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RESUMEN

La presente tesis desarrolla una guia sistematizada de andlisis y disefio de los principales
componentes de los puentes atirantados. Sin bien gran parte de la metodologia es aplicable a
cualquier tipo de tablero, se hace énfasis en los puentes con tableros de seccidon compuesta
cuando los temas presentados requieren alguna particularidad con respecto al tipo de tablero
utilizado. La metodologia presentada tiene en cuenta las consideraciones necesarias para los
puentes de grandes luces en general y para los puentes atirantados en particular. Estas
consideraciones incluyen: El andlisis del proceso constructivo (construccion por voladizos
sucesivos), la no linealidad geométrica debido al pandeo de los cables por peso propio (cable
sag) y debido a los efectos P-Delta, el andlisis por solicitaciones sismicas para puentes de
grandes luces, y la estabilidad aerodinamica. La tesis finaliza con un ejemplo practico en
donde se analiza un puente atirantado de seccién compuesta aplicando los temas previamente
tratados y se realiza el disefio estructural de los principales componentes de la

superestructura.
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1. ANTECEDENTES Y JUSTIFICACION

Actualmente existe poca informacién actualizada que reuna y presente de forma
sistematizada todos los procedimientos y consideraciones importantes en el analisis y disefio
de los puentes atirantados, y que a su vez provea un adecuado sustento tedrico de los
procedimientos presentados. Esta informacion es de particular importancia en nuestro pais
debido a la amplia y creciente necesidad de contar con mayores vias de comunicacion, en

donde la geografia amerita la presencia de puentes de luces grandes o intermedias.

La presente tesis propone una guia de andlisis y disefio de los principales componentes de los
puentes atirantados, incluyendo también un adecuado (y resumido) sustento teérico de cada
tema presentado. Si bien la mayoria de temas tratados son aplicables a tableros de cualquier
material, se le dard un especial énfasis al caso particular de los tableros de seccion

compuesta.

La tesis finaliza con un ejemplo practico de disefio de un puente con seccidon compuesta, en

donde se utilizan los procedimientos y la teoria previamente presentados.



2. OBJETIVOS Y ALCANCES

Objetivo General:

Elaborar una metodologia de andlisis y disefio de puentes atirantados.

Objetivos Especificos:

Presentar las principales configuraciones de los puentes atirantados y describir sus
principales componentes.

Presentar los métodos de pre-dimensionamiento de dichos componentes.

Proponer una metodologia para el analisis y disefio estructural del puente, teniendo en
cuenta las consideraciones necesarias para los puentes de grandes luces en general y
para los puentes atirantados en particular. Estas consideraciones incluyen: El anélisis
del proceso constructivo (construccion por dovelas), la no linealidad geométrica
debido al pandeo de los cables por peso propio (cable sag) y debido a los efectos P-
Delta, el analisis por solicitaciones sismicas para puentes de grandes luces, y la
estabilidad aerodinamica.

Elaborar un ejemplo practico del disefio estructural de un puente atirantado en donde

se apliquen los temas previamente tratados.

Alcances:

Se presentara la metodologia de disefio considerando que el tablero es de seccion
compuesta. De todas formas, varios de los temas presentados son aplicables a
cualquier tipo de tablero.

Como casos de no linealidad se presentan: La no-linealidad geométrica de los cables
debido a su pandeo por peso propio, la no linealidad geométrica por efectos P-Delta, y
la no linealidad del material para el caso de carga de evento extremo, en caso el
disefio contemple la formacion de rotulas.

Las cargas de disefio que se contemplan en el ejemplo practico de disefio incluyen:
Las cargas permanentes, las cargas vivas, las cargas de viento y las cargas de sismo.
El ejemplo practico de disefio presenta el disefio de los principales componentes de la
superestructura. No se incluye el disefio estructural de la subestructura, pues el disefio
de esta contempla las mismas consideraciones en cualquier tipo de puente y no es

particular de los puentes atirantados.



3. ELEMENTOS ESTRUCTURALES Y CONFIGURACIONES
TIPICAS

3.1. Los cables

3.1.1. Caracteristicas fisicas

Como lo explica Chatterjee (2003) el elemento basico de los cables es el alambre de acero de
5 a 7 mm de didmetro con esfuerzos de fluencia y tGltimo del orden de 1200 y 1600 MPa,
respectivamente. Estas altas resistencias se obtienen mediante el empleo de altos porcentajes
de carbono en la composiciéon quimica y un tratamiento térmico para obtener una Optima

microestructura perlitica (Chatterjee, 2003).

Los alambres (unidades bésicas), se entrelazan entre si formando cordones helicoidales
(Strands). A su vez, los strands deben agruparse entre si para formar los cables. El
agrupamiento de los strands puede hacerse de forma helicoidal (formando sogas), o de forma

paralela, siendo esta Ultima la forma de agrupamiento de strands comercialmente mas comun.

La AASHTO especifica que los cables para puentes deberdn cumplir con la ASTM A586 o la
ASTM A603. La ASTM AS586 corresponde a cordones (strands) formados por alambres
helicoidales y paralelos con revestimiento metalico, mientras que la ASTM A603

corresponde a sogas de acero con revestimiento metalico.

Cordones (Strands) con alambres helicoidales

El arreglo en espiral mas simple es el arreglo en espiral de 7 alambres, el cual estd formado
por un alambre central rodeado por seis alambres en una capa, pero también pueden
entrelazarse mas alambres en distintas capas como se muestra en la Figura 3.1.1-1. En este
ultimo caso, cada capa de alambres gira en sentido opuesto a la capa anterior, para balancear
el efecto de torque (Chatterjee, 2003). Cuando el cable se tensiona los alambres se aplastan
entre si causando compresion lateral. Debido a esto, y debido a la inclinacion de los alambres
con respecto al eje del cable, la resistencia a la traccion se reduce en un 15 a 25% y la rigidez

a la traccion en un 10 a 15%, con respecto a los alambres individuales (Chatterjee, 2003).



Figura 3.1.1-1: Arreglo en espiral de 7 alambres (izq.) y de varias capas (der.) (Chatterjee, 2003).

Cordones (Strands) con alambres helicoidales con trabazon (Locked coil strands)

Son arreglos helicoidales de varias capas en los cuales los alambres tienen distintas secciones
transversales (Figura 3.1.1-2), con el fin de que los alambres tengan superficies de contacto,
en lugar de solo puntos de contacto como en el caso de los cordones helicoidales con
alambres circulares Unicamente. Esto permite tener cables mas compactos, con una densidad
de alrededor del 90% de la densidad del material, a diferencia del 70% correspondiente a los
cables con alambres circulares. Ademas, estos cables tienen una superficie mas suavizada que
los cordones con cables circulares, por lo cual la proteccion contra la corrosion es mas

efectiva (Chatterjee, 2003).

Figura 3.1.1-2: Corddn con alambres helicoidales con trabazon (https://www.latchandbatchelor.co.uk/mining-

ropes/locked-coil-winding-ropes/).

Cordones (Strands) con alambres paralelos

Estos cordones han sido desarrollados para eliminar la pérdida de rigidez y resistencia debido

al trenzado en espiral de los alambres en los cordones helicoidales (Chatterjee, 2003).



High-density polyethylene

Filament tape

Figura 3.1.1-3: Corddén con alambres paralelos (http://fgg-web.fgg.uni-
lj.si/~/pmoze/ESDEP/master/wg15b/10800.htm).

Cables con strands paralelos

Consiste en un grupo de cordones helicoidales dispuestos de forma paralela dentro de un
tubo, como se muestra en la Figura 3.1.1-4. Son los cables comercialmente mads comunes para

puentes atirantados.

Figura 3.1.1-4: Cable con cordones paralelos (http://www.kb-vt.com/index.php?id=299)

Cables tipo soga

En este tipo de arreglo, varios cordones helicoidales se entrelazan, también en forma de
espiral, como se muestra en la Figura 3.1.1-5. El arreglo tipo soga tiene una resistencia y
rigidez menores que las de un arreglo con strands paralelos, y su superficie es mas dificil de

proteger contra la corrosion (Chatterjee, 2003).


http://www.kb-vt.com/index.php?id=299

Figura 3.1.1-5: Arreglo tipo soga (Chatterjee, 2003).

3.1.2. Proteccion contra la corrosion

Los cables de un puente atirantado tienen un didmetro relativamente pequefio y estan sujetos
a altas tensiones, por lo cual la proteccion contra la corrosion es esencial. Debido a las altas
tensiones, el comienzo de la corrosion puede reducir el area de la seccion transversal

rapidamente, dejando al puente en condiciones peligrosas (Chatterjee, 2003).

La proteccion contra la corrosion de los cordones helicoidales generalmente consiste en el
galvanizado de los alambres con capas de zinc con un peso de alrededor de 3 N/mm?,
mientras que en el caso de los cordones con alambres paralelos el cable suele estar envuelto
en una cinta de poliéster o polietileno y luego es encerrado dentro de un tubo protector de

polietileno o de pléstico reforzado con fibras (Chatterjee, 2003).

La AASHTO clasifica al recubrimiento metélico en las clases A, B y C. Como se aprecia en
la Tabla 3.1.2-1 el peso del recubrimiento metélico (expresado en peso por unidad de area) de
clase A es el més bajo y el de clase C es el mas alto, por lo cual éste ultimo sera el mas

adecuado para un ambiente agresivo.

TABLE 3 Minimum Weight of Coating
i i . Weight of Metallic Coating, min
Nominal Diameter of Coated Wire -
ozft* of Uncoated Wire Surface g/m® of Uncoated Wire Surface

in. mim Class A Class B Class C Class A Class B Class C

Coating Coating Coating Coating Coating Coating

(Z or Za) (Z only) {Z only) (Z or ZA) (Z only) (Z only)
0.040 to 0,061, incl 1.016 to 1.549, incl 0.40 0.80 1.20 122 244 366
0.082 to 0.079, incl 1.575 to 2.007, incl 0.50 1.00 1.50 153 305 458
0.080 to 0.092, incl 2.032 to 2.337, incl 0.60 1.20 1.80 183 366 549
0.093 to 0.103, incl 2,362 to 2.616, incl 0.70 1.40 2.10 214 427 641
0.104 to 0.119, incl 2,642 to 3.023, incl 0.80 1.60 2.40 244 488 732
0.120 to 0.142, incl 3.048 to 2.607, incl 0.85 1.70 2.55 250 519 778
0.143 to 0.187, incl 3,632 to 4.750, incl 0.90 1.80 2.70 275 540 824
0.188 and larger® 4.775 and larger® 1.00 2.00 .00 305 &10 915

Tabla 3.1.2-1: Pesos minimos de recubrimiento de Zinc (ASTM A586, 2018)



3.1.3. Propiedades mecanicas

Las resistencias a la traccion de los strands que cumplen con la ASTM A586 se muestran en
la Tabla 3.1.3-1. Estas resistencias dependen del tipo de recubrimiento y del grado del acero
utilizado. Cuando el recubrimiento en todos los alambres es de clase A, puede utilizarse acero
de grado 1 o 2. Cuando el recubrimiento de los alambres interiores es clase A pero el de los

alambres exteriores es clase B o C, s6lo puede utilizarse acero grado 1.

Las resistencias a la traccion de los cables que cumplen con la ASTM 603 se muestran en la
Tabla 3.1.3-2. Las resistencias dependen del tipo de recubrimiento utilizado. En este caso
existen 2 tablas: Una para cuando todos los alambres tienen la misma clase de recubrimiento
(A, B o C), en cuyo caso se denominan sogas con recubrimiento metalico de una clase, y otra
para cuando los alambres interiores son clase A y los exteriores son clase B o C, en cuyo caso

se denominan sogas con recubrimiento metalico multiple.

