Analisis de la estructura en etapa de construccion.

Para llevar a cabo este analisis se identificaron cada una de las etapas de empujado, ya sea
cuando el tren de dovelas esta librando el claro extremo o pasando por encima del estribo, y
cuando el tren de dovelas est4 librando el claro central, esto es cuando pasa por encima de
alguna de las pilas.

0.35
\ ====£D TEKCAPA

0 0.5 1 15 2 2.5 3 35 4 45 5
PERIODOS (seq)

Figura 4.23. Espectro sismico de disefio para ambos puentes.
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Las etapas para la fase de empujado sobre el estribo son siete, cada una de ellas obedece a
tener el maximo volado para cada una de las secciones del tren de dovelas. La primera
etapa es cuando pasa por el eje del estribo la dovela D-2 y se tiene el momento maximo
para la seccion VIII. La segunda etapa es cuando pasa por el eje del estribo la dovela D-4 y
se tiene el momento maximo para la seccion VI. La tercera etapa es cuando pasa por el eje
del estribo la dovela D-5 y se tiene el momento maximo para la seccion XI. La cuarta etapa
es cuando pasa por el eje del estribo la dovela D-6 y se tiene el momento maximo para las
secciones [X y X.

La quinta etapa es cuando pasa por el eje del estribo la dovela D-7 y se tiene el momento
maximo para las secciones II y IIl. La sexta etapa es cuando pasa por el eje del estribo la
dovela D-8 y se tiene el momento méaximo para la seccion 1. Finalmente, la séptima etapa es
cuando pasa por el eje del estribo la dovela D-9 y se tiene el momento méaximo para la
seccion II. En esta etapa se tiene que la punta de la dovela D-1 esta tocando la corona de la
pila y se tiene el maximo volado del tren de dovelas. La figura 4.24 muestra el avance del
tren de dovelas en cada una de las etapas de la fase de empujado sobre el estribo.

Un aspecto importante a tomar en cuenta durante el andlisis de los diferentes volados de la
superestructura es el mantener en la retaguardia, en el patio de empujado, un numero tal de
dovelas que mantenga un factor de seguridad minimo de 1.5 con respecto al volado que se
tiene, es decir que si en el volado se tiene, por ejemplo, dos dovelas, en la retaguardia
deben tenerse al menos tres dovelas para mantener dicho factor. Si en la retaguardia no se
tuvieran las dovelas necesarias para mantener ese factor, entonces se procede a colocar un
contrapeso sobre las dovelas finales y asi garantizar la estabilidad del voladizo.

Se realiz6 un modelo matematico de cada una de las etapas de empujado para asi poder
conocer los diferentes elementos mecanicos en las secciones y conocer las deflexiones
maximas en cada etapa. En estos modelos solo se considero la carga del peso propio del
cajon de acero con sus atiesadores, diafragmas y marcos, ya que la colocacion de las cargas
de servicio, es decir, la carpeta asfaltica y las guarniciones, se lleva a cabo cuando el puente
ya se encuentra cerrado.

En los modelos de estas etapas es conveniente colocar solamente apoyos en las dovelas
extremas o las finales que estan en el patio de empujado, ya que las que se encuentran
inmediatas al estribo del lado del patio tendréan una tendencia a levantarse por la influencia
del volado y si se colocaran apoyos verticales ahi se tendrian reacciones inversas y se
podria interferir con el comportamiento real del volado; recordemos que solamente el peso
de las dovelas es el que aporta estabilidad al volado.

Para la fase de empujado en la cual el tren de dovelas esta librando el claro central también
se lleva a cabo el andlisis de secciones y volados maximos para cuando se esta pasando por
encima de la pila. Adicionalmente se tienen que revisar también, los momentos positivos
que aparecen en las secciones de las dovelas del claro extremo. Asi pues, las etapas para
esta fase de empujado son seis, esto es desde que se alcanza la corona de la pila con la
dovela D-1, hasta que se alcanza el centro del claro central con esa misma.
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ETAPA 1
VOLADO MAX
D—-2 SEC-VII

ETAPA 5
VOLADO MAX
D—7 SEC—Il y

ETAPA 2
VOLADO MAX
D—4 SEC-VI

ETAPA 6
VOLADO MAX
D—-8 SEC-I

ETAPA 3
VOLADO MAX
D-5 SEC-XI

ETAPA 7
VOLADO MAX
D-9 SEC-II

ETAPA 4
VOLADO MAX
D-6 SEC-IX y X

Figura 4.24. Etapas de la fase de empujado sobre el estribo.

La primera etapa es cuando pasa por el eje de la pila la dovela D-2 y se tiene el momento
maximo para la seccion VIII. La segunda etapa es cuando pasa por el eje de la pila la
dovela D-4 y se tiene el momento méximo para la seccion VI. La tercera etapa es cuando
pasa por el eje de la pila la dovela D-5 y se tiene el momento maximo para la seccion XI.
La cuarta etapa es cuando pasa por el eje de la pila la dovela D-6 y se tiene el momento
maximo para las secciones IX y X. La quinta etapa es cuando pasa por el eje de la pila la
dovela D-7 y se tiene el momento méaximo para las secciones Il y III. Y finalmente la sexta
etapa es cuando pasa por el eje de la pila la dovela D-8 y se tiene el momento méaximo para
la seccion 1.

En la ultima etapa se alcanza el volado maximo para el claro central. Cuando se empujan
los trenes de dovelas de los dos lados del puente se tiene una revision mas del volado para
cuando se construye la dovela de cierre. Para esa etapa de cierre se elabora un modelo en el
cual se coloca una fuerza aplicada en el extremo del volado, la que incluye el peso de la
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dovela de cierre mas el peso de los equipos necesarios asi como del personal que trabajara
en la construccion de dicha dovela.

Las cargas utilizadas en la elaboracién de los modelos de las seis etapas del empujado de
esta fase son las mismas que se utilizaron en los anteriores modelos, es decir, el peso propio
del cajon de acero asi como el peso de los atiesadores, diafragmas y marcos. La figura 4.25
muestra el avance del tren de dovelas en cada una de las etapas de la fase de empujado
sobre la pila.

4.4.2. Analisis para puente en etapa de servicio.

El analisis estructural del puente en la etapa de servicio es diferente en comportamiento, ya
que esta etapa se da justo después de que se cierran los trenes de dovelas de ambos lados
por medio de la dovela de cierre, y entonces la estructura es totalmente continua y se
apoyara de manera fija en las dos pilas y con apoyos moviles en los estribos.

ETAPA 1
VOLADO MAX
D-2 SEC-VII

ETAPA 4
VOLADO MAX
D-6 SEC-IX y X

ETAPA 2
VOLADO MAX
D-4 SEC-VI

ETAPA 5
VOLADO MAX
D-7 SEC—Il y 1l

ETAPA 3
VOLADO MAX
D-5 SEC—XI

ETAPA 6
VOLADO MAX
D—-8 SEC—I

Figura 4.25. Etapas de la fase de empujado sobre la pila.
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Cuando el puente esta cerrado completamente se procede a colocar las cargas de servicio,
esto es, las guarniciones y los parapetos, asi como la carpeta asfaltica que servird de
superficie de rodamiento. El espesor de disefio para esta carpeta es de 12cm, ya que se debe
tomar en cuenta posibles rencarpetamientos. Este espesor representa un carga
uniformemente distribuida de 3.96",. La guarniciéon que se coloco en este puente es la
utilizada en los proyectos tipo de ancho de 50cm, cada guarnicion pesa 0.56'y, y tenemos
que por las dos guarniciones la carga es de 1.12%,. De esta manera las carga muerta de
servicio (CMS) que se asigné en el modelo en esta etapa es de 5.08".

Una vez asignadas las cargas muertas de servicio, también se adicionan las cargas vivas.
Esto es, los cuatro carriles de circulacion con camiones T3-S2-R4 con el correspondiente
factor de reduccion de carriles de 0.75 y el factor de impacto de 7.3%. Con este modelo se
lleva a cabo el analisis sismico por lo que se introduce el espectro de disefio sismico del
lugar. En la figura 4.26 se puede ver un croquis del puente cerrado en la etapa de servicio.

Q- @ -

16 D15 p-i

e

4 D-13 D-

Figura 4.26. Puente de la alternativa de acero en etapa de servicio.

4.5. Diseno del puente de cajon de acero.

4.5.1. Diseno de la superestructura.

Se llevo a cabo el disefio de cada una de las secciones que comprenden este puente, esto es,
se revisd qué momento flexionante maximo tiene cada una de las dovelas. Se revis6 cual
momento flexionante es el mayor para las dos etapas de empujado, asi como para la etapa

de servicio y se extrajeron los momentos maximos positivos y negativos para cada seccion.

El proceso anterior se ejemplificard con la dovela D-8, la cual tiene el tipo de seccion 1. Se
revisara primero la etapa No.6 de la fase del empujado sobre estribo, ya que ahi es donde se
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tiene un momento negativo importante en esa seccion. Después, se revisard la ultima etapa
de la fase del empujado sobre pila, ya que ahi también se tiene un momento negativo
importante en esa seccion; ademas también se tiene que revisar la etapa de empujado en la
cual esta seccion estd sometida a un momento positivo, esto es, cuando se encuentra a la
mitad del claro entre el estribo y la pila, lo que sucede en la etapa 2 de la fase de empujado
sobre pila. Finalmente, se tiene que revisar también cudl serd el momento negativo en la
etapa de servicio, esto es, ya cuando el puente se encuentra cerrado y circulan sobre el
mismo las cargas vivas de disefo.

Asi pues, para la etapa No.6 de la fase del empujado sobre estribo, se tiene para la dovela
D-8 un momento flexionante negativo de M(-)=33116t-m, después, para la ultima etapa de
la fase del empujado sobre la pila, se tiene para la misma dovela D-8 un momento
flexionante negativo de M(-)=28524t-m, y para la etapa 2 de la fase de empujado sobre pila
se tiene un momento flexionante positivo de M(+)=5719t-m. Finalmente, revisando la etapa
de servicio, se tiene que para la dovela D-8, que es la dovela sobre pila, solamente hay
momentos flexionantes negativos: el de carga muerta mas la carga muerta de servicio que
incluye el peso propio de la estructura, més el peso de los atiesadores y marcos, mas el peso
de la carpeta asfaltica, mas el peso de las guarniciones lo que da un total de
M(-)em+ems=29564t-m. El momento flexionante negativo producto del paso de la carga
viva, que en este caso son dos camiones T3-S2-R4, uno adelante de otro en fila, y ademas
en cuatro carriles de circulacion con su respectivo factor de reduccion de carriles de 0.75 y
su factor de impacto de 7.3%, es de M(-)cyv=8558t-m. En la figura 4.27 se pueden ver las
diferentes etapas y sus respectivos momentos flexionantes maximos.

Ahora bien, se revisara la seccion de la dovela D-8 para los maximos momentos positivo y
negativo que se tienen de las diferentes etapas. Asi podemos decir que los momentos de
disefio para la seccion 1 de la dovela D-8 son: M(-)=38122t-m que es la suma del momento
de la carga muerta, mas la carga muerta de servicio, mas la carga viva con impacto para la
etapa de servicio del puente que resulto ser el mas desfavorable, y M(+)=5719t-m que es el
momento positivo de la etapa 2 de empujado sobre pila. La seccion de estudio se puede ver
en la figura 4.28, en la que se detallan los espesores de todas las placas y las longitudes de
las mismas.

Debido a que la superficie de rodamiento de este puente es un piso ortotrdpico, para este
analisis no se tienen que calcular las propiedades para la seccidon compuesta, es decir, una
seccion que toma en cuenta la contribucion de una losa de concreto sobre ella. Solamente
las propiedades de la seccidon basica son las necesarias para la revision de esfuerzos. Asi
pues, las propiedades de esta seccion 1, dovela D-8, son las siguientes:

Area A= 1.562 m?
Cota de centroide y= 3.2908 m
Momento de inercia I= 8.9781 m*

Modulo de seccion inf.  Si= 2.7282 m?
Modulo de seccion sup.  Ss= 4.0640 m?
Claro de disefio L= 171m
Separacidn entre trabes s= 5.40m
Esfuerzo de fluencia fy= 3521 kg/cm?
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M==33116t-m

D-11 p-1g
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ETAPA 6 — EMPUJADO SOBRE ESTRIBO

Mn=5719t—m

ETAPA 2 — EMPUJADO SOBRE PILA

M-=28524t—m

ETAPA 6 — EMPUJADO SOBRE PILA

Meevos=29564t—m
Meew=8558t—m

L D12 D-13 0-14 p_y5 p

ETAPA DE SERVICIO

Figura 4.27. Momentos flexionantes maximos por etapa para la dovela D-8.

La revision de esfuerzos no se realiza por acumulacion, debido a que tampoco se tendran
condiciones diferentes de la seccion una vez que se haya cerrado el puente, ya que no se
tendra el colado de la losa sobre la seccion. Entonces, directamente se tiene que los
esfuerzos en la fibra superior (os), debidos al momento negativo de disefio, son de tension y
se calculan de la siguiente manera:

Os = Md(-)
Sbs
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Figura 4.28. Geometria y espesores de placas de la seccion 1 para la dovela D-8.

donde:

Sbs: modulo de seccion superior de la seccidon basica
Md(-): momento negativo de disefio

Asi:

Os=

Md() =

38122 t-m

Sbs

4.0640 m*

=9380.4 t/m? = 938 kg/cm?

Los esfuerzos permisibles a tension para una seccion armada de placas son:

Fb=0.55fy = 0.55(3521 kg/cm?) = 1937 kg/cm?

y como os= 938 kg/cm? < Fb= 1937 kg/cn?, 1a seccion si resiste.
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De igual manera, la revisiéon de esfuerzos en la fibra inferior (o), debidos al momento
negativo de disefio, son de compresion y se calculan de la siguiente manera:

o= Md(-)
Sbi
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donde:

Sbi: modulo de seccion inferior de la seccion basica
Md(-): momento negativo de disefio

Asi:

o= Md(-) = 38122tm =13973.3 tm>= 1397 kg/cm>
Sbi 2.7282 m?

Los esfuerzos permisibles a compresion para una seccion armada de placas son:
Fb=0.55fy = 0.55(3521 kg/cm?) = 1937 kg/cm?
y como o= 1397 kg/en? < Fb= 1937 kg/cm?, la seccidn si resiste.

Ahora bien, para cuando la seccién es puesta en solicitacion de momento positivo, los
esfuerzos en las fibras superiores e inferiores son contrarios a los esperados bajo
solicitaciones de momento negativo, es decir, que para la fibra superior se tendran
compresiones y para la fibra inferior, tensiones. El calculo de los esfuerzos en la fibra
superior (os), debidos al momento positivo de disefio, son de compresion, y se calculan de
la siguiente manera:
os= Md(+)
Sbs

donde:

Sbs: modulo de seccion superior de la seccidon basica
Md(+): momento positivo de disefio

Asi:

o= Md(H#+) = 5719tm  =1407.2 t/m*= 141 kg/cm?
Sbs 4.0640 m’

Los esfuerzos permisibles a compresion para una seccion armada de placas son:
Fb= 0.55fy = 0.55(3521 kg/cm?) = 1937 kg/cm?
y como os= 141 kg/cm? < Fb= 1937 kg/cm?, la seccion si resiste.

De igual manera, la revision de esfuerzos en la fibra inferior (o), debidos al momento
positivo de disefio, son de tension y se calculan de la siguiente manera:

o= Md®H)
Sbi
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donde:

Sbi: modulo de seccion inferior de la seccion basica
Md(+): momento positivo de disefio

Asi:

o= Md(H#+) = 5719tm  =2096.2 t/m* =210 kg/cm?
Sbi 2.7282 m?

Los esfuerzos permisibles a tension para una seccion armada de placas son:
Fb=0.55fy = 0.55(3521 kg/cm?) = 1937 kg/cm?
y como o= 210 kg/cn? < Fb= 1937 kg/cn?, la seccion si resiste.

Ademas de revisar que los esfuerzos actuantes en la seccidon estén por debajo de los
esfuerzos permisibles, es necesario también revisar los espesores y anchos de placas
principales, es decir, las placas superiores e inferiores, las de los patines y almas, asi como
realizar el calculo de atiesadores longitudinales para compresion, atiesadores transversales
intermedios y de apoyo. Llevaremos a cabo este calculo tomando en cuenta las
recomendaciones que para esto se dieron en el capitulo 3 de este trabajo.

Se comenzara por revisar las relaciones ancho-espesor de los patines, que en este caso no
son otra cosa que las placas de fondo y superior, con la salvedad que para esta revision no
se puede tomar el ancho de la placa como el ancho del patin. Se revisara la parte del ancho
de la placa que tiene una orilla arriostrada en el alma y la otra libre, ya que asi se estaria
revisando el ancho-espesor como si esa parte fuera un patin. La relacion b/2ty debe
entenderse para esta caso como '4b/t, y para la placa inferior 2b= 30cm, que es igual al
ancho que sale de la placa de alma, y t= 6.35cm. Asi la relacion ancho-espesor para la
placa de fondo es:

72b/ te=30cm/6.35cm = 4.72
La relacion anterior no debe exceder el valor de:
14b/ tp < 430/ NFb = 430/ V1937 kg/cm?= 10
por lo tanto la relacién ancho-espesor de la placa de fondo si cumple. Por otro lado, dado
que la placa superior es arriostrada en toda la seccion, la revision del ancho-espesor de esta

no se lleva a cabo.

La siguiente revision que aplica es la de la placa del alma, la cual debe cumplir con una
relacion entre su altura (h) y su espesor (ty) tal que:

h/ t, = 6100/VFb
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por lo tanto tenemos que h/ t, = 535cm/2.54cm = 210.6
y la relacion 6100/\Fb = 6100/V1937 kg/cm? = 138.6

La anterior relacién no se cumple pero la normativa AASHTO permite que se aumente el
limite de h/ ty solo se tiene que colocar un atiesador longitudinal a 1/5 del peralte libre del
alma, a partir del patin a compresion. Asi:

h/ t,, = 12200/NFb = 12200/\1937 kg/cm? = 277.2

Esta relacion si se cumple y puesto que nuestra seccion si tiene el atiesador longitudinal
para compresion, el cual revisaremos mas adelante y que es requisito para poder utilizar
esta ultima expresion, entonces el alma de la seccion propuesta si cumple con la relacion
altura-espesor del alma.

Después de revisar geométricamente el alma, se procedera al célculo del esfuerzo cortante
en la seccion, para lo que es necesario encontrar el cortante maximo actuante para cada una
de las etapas criticas de carga, tal y como se hizo para encontrar los madximos momentos
flexionantes. Puesto que estas etapas estan plenamente identificadas para esta seccion,
tenemos que la etapa critica para el cortante es la etapa de servicio, es decir, la etapa en la
que el puente esta cerrado.

Asi pues, el cortante maximo para carga muerta, mas carga muerta de servicio, que incluye
el peso propio de la estructura, mas el peso de los atiesadores y marcos, mas el peso de la
carpeta asfaltica, mas el peso de las guarniciones es de Vem:icoms = 976t. El cortante
maximo, producto del paso de la carga viva, que en este caso son dos camiones T3-S2-R4,
uno adelante de otro en fila, para producir el maximo cortante y ademas en cuatro carriles
de circulacidon con su respectivo factor de reduccion de carriles de 0.75 y su factor de
impacto de 7.3%, es Vcyi= 369t.

Ahora bien para calcular el esfuerzo cortante se debe calcular primero el area de cortante,
que en una trabe no es otra cosa que el area del alma. Para nuestro caso como tenemos un
cajon, el area de cortante serd la suma de las areas de las dos almas:

Area de cortante: Av =2 h t,, =2(535cm)(2.54cm) = 2718cm?

El cortante méximo sera la suma de los cortantes de carga muerta y muerta de servicio, mas
el cortante de carga viva mas impacto:

Vmax = 976t + 369t = 1345t = 1345000kg
Finalmente el esfuerzo cortante sera:

f, = Vmax / Av = 1345000kg / 2718cm? = 495 kg/cm?
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Este esfuerzo cortante debe ser menor o igual que el esfuerzo cortante permisible que es:
Fv=0.33Fy =0.33(3521 kg/cm?) = 1174 kg/cm?
como f, <Fv esta seccion si cumple.

Una vez revisadas las solicitaciones geométricas de las piezas principales, esto es, los
patines o placas de fondo y superior, y las almas del cajon, continuamos la revision de la
seccion con los atiesadores. Primeramente se revisaran los atiesadores longitudinales, que
son los encargados de atiesar el alma en la zona en la que se encuentra a compresion. Estos
atiesadores se colocan a lo largo del alma a 1/5 de la altura de esta, medida desde la cara
interna del patin que se encuentra a compresion.

El atiesador longitudinal por compresion se proporcionarda de manera tal que se tenga el
siguiente momento de inercia como minimo:

Is = h t,°[2.4(a/h) - 0.13] = (535cm)(2.54cm)?[2.4(400cm/535cm)? - 0.13] = 10622cm*

La seccion que estamos revisando es la de la dovela D-8. Esta tiene su atiesador
longitudinal a una distancia de 103cm, medida desde la cara interna del patin que se
encuentra a compresion, por lo tanto cumple con el requerimiento de estar colocado a 1/5
de la altura del alma que es de 107cm. Ahora bien las dimensiones que tiene este atiesador
son de 2.2cm de espesor y 25c¢m de ancho. Con estas dimensiones se calculara su momento
de inercia como sigue:

b Is= tb’/3 = (2]2¢ h)(25cm)*/3 = 11458cm*

Por lo tanto el atiesador longitudinal si cumple con el momento de inercia minimo
requerido; también tiene que cumplir con un espesor minimo de placa tal que:

b/t < 597/\fb

donde: fb es el esfuerzo de flexion calculado en el patin a compresion, que en este caso es
el esfuerzo en el patin inferior de la seccion cuando estd sometida al maximo momento
negativo de disefio, y es de tb = 1397 kg/cm?.

Asi,
b/t=(25cm)/(2.2cm) =114 y 597/Nfb=597/N1397 =16

Por lo tanto la seccion del atiesador longitudinal también cumple con los requerimientos de
ancho-espesor.
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Por lo que respecta a los atiesadores de apoyo, estos se disefian como columna y su area en
planta estard comprendida por los atiesadores de apoyo mas una longitud del alma de 18
veces su espesor. Para nuestro caso la seccion de apoyo serda la que se muestra en la

siguiente figura:
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Figura 4.29. Vista en planta de los atiesadores y la porcion de alma de la seccion de apoyo

Las propiedades de esta seccion son:

Area A= 0.1287 m?
Cota de centroide y= 0.8068 m
Radio de giro en X rx= 0.9246 m
Radio de giroen Y ry= 0.1764 m
Factor de long. efectiva K= 1.0
Longitud efectiva L= 5.5m

Esfuerzo de fluencia fy= 3521 kg/cm?

Calculando la relacion de esbeltez efectiva, KL/r, para las dos direcciones de estudio
tenemos:

KL/rx = (1.0)(5.5m)/(0.9246m)=59 y  KL/ry=(1.0)(5.5m)/(0.1764m) =31.2
El coeficiente de columna se calcula con la siguiente expresion:
Cc =[(2n? E)/Fy]

el que para acero grado 50 resulta Cc = 107
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Como ambos KL/r < Cc, el esfuerzo permisible a compresion se calcula como:
Fa=Fy/FS { 1- [(KL/r)* Fy / 4n* E] }
donde FS=2.12
Y utilizando la mayor relacion de esbeltez, que es la que da el menor esfuerzo se tiene:
Fa = (3521 kg/em?)/2.12 { 1- [(31.2)? (3521 kg/em?) / 4n2 (2.1x10° kg/em?)] }=1629 kg/cm?

Ahora, para calcular los esfuerzos actuantes en el apoyo son necesarias las reacciones de las
diferentes cargas para la etapa mas desfavorable. Puesto que esta etapa es donde el puente
estd cerrado, se utilizard la reaccidon maxima para carga muerta, mas carga muerta de
servicio, que incluye el peso propio de la estructura, mas el peso de los atiesadores y
marcos, mas el peso de la carpeta asfaltica, mas el peso de las guarniciones, y resulta
Rem+oms=2819t. La reaccion maxima producto del paso de la carga viva que en este caso
son dos camiones T3-S2-R4, uno adelante de otro en fila, para producir el maximo cortante
y ademas en cuatro carriles de circulacion con su respectivo factor de reduccion de carriles
de 0.75 y su factor de impacto de 7.3%, es Rcy=473t.

Estas reacciones corresponden a todo el cajon, por lo que para cada alma se deben dividir
entre dos. De esta manera calculando los esfuerzos actuantes por compresion en cada uno
de los apoyos tenemos que:

fa=Ry/ Ac=1676t/0.1287m? = 13023 t/m? = 1302 kg/cm?

Como fa= 1302 kg/cm? < Fa=1629 kg/cm? la seccion si resiste

Revisando el esfuerzo permisible de aplastamiento Fys = 0.8Fy = 2817 kg/cm?, tenemos
que la seccion también cumple con esta condicion.