Para el caso de los strands con alambres helicoidales, es necesario realizar un pre-
estiramiento de estos hasta llegar a un esfuerzo no mayor que el 55% de su resistencia a la
traccion. Esto se debe a que en los strands con alambres helicoidales, los fuerzas en los
alambres tienen una componente radial que tiende a comprimir al strand, al mismo tiempo

que lo estira, generando deformaciones permanentes.

Al aplicar un pre-estiramiento a los strands ASTM A586, se deben considerar los siguientes

modulos de elasticidad:

E (Mpa)
Recubrimiento Clase A en

alambres interiores y Clase B o C
en alambres exteriores

1/2” a2-9/16” 165500 158600
2-5/8" a mas 158600 151700

Didmetro nominal Recubrimiento Clase A en
todos los alambres

Al aplicar un pre-estiramiento a las sogas ASTM A603, se deben considerar los siguientes

modulos de elasticidad:

E (Mpa)
Recubrimiento Clase A en
alambres interiores y Clase B o C
en alambres exteriores

3/8" a4" 140000 133000

Diametro nominal Recubrimiento Clase A en
todos los alambres




Tabla 3.1.3-1: Resistencias a la traccion de cordones (strands) formados por alambres

helicoidales y paralelos con revestimiento metalico (ASTM A586, 2018)




Tabla 3.1.3-2: Resistencias a la traccion de sogas de alambre de acero con revestimiento metalico

(ASTM A603, 2019)
3.1.4. Arreglos tipicos de cables

Sistema de abanico

El sistema de abanico es un sistema en el que todos los tirantes concurren en un mismo punto

en la torre (Fig. 3.1.4-1). Es el sistema mas eficiente, pues todos los cables logran la maxima



inclinacion posible con respecto a la horizontal y consecuentemente se necesita la menor
cantidad de acero posible (Troitsky, 1988). Este es el sistema en el que las fuerzas en los
cables tienen la mayor componente vertical y la menor componente horizontal, por lo tanto es
el sistema que le transmite la menor carga axial al tablero. Sin embargo, al concurrir todos los
cables en un mismo punto en la torre, el detallado de los anclajes puede ser muy complejo o

imposible (Troitsky, 1988).

I I I I

Figura 3.1.4-1: Esquema del sistema de abanico (Chatterjee, 2003).

Sistema de arpa o paralelo

En este sistema, los cables estan dispuestos de forma paralela y cada uno estd anclado a una
altura distinta de la torre (Fig. 3.1.4-2). La cantidad de acero requerida en este arreglo es
ligeramente mayor que la requerida en un arreglo de abanico y requiere de una torre de mayor
altura, sin embargo el arreglo tipo arpa puede ser preferido por temas estéticos (Troitsky,

1988).

I | | I

Figura 3.1.4-2: Esquema del sistema paralelo (Chatterjee, 2003).

En los sistemas de cables de tipo arpa, cuando las cargas vivas son mayores en los tramos
centrales y menores en los laterales, se inducen flexiones importantes en la viga de rigidez y
en las torres. Para esquematizar esto, Gimsing y Georgakis, (2012) presentan un ejemplo de
arreglo en arpa con soportes en la torre y en el extremo izquierdo, y libre en el extremo
derecho, como se muestra en la Figura 3.1.4-3. Se le aplica una carga P actuando en el cable
inferior del pafio derecho. Si se tiene un sistema con una viga rigida y una torre flexible, la
viga tomard la mayor parte de los momentos flectores, mientras que si se tiene un sistema con
una torre rigida y una viga flexible, serd la torre quien tome los mayores momentos. En un
disefio tipo arpa convencional se tendrd un caso intermedio con momentos flectores en la

torre y en la viga (Gimsing y Georgakis, 2012).
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Figura 3.1.4-3: Flexion en la viga de rigidez y en la torre, en arreglos tipo arpa. (Tomado de:

Gimsing y Georgakis, 2012)

Como lo explican Gimsing y Georgakis (2012) en los puentes atirantados modernos los
tableros suelen ser muy esbeltos, por lo cual para mejorar la estabilidad del sistema, la rigidez
de las vigas de los tramos laterales suele aumentarse disminuyendo su longitud mediante
apoyos intermedios, ¢ se pueden utilizar torres muy robustas, como se muestra en la Figura

3.1.4-4.

1 il il 1

Figura 3.1.4-4: Puentes tipo arpa con apoyos intermedios en los tramos extremos (arriba) y con torres robustas

(abajo). (Tomado de: Gimsing y Georgakis, 2012)

Sistema de semi-abanico

Este sistema, cuyo esquema se muestra en la Figura 3.1.4-5, es una modificacion del sistema
de abanico, en donde los puntos de anclaje de los cables en la torre estan esparcidos en una
cierta altura, para dar espacio a los anclajes individuales de cada cable (Gimsing y Georgakis,

2012). En los casos mas comunes en donde la zona de anclaje en la torre esta extendida en

11



una distancia relativamente corta, el comportamiento de €ste sistema se asemeja mucho al del

sistema de abanico (Gimsing y Georgakis, 2012).

NN
MH _JM

Figura 3.1.4-5: Esquema del sistema de abanico modificado (Chatterjee, 2003).

3.1.5. Posiciones espaciales de los cables

Troitsky (1988) resume de forma simplificada las 3 posiciones espaciales tipicas de los
cables: Dos planos verticales (Figura 3.1.5-1), dos planos inclinados (Figura 3.1.5-2), y un

plano vertical, que puede estar centrado o no con respecto al tablero (Figura 3.1.5-4).

Dos planos verticales

Troitsky (1988) presenta dos alternativas para este sistema: Los anclajes de los cables pueden
estar situados fuera del tablero (En cuyo caso se anclan en vigas transversales que sobresalen
del tablero), o dentro de las vigas de rigidez longitudinales. Troitsky menciona que la primera
alternativa tiene la ventaja de que ninguna parte del area del tablero se ve obstruida por la
presencia de los cables, sin embargo también menciona que su desventajas radica en el hecho
de que, al existir una distancia transversal entre las vigas longitudinales y los puntos de
anclaje, se requiere de elementos en volado robustos para la transferencia de cargas. Por otro
lado, con la segunda alternativa (anclajes dentro de las vigas de rigidez longitudinales) las
vigas transversales pueden ser mas ligeras, pero se tiene la desventaja de que el area que
ocupan los cables dentro del tablero no puede ser utilizada como via, y por lo tanto debe

considerarse un ancho mayor del tablero para compensar el area no efectiva (Troitsky, 1988).

Figura 3.1.5-1: Arreglo espacial de cables con 2 planos verticales (Troitsky, 1988)
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Dos planos inclinados

En este sistema, los cables van de los bordes del tablero a un punto de la linea central del
puente en una torre con forma de A (Figura 3.1.5-2). Este tipo de arreglo se puede
recomendar para pafios de luces relativamente largas en donde la torre en forma A tiene que
ser alta y necesita de una mayor rigidez lateral, proporcionada por la componente horizontal
de la carga axial en las columnas y por la componente horizontal de las fuerzas en los cables,

que forman un triangulo (Troitsky, 1988).

Figura 3.1.5-2: Arreglo espacial de cables con 2 planos inclinados (Troitsky, 1988)

Por otro lado, este tipo de arreglo espacial proporciona una mayor rigidez torsional al tablero,
por lo cual es recomendado para tableros de rigidez torsional baja (Tableros con dos vigas de
rigidez longitudinales independientes). Al mejorar la rigidez torsional, mejorard el
comportamiento del tablero ante cargas vehiculares excéntricas, y mejorara también la
estabilidad aerodinamica al aumentar la frecuencia de vibracion torsional y mantenerla por

encima del doble de la frecuencia de vibracion flexional, como se explica en el capitulo 5.

Para explicar por qué se mejora la rigidez torsional, Gimsing y Georgakis (2012) presentan
de forma esquematica una comparacion entre el comportamiento de un tablero como dos
planos de cables paralelos y dos planos de cables inclinado que convergen en un plano en la
torre (Figura 3.1.5-3), asumiendo que el tablero tiene rigidez torsional despreciable. En el
caso (a), la carga P excéntrica genera deflexiones unicamente en uno de los planos de cables,
desplazando al punto B horizontalmente y al punto A verticalmente. Por otro lado, en el caso
(b) cuando se aplica la carga excéntrica P, ambos planos de cables se ven involucrados. Por
un lado, el punto B tiene una mayor rigidez longitudinal porque estd restringido por dos
planos de cables en lugar de s6lo uno, y por otro lado la deflexion vertical se reparte entre los

puntos A y A’, ya que ambos descienden cuando el punto B de desplaza longitudinalmente.
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Figura 3.1.5-3: Comparacion entre el comportamiento de un tablero como dos planos de cables paralelos y dos

planos de cables inclinado que convergen en un plano en la torre (Tomado de: Gimsing y Georgakis, 2012)

Un plano vertical

Cuando se tiene un plano vertical (centrado o no centrado), la viga de rigidez debe ser
torsionalmente fuerte y debe tener apoyos en la torre para que pueda tomar momentos
torsores (Chatterjee, 2003), por lo que generalmente se requiere el uso de una seccion tipo
cajon con la suficiente rigidez torsional para que las deformaciones de la seccion transversal,

debidas a la carga viva excéntrica, sean bajas (Troitsky, 1988).

La ventaja de este sistema radica en que el plano de los cables puede usarse para separar dos
carriles de trafico (en sentidos opuestos) sin invadir parte de los carriles ni de la vereda

peatonal (Troitsky, 1988), y ademas es una opcidn atractiva por temas estéticos.

Figura 3.1.5-4: Arreglo espacial de cables con 1 planos vertical centrado (arriba) y no centrado (abajo)

(Troitsky, 1988)
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3.1.6. Diseno estructural

Cargas en servicio

La Guia de disefio de puentes atirantados de la ASCE recomienda que para cargas en
servicio, incluyendo la carga muerta, la carga viva, y el incremento dindmico de la carga

viva, los esfuerzos en los cables no superen el 45% de su resistencia a la rotura.

Cargas factoradas (Resistencia a la rotura)

Siguiendo la filosofia de disefio de la AASHTO:

Z n;v;0; < R, =R,

(Ec. 1.3.2.1-1 de las especificaciones de la AASHTO)
Donde:

y; = Factor de carga, depende de la combinacion de cargas del estado limite evaluado.
Q; = Solicitacion

R,, = Resistencia a la traccion del cable
Los valores recomendados por el Post-Tensioning Institute (PTI) son:

- n; = 1.0
- Para combinaciones de Resistencia: ¢ = 0.65

- Para combinaciones de Evento Extremo: ¢p = 0.95

Estado limite de Fatiga

Siguiendo la filosofia de disefio de la AASHTO:
y(4f) = (4F),
(Ec. 6.6.1.2.2-1 de las especificaciones de la AASHTO)

Donde:

y = Factor de carga, para las combinaciones de carga de Fatiga.
Af = Rango de esfuerzo debido al pasaje de la carga de fatiga vehicular. La carga de fatiga
vehicular consta unicamente del camioén de diseio HL-93 con los ejes delanteros separados

4.30 m y los ejes traseros separados 9.00 m. Adicionalmente, la PTI recomienda que la carga
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de fatiga vehicular se multiplique por un factor de 1.4. Esto se debe a que las provisiones de
la AASHTO para cargas en fatiga han sido desarrolladas para puentes de tramos cortos, por
lo tanto para tomar en cuenta el incremento de las solicitaciones en fatiga para puentes largos
la PTT recomienda amplificar estas cargas por el factor de 1.4 mencionado.