Ademas de la revision como columna de los atiesadores de apoyo, estos deben cumplir
también con la relacion ancho-espesor siguiente:

b/t <578/ VFy =578/ \(3521kg/cm?) = 10
Para la placa de 938x44.4mm, se tiene b/t = 450/44.4 = 10, por lo tanto si cumple.
Para la placa de 600x38.1mm, se tiene b/t = 281/38.1 = 7.4, por lo tanto si cumple.
Finalmente se tienen que revisar los atiesadores transversales intermedios que tiene la
dovela. Primeramente se revisa si estos atiesadores son necesarios, para lo cual se debe

cumplir que:

h/t, <150 y fv<Fv
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Como h/ ty, = 535cm/2.54cm = 210.6 > 150, no se cumple la primera relacion; ademas:
f, = 495 kg/cm?
y el esfuerzo cortante permisible es de:

Fv=5154712/(h/ ty )*= 5154712/ (210.6)>=116.2 kg/cm? y Fv <Fy/3 = 1174 kg/cm?
Puesto que no se cumple ninguna de las dos relaciones anteriores es necesaria la colocacioén
de atiesadores transversales, los cuales no deben tener un espaciamiento mayor que
3h = 1605cm. Para nuestro caso los atiesadores transversales estan colocados a cada
400cm, por lo que se cumple perfectamente con esta condicion; ademads, el esfuerzo
cortante permisible se limita a:

Fv=Fy/3 {C+0.87(1-C)/[1 + (a/h)*]”*} en kg/cm?
y para:
W/ ty =210.6 > (1989Vk)/NFy = (1989V13.94)/\3521 kg/em? = 125.2

donde:
k=5 +5/(a/h)>=5 + 5/(400cm/535cm) 2 = 13.94

se tiene que:
C=(3164557 k)/[( h/ ty)* Fy] = (3164557(13.94)/[( 210.6)*(3521kg/cm?)]
C =0.2825 1/(kg/cm?)

De esta manera el esfuerzo permisible a cortante sera:

Fv=Fy/3 {C+0.87(1-C) /[l + (a/h)?]"*}

Fv = (3521kg/cm?)/3 { 0.2825 + 0.87(1 —0.2825) / [1 + (0.7477)2]"}

Fv = (1174 kg/cm?)(0.7824) = 918.3 kg/cm?
Como f, =495 kg/cm? < Fv=918.3 kg/cm?, los atiesadores transversales a cada 400cm
si cumplen; ademas, se colocard el primer atiesador, a partir de un apoyo simple, de tal
manera que a < 1.5h = 1.5(535cm) = 802.5cm, y como a = 400cm, esta condicion también
se cumple. Finalmente, se revisa que el esfuerzo cortante real en ese apoyo simple sea

menor o igual que F’v, donde F’v se obtiene de la siguiente ecuacion:

F’v=C Fy/3 = 0.2825(1174 kg/cm?) = 332kg/cm? < Fy/3 = 1174 kg/em?
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Asi pues, tenemos que el cortante maximo, que es la suma de los cortantes de carga muerta
y muerta de servicio, mas el cortante de carga viva mas impacto, que se encuentra en el
estribo 1 y 4, es de:

Vmax = 295t + 343t = 638t = 638000kg

El 4rea de cortante para la seccion de la dovela D-16, que es la dovela sobre los estribos, y
que tiene un espesor de alma de %" es:

Av=2hty,=2(535cm)(1.91cm) = 2044cm?
Entonces el esfuerzo cortante en el apoyo simple sera:
fy = Vmax / Av = 638000kg / 2044cm? = 312 kg/cm?

Como fv =312 kg/cm* < F’v = 332kg/cm?, los primeros atiesadores transversales a
partir de un apoyo simple, a una distancia de a = 400cm, si cumplen.

Las especificaciones de la AASHTO requieren un momento minimo de inercia vertical para
los atiesadores intermedios de:

Is=a ‘[W3 J
donde:
J=2.5(h/a)? - 2 =2.5(535/400)? - 2 =2.47, también J=2.47>0.5
Entonces el momento de inercia requerido sera:
Is=at, J=(400cm)(2.54cm)>(2.47) = 16190cm*

La geometria de los atiesadores transversales es de 17cm de ancho, 458.2cm de altura y
2.86cm de espesor. De esta manera su momento de inercia vertical sera:

[=bh’/12 = (2.86cm)(458.2cm)’ / 12 = 22927148cm*

Como I =22927148cm” > Is = 16190cm*, la geometria del atiesador transversal si cumple
con esa condicion. Ademas, las dimensiones de este atiesador deben cumplir con un
ancho > 2 pulgadas + D/30 = 5.08cm + (535cm/30) = 22.9cm; el ancho del atiesador
transversal es de 17cm, pero como tiene un patin de 55cm de ancho por 458.2cm de alto y
con espesor de 2.86cm, no tiene problemas de estabilidad. Ademas, el ancho de
17cm > Ysbg/4 = 30cm / 4 = 7.5cm. Finalmente, este atiesador transversal debe cumplir con
un espesor > ancho/16 = 17cm/16 = 1.06cm, y como el espesor es de 2.86cm, esta
condicion si se cumple
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El estudio anterior fue un anélisis paso por paso del procedimiento que se debe llevar a
cabo para la revision de una seccion, es este caso la seccion 1 de la dovela sobre pila D-8.
En resumen se procedié de la siguiente manera:

Primeramente se lleva a cabo la revision de los esfuerzos por momentos flexionantes
maximos en la seccion, tanto superiores como inferiores. Después, se hace la revision de las
relaciones ancho-espesor de las placas principales, es decir, patines y alma. Se contintia con
la revision del esfuerzo cortante, seguida de la de los atiesadores longitudinales y la
revision de los atiesadores transversales de apoyo. Finalmente, se realiza la revision de los
atiesadores transversales intermedios. Los resultados de este andlisis, para cada una de las
secciones del puente, se presentan a continuacion:

MOMENTOS MAXIMOS | ESFUERZOS | ESFUERZO
NEGATIVOS ACTUANTES [ PERMISIBLE
SECCION DOVELA AREA Ix Sinf | Ssup | ETAPA | CM+CMS | CV+I | asup | oinf | Fb=0.55Fy
SECCION Il 4m D-7,D-9 | 1.292 |7.3261|2.3229|3.1227 | 7 Fase 1| 35045 0 1122 | 1509 | < Fb=1937
SECCION Il | 8m D-7,D-9 | 1.219 |6.5758 | 1.9688 | 3.0444 | 7 Fase 1| 35045 0 1151 | 1780 | < Fb=1937
SECCION IV 4m D-10 1.01 |5.2523 | 1.5441 | 2.5029 | Servicio | 12113 |6617 | 748 | 1213 | < Fb=1937
SECCION V 8m D-10 0.972 | 4.8147 | 1.3641 | 2.4434 | Servicio | 12113 |6617 | 767 | 1373 | <Fb=1937
SECCION VI D-3,D-4 0.873 | 4.4292 | 1.3348 | 2.0302 | 2 Fase 2 6579 0 324 | 493 |<Fb=1937
SECCION VII | D-13,14,15,16 | 0.818 | 4.1184 | 1.2047 | 1.9788 | 6 Fase 2 3974 0 201 | 330 |<Fb=1937
SECCION VIl | D-1,2,11,12 | 0.835 | 4.3198 | 1.2911 | 2.0054 | 1 Fase 2 1230 0 61 95 |<Fb=1937
SECCION IX 4m D-6 1.048 | 5.3613 | 1.5875 | 2.5256 | Servicio | 11530 |3709| 603 | 960 |<Fb=1937
SECCION X 8m D-6 1.011 | 4.936 | 1.4110|2.4658 | 4 Fase 2| 14419 0 585 | 1022 | < Fb=1937
SECCION XI D-5 0.913 | 4.5399 | 1.3787 | 2.0569 | 3 Fase 2| 10894 0 530 | 790 |<Fb=1937
MOMENTOS MAXIMOS | ESFUERZOS | ESFUERZO
POSITIVOS ACTUANTES | PERMISIBLE
SECCION DOVELA AREA Ix Sinf | Ssup | ETAPA [CM+CMS | CV+l | osup | cinf | Fb=0.55Fy
SECCION Il 4m D-7,D-9 | 1.292|7.3261|2.3229|3.1227 | 3 Fase 2 2886 0 92 124 | < Fb=1937
SECCION Il | 8m D-7,D-9 |1.219 |6.5758 | 1.9688 | 3.0444 | 3 Fase 2 2886 0 95 147 | < Fb=1937
SECCION IV 4m D-10 1.01 |5.2523|1.5441|2.5029 | 4 Fase 2 1509 0 60 98 |<Fb=1937
SECCION V 8m D-10 0.972 | 4.8147 | 1.3641 | 2.4434 | 4 Fase 2 1509 0 62 111 | < Fb=1937
SECCION VI D-3,D-4 0.873 | 4.4292 | 1.3348 | 2.0302 | Servicio 14593 | 8467 | 1136 | 1728 | < Fb=1937
SECCION VII | D-13,14,15,16 | 0.818 | 4.1184 | 1.2047 | 1.9788 | Servicio 3413 6833 | 518 | 851 |<Fb=1937
SECCION VIII | D-1,2,11,12 | 0.835 | 4.3198 | 1.2911 | 2.0054 | Servicio 16930 |7916| 1239 | 1924 | < Fb=1937
SECCION IX 4m D-6 1.048 | 5.3613 | 1.5875 | 2.5256 | 1 Fase 2 6900 0 273 | 435 |<Fb=1937
SECCION X 8m D-6 1.011 | 4936 | 1.4110|2.4658 | 1 Fase 2 6900 0 280 | 489 |<Fb=1937
SECCION XI D-5 0.913 | 4.5399 | 1.3787 | 2.0569 | Servicio 5225 5425| 518 | 772 |<Fb=1937

£ 2
Area "A" enm

. . 4
Momento de inercia "Ix" en m

Moddulos de seccién "Ssup" y "Sinf" en m’

Momentos Maximos en t-m

Espesores de Placas Principales en cm

Esfuerzos Actuantes y Permisibles en kg/cm2

112




CORTANTE ESFUERZO
FUERZA CORTANTE AREA ESF. | PERMISIBLE
SECCION DOVELA AREA Ix Sinf Ssup | ETAPA | CM+CMS [ CV+l| Av=2htw fv Fv=0.33Fy
SECCION Il 4m D-7,D-9 |1.292|7.3261 | 2.3229 |3.1227 |7 Fase 1 833 0 2717.8 306 | <Fv=1174
SECCION Il | 8m D-7,D-9 |1.219|6.5758 | 1.9688 | 3.0444 | 7 Fase 1 833 0 2717.8 306 | <Fv=1174
SECCION IV 4m D-10 1.01 | 5.2523 | 1.5441 | 2.5029 | Servicio 628 298 2717.8 341 | <Fv=1174
SECCION V 8m D-10 0.972|4.8147 | 1.3641 | 2.4434 | Servicio 628 298 2375.4 390 | <Fv=1174
SECCION VI D-3,D-4 0.87314.4292 | 1.3348 | 2.0302 | Servicio 541 228 2375.4 324 | <Fv=1174
SECCION VII | D-13,14,15,16 | 0.818 | 4.1184 | 1.2047 | 1.9788 | Servicio 295 343 2375.4 269 | <Fv=1174
SECCION VIII | D-1,2,11,12 |0.835]|4.3198 | 1.2911 | 2.0054 | Servicio 239 228 2043.7 229 | <Fv=1174
SECCION IX 4m D-6 1.048 | 5.3613 | 1.5875 | 2.5256 | Servicio 861 382 2043.7 608 | <Fv=1174
SECCION X 8m D-6 1.011| 4.936 |1.4110 | 2.4658 | Servicio 805 370 2717.8 432 | <Fv=1174
SECCION XI D-5 0.913 | 4.5399 | 1.3787 | 2.0569 | Servicio 696 347 2717.8 384 | <Fv=1174
PLACAS
PRINCIPALES PATIN INF ALMA ATIESADORES
%b/ 430/ h/ DE

SECCION DOVELA SUP.[ALMA|INF.| tf | vfb | tw |12200/vfb|LONG.|APOYO [ INTERMEDIOS
SECCION I 4mD-7,D-9 | 254 | 2.54 |5.08| 5.9 | 11.1 | 210.6 314.1 OK - OK
SECCION Il | 8mD-7,D-9 | 254 | 254 |3.81| 7.9 | 10.2 | 210.6 289.2 OK - OK
SECCION IV 4m D-10 191 | 2.22 |2.54|11.8| 12.3 | 241.0 350.3 OK - OK
SECCION V 8m D-10 191 | 222 |191|15.7| 11.6 | 241.0 329.2 OK - OK
SECCION VI D-3,D-4 1.27 | 2.22 |1.91|15.7| 19.4 | 241.0 549.5 OK - OK
SECCION VIl | D-13,14,15,16 | 1.27 | 1.91 |1.59|18.9| 23.7 | 280.1 671.7 OK OK OK
SECCION VIl | D-1,2,11,12 | 1.27 | 1.91 |1.91|15.7| 44.1 | 280.1 1249.9 OK - OK
SECCION IX 4m D-6 191 | 2.54 |2.54|11.8| 13.9 | 210.6 393.8 OK - OK
SECCION X 8m D-6 191 | 254 |191|15.7| 17.8 | 210.6 381.6 OK - OK
SECCION XI D-5 1.27 | 2.54 |1.91|15.7| 15.3 | 210.6 434.0 OK - OK

4 2 2
Areas "A" enm” y "Av" encm

. . 4
Momento de inercia "Ix" en m

Mddulos de seccién "Ssup" y "Sinf" en m’

4.5.2. Diseno por sismo.

Fuerza cortante en ton.