(4F),, = Resistencia nominal a la fatiga

La resistencia a la fatiga se verifica a partir de la amplitud constante de esfuerzo: Al estar el
elemento sujeto a ciclos de variaciones de esfuerzo, existird un rango de esfuerzos entre los
picos minimo y maximo. La amplitud de esfuerzo es la diferencia entre el pico maximo y el
valor promedio del rango de esfuerzos. Un ejemplo ilustrativo del esfuerzo de amplitud
constante se muestra en la Figura 3.1.6-1. Se trata de una carga con una variacion sinusoidal
en el tiempo: El valor promedio de la carga es de 300 ton, y la amplitud constante de la carga

es de 100 ton.

__ 500
& 400

< 300 N\ N\

E 500 N N
S 100

& 0

S 0 1 2

Ciclos de carga

Figura 3.1.6-1: Ejemplo de carga sinusoidal de amplitud constante

La amplitud constante de esfuerzo limite de fatiga, (4F)ry, se muestra en la Tabla 3.1.6-1.
Amplitudes de esfuerzo por debajo de este limite no generaran falla por fatiga, mientras que
amplitudes de esfuerzo por encima de este limite conllevaran a la formacion de grietas con
una tasa de crecimiento que ocasionaran la falla del elemento. Los valores de la Tabla 3.1.6-1
fueron tomados de las Recomendaciones Para el Disefio, Ensayo e Instalacion de Cables

Atirantados, publicado por la PTI (Post-Tensioning Institute).

Ax 1011 AF
Tipo de cable (AF)r
(MPa?) (MPa)
Cordones paralelos 393 110
Alambres paralelos 74.3 145

Tabla 3.1.6-1: Constantes de fatiga para cables tirantes (PTI, 2008)
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e Disefio del cable para vida infinita

Para disefiar los cables para vida infinita ante la fatiga, se considera la combinacion de cargas
de Fatiga I, en la cual se considera unicamente la carga vehicular con un factor de carga de
1.75, el valor de la resistencia a la fatiga, (4F),,, es igual a la amplitud constante de esfuerzo
limite:
y =175
(4F), = (AF)ry ...(Ec.5.4.3.1)

Al considerar que ante un volumen de trafico muy alto (amplificado por 1.75) el rango
maximo de esfuerzo experimentado por el elemento es menor que la amplitud de esfuerzo

limite de fatiga, se estd proveyendo al elemento de una vida ante la fatiga tedricamente

infinita (AASHTO, 2017).
e Disefio del cable para vida finita

Si la amplitud de esfuerzos es muy grande como para proveer al cable de una vida infinita a
la fatiga (y(4f),, > (4F)ry), puede calcularse también una resistencia a la fatiga en funcion
del nimero de ciclos, considerando una vida finita a la fatiga. En este caso, se considera la
combinacion de cargas de Fatiga II, en la cual se considera inicamente la carga vehicular con
un factor de carga de 0.8:

y =0.8

La resistencia a la fatiga en funcion del numero de ciclos es inversamente proporcional al
cubo del rango de esfuerzos. Por ejemplo, si el rango de esfuerzos se reduce entre un factor
de 2, la resistencia a la fatiga se incrementa por un factor de 23 (AASHTO, 2017). La
ecuacion para determinar la resistencia a la fatiga en funcion del namero de ciclos, presentada

por la AASHTO y el PTI, es:

A3
(4F), = (N) . (Ec.5.43.2)
En la cual:
N = (365)(N,)(n)(ADTT)g,
Donde:

A = Constante tomada de la Tabla 3.1.6-1.
N,, = Numero de afios de vida de disefio. El PTT y la AASHTO recomiendan un valor de 75

afios, sin embargo puede considerarse un valor mayor.
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n = Numero de ciclos del rango de esfuerzo por cada pasada de camion. El PTI indica un

valor de 1 para los cables.

(ADTT)s; = Numero de camiones diario promedio para un carril. Debe tomarse como:

(ADTT)g, = p(ADTT)

Donde:

ADTT = Numero de camiones diario promedio en una direccion.

p = Fraccion de trafico en un carril, valor tomado de la Tabla 3.1.6-2.

Numero de carriles por donde

pueden pasar camiones P
1 1.00
2 0.85
3 amas 0.80

Tabla 3.1.6-2: Fraccion de trafico del camién en un carril, p.

3.1.7. Anclajes

Los cables comerciales mas utilizados son los cables con strands paralelos, los cuales se

ubican dentro de un tubo de polietileno de alta densidad y en sus extremos tienen cabezales

cilindricos con planchas de apoyo que generan aplastamiento sobre la superficie en la cual se

anclan. La Figura 3.1.7-1 muestra el cabezal cilindrico de la marca DSI: La imagen superior

muestra el extremo ajustable en el cual el cable se tensa, y la imagen inferior muestra el

extremo fijo.

(Continua...)
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Figura 3.1.7-1: Extremo cilindrico de cables, marca DSI (DSI, 2016).

Svensson (2012), presenta algunas configuraciones tipicas de anclajes en vigas y torres, las

cuales se muestran a continuacion.

En vigas de acero

La Figura 3.4-1, tomada de Svensson (2012), muestra un anclaje en el cual el alma de la viga
ha sido extendida mediante una placa, la cual ha sido unida mediante soldadura de
penetracion a través de una abertura en el ala superior. De esta forma, la tension del cable es
transferida directamente al alma de la viga. Otra configuracion tipica se presenta en la Figura
3.4-2, tomada de Svensson (2012), la cual pertenece al puente Baytown. En este caso, el
cable se ancla al lado del alma de la seccion, por lo cual debe transmitir las fuerzas al alma de

la seccion mediante atiesadores paralelos al cable soldados en toda la altura de la viga.

Figura 3.4-1: Anclaje con conexion directa al alma de la viga de acero (Svensson, 2012).
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Figura 3.4-2: Anclaje con conexion lateral a la viga de acero, puente Baytown (Svensson, 2012).

En torres de concreto

a) Cables individuales anclados en el concreto

La Figura 3.4-3, tomada de Svensson (2012), presenta 2 tipos de anclaje en torres de
concreto: (a) Con los cables traslapados, en una seccion de concreto macizo, y (b) Con los
cables anclados en las paredes de una seccion cajon de concreto. Como explica Svensson, el
caso (a) resulta mas sencillo porque el concreto estard sujeto a compresion. En el caso (b), las
fuerzas de tension generadas en el concreto deben ser tomadas por tendones internos

pretensados (Svensson, 2012), como se muestra en la Figura 3.4-3.

La Figura 3.4-4, tomada de Svensson (2012), muestra los anclajes en la torre del puente
Baytown, los cuales corresponden al caso (b) previamente mencionado (Anclajes en seccion
cajon de concreto). En la figura pueden observarse los tendones en lazo (Loop tendons) que

envuelven a la seccion de concreto y toman las tensiones generadas por los cables.

Si se utilizan tendones en lazo para tomar las tensiones generadas en la seccion cajon, la
introduccion de las fuerzas a los tendones se explica mediante un modelo de puntal y tirante
(Svensson, 2012). Este modelo se presenta en la Figura 3.4-5: (a) La mitad de la tension del
cable se transmite a través de puntales a los anclajes de los tendones, y (b) La otra mitad de la

tension del cable genera fuerzas radiales en el gancho del tendon.
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Figura 3.4-4: Anclajes en la torre del puente Baytown (Svensson, 2012).



Figura 3.4-5: Introduccion de las fuerzas a los tendones en lazo (Svensson, 2012).
b) Cables continuos anclados mediante ensilladuras (Saddles)

Las Figuras 3.4-6 y 3.4-7, tomadas de los catdlogos de Freyssinet y DSI respectivamente,
muestran esquemas basico de los cables continuos anclados mediante ensilladuras. La
ensilladura es una seccion tubular curva de acero que atraviesa las columnas de la torre. Los
strands del cable ingresan individualmente por uno de los extremos de la ensilladura y salen
por el otro. Dentro de la ensilladura, cada strand pasa a través de tubos individuales con guias
para que tengan la misma curvatura que la ensilladura, y finalmente todos los espacios vacios
dentro de la ensilladura son rellenados con grout. Como lo explica Svensson (2012), el uso de
cables continuos con ensilladuras tiene la ventaja de requerir de menos espacio que los cables

anclados individualmente, y por lo tanto es util en torres esbeltas.

La ensilladura debe estar disefiada para transmitir a las columnas los diferenciales de fuerza
entre los cables a ambos lados de la torre. La transmision de esfuerzos entre la ensilladura y
el concreto se logra mediante conectores de corte dispuestos en las paredes externas de la
ensilladura. La transmision de esfuerzos entre los strands y la ensilladura se logra mediante la

friccién generada con el uso del grout. En la Figura 3.4-7 pueden observarse internamente los
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tubos individuales para el paso de los strands con sus respectivas guias, y el uso de

conectores de corte externos para la transmision de fuerzas al concreto.

Figura 3.4-6: Esquema basico de las ensilladuras marca Freyssinet (Freyssinet, 2016).

Figura 3.4-7: Ensilladuras marca DSI (DSI, 2016).
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Figura 3.4-8: Fabricacion de ensilladuras marca DSI (DSI, 2016).

Las distintas marcas tienen distintos métodos patentados para mejorar la friccion interna que
permite la transmision de fuerzas de los strands a la ensilladura. Asi, por ejemplo, la marca
VSL rellena la ensilladura con un concreto de ultra-alto rendimiento (UHPC) y los tubos
internos que sirven como guia de los strands tienen una forma de “V” que permite aumentar
las fuerzas de friccidon, como se muestra en la Figura 3.4-9, tomada del catdlogo de VSL. Otro
ejemplo ilustrativo, patentado por la marca Freyssinet, consiste en el uso de concreto de ultra-
alto rendimiento reforzado con fibras (UHPFC) y strands forrados con polietileno de alta

densidad para aumentar las fuerzas de friccion (Figura 3.4-10)

Figura 3.4-9: Guias internas para strands en forma de “V”, sistema patentado de VSL. (VSL, 2018).

Figura 3.4-10: Strand forrado con polietileno de alta densidad de la marca Freyssinet. (Freyssinet, 2016).
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¢) Anclaje compuesto mediante cajuelas metalicas

Con este método cada cable en cada extremo de la torre es anclado individualmente, a
diferencia del sistema con ensilladura en el cual el cable se ancla de forma continua. El
sistema consta de una cajuela metéalica que se instala dentro del concreto, de forma que las
tensiones generadas por los diferenciales de fuerza entre los cables a cada lado de la torre son
tomadas por la estructura de acero (Svensson, 2012). Las Figuras 3.4-11 y 3.4-12, tomadas de
Svensson, muestran el anclaje del Puente de Normandia. Otro ejemplo presentado por
Svensson es el caso del Puente de Rio-Antirio, cuyo anclaje a la torre se muestra en la Figura

3.4-13.

Figura 3.4-11: Anclaje compuesto con cajuela metalica, Puente de Normandia (Svensson, 2012)

Figura 3.4-12: Construccion del anclaje compuesto con cajuela metalica, Puente de Normandia

(Svensson, 2012)
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Figura 3.4-13: Anclaje compuesto con cajuela metalica, Puente de Rio-Antirio (Svensson, 2012)

Otro ejemplo de interés es el sistema de cajuela metalica patentado por la marca DSI, el cual
se muestra en la Figura 3.4-14. Se trata de una cajuela con una forma similar a la de una
ensilladura, pero los strands no la atraviesan sino que los cabezales cilindricos de los cables
se anclan a los extremos de la cajuela. La cajuela metélica cuenta con pernos de corte para
transmitir las fuerzas de los cables al concreto. Una variante de este sistema, también de la
marca DSI, es la cajuela mostrada en la Figura 3.4-16, la cual permite el acceso de operarios

para efectuar el tensado de los cables u operaciones de mantenimiento.