Esfuerzos Actuantes y Permisibles en kg/cm2

Espesores de Placas Principales en cm

Para terminar lo que se refiere al disefo del puente de cajon de acero se llevara a cabo el
disefio por sismo de la subestructura y la cimentacién del puente, esto es, el disefio del
cuerpo de la pila y su zapata para cada uno de los ejes.

Para el analisis sismico de la estructura se utiliz6 un espectro de disefo sismico que tiene en
la meseta un coeficiente de ¢=0.36 y el intervalo de periodos para esa meseta es de Ta=0.1s
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y Tb=0.3s, ademads, la ordenada al origen es de a0=0.135. Asi, con este espectro se llevo a
cabo un andlisis dindmico modal espectral del puente en etapa de servicio y de ahi se
obtuvieron los elementos mecéanicos en las columnas. Este analisis se realizd por
computadora en un modelo tridimensional con el programa de andlisis estructural
SAP2000, por sus siglas en ingles (Structural Analysis Program) version 9.0.3.

Las combinaciones de carga que se utilizaron, para cuando actta el sismo en sus diferentes
direcciones son las siguientes:

Sismo Longitudinal = 100% SL + 30% ST
Sismo Transversal = 30% SL + 100% ST

donde:
SL: sismo en direccion longitudinal al puente
ST: sismo en direccion transversal al puente

Para el andlisis la columna de la pila se considera la combinaciéon de momentos mas
desfavorable para las diferentes combinaciones de carga. Asi pues, la pila No. 2 es la que
tiene los méximos elementos mecanicos y es la que se revisara. La geometria de la columna
de la pila No. 2 tiene en el arranque las dimensiones que se muestran en la figura 4.30.
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Figura 4.30. Geometria del arranque de la columna de la Pila No. 2
Los elementos mecanicos para la revision son los siguientes:
Momento Longitudinal Mgy = 41235 t-m Fuerza Axial = Piopg = 123 t

Momento transversal Miuney, = 32715 t-m Fuerza Axial Pyaney, = 125t
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Los momentos de disefio se obtendran de acuerdo con las combinaciones de carga y seran
afectados por el factor de ductilidad correspondiente, que para este caso, por tratarse de un
puente con subestructura formada por pilas de una sola columna, es de Q = 3, y sera el
mismo para la direccioén transversal y la longitudinal. De esta manera se tiene que los
momentos de disefio para las dos direcciones son:

Mdiong. = Miong. / Q = 41235 t-m /3 = 13745 t-m
Mdiransv. = Miransy. / Q = 32715 t-m / 3 = 10905 t-m

Por otro lado, la fuerza axial producida por todas las cargas permanentes que tiene el
puente, es igual a la reaccion para carga muerta, mas carga muerta de servicio, que incluye
el peso propio de la superestructura, mas el peso de los atiesadores y marcos, mas el peso
de la carpeta asfaltica, mas el peso de las guarniciones, mas el peso propio de la columna
hasta el arranque. Esta fuerza para la pila No. 2 es Pt = 3843t

Finalmente, llevaremos los elementos mecanicos de disefio a las combinaciones de carga y
tomaremos en cuenta la fuerza axial por sismo solo sumada, ya que su valor es muy
pequefio en comparacion con la fuerza axial debida a cargas permanentes y no es
determinante para llevar a cabo las dos combinaciones, esto es, la combinacion con la
fuerza axial por sismo sumada y la combinacidn con la fuerza axial por sismo restada. De
esta manera tenemos las siguientes combinaciones:

Combinacion 1 100% SL + 30% ST

Miong. = My = 100% Mdjong. = 13745 t-m My = 134838 kN-m
Miansv. = MX = 30% Mdgansy. = 3272 t-m Mx = 32098 kN-m
Pd =Pt + Piong. = 3843t + 123t = 3966t Pd =38907 kN

Combinacion 2 30% SL + 100% ST

Miong, = My = 30% Mdjong, = 4124 t-m My = 40456 kN-m
Mitansv, = Mx = 100% Mdizangy. = 10905 t-m Mx = 106978 kN-m
Pd = P+ Piransy, = 3843t + 125t = 3968t Pd =38926 kN

La seccion de la columna en el arranque tiene las siguientes caracteristicas:

Area total de concreto At = 199610 cm?
Concreto f'c =300 kg/cm? = 29.43 MPa

Se propone un armado con 2 varillas del 8C, cada una adosada a los pafos de las paredes de
la columna con un recubrimiento de 12.5cm, repartidas a cada 15cm en las esquinas de la
columna y a cada 30cm en la parte central de las paredes de la misma; ademads, en el
diafragma central se proponen 2 varillas del 8C, cada una adosada a los pafios de las
paredes del diafragma con un recubrimiento de 10cm, y distribuidas a cada 20cm en toda su
longitud. Se tiene un total de 506 varillas del 8C que suman un area de acero de
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As = 2565.4cm?, la que representa un porcentaje de acero de p = 1.28%. Esta distribucion
se muestra en la figura 4.31, donde también se puede apreciar la colocacion del estribado
general y el parcial que en el arranque de la pila tiene un paso de 10cm.
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Figura 4.31. Armado en la seccion del arranque de la pila No. 2.

El diagrama de interaccion de la columna para cada una de las combinaciones descritas, en
flexocompresion biaxial con el sismo 100% en una direccion y 30% en otra, en las
direcciones de andlisis longitudinal “Y” y transversal “X” se muestra en las figuras 4.32 y
4.33 respectivamente. Se puede apreciar en qué zona del diagrama de interaccion de la
columna idealizada se encuentran las solicitaciones. Como podemos observar ambas
combinaciones estan dentro del diagrama y por lo tanto se puede afirmar que el refuerzo
propuesto es adecuado para resistir el sismo de disefio.

4.5.3. Diseno de la zapata.

Para el disefio de la zapata se usaran los elementos mecédnicos en el arranque de la columna
de la pila No. 2. Estos elementos deben ser afectados por su respectivo factor de ductilidad,
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que para las cimentaciones es de Q =
direcciones son:

Mdiong. = Miong. / Q = 41235 t-m / 1 = 41235 t-m
Mdransv. = Migansy. / Q = 32715 t-m / 1 = 32715 t-m
2000000 — My (kN-m)
Combinacion 1
7+1 Mx (kN-m)
-200‘;000 } } } } 200(1)000
P =38907 kN 2000000

Figura 4.32. Diagrama de interaccion de la columna para la combinacion 1
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— My (kN-m)

Combinacion 2

7{ Mx (kN-m)
-+ \

T
-2000000

-2000000
P =38926 kN

PR

1
2000000

Figura 4.33. Diagrama de interaccion de la columna para la combinacion 2

1. Asi, los momentos de disefio para las dos
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Ahora bien la fuerza axial producida por todas las cargas permanentes que tiene el puente
hasta el arranque de la columna es de Pr = 3843t. A esta fuerza solo falta sumarle el peso
del relleno dentro de la columna sobre la zapata y el peso de la zapata la cual tiene las
dimensiones en planta y elevacion que se muestran en la figura 4.34.

El peso de la zapata es de:

Pzap = AL X L X 7. = (69.869m?)(20.252m)(2.4t/m?) = 3396t

Y el peso del relleno que se encuentra dentro de la columna, que tiene una altura de 15m,

(ShN

Prert = Acor X H X Yren = (93.6m2)(15m)(1.6t/m?) = 2246t
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Figura 4.34. Geometria en planta y en elevacion de la zapata de la Pila No. 2

ELEVACION VISTA LONGITUDINAL
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La revision del disefo de la zapata en el sentido longitudinal se realizara con los siguientes

elementos mecanicos:
Mdigng. = 41235 t-m
Piong. = 3843t + 123t + 3396t + 2246t = 9608t
El momento de inercia de la zapata en esa direccion sera:
I =bh¥/12 = (20.252m)(15.945m)* / 12 = 6841.6m"*
y el modulo de seccidn en esa direccion serd:

S=1/y=6841.6m"/(15.945m/2) = 858.2m’

El area en planta de la zapata es:
A =bh =(20.252m)(15.945m) = 322.9m?
Asi entonces, el esfuerzo en el terreno por el sismo en direccion longitudinal es:
o =-(P/A) £ (M/S)
o1 =-(P/A) - (M/S) =-(9608t / 322.9m?) — (41235t-m / 858.2m?*) = -77.8 t/m?
o, =-(P/A) + (M/S) =-(9608t / 322.9m?) + (41235t-m / 858.2m?3) = 18.3 t/m?
Revisando la fraccion de la base de la zapata que apoya tenemos:

a=3[(B/2)—e] =3 [(15.945m / 2) — (41235t-m / 9608t)] = 11.04m > 50% B

Como apoya mas del 50% de la base de la zapata en esa direccion, decimos que los
esfuerzos son aceptables. Para proponer el refuerzo longitudinal de la zapata, esta se
idealizard como una viga de Im de ancho en la parte central de la zapata, y se considerara
una carga triangular con los esfuerzos calculados. Esta viga tendrd una longitud igual al
ancho de la zapata en el sentido longitudinal y estard apoyada en las paredes de la columna

como se muestra en la figura 4.35.

Elaborando un modelo de esta viga con esa carga se obtienen los momentos flexionantes en

la zapata en el sentido longitudinal. Los resultados de este anélisis son los siguientes:

M(-) =432 t-m
M(+) =78 t-m
V=215t
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Con estos elementos mecanicos se calculara el refuerzo para cada una de las parillas de la
zapata, con la siguiente expresion:

As=Mu/Fyod

donde:

As: area de acero en cm?

Mu: momento ultimo de disefio en kg-m

Fy: esfuerzo de fluencia del acero de refuerzo, Fy = 4200kg/cm?

¢: factor de reduccion de resistencia, ¢ = 0.9
d: peralte efectivo, d =487cm
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Figura 4.35. Viga idealizada para el andlisis longitudinal de la zapata

Dado que el factor de carga es de FC = 1 para la combinacion de CM+SIS, los momentos
obtenidos del modelo son los momentos Ultimos de disefio. De esta manera se tiene que
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para la parrilla inferior de la zapata, el momento negativo y el area de acero para esta
parrilla seré:

Asnec = Mu / Fy ¢ d = (432x10°kg-cm) / [(4200kg/cm?)(0.9)(487cm) = 23.5cm?
Calculando el area de acero minima a tension tenemos:
Asmin = (14/Fy) b d = (14/4200kg/cm?)(100cm)(487cm) = 162cm?

Como
ASpec = 23.5cm? < ASpin = 162cm?

se colocara el acero minimo a flexion. Proponiendo varillas de 10C con un as = 7.92cm?,
se tiene que se necesitan 20 varillas, es decir, paquetes de 2 varillas del 10C a cada 10cm en

toda la parrilla inferior en el sentido longitudinal de la zapata.

Ahora bien, para la parrilla superior tenemos que el momento es casi despreciable por lo
que se colocara solamente el acero por temperatura en esta parrilla, este acero es:

ASiemp = 0.0025 b d = (0.0025)(100cm)(487cm) = 122cm?
Si se proponen varillas de 10C con un as = 7.92cm?, tenemos que se necesitan 16 varillas,
es decir, paquetes de 2 varillas del 10C a cada 13cm en toda la parrilla superior en el

sentido longitudinal de la zapata.

Para la revision por cortante se tiene que la zapata es de concreto con un ¢ = 250 kg/cm?,
y el cortante resistente del concreto es:

Ver =0.53 Vfe b d = 0.53 V250kg/cm? (100)(487) = 408108kg = 408t
Como tenemos que Vu =215t < Vg =408t, no es necesario refuerzo por cortante.

Para terminar el disefio de la zapata solo resta hacer el analisis de la misma en el sentido
transversal para lo cual tenemos los siguientes elementos mecanicos:

Mdransy. = 32715 t-m
Piransy. = 3843t + 125t + 3396t + 2246t = 9610t
El momento de inercia de la zapata en esta direccion sera:
I=Dbh¥/12 = (15.945m)( 20.252m)* / 12 = 11036.9m*
y el modulo de seccion en esa direccion sera:

S=1/y=11036.9m"*/(20.252m/2) = 1090m?
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El area en planta de la zapata es:
A =bh =(20.252m)(15.945m) = 322.9m?
Asi entonces el esfuerzo en el terreno por el sismo en direccidn transversal es:
o =-(P/A) £ (M/S)
o1 =-(P/A) - (M/S) =-(9610t / 322.9m?) — (32715t-m / 1090m?) = -59.8 t/m>
o, =-(P/A) + (M/S) =-(9610t / 322.9m?) + (32715t-m / 1090m?) = 0.3 t/m?

Revisando la fraccion de la base de la zapata que apoya tenemos:

a=3[(B/2)-e]=3[(20.252m/2) — (32715t-m / 9610t)] = 20.16m > 50% B

Como apoya mas del 50% de la base de la zapata en esa direccion, decimos que los
esfuerzos son aceptables. Para proponer el refuerzo transversal de la zapata, esta se
idealizard como una viga de Im de ancho en la parte central de la zapata, y se considerara
una carga triangular con los esfuerzos calculados. Esta viga tendrd una longitud igual al
ancho de la zapata en el sentido transversal y estara apoyada en las paredes de la columna
como se muestra en la figura 4.36.

Elaborando un modelo de esta viga con esa carga se obtienen los momentos flexionantes en
la zapata en el sentido transversal. Los resultados de este analisis son los siguientes:

M(-) = 345 t-m
M(+) =473 t-m
V =266t

Con estos elementos mecanicos se calcularé el refuerzo para cada una de las parillas de la
zapata, con la expresion:

As=Mu/Fyod
donde:

As: area de acero en cm?

Mu: momento ultimo de disefio en kg-m

Fy: esfuerzo de fluencia del acero de refuerzo, Fy = 4200kg/cm?
¢: factor de reduccion de resistencia, ¢ = 0.9

d: peralte efectivo, d =487cm
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Figura 4.36. Viga idealizada para el analisis transversal de la zapata
Dado que el factor de carga es de FC = 1 para la combinacion de CM+SIS, los momentos
obtenidos del modelo son los momentos Ultimos de disefio. De esta manera se tiene que
para la parrilla inferior de la zapata el momento negativo y el area de acero para esta
parrilla sera:
Aspee = Mu / Fy ¢ d = (345x10°kg-cm) / [(4200kg/cm?)(0.9)(487cm) = 18.7cm?
Calculando el area de acero minima a tension tenemos:

Asmin = (14/Fy) b d = (14/4200kg/cm?)(100cm)(487cm) = 162cm?

Como
ASpee = 18.7cm? < Aspin = 162cm?
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se colocard el acero minimo a flexion. Proponiendo varillas de 10C con un as = 7.92cm?,
se tiene que se necesitan 20 varillas, es decir, paquetes de 2 varillas del 10C a cada 10cm en
toda la parrilla inferior en el sentido transversal de la zapata.

Ahora bien, para la parrilla superior tenemos:
Aspec = Mu / Fy ¢ d = (473x10°kg-cm) / [(4200kg/cm?)(0.9)(487cm) = 25.7cm?
Calculando el area de acero minima a tension tenemos:

ASmin = (14/Fy) b d = (14/4200kg/cm?)(100cm)(487cm) = 162cm?
Como
ASpec = 25.7cm? < ASpin = 162cm?

se colocara el acero minimo a flexion. Proponiendo varillas de 10C con un as = 7.92cm?,
se tiene que se necesitan 20 varillas, es decir, paquetes de 2 varillas del 10C a cada 10cm en
toda la parrilla superior en el sentido transversal de la zapata.

Para la revision por cortante se tiene que la zapara es de concreto con un f'c = 250 kg/cm?,
y el cortante resistente del concreto es:

Ver=0.53 Vf'c b d = 0.53 V250kg/cm? (100)(487) = 408108kg = 408t
Como tenemos que Vu =266t < Vg =408t, no es necesario refuerzo por cortante.

De esta manera se llevo a cabo el disefio de la columna y la zapata para uno de los ejes del
puente y debido a que los elementos mecénicos en las pilas, y las secciones de las columnas
y las zapatas son muy similares, bastara con decir que para el disefio del otro eje se hace
exactamente lo mismo, y los resultados son casi idénticos entre ambas pilas. Es asi que con
haber detallado el disefio del cuerpo de la columna y la zapata de la pila No. 2 damos por
terminado el analisis y disefio de la subestructura y cimentacion del puente de cajon de
acero.

Por ultimo, cabe senalar que el disefio de los estribos no se presentard, ya que estos no son
determinantes para el comportamiento ni de la superestructura ni de la subestructura de los
puentes, y su funcion solo se limita a dar apoyo a los tableros en ambos casos. Es por esta
razén que su disefio no es de importancia para este trabajo y se omitira.
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5. COMPARACIONES Y DISCUSION DE RESULTADOS

5.1. Discusion de resultados del puente de concreto acostillado

La discusion de resultados se llevara a cabo para tres rubros, los que se consideran de
mayor importancia. Estos son, el de los elementos mecanicos en los miembros de la
estructura, el del periodo fundamental producto del analisis sismico dindmico, y finalmente
el de las deflexiones y las flechas maximas.

En lo que respecta a la discusion de los elementos mecédnicos se analizaran los méximos
momentos flexionantes en la superestructura para la etapa de construccion y para la etapa
de servicio. Ademas, se discutirdn los elementos mecanicos en la subestructura y en la
cimentacion para la etapa de servicio.

La discusion de los periodos fundamentales incluira el anélisis de los desplazamientos de la
estructura en las dos direcciones de analisis, esto es, para el sismo en la direccion
longitudinal asi como el sismo en la direccion transversal.

Se analizardn también los resultados de las deformaciones que tienen los volados en las
diferentes etapas de construccion producto del peso propio de las dovelas, asi como del
tensado de los cables de presfuerzo. Después se discutirdn las flechas maximas que se
alcanzan en el centro de cada claro en la etapa de servicio.

5.1.1. Elementos mecanicos

En el analisis de los momentos flexionantes de la superestructura de este puente podemos
encontrar una distribucion parabdlica, ya que las cargas que actian sobre ¢l son del tipo
uniformemente distribuidas, sin embargo en la etapa de construccion, se pueden llegar a
tener momentos también en el sentido transversal debido al efecto del viento, pues las
presiones unitarias son generalmente elevadas a causa de la gran altura de las pilas sobre el
suelo. En los puentes de concreto construidos en doble voladizo el efecto de viento suele
impactar mas drasticamente a las pilas, o pilones si fuera el caso de un puente atirantado,
que a las superestructuras, es por eso que este efecto se desprecio para este estudio.

La distribucion de momentos flexionantes por la carga viva toma en cuenta la envolvente
que se tiene al paso del camion durante su recorrido por encima del puente. Esta envolvente
es calculada con los maximos momentos que puede producir el camion en las posiciones
mas desfavorables.

Para la etapa de construccion se generan momentos flexionantes en cada una de las dovelas,
desde el momento maximo en la dovela sobre pila hasta llegar a cero en el extremo del
volado; esta distribucion se presenta para cada una de las etapas del doble voladizo. El
momento flexionante maximo negativo en construccion para la dovela sobre pila es de
M(-)=147698t-m. Para esta etapa no se tiene momento flexionante positivo.
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En la etapa de servicio tenemos un maximo momento negativo y también uno positivo, los
cuales se encuentran en la dovela sobre pila, y en la dovela de cierre del claro central,
respectivamente. De esta manera tenemos que el maximo momento negativo de esta etapa
es M(-)=159886t-m, y el médximo momento positivo es M(+) = 16337t-m.

Asi, los momentos que rigen para el disefio son los de la etapa de servicio, aunque los
momentos de la etapa de construccion con el maximo volado también son del mismo orden,
ya que solo aumenta en un 8% el valor de la etapa de servicio con respecto a la etapa de
construccion. Ademas, cabe sefialar que aunque la etapa de construccidon tiene las
condiciones mas desfavorables, ya que se tiene el voladizo todo el tiempo, los valores de
los momentos flexionantes maximos se equiparan para cuando el puente se encuentra
cerrado, ya que es aqui cuando se anexan las otras cargas que participan en el andlisis del
puente. A pesar de que las condiciones de continuidad alivian el comportamiento de la
estructura, al final de la construccion se alcanzan los maximos momentos flexionantes en la
dovela sobre pila.

Por lo que respecta a los momentos flexionantes en el arranque de la columna de la pilas, se
puede decir que estos son del mismo orden en las dos pilas dado que el puente es simétrico
y la altura de las pilas es bastante parecida. De este modo tenemos que el momento
longitudinal en el arranque de la pila es Mig, = 66210 t-m y el momento transversal
también en el arranque es Mynsy. = 60721 t-m. Estos momento son utilizados tanto para el
disefio de las columnas como para el disefio de las zapatas de cimentacidn, lo tnico que
cambia es que para las primeras se afecta por un factor de ductilidad de Q=3 y para las
segundas con un factor de Q=I.

Se puede apreciar que los momentos en los dos sentidos de andlisis son del mismo orden,
ya que apenas el momento longitudinal es mayor que el transversal en un 9%. Esto se debe
principalmente a que el claro central es casi el doble de longitud que los claros extremos y
la influencia que puede tener en la estructura el marco formado por las dos columnas en el
sentido longitudinal es muy poca y no la suficiente para que el momento en este sentido
sea menor que en el sentido transversal. De igual manera, como la distancia de la pila al
apoyo extremo es la mitad del claro central se tiene mas la influencia de la restriccion de
desplazamiento transversal que tiene la superestructura en los apoyos extremos mediante
los topes sismicos con los que cuenta.

5.1.2. Periodo fundamental

Los periodos fundamentales de la estructura fueron sacados del anélisis sismico dinamico
que se realizo. Estos periodos son los principales para las dos direcciones de andlisis que se
llevan a cabo, esto es, para el analisis sismico dindmico en la direccion longitudinal y el
analisis sismico dindmico en la direccion transversal.

El periodo fundamental en la direccion longitudinal es de Tiong. = 4.05s y estd asociado al
primer modo de vibrar de la estructura, mientras que, el periodo fundamental en la
direccion transversal es de Tiansy. = 3.91s y resultd ser el segundo modo de vibrar de la
estructura.

126



Dado que el espectro utilizado para el analisis sismico tiene una meseta para periodos muy
pequefios, apenas entre Ta = 0.1s y Tb = 0.3s, y como este puente es de concreto reforzado
y es muy pesado, ya que cuenta con la costilla central también de concreto, sus periodos
fundamentales son grandes con respecto a los periodos de la meseta del espectro. Esto es
benéfico para el comportamiento por sismo de la estructura, ya que asi los periodos
fundamentales tendran una ordenada espectral baja y los elementos mecanicos producto del
analisis sismico serdn menos dafiinos en caso de que se llegara a presentar un sismo como
el de disefio.

Por otro lado, tenemos que el desplazamiento longitudinal de la estructura, que se debe
tomar en cuenta para la debida eleccion de la junta de dilatacion, se definio con el analisis
sismico dinamico en el sentido longitudinal y para el caso del puente de concreto
acostillado es de +41.8cm. Con este dato se debe elegir la junta de dilatacion, ya sea de
algin catdlogo de juntas patentadas donde haya una que se acople a las necesidades de
nuestro proyecto, o alguna junta apropiada que pueda desarrollar una carrera adecuada para
este desplazamiento.

5.1.3. Deflexiones y flechas maximas

Las deformaciones de las diferentes etapas de construccion son una parte muy importante
cuando se proyecta un puente en doble voladizo, ya que del calculo correcto de estas
deformaciones dependeran las contraflechas que se aplicaran mediante los equipos moéviles
de colado, el cimbrado, o mediante las dovelas prefabricadas.

Generalmente, para el calculo de estas deformaciones no se hace un modelo lineal sino un
modelo que tome en cuenta las diferentes edades a las que se cuelan y se presfuerzan las
diferentes dovelas que conforman el volado. Del calculo correcto de estas deformaciones y
de su debida aplicacion de contraflechas dependerd que el puente quede con una correcta
geometria de la rasante de proyecto, aspecto vital para el buen comportamiento de la
estructura y unas Optimas condiciones de servicio del puente.