Figura 3.4-14: Anclaje con cajuela metalica de la marca DSI (DSI, 2016)
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Figura 3.4-15: Ereccion de anclaje con cajuela metalica de la marca DSI (DSI, 2016)

Figura 3.4-16: Cajuela metalica con acceso a operarios de la marca DSI (DSI, 2016)

En torres de acero

La Figura 3.4-17, tomada de Svensson, muestra un detalle tipico de anclaje en una torre
metalica cuando se quiere lograr un arreglo de cables en abanico puro. Puede observarse que,
para que las lineas de accion de todos los cables concurran en el mismo punto, las placas de
apoyo deben prolongarse significativamente hacia los lados de la torre y las fuerzas son
transmitidas por las placas rigidizadoras longitudinales. Debido a la complejidad en el

detallado, los arreglos en arpa modificada son méas comunes.
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Figura 3.4-17: Anclaje en torre metalica para un arreglo en abanico puro (Svensson, 2012)

La Figura 3.4-18 muestra el anclaje tipico en una torre metalica para un arreglo en arpa
modificada. Las fuerzas de tension son transmitidas por las placas rigidizadoras

longitudinales ubicadas en el interior de la seccion cajon.
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Figura 3.4-18: Anclaje en torre metalica para un arreglo en abanico modificado (Svensson, 2012)

Conexiones con pines

Cuando los cables son pequeiios, los extremos de los cables pueden tener sockets conectados
a pines en lugar de los cabezales cilindricos previamente mostrados, como se muestra en la
Figura 3.4-19, tomada de Svensson (2012). Estos cables pueden tensarse por medio de
mangos tensores (turnbuckles). La Figura 3.4-20, tomada del catdlogo de la marca VSL,
muestra su sistema de conexion articulada con pines: La imagen izquierda muestra el extremo

que permite el tensado del cable, y la imagen derecha muestra el extremo fijo.
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Figura 3.4-19: Conexion articulada con pines (Svensson, 2012)

Figura 3.4-20: Conexion articulada con pines de la marca VSL (VSL, 2018)
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3.2. El tablero de secciéon compuesta

3.2.1. Caracteristicas generales

El tablero de seccion compuesta consta basicamente de una losa de concreto armado unida a
las vigas de acero mediante conectores de corte. La Figura 3.2.1-1, tomada de Oliveira y Reis
(2016) muestra la configuracion tipica de un tablero de seccion compuesta. En la parte (a) se
muestra la distribucion de vigas de acero: 2 vigas longitudinales en forma de I (en las cuales
se anclan los cables) y vigas transversales en forma de I de menor espaciamiento apoyadas
sobre las vigas longitudinales. Se aprecia también una vigueta secundaria ubicada al centro
del tablero (Center Strud) que sirve para uniformizar las cargas de gravedad entre las vigas
transversales, y sirve como arriostre lateral contra el pandeo lateral-torsional de las vigas
transversales cuando la losa de concreto atin no ha fraguado. En la parte (b) se muestra la losa
de concreto, la cual para este ejemplo consta de paneles de concreto prefabricado unidos
mediante juntas de concreto vaciado en el sitio. La losa puede ser también integramente
vaciada en sitio, sin embargo los paneles prefabricados tienen la ventaja de tener una mayor
edad al momento de su colocacién (Lo cual minimiza los efectos de creep) y permite

prescindir del encofrado necesario para el vaciado en sitio.

Si se requiere aumentar la rigidez torsional del tablero, las vigas longitudinales pueden estar
unidas mediante un ala inferior, formando una seccion cajon (Figuras 3.2.1-6 y 3.2.1-7). Las
solicitaciones a las que estaran sometidas las vigas longitudinales, ya sean 2 vigas en forma

de I 0 una seccidn cajon, se describen en los acapites 3.2.3, 3.2.4, 3.2.5 y 3.2.6.

El espaciamiento de las vigas transversales debe elegirse considerando que éstas sirven como
apoyo directo para las cargas de gravedad provenientes de la losa de concreto. Por lo general,
la losa tiene un espesor de 20 a 30 cm y requiere de una separacion entre vigas o viguetas

transversales de 3 a 5 m (Gimsing y Georgakis, 2012).
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Figura 3.2.1-1: Esquema tipico de tablero de seccidon compuesta, con paneles de concreto prefabricado

(Tomado de: Oliveira y Reis, 2016)

Losa de concreto con paneles prefabricados

Como lo explica Svensson (2012) los paneles de concreto prefabricado tienen la ventaja de
tener una mayor edad al momento de su instalacion, y por lo tanto menos retraccion y creep
en comparacion con el concreto vaciado en sitio. Por ello, la transferencia de cargas axiales
de la losa a las vigas de acero debido al creep se minimiza, pero las juntas deben ser
detalladas cuidadosamente para evitar zonas débiles (Svensson, 2012). Un ejemplo de junta
vaciada en sitio se muestra en la Figura 3.2.1-2, tomada de Svensson (2012), donde muestra
el detalle de la junta transversal vaciada en sitio para el puente Baytown (EE.UU.). El detalle

muestra una losa estructural de 20 cm y una capa de cubierta de 10 cm de espesor. Puede
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observarse que la junta tiene una zona inferior estrecha, limitada por el ancho del ala de la
viga transversal, y una zona superior mas ancha. En la zona mas ancha se puede desarrollar el
empalme por traslape de las barras de refuerzo superiores, mientras que en la zona mas
angosta, las barras de refuerzo inferiores tienen ganchos cerrados. Se aprecia también que la
zona mas estrecha de la junta debe tener el ancho suficiente para que quepan los conectores
de corte, y entre las vigas de acero y el panel prefabricado se han colocado tiras de neopreno
para cerrar los espacios libres. Finalmente, se especifica que la cubierta superior de 10 cm es

vaciada en sitio.
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Figura 3.2.1-2: Detalle de la junta transversal vaciada en sitio para el puente Baytown (Tomado de: Svensson,

2012)

Como lo explica Svensson (2012), es importante evitar en lo posible los esfuerzos de tension
en la losa de concreto. Longitudinalmente, esto se logra con las componentes de fuerza
horizontal de los cables inclinados. Es por ello que resulta conveniente utilizar el sistema
auto-anclado, explicado en el acapite 3.2.3. Transversalmente, la losa de concreto estard en
compresion porque las vigas transversales son elementos en flexion simplemente apoyados
en sus extremos (en las vigas longitudinales) por lo cual siempre tendran momentos positivos.
Es por ello que Svensson (2012) indica que utilizar un Unico plano de cables no es eficiente

para secciones compuestas y recomienda el uso de 2 planos de cables.

Vigas transversales

Existen 2 tipos de vigas transversales: Las vigas ubicadas en los puntos de anclaje de los
cables, y las vigas intermedias entre puntos de anclaje. Las vigas transversales ubicadas en
los puntos de anclaje suelen estar mas solicitadas que las vigas intermedias porque deben

soportar cargas provenientes de los cables. Estas cargas incluyen:
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(a) Cuando el punto de anclaje del cable se ubica de forma excéntrica a la seccion de la
viga longitudinal, la tensién del cable genera un momento flector en la viga
trasnversal, ya que la rigidez torsional de la viga longitudinal en forma de I es por lo
general muy pequefia.

(b) Cuando se tienen dos planos de cables inclinados, se generan fuerzas de compresion
en la viga transversal.

(c) En algunos casos los cables pueden anclarse en las vigas transversales, en cuyo caso
estas vigas deberdn ser robustas ya que trabajardn como un volado que sobresale de

las vigas longitudinales y con una carga en la punta proveniente de los cables.

La Figura 3.2.1-3, tomada de Oliveira y Reis (2016), muestra como ejemplo el puente
Baytown (EE.UU.). Aqui se pueden apreciar las solicitaciones (a) y (b) previamente
descritas, por lo cual en los puntos de anclaje las vigas transversales tienen el mismo peralte
que las vigas longitudinales, mientras que las vigas transversales intermedias (entre puntos de
anclaje) tienen un peralte menor. La Figura 3.2.1-4, tomada de Gimsing y Georgakis (2012),

muestra de forma esquematica la solicitacion (c) previamente descrita.

Figura 3.2.1-3: Seccion transversal del puente Baytown (Tomado de: Oliveira y Reis ,2016)

Figura 3.2.1-4: Seccion transversal de un puente con los cables anclados a las vigas transversales (Tomado de:

Gimsing y Georgakis, 2012)
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Vigas longitudinales de seccion cajon

En algunos casos, las 2 vigas principales (longitudinales) estan unidas por un ala inferior,
formando una seccion cajon. Este tipo de seccion se utiliza cuando se requiere aumentar la
rigidez torsional del tablero, ya sea para soportar cargas vehiculares excéntricas o para
mejorar el comportamiento aerodindmico aumentando la frecuencia torsional de vibracion,

como se explica en el acapite 5.2.

En este caso, deberan proveerse diafragmas intermedios a lo largo de toda la longitud,
incluyendo los puntos de apoyo en los cables y en los pilares, para que la seccidon cajon se
comporte como un so6lido rigido y no tenga distorsiones angulares importantes, como se
observa esquematicamente en la Figura 3.2.1-5, tomada de Collings (2013). Los diafragmas
pueden consistir de placas completas con orificios de acceso (Figura 3.2.1-6) o de elementos
reticulados (Figura 3.2.1-7). Collings (2013) recomienda que los diafragmas estén separados

cada 2-4 veces el peralte de la seccion cajon para evitar distorsiones excesivas.

Figura 3.2.1-5: (a) Flujo de cortante en la seccion por momentos torsores, (b) Figura distorsionada idealizada,

(c) Figura distorsionada con flexion transversal. (Tomado de: Collings, 2013)

Figura 3.2.1-6: Seccion transversal del viaducto Arena, en Espafia (Tomado de: Oliveira y Reis, 2016)
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Figura 3.2.1-7: Seccion transversal del puente Queensferry, en Escocia (Tomado de: Oliveira y Reis, 2016)

3.2.2. Ventajas del sistema compuesto

Como lo explican Gimsing y Georgakis (2012), las mayores ventajas del sistema compuesto
son:

(a) En comparacion con los tableros hechos unicamente de acero (con losa de acero
ortotropica), la losa de concreto tiene un costo mas bajo. Svensson (2012) explica que
una losa de acero ortotropica cuesta alrededor de 4 veces el costo de una losa de
concreto de 25 cm.

(b) En comparaciéon con los tableros hechos tnicamente de concreto (vigas y losa de
concreto), el tablero compuesto tiene un menor peso, lo cual reduce los costos de los
cables y las torres.

(c) En el proceso constructivo por volados sucesivos, la instalacién de los volados puede
realizarse Unicamente con las vigas de acero (relativamente ligeras), y la instalacion
de la losa de concreto puede realizarse después de que se hallan instalado y tensado

los cables en la punta del volado.

No existe un limite exacto con respecto al rango de longitud del vano libre en el cual
gobierna la solucidon compuesta, sin embargo, existen rangos aproximados dados por distintos
autores. Pipinato (2016) considera que los puentes atirantados de seccion compuesta son
competitivos para vanos entre 200 y 500 m, cuando se presentan las siguientes caracteristicas
(Pipinato, 2016):

- Puentes de 3 vanos (uno central y dos extremos de menor longitud), con un sistema

autoanclado (como se define en el acapite 3.2.3).
- Dos planos de cables (para mantener la losa de concreto en compresion

transversalmente).

36



- Vigas de acero de alma llena con peraltes relativamente pequefios (Es decir,
utilizando multiples cables para que el aporte a la rigidez a la flexion vertical de las
vigas sea despreciable en comparacion con el aporte de los cables).

- Losa de concreto prefabricada, ya sea total o parcialmente.

La Figura 3.2.2-1, presentada por Svensson (2012), presenta de forma aproximada el costo
por m” de tablero en funcién de la longitud del pafio central. Puede observarse que la solucién
compuesta resulta competitiva para todo el rango de longitudes presentada en el grafico. Se
observa la tendencia de que para puentes de luces muy cortas, el tablero de concreto resulta
mas conveniente debido al menor costo de fabricacion, mientras que para puentes muy largos
el tablero de acero resulta mas conveniente debido a su menor peso propio. Sin embargo, para

la gran mayoria de puentes atirantados la solucidon compuesta resulta ser la mejor alternativa.

Figura 3.2.2-1: Grafico comparativo de costos de tablero por m* (Tomado de: Svensson, 2012)

3.2.3. Solicitaciones por carga axial

Dependiendo de las condiciones de apoyo de las vigas longitudinales, €stas pueden trabajar
tanto a compresion como a traccion. Existen 2 sistemas de apoyos basicos que determinan las
solicitaciones axiales en las vigas longitudinales: El sistema anclado al terreno y el sistema

auto-anclado.
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Sistema anclado al terreno

El sistema anclado al terreno es un sistema en el cual las componentes horizontales
producidas por los cables son transmitidas al terreno y el tablero esta sujetos a fuerzas de

traccion (Pipinato, 2016).

La Figura 3.2.3-1 muestra dos esquemas basicos de este sistema. Puede apreciarse que el
tablero es discontinuo en las torres. El tablero del tramo central tiene apoyos méviles en sus
extremos, mientras que los tableros en los tramos laterales tienen apoyos moviles en los
extremos ubicados en las torres y apoyos fijos en los extremos exteriores. Finalmente, los
extremos superiores de las torres se conectan al terreno por medio de un cable de anclaje. En
el esquema (a), tomado de Pipinato (2016), se muestra un esquema de la distribucion de las
fuerzas de traccion a lo largo del tablero, las cuales son maximas al centro del pafio central.
Unicamente el tramo central esta soportado por los cables y por lo tanto solo este tramo esta
sujeto a fuerzas de traccion. En el esquema (b), tomado de Gimsing y Georgakis (2012), los 3

tramos estan sujetos a fuerzas de traccion generadas por los cables.

) 4 N N=H
(a)
. R &= =lx - al—x—=a. Y
=\ N‘_
(b)

[ ][ ][ ]
s o a8 AR
Figura 3.2.3-1: Esquemas bésicos del sistema anclado al terreno (Tomado de: (a) Pipinato, 2016; y (b) Gimsing

y Georgakis, 2012)

Este sistema no es eficiente para secciones compuestas porque, al estar el tablero
completamente a traccion, se pierde el aporte de resistencia a la compresion de la losa de

concreto. Como principales ventajas y desventajas se pueden considerar:

- Son mas eficientes en tableros hechos Unicamente de acero al mejorar su resistencia a

cargas axiales, pero son poco eficientes para secciones compuestas.
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- Los efectos P-Delta son favorables pues reducen los momentos flectores (Pipinato,
2016).
- Deben transmitirse fuerzas horizontales altas al terreno, lo cual genera un problema

técnico caro y que puede generar dificultades (Pipinato, 2016).
Sistema auto-anclado

El sistema auto-anclado es un sistema en el cual las componentes horizontales de las
tensiones de los cables son equilibradas por el tablero, el cual estd sujeto a fuerzas de
compresion (Pipinato, 2016). Este sistema es preferible para los tableros compuestos ya que

se puede aprovechar el aporte a la resistencia a la compresion del tablero de concreto.

La Figura 3.2.3-2 muestra 3 esquemas basicos de este sistema. Puede apreciarse que los
cables exteriores de los extremos ya no estan unidos a bloques de anclaje en el terreno sino a
los extremos finales de las vigas longitudinales. Esto genera fuerzas axiales de compresion

que son maximas en la ubicacion de las torres y cero al centro del pafio central.

En el esquema (a), tomado de Pipinato (2016), se muestra un esquema de la distribucion de la
fuerza de compresion, la cual es maxima en la ubicacion de las torres. En los esquemas (b) y
(c), ambos tomados de Gimsing y Georgakis (2012), se muestran dos configuraciones de los
apoyos que generan unicamente compresiones en el tablero: En el esquema (b) se tienen 3
apoyos moéviles y un apoyo fijo, mientras que en el esquema (c) se tienen 2 apoyos moviles, 2

apoyos fijos y una junta de expansion al centro del pafio central.

& x oY i
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Figura 3.2.3-2: Esquemas basicos del sistema auto-anclado (Tomado de: (a) Pipinato, 2016; y (b)/(c) Gimsing
y Georgakis, 2012)

Debe notarse que la configuracion de los apoyos del sistema (c) es preferible si se realiza el
proceso constructivo por volados sucesivos, ya que el tablero se encuentra fijo en las torres
durante el tensado de los cables. Sin embargo, la junta de expansion central podria generar
desplazamientos diferenciales excesivos en ambos lados del tablero ante cargas sismicas. En
tal caso, si se prescinde de la junta de expansion, de todas formas las fuerzas de tension que
se generan al centro del vano son muy pequefas, ya que toda la carga muerta ha sido
equilibrada durante el proceso constructivo (por voladizos sucesivos) generando unicamente
compresiones en el tablero. Unicamente la carga vehicular generaria tracciones en el tramo
central porque ésta se aplica después de la instalacion del tramo de cierre central. En este
caso, los pilares deberian ser lo suficientemente flexibles como para que las cargas axiales
generadas en el tablero por variaciones de temperatura puedan ser resistidas.

En el capitulo 6: Ejemplo Practico De Disefio, se utilizd una configuracion de apoyos en la
viga similar a la (¢) prescindiendo de la junta de expansion. Para la combinacion de cargas de
Resistencia I, la maxima carga en compresion en la ubicacion de las torres fue de 2770 t, y la
maxima carga en traccion al centro del tramo central fue de 286 t, es decir el 10% de la carga

en compresion.
Como principales ventajas y desventajas del sistema auto-anclado se pueden considerar:

- La principal ventaja es el hecho de que permite realizar la construccion por voladizos
sucesivos, el cual ha sido el principal motivo del éxito de los puentes atirantados para
luces intermedias y largas (Pipinato, 2016).

- Son mas eficientes en tableros compuestos ya que se aprovecha la resistencia a la
compresion del tablero con concreto. Por este mismo motivo, son menos eficientes en
tableros de acero ortotropico.

- Otra ventaja es la ausencia de reacciones horizontales en el terreno debido al efecto de
las cargas verticales en la estructura (Pipinato, 2016).

- La principal desventaja radica en que los efectos P-Delta debido a la compresion

tienen a incrementar los momentos flectores (Pipinato, 2016).
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3.2.4. Solicitaciones por flexion vertical

Solicitaciones por peso propio y por cargas vivas

Durante el proceso constructivo, los cables son instalados con una tension especifica, la cual
debe ser calculada previamente (como se explica en el acapite 4.3). La tension debe ser tal
que, debido al peso propio, los puntos de anclaje de los cables en el tablero tengan una
deflexion nula al final del proceso constructivo. De esta forma, ante cargas muertas los
puntos de anclaje de los cables se comportardn como apoyos fijos y los momentos flectores

seran relativamente pequenios.

Ante cargas vivas, los cables se comportaran como apoyos flexibles. Esto hard que los
momentos flectores sean mayores que para el caso de carga muerta y los puntos de inflexion

estaran separados por distancias mayores que la distancia entre los puntos de anclaje.

La Figura 3.2.4-1 muestra de forma esquematica los momentos flectores por carga muerta y
viva por cada viga longitudinal, para el ejemplo de disefio del Capitulo 6. Puede observarse
que los momentos por carga muerta son relativamente pequefios y cada tramo entre puntos de
anclaje tiene momentos negativos a los extremos y un momento positivo al centro, ya que los
cables fueron tensados para que se comporten como apoyos fijos ante cargas muertas. Los
momentos por cargas vivas son apreciablemente mayores y los puntos de inflexion abarcan

varias veces la distancia entre puntos de anclaje.

Carga muerta

Carga viva

Figura 3.2.4-1: Comparacién de momentos flectores por carga muerta y vehicular del ejemplo de

disefio del Capitulo 6.

Distribucion de tensiones en los cables por cargas concentradas

Mientras mayor sea la rigidez de la viga longitudinal, las cargas concentradas se distribuiran

de manera mas uniforme entre los cables, como se muestra en la Figura 3.2.4-2, tomada de
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Gimsing y Georgakis (2012). Al distribuir una carga concentrada entre varios cables, se
reduce la carga maxima de disefio en los cables y se obtiene una curvatura mas suavizada del

tablero en el punto de aplicacion de la carga (Gimsing y Georgakis, 2012).

Figura 3.2.4-2: Distribucion de la carga concentrada en el caso de una viga flexible (izquierda) y una viga

rigida (derecha). (Gimsing y Georgakis, 2012).

En el ejemplo de disefio del Capitulo 6 se eligi6 un peralte de viga de 1.50 m (igual a L/200),
cuyo limitante fue la resistencia a la flexocompresion de la seccion. La Tabla 3.2.4-1 muestra
las tensiones méaximas en cada cable por carga viva (camién de disefio + carga distribuida
HL93) considerando el peralte de viga elegido de 1.50 m y, a manera de ejemplo
comparativo, un peralte de 3.15 m (igual a L/100). Puede observarse que las tensiones
maximas por carga viva disminuyen entre un 7 y 28% al aumentar el peralte. La Tabla 3.2.4-
2 muestra, para el mismo ejemplo comparativo, las tensiones maximas en servicio
considerando la suma de cargas muertas y vivas. En este caso, las tensiones maximas en
servicio disminuyen entre un 3 y 11% al aumentar el peralte. La misma tabla muestra también
la relacion entre la tensién en servicio y la resistencia del cable, Ts/R, considerando las

dimensiones de cables indicadas en el Capitulo 6.

Para este ejemplo en particular, el aumento en el peralte no implic6 una reduccion en las
tensiones de los cables significativa para su disefio, y por lo tanto la distribucidon de tensiones
en los cables no fue un factor determinante al elegir el peralte de la viga. Sin embargo para
casos en donde la carga viva es mayor con respecto a la carga muerta, un aumento en el

peralte si podria reducir significativamente las dimensiones de los cables.