Dado que el célculo de las deformaciones de los voladizos a la hora de su construccion no
es esencial para el estudio que aqui se esta llevando a cabo, nos limitaremos solamente a
indicar el dato de las méximas flechas tanto en la ultima etapa de construccion de las
ménsulas, asi como en la etapa de servicio al paso de la carga viva. De esta manera, la
flecha maxima que se tendrd para cuando se tiene el méximo volado y estd el equipo de
colado en la posicidn para el colado de la dovela de cierre es A=82cm, tomando en cuenta
solamente el peso propio del tablero y sin tomar en cuenta la contraflecha producto del
presfuerzo.

Por otro lado, la flecha para cuando el puente se encuentra totalmente cerrado y circulan

sobre ¢l las cargas vivas de disefio, que en este caso la mas desfavorable es la de dos
camiones T3-S2-R4, uno adelante de otro en fila, y ademas en cuatro carriles de circulacion
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con su respectivo factor de reduccion de carriles de 0.75, y su factor de impacto de 7.3%,
es A=12.1cm, para el claro central y de A=5.8cm, para los claros laterales.

Las flechas maximas obtenidas por carga viva deben estar por debajo de la flecha maxima
permisible que recomienda AASHTO la cual es de Ap=claro/800, que para el caso del claro
central de 171m es de Ap=21.3cm, y para los claros laterales de 97m es de Ap=12.1cm, por
lo que se puede afirmar que ambas magnitudes se encuentran dentro de las flechas
permisibles por servicio que recomiendan las normas.

5.2. Discusion de resultados del puente de cajon de acero

La discusion de resultados se llevara a cabo de igual manera que para el puente de concreto
acostillado, esto es, considerando los tres aspectos importantes como lo son el de los
elementos mecanicos en los miembros de la estructura, el del periodo fundamental producto
del anélisis sismico dinamico, y finalmente el de las deflexiones y las flechas maximas.

Por lo que respecta a la discusion de los elementos mecanicos se analizaran los maximos
momentos flexionantes en la superestructura para la etapa de construccion y para la etapa
de servicio. Ademas, se discutirdn los elementos mecénicos en la subestructura y en la
cimentacion para la etapa de servicio.

La discusion de los periodos fundamentales incluira el anélisis de los desplazamientos de la
estructura en las dos direcciones de analisis, esto es, para el sismo en la direccion
longitudinal asi como el sismo en la direccion transversal.

Se analizaran también los resultados de las deformaciones que se tienen para las diferentes
etapas de empujado en la construccion, producidas por el peso propio de las dovelas.
Después se discutirdn las flechas maximas que se alcanzan en el centro de cada claro en la
etapa de servicio.

5.2.1. Elementos mecanicos

Esta claro que los momentos flexionantes de la superestructura de este puente presentan
una distribucion parabdlica. En la etapa de construccion estos momentos se deben
principalmente a efectos del peso propio del cajon que se empuja, pero en la etapa de
servicio los momentos flexionantes son sumamente sensibles a solicitaciones de carga viva,
debido a que la proporcidn entre una y otra cargas no es muy grande en comparacion con la
de una estructura de concreto.

Para las etapas de construccion se generan momentos flexionantes en cada una de las
dovelas para las diferentes fases de empujado, ya sea que el tren de dovelas esté pasando
por encima del estribo o por encima de la pila. Asi pues, se tiene un momento maximo en la
dovela sobre pila y este llega a cero en el extremo del volado. Esta distribucion se presenta
para el tren de dovelas que esta en volado, mientras que para las dovelas que estan en la
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retaguardia se tendrd una distribucion igual si se estd trabajando el empujado sobre el
estribo, pero cuando se esta trabajando el volado sobre la pila, las dovelas de la retaguardia
tendran un momento positivo, ya que se encontraran apoyadas entre la pila y el estribo.

El momento flexionante maximo negativo en construccion para la dovela sobre pila, que es
la dovela D-8, es de M(-)=33116t-m. Para esta etapa no se tiene momento flexionante
positivo, ya que se esta empujando el tren de dovelas para tener el volado maximo a partir
del estribo. El momento flexionante maximo positivo en construccion es para la dovela D-6
y es de M(+)=6900t-m.

En la etapa de servicio tenemos un maximo momento negativo y también uno positivo, los
cuales se encuentran en la dovela sobre pila D-8, y en la dovela de cierre del claro central
DC-2-3, respectivamente. De esta manera tenemos que el maximo momento negativo de
esta etapa es M(-)=38122t-m, y el maximo momento positivo es M(+) = 24846t-m.

Asi, los momentos que rigen para el disefio son los de la etapa de servicio, aunque los
momentos de la etapa de construccion con el maximo volado también son del mismo orden,
ya que solo aumenta en un 15% el valor del momento flexionante negativo de la etapa de
servicio con respecto a la etapa de construccion. Ademas, cabe sefialar que aunque la etapa
de construccion tiene las condiciones mas desfavorables, ya que se tiene el voladizo todo el
tiempo, los valores de los momentos flexionantes maximos se equiparan para cuando el
puente se encuentra cerrado, ya que es aqui cuando se anexan las otras cargas que
participan en el analisis del puente. A pesar de que las condiciones de continuidad alivian el
comportamiento de la estructura, al final es en la condicién de servicio donde se alcanzan
los maximos momentos flexionantes en la dovela sobre pila.

Por lo que respecta a los momentos flexionantes en el arranque de la columna de la pilas, se
puede decir que estos son del mismo orden en las dos pilas dado que el puente es simétrico
y la altura de las pilas es bastante parecida. De este modo tenemos que el momento
longitudinal en el arranque de la pila es Mig, = 41235 t-m y el momento transversal
también en el arranque es Mynsy. = 32715 t-m. Estos momento son utilizados tanto para el
disefio de las columnas como para el disefio de las zapatas de cimentacidn, lo tnico que
cambia es que para las primeras se afecta por un factor de ductilidad de Q=3 y para las
segundas con un factor de Q=I.

Se puede apreciar que el momento en el sentido longitudinal de andlisis es 26% mayor que
el transversal, esto se debe principalmente a que el claro central es casi el doble de los
claros extremos y la influencia que puede tener en la estructura el marco formado por las
dos columnas en el sentido longitudinal es muy poca y no la suficiente para que el
momento en este sentido sea menor que en el sentido transversal. De igual manera, como la
distancia de la pila al apoyo extremo es la mitad del claro central se tiene més la influencia
de la restriccion de desplazamiento transversal que tiene la superestructura en los apoyos
extremos mediante los topes sismicos con los que cuenta.

129



5.2.2. Periodo fundamental

Los periodos fundamentales de la estructura fueron obtenidos del analisis sismico dinamico
que se realizd para esta. Estos periodos son los principales para las dos direcciones de
analisis que se llevan a cabo, esto es, para el analisis sismico dindmico en la direccién
longitudinal y el andlisis sismico dinamico en la direccion transversal.

El periodo fundamental en la direccion longitudinal es de Tiong. = 2.88s y estd asociado al
primer modo de vibrar de la estructura, mientras que el periodo fundamental en la direccion
transversal es de Tiansy. = 2.12s y resulto ser el segundo modo de vibrar de la estructura.

Dado que el espectro utilizado para el analisis sismico tiene una meseta para periodos muy
pequefios, apenas entre Ta = 0.1s y Tb = 0.3s, y como este puente es de acero y no es muy
pesado, sin embargo, debido a su altura, sus periodos fundamentales son grandes con
respecto a los periodos de la meseta del espectro. Esto es benéfico para el comportamiento
por sismo de la estructura, ya que asi los periodos fundamentales tendran una ordenada
espectral baja y los elementos mecanicos producto del andlisis sismico seran menos dafiinos
en caso de que se llegara a presentar un sismo como el de disefio.

Por otro lado, tenemos que el desplazamiento longitudinal de la estructura, que se debe
tomar en cuenta para la debida eleccion de la junta de dilatacion, se defini6 con el analisis
sismico dinamico en el sentido longitudinal y para el caso del puente de cajon de acero es
de £27.5cm. Con este dato se debe elegir la junta de dilatacion, ya sea de algin catalogo de
juntas patentadas donde haya una que se acople a las necesidades de nuestro proyecto, o
alguna junta apropiada que pueda desarrollar una carrera adecuada para este
desplazamiento.

5.2.3. Deflexiones y flechas maximas

Las deformaciones de las etapas de construccion en las que la primera dovela D-1 del tren
empujado estd a punto de llegar a la pila y cuando estd a punto de llegar a empalmarse con
la otra ménsula son muy importantes, ya que de ellas depende que se tomen las debidas
previsiones para tener equipos de gateo que, una vez que la dovela esté a punto de
aproximarse a la pila, carguen el tren de dovelas y lo apoye sobre la pila. De igual manera,
una vez que las dos ménsulas se encuentran en el centro del claro se debe contar con un
equipo que ayude a alinearlas para después unirlas mediante la dovela de cierre.

La flecha para cuando la primera dovela D-1 del tren empujado estd a punto de llegar a la
pila es de A=130cm y por lo tanto el equipo que se encuentra sobre la pila debe tener la
capacidad para levantar el tren de dovelas y recuperar esa flecha. Por otro lado, la flecha
para cuando se tiene el maximo volado en el claro central y se van a unir las ménsulas de
ambos lados es de A=85cm.

Generalmente, la deformacion para el centro de los claros viene ligada a la aplicacion de las
diferentes contraflechas en cada una de las dovelas que faciliten no tener deformaciones

130



por cargas permanentes. Estas contraflechas por cargas permanentes se aplican en cada
dovela mediante un recorte que se le hace al alma el cual permite tener una deformacion tal
que garantiza una correcta geometria de la rasante de proyecto, la que a su vez es vital para
el buen comportamiento de la estructura y unas 6ptimas condiciones de servicio del puente.

Para llevar a cabo los recortes de las almas se necesitan conocer las flechas en cada una de
las uniones de dovelas para cuando actuan sobre el puente todas las cargas permanentes.
Dado que el dato de estas deformaciones no es esencial para el estudio que aqui se esta
presentando, nos limitaremos solamente a indicar las maximas flechas en cada claro en la
etapa de servicio producto de la carga muerta y la carga muerta de servicio, ademas se dara
también el dato de la flecha maxima en esos mismos puntos para el paso de la carga viva.

La flecha méaxima de los claros extremos 1-2 y 3-4, producida por todas las cargas
permanentes que tiene el puente, esto es, la carga muerta, mas la carga muerta de servicio,
que incluye el peso propio de la superestructura, mas el peso de los atiesadores y marcos,
mads el peso de la carpeta asfaltica, mas el peso de las guarniciones, es de A=0.4cm y se
presenta en la union de las dovelas D-14 y D-15. De igual manera, la flecha méxima del
claro central 2-3 es de A=41.4cm y se presenta en el centro del claro en la union de las
dovelas D-1 con la dovela de cierre DC-2-3.

Por otro lado, la flecha para cuando el puente se encuentra totalmente cerrado y circulan
sobre ¢l las cargas vivas de disefio, que en este caso la mas desfavorable es la de dos
camiones T3-S2-R4, uno adelante de otro en fila, y ademas en cuatro carriles de circulacion
con su respectivo factor de reduccion de carriles de 0.75 y su factor de impacto de 7.3%, es
A=21cm, para el claro central y de A=6.8cm, para los claros laterales.

Las flechas maximas obtenidas por carga viva deben estar por debajo de la flecha maxima
permisible que recomienda AASHTO la cual es de Ap=claro/800, que para el caso del claro
central de 171m es de Ap=21.3cm, y para los claros laterales de 97m es de Ap=12.1cm, por
lo que se puede afirmar que ambas magnitudes se encuentran dentro de las flechas
permisibles por servicio que recomiendan las normas.

5.3. Comparacion entre las dos soluciones

Se presentaron los resultados de los dos puentes para los tres rubros en los que se hizo el
analisis, esto es, el de los elementos mecanicos en los miembros de la estructura, el del
periodo fundamental producto del analisis sismico dinamico, y el de las deflexiones.

En lo que respecta a la comparacion de los elementos mecanicos en las superestructuras de
los dos puentes, se puede apreciar un aumento considerable en los mismos para el caso del
puente de concreto acostillado, lo cual, en primera instancia era de esperarse debido a la
diferencia considerable del peso entre una y otra superestructuras.

También podemos decir que la comparacion directa de los elementos mecanicos de las
superestructuras no es del todo pertinente, ya que obviamente son dos tipos de materiales y
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las diferencias iban a ser radicales pero, tampoco podriamos decir que es perjudicial el
hecho de que los elementos mecénicos del puente de concreto acostillado sean mayores que
los del puente de cajon de acero. Lo que si es punto importante es el pensar que para el
disefio de una y otra superestructuras se debio considerar secciones que respondieran a esas
solicitaciones y qué caracteristicas debieron tener ambas secciones para lograrlo.