TENSIONES POR CARGA VEHICULAR (ton)
CABLE H=2.00 | H=3.15 Reduccion (%)
1 116.8 107.9 7.7
2 80.5 65.7 18.5
3 81.4 62.5 23.2
4 102.3 83.4 18.5
5 108.2 92.8 14.2
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6 94.2 84.3 10.5
7 90.6 82.7 8.7
8 84.8 76.8 9.5
9 78.1 65.9 15.5
10 59.6 43.0 27.7
11 70.9 50.4 28.8
12 80.0 66.2 17.3
13 84.6 75.1 11.3
14 89.9 81.5 9.3
15 92.7 84.6 8.8
16 107.6 97.6 9.2
17 109.8 97.9 10.9
18 107.0 94.2 12.0
19 120.2 105.0 12.7
20 104.2 89.5 14.1

Tabla 3.2.4-1: Tensiones maximas en cada cable por carga viva

TENSIONES D+Dsup+L (ton) Ts/R
CABLE H=2.00 H=3.15 H=2.00 H=3.15 Reduccion (%)
1 365.6 356.6 0.30 0.30 2.5
2 379.1 364.2 0.32 0.30 3.9
3 320.9 302.0 0.34 0.32 5.9
4 341.1 322.1 0.36 0.34 5.6
5 329.4 314.0 0.35 0.33 4.7
6 293.2 283.3 0.36 0.35 3.4
7 270.1 262.1 0.33 0.32 2.9
8 244.0 235.9 0.30 0.29 3.3
9 216.5 204.4 0.27 0.25 5.6
10 176.1 159.6 0.22 0.20 9.4
11 187.6 167.2 0.23 0.21 10.9
12 218.5 204.7 0.27 0.25 6.3
13 243.5 233.9 0.30 0.29 3.9
14 268.5 260.1 0.33 0.32 3.1
15 290.6 282.5 0.36 0.35 2.8
16 328.0 318.1 0.35 0.34 3.0
17 349.8 337.9 0.37 0.36 3.4
18 351.5 338.7 0.37 0.36 3.7
19 431.7 416.4 0.36 0.35 3.5
20 372.3 357.6 0.31 0.30 3.9

Tabla 3.2.4-2: Tensiones maximas en cada cable por cargas en servicio

3.2.5. Solicitaciones por flexion horizontal

Las solicitaciones de flexion horizontal (alrededor del eje vertical) se producen debido a las
cargas laterales de sismo o viento. Como lo indican Gimsing y Georgakis (2012) si el sistema
de cables es auto-anclado toda la carga lateral en la viga debera transmitirse por flexion,
mientras que en sistemas anclados al terreno existe una interaccion entre los cables y la viga.
Esto implica que, si se tiene problemas de baja rigidez lateral con un sistema autoanclado

(principalmente en puentes muy largos, en donde el ancho del tablero es pequefio en relacion
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a la luz) pueden incluirse cables de anclaje al terreno para que el sistema de cables aporte

rigidez lateral al tablero.

Para explicar el comportamiento de un sistema anclado al terreno ante cargas laterales,
Gimsing y Georgakis (2012) presentan el esquema de la Figura 3.2.5-1. En este esquema, la
carga de gravedad Pv ejerce tension en los cables EG y FG. Ante carga laterales, los extremos
superiores de las torres (puntos E y F) permanecen aproximadamente fijos, por lo cual el
punto G del tablero debe hacer una trayectoria circular hasta llegar al punto G’. Esto implica
que ante cada desplazamiento lateral del punto G, la carga vertical Pv asciende verticalmente,
aumentando su energia potencial. De esta forma, los cables deberan ejercer una fuerza

restitutiva en G para que el sistema se encuentre en equilibrio.

Figura 3.2.5-1: Esquema del comportamiento de un sistema anclado al terreno ante cargas

laterales (Gimsing y Georgakis, 2012)

Gimsing y Georgakis (2012) indican que el soporte lateral de un sistema de cables anclado al

terreno puede ser representado por medio de una serie de resortes dispuestos a lo largo del

tablero, como se muestra en la Figura 3.2.5-2, tomada de Gimsing y Georgakis (2012). La

rigidez de los resortes por unidad de longitud, “C”, se calcula mediante la expresion:
C=g/h

Donde:

g = Carga vertical por unidad de longitud

h = Altura del sistema de cables
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Figura 3.2.5-2: Esquema del comportamiento de un sistema anclado al terreno ante cargas

laterales (Gimsing y Georgakis, 2012)

La rigidez por unidad de longitud, “C”, se deduce del equilibrio del sistema de cables ante un
desplazamiento lateral, como se observa en la Figura 3.2.5-3, en donde se puede apreciar el
efecto de péndulo ejercido por los cables. En la Figura, el cable esta sometido a una carga de
gravedad P,. Ante un desplazamiento lateral §,, la tension en el cable tendra una componente
vertical, igual a P,, y una componente lateral P;, la cual es una fuerza restitutiva. Si la altura

del sistema de cables es h, entonces se deduce la expresion para la fuerza lateral restitutiva:

)
a:f&

Figura 3.2.5-3: Fuerza lateral restitutiva P;, generada ante un desplazamiento lateral §, (Gimsing

y Georgakis, 2012)

45



Luego:

P
r=(5)

El factor P,/h es la constante del resorte lateral para un cable que soporta una carga vertical
P,. Si se requiere la constante del resorte por unidad de longitud, debe usarse el peso por

[{P)

metro lineal, denominado por Gimsing y Georgakis como “g”, con lo cual:

)
Py (por unidad de longitud) = (E) 6,=C6,

C=g/h

Cuando la rigidez lateral del tablero es grande en relacion con el aporte del sistema de cables,
las fuerzas restitutivas de los cables pueden despreciarse en el andlisis. Sin embargo, en
puentes muy largos el aporte del sistema de cables a la rigidez lateral puede ser significativo.
En este ultimo caso, puede resultar conveniente incluir cables de anclaje al terreno para

rigidizar al tablero lateralmente.
Ejemplo ilustrativo

Para ilustrar la incidencia del sistema de cables en la rigidez lateral del tablero, se calculo la
rigidez lateral del tablero considerando y sin considerar el aporte del sistema de cables para
distintas luces, con el objetivo de ilustrar el porcentaje de rigidez que aportan el tablero y los

cables a la rigidez lateral total del sistema.

Utilizando el modelo simplificado de la Figura 3.2.5-4, se calculo6 la rigidez lateral del tablero
para distintos valores de L (de 100 a 1000 m). Como seccion trasversal, se consideraron 2
casos: La seccion del Ejemplo de Disefio del Capitulo 6, la cual es una seccion de 21.4 m de

ancho para 4 carriles, y una seccion de 10.0 m de ancho para 2 carriles.

Se calcularon por separado la rigidez lateral del tablero sin el aporte de los cables,
K; _rabiero» ¥ la rigidez lateral del sistema total del tablero+cables, K; _7,:4;- Las rigideces se
calcularon dividiendo la carga distribuida horizontal (lateral) w entre el desplazamiento

lateral al centro de la luz.
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Para el calculo de K; _rapiero

| L2 L L/2

5 A A

b4

Para el calculo de K; _rota Resortes

| L2 L/ L2 |
HEEEEOREBRERELRBEEREREE,

w

Figura 3.2.5-4: Modelo simplificado para comparar la rigidez lateral de los cables y del tablero

(Vista en planta)

El peso propio por metro lineal (g) para los tableros de ancho B=10 m y B=21.4 m son:

ParaB =100m = g =8.2t/mlineal

ParaB =214m = g =141t/ mlineal

La Tabla 3.2.5-1 muestra los valores de constante de resorte por metro lineal C para los

distintos valores de L, asumiendo de forma aproximada una altura del sistema de cables h

igual a L/4.
B=10m B=214m
t
L (m) h (m) C= g (i /m lineal) ¢= %(E /m lineal)
h\m

100 25 0.328 0.562
200 50 0.164 0.281
300 75 0.109 0.187
400 100 0.082 0.140
500 125 0.066 0.112
600 150 0.055 0.094
700 175 0.047 0.080
800 200 0.041 0.070
900 225 0.036 0.062
1000 250 0.033 0.056

Tabla 3.2.5-1: Valores de C para los distintos valores de L
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La Figura 3.2.5-5 muestra de forma grafica el aporte de los cables y del tablero a la rigidez
lateral del sistema. En el eje vertical izquierdo se observa el porcentaje que aporta el tablero a
la rigidez lateral total del sistema, mientras que en el eje vertical izquierdo se muestra su
complemento, es decir el porcentaje que aporta el sistema de cables a la rigidez lateral total

del sistema.

Puede observarse que para el ejemplo del Capitulo 6, cuyo tablero tiene un ancho de 21.4 my
una luz del pafio central L=300 m, el aporte a la rigidez lateral de los cables no es
significativo, por lo tanto no se evalud la necesidad de adicionar cables de anclaje al terreno

para aumentar la rigidez lateral.

A partir de la Figura 3.2.5-5 puede tenerse una idea del orden de magnitud de la rigidez
lateral proporcionada por los cables si se incluyen cables de anclaje al terreno en el sistema
estructural. Para el caso del tablero de B=21.4 m, puede observarse que por lo general el
aporte de los cables a la rigidez lateral es muy pequefio y puede despreciarse, salvo para las
longitudes de pafios mas grandes. Para un valor de L=800 m los cables aportan un 9.5% de la
rigidez lateral, y para un valor de L=1000 m el aporte de los cables llega a ser del 17%. Para
el caso del tablero de B=10.0 m, puede observarse que el aporte de los cables a la rigidez
lateral es mas significativo. Para un valor de L=600 m los cables aportan un 13.5% de la

rigidez lateral, y para un valor de L=1000 m el aporte de los cables llega a ser del 41.6%.

(KL—mb{el'a) .100% (KL—canes)_ 100%
KL—mmI KL—samI
100.0 0.0
0.0 w 10.0
80.0 \ 20.0
70.0 30.0
60.0 \\-.. 400
500 so0 —¥Bsl00m
400 60.0 —W—B=2l4Am
30.0 70.0
20.0 80.0
10.0 90.0
0.0 100.0
100 200 300 400 500 600 700 800 900 1000
Luz del paiio central, L {m)
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3.2.6. Solicitaciones por torsion

Cuando los cables estan dispuestos en un solo plano, se necesitan vigas de rigidez con una
alta rigidez torsional (como por ejemplo vigas cajon), pues antes cargas vivas excéntricas el
momento torsor sera tomado integramente por las vigas. Por otro lado, si los cables estan
dispuestos en dos planos ubicados en los bordes del tablero, no es necesario que las vigas
tengan una rigidez torsional alta porque el momento torsor en el tablero sera tomado por el
par de cables. Sin embargo, una rigidez torsional alta de la viga sera favorable para la

distribucion de fuerzas entre los dos planos de cables (Gimsing y Georgakis, 2012).

Para ilustrar lo anteriormente mencionado, Gimsing y Georgakis (2012) presentan las 3

secciones transversales que se ilustran en la Figura 3.2.6-1:

e La seccion (a) consta de una viga de rigidez torsional alta (viga cajon) y un sistema de
cables en un plano, por lo cual la carga P genera un momento torsor (P-e) que es
tomado integramente por la viga.

e La seccién (b) es un sistema de cables en dos planos verticales con un tablero
torsionalmente débil (2 vigas I longitudinales), por lo cual la carga excéntrica P se
distribuye a los cables por el principio del brazo de palanca y el tablero no toma
ningun momento torsor (Gimsing y Georgakis, 2012).

e La seccion (c) es un sistema de cables en dos planos verticales con una viga de rigidez
torsional alta (seccion cajon), por lo cual el torsor causado por la carga excéntrica es
tomado en parte por los cables y en parte por la viga, de forma tal que las fuerzas en
los cables de distribuyen de forma mas uniforme y el giro debido al momento torsor

es menor (Gimsing y Georgakis, 2012).

Adicionalmente, la rigidez torsional aumenta al utilizar 2 planos de cables inclinados en lugar

de 2 planos de cables verticales, como se explico en el acapite 3.1.5.

La rigidez torsional es relevante por 2 motivos: (1) Para tomar los momentos torsores
generados por las cargas vehiculares excéntricas, y (2) para aumentar la frecuencia de
vibracion torsional del tablero y de esta forma mejorar su comportamiento aerodindmico

(como se explica en el capitulo 5).