Asi pues, hablando de la etapa de construccion, el momento maximo de disefio de la dovela
sobre pila del puente acostillado es M(-)=147698t-m, mientras que para el volado maximo
en la etapa de construccidon para el puente de acero es de M(-)=33116t-m. Se tiene un
incremento de mas del 400% entre uno y otro y para la etapa de servicio sucede lo mismo,
ya que para la misma dovela sobre pila en esta etapa, para el puente de concreto es de
M(-)=159886t-m y para el puente de acero tan solo se tiene un momento en esa dovela de
M(-)=38122t-m.

El incremento de los momentos del puente de concreto en comparacion con los del puente
de acero se debe principalmente a la diferencia de pesos que tienen ambas superestructuras,
ya que las demés cargas a las que estan expuestos ambos puentes son iguales. Si
consideramos las diferencias que puede haber en la etapa de construccion también nos
daremos cuenta que el maximo voladizo que alcanza el puente de concreto es casi de la
longitud del primer claro, el cual es el claro que rige la etapa del maximo volado del tren de
dovelas del puente de acero.

A este respecto, es importante también sefialar que ese incremento de peso debido a la
diferencia de materiales puede no ser el tnico factor que determina el aumento de los
momentos en la superestructura de concreto. Se deben considerar también las
caracteristicas de la seccion transversal de una y otra superestructuras, ya que es
caracteristica determinante en las fluctuaciones de peso de los tableros.

Por ejemplo, la seccion transversal del puente de concreto tiene un ancho total de 19m, ya
que debe dejar espacio para alojar su costilla central; el puente de acero cuanta con tan solo
un ancho de 16m, esto es, solo el necesario para dar paso a los cuatro carriles de circulacién
con unos pequefos acotamientos. Por otro lado, el peralte de la seccion transversal del
puente de concreto es de 3.4m el cual es relativamente menor al peralte de 5.5m que
necesita la seccion transversal del puente de acero para cumplir con los requisitos de
flechas maximas. De esta manera podemos percibir como cada una de las secciones tiene
necesidades de dimensiones en uno y otro sentido, dependiendo de su configuracidon para
lograr su desempefio en forma optima.

Ahora bien, si se comparan los elementos mecéanicos de la subestructura de cada uno de los
puentes, estara bien claro que en esta comparacion si se tienen las mismas condiciones, ya
que las pilas de ambos puentes son del mismo material y de las mismas dimensiones. Es
por eso que aqui el puente de concreto acostillado tendra los momentos flexionantes por
sismo en ambas direcciones muy por encima de los que resultaron del analisis sismico del
puente de acero.

Los momentos flexionantes por sismo longitudinal y transversal del las pilas del puente de
concreto acostillado son de Mige = 66210 t-m y Minnsy. = 60721 t-m, mientras que los
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momentos en el arranque de las pilas del puente de acero son Mgy, = 41235 t-m y
Miransv. = 32715 t-m, asi pues, el incremento de los momentos de las pilas del puente de
concreto con respecto al de acero son del orden de 160% para el sismo actuando en
direccion longitudinal y de 185% para el sismo actuando en direccidon transversal. Este
hecho representa claramente una desventaja de la superestructura del puente de concreto
acostillado en contrapartida con la solucion del puente con superestructura de cajon de
acero.

Sin embargo, si hablamos de la holgura que tienen cada una de las dos soluciones en
funcién de la resistencia maxima que tiene la seccioén, podemos decir que para ambos casos
es considerable. Para el puente de concreto tenemos, en el diagrama de interaccion de la
columna para esa carga axial, un momento méaximo resistente en el sentido longitudinal de
MR ong. = 76500 t-m, por lo tanto, si el momento actuante en ese sentido, ya afectado por la
ductilidad de Q=3, es de Mione. = 22070 t-m, tenemos una holgura del 71% de la resistencia
maxima. De igual forma, para el sentido transversal, el momento maximo resistente es
MRransv. = 102000 t-m, entonces, si el momento actuante en ese sentido, ya afectado por la
ductilidad de Q=3, es de Mgy, = 20240 t-m, tenemos una holgura del 80% de la
resistencia maxima.

Haciendo el mismo analisis para el puente de acero tenemos, en el diagrama de interaccion
de la columna para esa carga axial, un momento maximo resistente en el sentido
longitudinal de MRyqp, = 51000 t-m, por lo tanto, si el momento actuante en ese sentido, ya
afectado por la ductilidad de Q=3, es de Mjoyg. = 13745 t-m, tenemos una holgura del 73%
de la resistencia maxima. De igual forma, para el sentido transversal, el momento maximo
resistente €s MRyngy. = 76500 t-m, entonces, si el momento actuante en ese sentido, ya
afectado por la ductilidad de Q=3, es de Myansy. = 10905 t-m, tenemos una holgura del 86%
de la resistencia maxima.

Como se utiliz6é para la comparativa de las dos estructuras, tanto la misma seccion de la
columna, asi como el mismo espectro sismico, las holguras con respecto a la resistencia
maxima en el sentido longitudinal y transversal son del orden del 70% y del 80%,
respectivamente, en los dos casos. Las holguras tan grandes son debidas principalmente a
que la columna debe cumplir también con la funcidon de darle estabilidad al puente, esto es,
ademdas de tener la resistencia adecuada que cumpla con las solicitaciones, debe tener
proporciones tales que no tenga problemas de esbeltez, o de volteo si se habla del conjunto
con la zapata. Es por esto que las columnas de puentes altos suelen tener secciones grandes,
las cuales son armadas generalmente con el refuerzo minimo del 1%, y debido a su gran
dimension suelen tener niveles de holgura grandes, a pesar de que no estén fuertemente
armadas.

Por otro lado la comparacion de los periodos fundamentales resulta muy interesante, ya que
para las dos estructuras resultd ser que el periodo del primer modo de vibrar fue en la
direccion longitudinal y el segundo en la direccion transversal, lo cual habla en primera
instancia de que la rigidez que tienen ambos sistemas es de la misma forma a pesar de la
ductilidad que pudiera tener la superestructura de acero en contrapartida con la rigidez de la
superestructura de concreto.
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Este fenomeno también se puede explicar debido a la distribucion de claros y a la altura de
las columnas, ya que los claros extremos son de 97m y el central de 171m, esto es, los
claros extremos son del orden del 57% del claro central, ademas, las pilas 2 y 3 son de 90m
y 110m, respectivamente, lo cual representa el 52% y el 64% de la longitud del claro
central.

Asi pues, debido a la cercania de los apoyos extremos a las uniones de las pilas con la
superestructura en el claro central (nodos con mayor masa del modelo), y como los apoyos
de las pilas al terreno también se encuentran a una distancia del mismo orden, la influencia
de las condiciones de apoyo de los estribos es mucho mayor.

Ademas, estos apoyos cuentan con restriccion en el sentido transversal (topes sismicos), y
libertad de movimiento en el sentido longitudinal (juntas de dilatacion), y a pesar de que el
giro en el eje vertical si esta permitido, no hay un impacto considerable del desplazamiento
transversal de las uniones de las pilas con la superestructura, y entonces es el
desplazamiento longitudinal de todo el tablero el que tiene mayor influencia, por lo tanto, el
periodo del primer modo de vibrar se presenta en la direccidon longitudinal y el segundo en
la direccion transversal.

Los periodos de la estructura de concreto resultaron ser mayores que los de la estructura de
acero; el periodo de la direccion longitudinal fue un 41% mayor que el de la estructura de
acero, este fue de Tipng = 4.05s contra Tione = 2.88s respectivamente. En la direccion
transversal este incremento fue mayor, ya que el periodo de la estructura de concreto fue de
Tiansv. = 3.91s, mientras que el de la estructura de acero fue de Tignsy. = 2.12s, lo cual
representa un incremento del 84%.

El incremento en los periodos de la estructura de concreto con respecto a los de la
estructura del cajon de acero se puede explicar una vez mas debido a la diferencia de peso
que tienen una y otra, ya que como las pilas son de la misma seccion y de la misma altura
en la dos estructuras todo se remite al aumento de masa que tiene el tablero de concreto con
relacion al cajon de acero.

A pesar de que los periodos de la estructura de acero son menores en un 41% y 84% en las
direcciones longitudinal y transversal, respectivamente, que los de la otra estructura, no se
puede afirmar que estos son en realidad chicos y pudieran tener algiin impacto negativo en
el andlisis sismico, ya que el espectro de disefio utilizado para el analisis sismico de ambas
estructuras tiene aceleraciones bajas con respecto a la meseta para periodos mucho menores
que estos, ya que desde periodos de 1.5s se aprecia una caida dréstica. Lo anterior indica
también que ninguna de las dos estructuras tendrd problemas de resonancia, ya que sus
periodos se encuentran lejos de la meseta del espectro.

De igual manera tenemos que el desplazamiento longitudinal del puente de concreto
acostillado sobrepasa en un 52% el desplazamiento del puente de cajon de acero, esto por la
misma razon de la diferencia de masas. Ademas, la junta para el puente de concreto deberia
tener una carrera de +41.8cm la que es realmente considerable y pudiera representar un
problema, tanto para encontrar una adecuada, como en los costos que esto pudiera acarrear
o pudiera hacer pensar en buscar otra solucion para ese desplazamiento como podria ser el
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amarrar el puente a uno de los estribos. Estos problemas no son de consideracién con la
carrera de la junta del puente de cajon de acero que tiene tan solo £27.5cm.

Se analizaron también los resultados de las deformaciones que tienen los volados en las
diferentes etapas de construccion y para la etapa de servicio para las dos estructuras. Esta
comparacion es de gran importancia, debido a que ambos puentes deben cumplir con las
condiciones, que marcan las normas AASHTO para el paso de la carga viva. Como el claro
que se esta librando es exactamente el mismo para ambos, se debe analizar la forma en la
que cada una de las soluciones cumple con esta limitante.

Asi pues, la flecha en el centro del claro, al paso de la carga viva, para el puente de acero es
de 21cm mientras que para el puente de concreto es de 12.1cm, lo cual se puede interpretar
de una manera positiva para el puente de concreto, ya que el poco peralte de su tablero
puede contrarrestar bien la deformacion gracias a la rigidez que le proporciona su gran
costilla, no asi con el puente de acero el cual tiene que aumentar el peralte de su tablero
para poder cumplir con las condiciones en servicio al paso de cargas vivas.

Como se puede apreciar, varios de los aspectos discutidos en esta comparacion tienen que
ver con la diferencia de pesos entre una y otra estructura. El peso de una estructura de acero
siempre sera menor que el de una estructura de concreto para un mismo claro. La relacion
entre los pesos varia en funcidén del tipo de superestructura utilizada y puede ser en
ocasiones hasta del orden de 1/10. Para nuestros puentes en cuestion, esta relaciéon aumenta
debido a que la estructura de concreto no es tomada en cuenta como una trabe
convencional.

Asi pues, haciendo un andlisis de los volimenes de las dos estructuras, para el caso del
puente de concreto acostillado, tenemos un volumen de concreto en la superestructura de
Vuper = 6022m’, el cual representa un peso de 14453 toneladas, mientras que para el puente
de acero, el peso total de la superestructura es apenas de 2770 toneladas. La relacién de
peso entre la estructura de acero y la de concreto es de 1/5, esto es, la superestructura del
puente de concreto es cinco veces mas pesada que la superestructura del puente de acero lo
cual logicamente se ve reflejado en todos los rubros de comparacion.

Ahora bien, este andlisis del volumen de los materiales de los dos puentes puede ser llevado
al terreno de los costos y hacer una comparativa de los mismos. Se tomard en cuenta
solamente el costo de la superestructura, ya que la subestructura utilizada en ambos casos
es la misma.

Para el puente de concreto acostillado tomaremos en cuenta los costos del volumen de
concreto, del acero de refuerzo y del acero de presfuerzo. El volumen de concreto de la
superestructura es de 6022m3, lo cual representa un costo de 30.11 millones de pesos; el
peso del acero de refuerzo de la superestructura es de 966978 kg, que representa un costo
de 19.34 millones de pesos: y finalmente el peso del acero de presfuerzo de Ia
superestructura es de 347971 kg y cuesta 24.36 millones de pesos. El costo total de la
superestructura del puente de concreto acostillado es de 73.81 millones de pesos.
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De igual forma, para el puente de cajon de acero, tenemos que el peso de la superestructura
es de 2770401 kg, lo cual representa un costo de 180.08 millones de pesos. Como podemos
observar el costo de la superestructura de acero es mucho mayor que el de la de concreto,
del orden de 2.4 veces mas costosa, lo cual puede ser un factor determinante a la hora de
elegir entre las dos soluciones.