Por lo explicado anteriormente, existen 3 maneras de aumentar la rigidez torsional del

tablero: (1) Utilizando una seccion cajon en lugar de dos vigas I independientes, (2) Utilizar

49



dos planos de cables en lugar de un plano centrado, y (3) Al utilizar dos planos de cables, dos

planos inclinados tienen mayor rigidez torsional que dos planos verticales.

(a) (b)

(©)

Figura 3.2.6-1: (a) Un plano de cables y tablero torsionalmente fuerte, (b) Dos planos de cables y tablero

torsionalmente débil, y (c) Dos planos de cables y tablero torsionalmente fuerte (Gimsing y Georgakis, 2012).

Ejemplo ilustrativo

En el ejemplo de disefio del Capitulo 6 se escogié un tablero torsionalmente débil (dos vigas
“I”’) y un sistema de cables que consiste en dos planos inclinados de convergen en una torre
en “A”. Por un lado, los dos planos inclinados le confieren a la viga de suficiente rigidez
torsional para que tenga un buen comportamiento aerodinamico (lo cual se verificd en el
Capitulo 6 al calcular las frecuencias torsional y flexional), y por otro lado la forma en “A”

de la torre incrementa la rigidez transversal de la misma ante cargas laterales.

Para ilustrar la incidencia del tipo de arreglo de cables y del tipo de tablero ante solicitaciones
torsionales, se compararon los efectos de la carga vehicular (camion HL93 con carga
distribuida) para 5 alternativas del puente del Capitulo 6 (manteniendo el mismo peralte y

ancho del tablero, y las mismas secciones transversales de los cables):
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OPCION 1: Dos vigas “I” y dos planos de cables verticales. Torre con 2 columnas

independientes.

OPCION 2: Dos vigas “I”” y dos planos de cables inclinados (opcion por la que se opt6 en el

Capitulo 6). Torre con forma de “A”.

OPCION 3: Una seccion cajon y un solo plano de cables centrado. En este caso se
reemplazaron los cables de 37, 43 y 55 strands por cables de 61, 73 y 85 strands,

respectivamente. Torre con forma de “A”.

OPCION 4: Una seccion cajon y dos planos de cables verticales. Torre con 2 columnas

independientes.
OPCION 5: Una seccién cajon y dos planos de cables inclinados. Torre con forma de “A”.

Las 5 alternativas mencionadas se muestran en la Figura 3.2.6-2. Como carga vehicular, se
consideraron dos carriles cargados (Figura 3.2.6-3) para generar el maximo momento torsor

por carga vehicular. Se realizaron 3 comparaciones:

En primer lugar, se compararon las tensiones en los cables debido a la carga vehicular para
las 5 alternativas. Los planos de cables se nombraron plano A y plano B, como se muestra en
la Figura 3.2.6-3. La Figura 3.2.6-4 muestra la numeracion considerada en los cables para la
presentacion de resultados. Los resultados se muestran en la Tabla 3.2.6-1 y en la Figura

3.2.6-5.

En segundo lugar, se compararon los momentos torsores generados en las secciones cajon

para las alternativas 3, 4 y 5. Los resultados se muestran en la Figura 3.2.6-6.

En tercer lugar, se compararon las frecuencias verticales (fv) y torsionales (ft), y se calcul6 la
relacion ft/fv, la cual deberia ser mayor/igual que 2 para garantizar la estabilidad
aerodinamica, como se explica en el Capitulo 5. Los resultados se muestran en la Tabla 3.2.6-

2.
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OPCION 1

OPCION 3

OPCION 5

Figura 3.2.6-2: Cinco alternativas para comparar las solicitaciones por torsion debido a la carga vehicular.

I L S E I LEL IS LI, ////I

OPCION 2

OPCION 4
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Figura 3.2.6-3: Dos carriles cargados para generar el maximo momento torsor por carga vehicular.

Figura 3.2.6-4: Numeracion considerada en los cables para la presentacion de resultados.

Tensiones en cables debido a 2 carriles cargados (t)
CABLE OPCION 1 OPCION 2 : OPCION 3 OPCION 4 OPCION 5
PLANO A | PLANOB | PLANO A | PLANOB | UNICOPLANO | PLANO A | PLANOB | PLANOA | PLANOB
1 68.8 22.0 40.0 40.8 56.3 43.5 29.5 33.1 33.4
2 65.6 19.6 45.9 33.5 59.2 45.4 29.0 35.8 32.9
3 63.8 16.4 63.4 23.6 52.6 36.6 21.8 29.2 24.5
4 82.5 19.3 82.4 21.5 53.7 38.2 20.5 34.6 23.6
5 90.3 20.9 89.9 20.8 64.9 45.8 24.3 42.6 26.0
6 79.2 18.2 80.1 18.3 60.7 44.6 22.9 42.9 24.8
7 76.7 17.5 77.3 17.5 62.1 47.2 22.7 459 24.5
8 71.9 16.4 72.2 16.4 56.7 46.3 19.8 45.2 21.4
9 65.2 14.9 65.4 14.9 42.6 39.5 13.7 38.7 14.9
10 45.2 10.4 45.3 10.3 20.5 23.8 4.4 23.4 53
11 45.5 10.4 45.5 10.4 19.8 25.0 3.6 25.0 3.2
12 65.2 14.9 65.4 14.9 42.1 41.2 12.5 41.8 11.6
13 71.4 16.3 71.6 16.3 57.7 48.9 19.1 50.0 18.0
14 75.4 17.2 75.7 17.4 66.6 51.6 23.6 53.3 22.1
15 77.8 17.9 78.3 18.2 70.6 51.6 26.3 53.7 24.6
16 91.3 21.2 90.4 21.5 84.9 57.8 31.9 59.5 29.2
17 91.9 21.5 90.9 21.8 82.0 54.1 31.5 56.1 28.7
18 88.4 20.7 87.5 20.6 76.3 49.1 29.7 51.3 26.7
19 102.1 23.7 105.5 26.3 79.6 55.4 34.4 59.8 31.4
20 91.6 21.6 95.6 25.7 69.0 47.8 30.1 523 27.3

Tabla 3.2.6-1: Tensiones en cada cable para cada sistema estructural.
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Figura 3.2.6-5: Tensiones en cada cable (Plano “A”) para cada sistema estructural.

Comparando las Opciones 1 y 2 (ambas con dos vigas “I”), puede observarse que las
tensiones maximas en los cables 1 y 2 son apreciablemente menores en la opcion 2. Este
hecho se explica a partir del comportamiento de planos inclinados ante cargas excéntricas que
se presenta en el acdpite 3.1.5: En la Opcion 2, cuando se tiene una carga excéntrica en el
tramo central, los cables de anclaje (cables 1 en este ejemplo) se tensan por igual en los
planos A y B ya que ambos concurren aproximadamente en la punta de la torre, la cual
intenta desplazarse longitudinalmente. En la Opcion 1, en cambio, cada cable de anclaje se
tensa independientemente. Este efecto se observa también en la Tabla 3.2.6-1: Al observar las
tensiones en los cables 1 y 2, vemos que para la Opcion 1 las tensiones en el plano A son
muy superiores a las del plano B (ya que cada plano estd conectado a una columna
independiente de la torre) mientras que para la Opcion 2 las tensiones en los cables 1 son
aproximadamente iguales para ambos planos y en los cables 2 las tensiones en ambos planos
son mas cercanas que para la Opcion 1. Para los demds cables, las tensiones son

aproximadamente iguales para ambas Opciones 1 y 2.

Puede observarse que las tensiones en los cables de las opciones con vigas cajon (Opciones 3,
4 y 5) son menores que las tensiones de las Opciones 1 y 2, ya que la torsion es tomada por la

seccidn cajon integramente en la Opcion 3, y parcialmente en las Opciones 4 y 5.

Al comparar las opciones 4 y 5, vemos que no existe una diferencia apreciable entre las

tensiones de los cables, excepto en los cables 1 y 2, por el mismo motivo que se explicéd al
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comparar las tensiones para las Opciones 1 y 2 (planos de cables verticales con 2 columnas

independientes versus planos de cables inclinados con una torre en “A”).

3000
2500
2000
1500 +
1000 - S
500
0
-500
-1000 - OPCION 5
-1500
-2000
-2500
-3000

= OPCION 3

== (OPCION 4

Figura 3.2.6-6: Diagrama de momentos torsores para cada sistema estructural (t.m).

Como era de esperarse, los momentos torsores en la Opcién 3 son mayores ya que no se
cuenta con el aporte de los cables. Los momentos torsores maximos (en la ubicacion de las

torres) se reducen a la mitad cuando los cables en 2 planos aportan rigidez torsional.

Al comparar las Opciones 4 y 5, los momentos torsores no difieren significativamente, pero
son ligeramente inferiores en el pafio central para la Opcion 5, debido a que los planos de
cables inclinados con la torre en “A” proporcionan una mayor rigidez torsional en el tramo

central, como se explico en el acapite 3.1.5.

OPCION 1 | OPCION 2 | OPCION 3 | OPCION 4 | OPCION 5
ft (Hz) 0.51 0.94 0.82 1.10 1.25
fv (Hz) 0.32 0.35 0.36 0.37 0.37
ft/fv 1.60 2.67 2.28 2.99 3.38

Tabla 3.2.6-2: Frecuencias verticales (fv) y torsionales (ft), y relacion ft/fv para cada sistema estructural.

Al comparar las frecuencias de vibracion torsionales, vemos que la Opcion 1 tiene la menor,

ya que cuenta con un tablero torsionalmente débil y dos planos de cables independientes.

Las opciones 2 y 3 tienen rigideces torsionales superiores a la Opcion 1. No podria definirse
de antemano y la opcion 2 serd mas rigida torsionalmente que la Opcion 3 o viceversa, ya que
su rigidez a la torsion proviene de dos fuentes distintas: En la Opcidn 2 del arreglo de cables
en planos inclinados, y en la Opcion 3 del tablero de seccion cajon. En este caso en particular

vemos una ligera ventaja por parte de la Opcidn 2 con respecto a la 3.
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Las Opciones 4 y 5 son las de mayor frecuencia torsional porque tanto los cables como la
seccion cajon aportan a la rigidez torsional. Comparando ambas opciones, la 5 resulta
superior porque los cables en planos inclinados con la torre en “A” aportan una mayor rigidez
torsional en relacion a los planos verticales independiente, como se explico en el acépite

3.1.5.

Al comparar las frecuencias de vibracion torsionales, vemos que ¢éstas no varian
significativamente porque la rigidez vertical no depende de forma significativa del arreglo
espacial de los cables (en dos planos inclinados 6 verticales) ni de la rigidez a la flexion de la
viga longitudinal (Ya que ésta es muy flexible a la flexion y su rigidez flexional depende

basicamente de la rigidez axial de los cables).

Al comparar las relaciones ft/fv, vemos que la Opcidn 1 no tendra una adecuada estabilidad
aerodinamica pues el cociente es menor que 2. Las opciones 2 a 5 si cumplen con tener un
cociente mayor que 2, por lo cual en el Capitulo 6 se optd por escoger la Opcion 2, ya que se
espera tenga un comportamiento aerodinamico adecuado (lo cual deberd comprobarse
después mediante ensayos en tuneles de viento, como se explica en el Capitulo 5) y el tablero

tiene un detallado constructivamente mas sencillo que en el caso de las vigas cajon.

3.3. Las torres

Como explica Svensson, los primeros puentes atirantados solian tener torres de acero, sin
embargo, como las torres estdn sujetas a fuertes compresiones, las torres de concreto son mas
econdomicas y por ello son las mds ampliamente usadas en la actualidad. Hoy en dia,
unicamente si las condiciones de cimentacion son extremadamente malas y se requieren
largos pilotes, se suelen escoger torres metalicas, mas ligeras que las de concreto (Svensson,

2012).