La tabla 1 resume la informacién de la comparacién de las dos soluciones de puente para un
claro central de 171m. Se muestran los resultados de los tres rubros de analisis de ambos
puentes. Para el rubro de elementos mecanicos se compararon los momentos flexionantes
en la superestructura y en la subestructura, para la etapa de construccion y la la de servicio.
Para el rubro de periodos fundamentales se comparan estos en las dos direcciones de
andlisis y los desplazamientos longitudinales, y finalmente para el rubro de flechas
maximas se comparan las deformaciones en etapa de construccion y las que se tienen al
paso de la carga viva.

Tabla 1. Comparacion de resultados entre las soluciones de puentes de concreto y acero

PUENTE ACOSTILLADO DE CONCRETO PUENTE DE CAJON DE ACERO
SUPERESTRUCTURA M(-)sp = 147698 t-m M(-)sp = 33116 t-m
EN CONSTRUCCION
ELEMENTOS | SUPERESTRUCTURA| M(-)sp = 159886 t-m M(-)sp = 38122 t-m
MECANICOS SERVICIO M(+)c = 16337 t-m M(+)c = 24846 t-m
SUBESTRUCTURA MLONG = 66210 t-m MLONG = 41235 t-m
POR SISMO MTRANSV = 60721 t-m MTRANSV = 32715 t-m
PERlODOS TLONG = 405 S TLONG = 288 S
PERIODO TTRANSV = 3.91 S TTRANSV = 2.12 S
FUNDAMENTAL | hespl AZAMIENTOS | diong = +418 cm dions =  £27.5  cm
CONSTRUCCION Volado 82 cm Voladomax 130  cm
FLECHAS max
MAXIMAS SERVICIO CV| Claro 1-2 5.8 cm Claro 1-2 6.8 cm
Claro 2-3 12.1 cm Claro 2-3 21 cm
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6. CONCLUSIONES

El andlisis del comportamiento de cualquier puente proporciona una referencia para
observar los contrastes entre un sistema estructural y otro bajo las diferentes clases de
solicitaciones. Este andlisis se torna més importante ain cuando se tienen soluciones
estructurales complejas o especiales, ya sea en planta, seccion transversal, o en elevacion.
La cabal comprension del posible comportamiento de un puente de este tipo, en las
diferentes etapas de construccion, en la etapa de servicio, o cuando actia el sismo,
permitira tomar las precauciones y medidas necesarias para llevar a cabo la concepcion,
analisis y el disefio de los diferentes miembros estructurales.

Dada la complejidad del comportamiento estructural de los puentes especiales, los coédigos
en general no proporcionan lineamientos claros que permitan advertir las bondades de la
eleccion de un tipo de sistema estructural poco utilizado con respecto a uno ampliamente
usado, ya que estos codigos se limitan solamente a hacer recomendaciones del tipo general
o en ocasiones recomendando no se utilicen este tipo de puentes especiales. Pero en casos
en los que la eleccion de la solucion estructural de un puente estd restringida con respecto
al costo, ubicacion, tiempo de construccidon, mantenimiento, o mas alla, por un disefio
arquitectonico caprichoso del puente, se tienen que atender de manera adecuada las
diferencias que se presentan en el andlisis y disefio estructural, entre puentes con
configuraciones tipicas y estos.

A la luz de este estudio se comentaron las principales ventajas de las dos soluciones
estructurales de puentes para librar un claro central de 171m y dos laterales de 97m, que
daran servicio en la carretera México — Tuxpan a la altura del kilometro 624+064, en el
tramo comprendido entre Sta. Maria Asuncion y Nuevo Necaxa en los limites de los
estados de Hidalgo y Puebla.

El principio de trabajo de las superestructuras de los puentes con costilla es muy semejante
al de los puentes atirantados, pero con la diferencia basica de que en los puentes con
costilla toda la superestructura queda pre comprimida y solamente al paso de la carga viva
sufre una descompresion parcial que no es determinante, por lo cual las tensiones de los
cables de presfuerzo no varian y no se tienen efectos de fatiga. Asi entonces, para fines de
proyecto pueden aceptarse tensiones en los cables de presfuerzo del orden de 70% y hasta
el 80% del esfuerzo de ruptura del acero, mientras que para los puentes atirantados el
esfuerzo de trabajo de los tirantes se acostumbra limitarlo entre el 42% y 45% del esfuerzo
de ruptura del cable, ya que en los puentes atirantados se tienen oscilaciones de esfuerzos
muy grandes.

Por otro lado el funcionamiento de los puentes de cajon de acero es tradicional y se basa en
usar la estabilidad estatica y dindmica de la seccion cajon, la que durante la construccion
por empujado, queda asegurada de forma mas satisfactoria que con una seccidon de perfil
abierto debido a la gran rigidez que presenta a la torsidon. En servicio, la rigidez de torsion
reduce la rotacion de la seccidon transversal bajo el efecto de las cargas descentradas.
Mejora ademas el reparto de las sobrecargas entre las diferentes vigas mediante su
arriostramiento intermedio, quedando equilibrado el par debido a las cargas descentradas
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por la resistencia a la torsion de las vigas en lugar de la resistencia a la flexion del
arriostramiento.

La facilidad para construir un tren de dovelas en la retaguardia del claro a librar ha hecho
mucho mas comun usar este tipo de superestructura con respecto a otras como son las de
armaduras de paso inferior, que en algin momento también fueron utilizadas para librar
este tipo de claros, y que hoy representan un tiempo de construccion mucho mayor al de un
puente de cajon de acero empujado.

Los puentes de concreto acostillados pueden proporcionar un gran peralte para resistir los
momentos flexionantes con un volumen reducido de concreto, ya que esta resistencia se
logra a partir de los cables de presfuerzo que van adosados en su costilla. Asi, con un
peralte de cajon de 3.4m y uno de costilla de 11.8m se tiene un peralte total de 15.2m, que
en un puente de cajon tradicional representaria un volumen desorbitado de concreto.
Ademas, como la costilla va por arriba, el peralte no tiene limitaciones de galibo como es el
caso de un puente de cajon tradicional de concreto o de acero que va por abajo y que obliga
a subir la rasante de la autopista si se tienen necesidades por motivos hidraulicos.

A pesar de que el volumen de concreto en un puente acostillado es mucho menor que el que
tendria un puente de cajon tradicional de concreto, el peso de este sigue siendo mucho
mayor que el peso de un puente de cajon de acero, lo cual en una zona de baja sismicidad
no representaria un aspecto a tomar en cuenta para el analisis y disefio de la subestructura,
mas no asi, si el lugar donde se va a construir el puente es una zona de alta sismicidad. El
puente de cajon de acero representaria una opcion que reduciria importantemente las
secciones de la subestructura, asi como también reduciria de manera drastica los
desplazamientos longitudinales del tablero.

Dado que la diferencia de peso de la superestructura es tan notoria entre ambos puentes,
también los es la proporcion entre la carga muerta y la carga viva. Como para el puente de
concreto acostillado se tienen valores mucho mas grandes de carga muerta, si se llegara a
requerir un aumento de carga viva, por ejemplo para dar paso a un carril mas de
circulacion, esto en muy poco afectaria a las solicitaciones totales. Mientras que para un
puente de cajon de acero, un aumento considerable en la carga viva representaria
inmediatamente un aumento en el peralte de la superestructura y repercutiria en un aumento
también de los elementos mecanicos en todos los componentes del puente.

En cuanto a los procedimientos de construccion de ambos puentes, se puede decir que el
puente de concreto acostillado se construye con un sistema de doble voladizo con carros de
colado tradicionales, ya que la costilla central se construye por etapas atras de las dovelas
ya coladas y usando como piso de trabajo la calzada del puente, por lo tanto la costilla solo
tendrd moldes laterales, igual que cualquier muro de concreto, y se colard en tramos tanto
verticales como horizontales sin retrasar los colados de los voladizos. Aun asi, poniendo
este sistema en contrapartida con un procedimiento de empujado de un cajon de acero, este
sigue siendo mucho mas tardado, ya que si tomamos en cuenta que las dovelas de acero se
pueden ir construyendo a la par e irlas formando en el patio de empujado, se tendrd un
avance mucho mayor por dia que el que se pudiera tener en un sistema de doble voladizo.
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Con respecto a las deformaciones que se pueden alcanzar en la construccioén del puente de
concreto acostillado, se tiene que el sistema de construccion por doble voladizo permite ir
recuperando las deformaciones de las ménsulas mediante los cables de presfuerzo y los
colados de las dovelas y estas no representan un uso de equipos especiales para su control,
mas no asi para el puente de cajon de acero en el que la deformacion maxima de la ménsula
en volado no se podra ir controlado a menos que se tenga un dispositivo de mastil o
mediante el uso de un presfuerzo externo sobre el cajon.

Otro aspecto a considerar es el del mantenimiento de un puente de concreto acostillado el
cual por tener sus cables de presfuerzo ahogados en el concreto de la costilla central
previene que estos queden visibles y sujetos a condiciones de intemperismo, exposicion a
los rayos solares, choques, actos de vandalismo, etc., lo que podria causar problemas para
su buen funcionamiento estructural; si pensamos en un puente atirantado sus cables de
presfuerzo tienen el inconveniente de quedar expuestos a los factores que se mencionan. En
cuanto al mantenimiento que se tiene que dar a una estructura de acero, este siempre sera
mucho mas complicado y costoso que el que se pueda dar a una estructura de concreto.

El peso propio es determinante para limitar el campo de aplicacién de los puentes de
concreto acostillados, ya que para un claro mayor de 200m el peso de la costilla y el cajon
producirian momentos flexionantes por carga muerta que serian excesivos, mientras que
por ejemplo en un puente atirantado, el peso unitario o peso por metro de puente es casi
independiente del claro, por lo tanto, para claros mayores el puente de concreto acostillado
no podria competir contra uno atirantado. Por su parte un puente de cajon de acero tampoco
podria competir contra un puente atirantado en un claro mayor que 200m, ya que el peralte
de un cajon de acero seria enorme y aun asi no se podrian controlar las deformaciones de
las ménsulas de los volados, asi como tampoco las deformaciones permisibles en servicio.

Para claros menores de 120m, pierde su ventaja el puente de concreto acostillado, toda vez
que las almas de un cajon de concreto tradicional pueden ser una mejor opcion, mas aun si
esas almas se construyen de acero estructural estariamos hablando de un puente de cajon de
acero que resultaria también adecuado para estos claros, ademas de que reduciria la carga
muerta en forma muy notoria.

Finalmente, si se hace un andlisis somero de costos podriamos advertir las bondades de
elegir un tipo de superestructura de concreto con costilla central para claros entre 120m y
200m, ya que por ejemplo, para nuestro caso de analisis, en un claro central de 171m y dos
laterales de 97m el costo aproximado de la superestructura de un puente de concreto
acostillado podria estar cerca de los 73.8 millones de pesos, mientras que la superestructura
de un puente de cajon de acero oscila entre los 180.1 millones de pesos. Como se puede
observar el incremento del costo es considerable y se debe tomar muy en cuenta para la
eleccion de una y otra solucion, aunque de ninguna forma es solamente este el aspecto mas
importante.
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SAP2000 Advanced V-9.0.3 Structural Analysis Program, copyright 1976-2004 Computers
and Structures, Inc. Berkeley, CA 94704

Analytical Features

= Large Deformation Cable Element

= Tension Only/ Compression Only Frame Elements

» Nonlinear Dynamic Direct Integration Time History Analysis

= Static And Dynamic Large Displacement Analysis Across All Element Types
= Stiffness and Mass Proportional Damping

= Control Over Selective Execution of Analysis Cases

» Nonlinear Buckling Analysis

= Steady-State Analysis with Damping

= Power Spectral Density Analysis

» Incremental Construction Sequence Modeling and Loading (Staged Construction)
= Restart Capabilities From Any Previous Analysis

» Multiple Modal Eigen or Ritz Analysis Cases From Any Linear or Non-Linear State
*  Multiple P-Delta Analysis From Any Linear or Non-Linear State

» Linear Analysis From any Non-Linear State

* Mass matrix may now be assembled from a load combination

» Frame hinges for both static and dynamic nonlinear analysis

* Nonlinear links can now be multi-linear elastic or multi-linear plastic

» Nonlinear links can now be for both static and dynamic nonlinear analysis

* Automated joint panel zone deformations - linear or nonlinear

» Frame member joint partial fixity

* Frame member cardinal points and joint offsets

* Frame and shell property modifiers for cracking

» Automated calculation of wind loads for various US and international codes

= Automated calculation of seismic loads for various US and international codes
» Automated transfer of tributary surface loads to supporting members

= Variety of built-in functions for response spectrum and time history analysis

* Automatic multiple run batch capability from inside the GUI

= Output for user specified generalized displacements

= Stress and force integration across section cuts - enhanced of group sum forces
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