Existen distintas formas de torres, cuyas configuraciones basicas se muestran en las Figuras
3.3-1 y 3.3-2 (Tomadas de Svensson, 2012). La eleccion de la forma de la torre dependera de

la rigidez lateral requerida en la torre y del arreglo espacial de cables escogido.

Como se explica en el acapite 4.1, los cables superiores deben tener un angulo de inclinacion
con la horizontal de por lo menos 25°. Por ello, mientras mayor sea la luz del puente, mayor

debera ser la altura de la torre, y ésta serd mas flexible ante cargas transversales.
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Las torres utilizadas en puentes de dos planos de cables se muestran en la Figura 3.3-1. Como
lo explica Svensson (2012), para puentes de luces cortas o medias, torres con 2 columnas
verticales pueden ser suficientes, y si se necesita incrementar su rigidez lateral ambas
columnas pueden unirse mediante una viga transversal. Para puentes mas largos, Svensson
recomienda torres en forma de “A” para incrementar la rigidez torsional del tablero y la
rigidez lateral de la torre. Finalmente, cuando el galibo por debajo del tablero es muy grande,
las patas de la torre en forma de “A” deben tener cimentaciones independientes, lo cual puede
resultar antiecondémico. Por ello, es comuin que las columnas de la torre en “A” se junten por

debajo del tablero para que puedan compartir la misma cimentacion (Svensson, 2012).

Figura 3.3-1: Formas basicas de torres para dos planos de cables (Tomado de: Svensson, 2012)

Las torres utilizadas en puentes de un unico plano de cables se muestran en la Figura 3.3-2.
Como lo explica Svensson (2012), para puentes de luces cortas o medias puede utilizarse una
unica columna centrada, la cual debe disefiarse para que resista el pandeo. Para puentes mas
largos, debera utilizarse una torre en “A” con la punta de la torre extendida para hacer

espacio a los anclajes de los cables.

Figura 3.3-2: Formas béasicas de torres para un unico plano de cables (Tomado de: Svensson, 2012)
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34. Puentes de multiples tramos

Los puentes atirantados tienen por lo general 2 o 3 tramos, de forma tal que los cables
superiores de los tramos laterales estan conectados sobre la subestructura (Estribos o pilares)

y se comportan como cables de anclaje que le brindan rigidez lateral a la punta de las torres.

Por otro lado, los puentes atirantados de multiples tramos (mdas de 3 tramos) son lateralmente
inestables si se disefian con las mismas configuraciones de cables y torres que en el caso de
los puentes de 3 tramos. Troitsky (1988) presenta la diferencia entre el comportamiento de
un puente atirantado de 3 tramos y uno de multiples tramos, ambos cargados en el pafio
central, como se ilustra en la Figura 4.2.1. En el caso de un puente tipico de 3 tramos, el
desplazamiento horizontal del extremo superior de la torre esta restringido, ya que el cable
del extremo final esta anclado en el estribo. Por otro lado, en un puente de multiples tramos

los cables superiores de la torre estan anclados a una viga longitudinal flexible, cuya

deflexion ascendente permite la rotacion de la torre (Troitsky, 1988).

%

Figura 3.4-1: Comportamiento de un puente de 3 tramos (arriba) y uno de multiple tramos (abajo) antes cargas

de gravedad en el paio central (Troitsky, 1988).

En el caso de puentes de paios multiples, la torre debe tener la rigidez lateral necesaria para
evitar desplazamientos laterales excesivos. Lin y Yoda (2017) presentan las alternativas de

rigidizacion lateral que se muestran en la Figura 3.4-2:

(A) Torres de alta rigidez lateral. En la Figura se muestran torres en forma de A en el
sentido longitudinal, pero también pueden utilizarse torres de gran peralte en el
sentido longitudinal. Si bien es cierto que incrementar la rigidez a la flexion del
tablero en lugar de las torres también brindaria rigidez lateral al sistema, Lin y Yoda
(2017) explican que es menos eficiente porque se incrementaria la carga muerta
(Incrementando también el tamanio de los cables, torres y subestructura). Ademas,

Gimsing y Georgakis (2012) explican que para obtener la rigidez necesaria se
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necesitaria que el peralte del tablero sea de aproximadamente L/40, lo cual resulta
excesivo para un puente atirantado.

(B) Cables horizontales anclados en los extremos superiores de las torres. La fuerzas
desequilibrantes se transmiten directamente a los cables superiores de los tramos
extremos, los cuales estan anclados a la subestructura.

(C) Cables adicionales que conectan la punta de las torres con los pilares adyacentes al
nivel del tablero. La fuerzas desequilibrantes en cada torre son transmitidas
directamente a los pilares adyacentes.

(D) Pilares adicionales al centro de los pafios. Como se observa en la Figura, no es
necesario incluir estos pilares adicionales en todos los pafios sino que pueden
disponerse de forma intercalada. De esta forma, cada segmento de puente
comprendido entre 2 pilares adicionales se comporta como un puente tradicional de 3
tramos.

(E) Inclusion de cables adicionales en la region central de cada pafio. Como indican Lin y
Yoda (2017) la longitud central en la cual los planos de cables de torres adyacentes se
traslapan es de aproximadamente el 20% de la luz del pafio. Ademas, este método
permite que el puente mantenga la apariencia esbelta de los puentes atirantados

convencionales (Lin y Yoda, 2017).

Gimsing y Georgakis (2012) explican las principales ventajas y desventajas de estas
alternativas: En el caso de la rigidizacion de las torres (Alternativa A) se tiene la ventaja de
que permite que el tablero y los cables tengan dimensiones similares a las de los puentes de 3
tramos, pero se tiene la desventaja de que la cimentacion deberd incrementarse para que
pueda tomar los grandes momentos que se generaran en la base de las torres. En el caso de las
alternativas con cables suplementarios, se tiene la ventaja de contar con torres mas esbeltas y
una cimentacion mas econdmica, pero, si las torres son muy altas, los cables adicionales
tendran podrian tener longitudes demasiado largas, los cual puede ocasionar un pandeo por
peso propio excesivo (sag) y podrian necesitarse medidas de mitigacion especiales para

reducir las oscilaciones aerodindmicas de los cables (Gimsing y Georgakis, 2012).
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Figura 3.4-2: Alternativas de rigidizacion para puentes de multiples tramos (Lin y Yoda, 2017).

Para explicar el comportamiento estabilizante de la alternativa E, Ginsing y Georgakis (2012)
presentan el esquema de la Figura 3.4-3. Cuando el puente esta sometido a cargas muertas
unicamente, el plano de cables de cada torre tomara las cargas muertas del tablero g4, en las
regiones adyacentes a la torre, mientras que en las regiones centrales en donde los planos de

cables se translapan, cada plano tomara la mitad del peso del tablero, 0.5g .

Cuando el puente esté sometido a la carga muerta mas la carga viva en uno de los pafios (En
la Figura es el paio derecho B-C) el plano de cables en B tiende a rotar en sentido horario, Lo
cual disminuye las tensiones en los cables traslapados que llegan a la torre A y aumenta las
tensiones en los cables traslapados que llegan a la torre B. Como resultado, en la region de
tralslape entre los planos de cables de las torres A y B, los cables de B tomaran la mayor
parte de la carga muerta, en la Figura representado como 0.5g,4;, mas un diferencial de carga

muerta Ag4,. De esta forma, el momento desestabilizante generado por la carga viva a la
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derecha de la torre B, es contrarrestado por el momento estabilizante generado por 49y, a la

izquierda de la torre B.

Figura 3.4-3: Esquema de cargas axiales en una torre para un sistema con la alternativa “E”

(Gimsing y Georgakis, 2012).

En la Figura 3.4-4 se muestra como ejemplo el puente Ting Kau (China). Se trata de un
puente de 4 pafios de 127 m, 448 m, 475 m, y 127 m; la altura de la torre central es de 201.55
m y las torres laterales tienen alturas de 17330 m y 16430 m (Fuente:
https://www.sbp.de/en/project/ting-kau-bridge/). En este caso, para restringir el movimiento

horizontal de la torre central se utiliz6 la alternativa B.

Cables que conectan el extremo
superior de la torre con los
pilares

Figura 3.4-4: Puente Ting Kau (https://en.wikipedia.org/wiki/Ting Kau Bridge).
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4. PREDIMENSIONAMIENTO Y ANALISIS ESTRUCTURAL

4.1. Predimensionamiento

Peralte de la viga longitudinal v distancia entre puntos de anclaje

Los puentes atirantados mas antiguos solian tener pocos cables con puntos de anclaje en la
viga muy distanciados. En estos puentes la rigidez a la flexiéon vertical de las vigas
longitudinales debia ser relativamente alta ya que el aporte a la rigidez vertical de los cables
era menor y la luz libre del tablero entre puntos de anclaje era mayor. A manera de ejemplo,
Svensson (2012) menciona el caso del primer puente atirantado sobre el rio Rhine en 1950,
en el cual las distancias de los anclajes de los cables en el tablero iban de 40 a 60 m. Para este
puente el detallado de los anclajes y la proteccion contra la corrosion fue dificil, y ademas se

necesito de tirantes auxiliares durante la construccion (Svensson, 2012).

Los puentes actuales, por el contrario, suelen tener multiples cables con puntos de anclaje
poco espaciados. Svensson (2012) indica que las distancias entre los puntos de anclaje de los
cables en el tablero pueden ser de 5 a 15 m, llegando eventualmente a 20 m. Por un lado, esto
simplifica el proceso constructivo al no necesitarse tirantes auxiliares para llevar a cabo el
proceso por volados sucesivos. Ademads, esto permite simplificar las conexiones en los
anclajes (tensiones en los cables de menor magnitud) y tener tableros mas esbeltos cuyo
aporte a la rigidez vertical es minimo en comparacion con el aporte del sistema de cables. Es
por ello que Troitsky (1988) indica que la influencia de la rigidez de la viga longitudinal en la
deflexion total es muy baja y es posible disefiarla con el menor momento de inercia posible.
Svensson (2012) indica que es econdmico escoger un peralte de vigas pequefio, casi
independientemente de la luz del vano, teniendo como principal limitante la seguridad contra
el pandeo de la viga (Teniendo en cuenta que estaran sometidas a compresiones importantes).
Eventualmente, la necesidad de aumentar la rigidez torsional puede ser otro limitante para la

eleccion del peralte.

La experiencia indica que el peralte de las vigas de rigidez puede ser 1/100 a 1/200 de la luz

del pafio principal (Troitsky, 1988).
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Altura de la torre e inclinacion optima de los cables

A medida que el dngulo de inclinacion del cable con respecto a la viga de rigidez aumenta,
los esfuerzos en el cable disminuyen, asi como la seccion requerida de la torre. Sin embargo,
a medida que la altura de la torre aumenta, la longitud de los cables también aumenta, y por
lo tanto aumentan sus deformaciones axiales y también la cantidad de acero por cable. El

angulo de inclinacion optimo de los cables es de 45°, y puede variar entre los limites de 25° a

65° (Troitsky, 1988).

La altura de la torre debera ser, para sistemas tipo abanico, una altura que permita que el
cable mas alejado de la torre tenga un angulo de inclinaciéon minima de 25°. En sistemas tipo
arpa, la altura de la torre debera ser tal que todos los cables tengan un angulo de inclinacion
dentro de los limites establecidos, siendo 45° el valor més 6ptimo y 25° el valor que daré la

altura de torre mas baja.

La Figura 4.1-1, tomada de Svensson (2012), presenta un grafico que relaciona la altura de la
torre como fraccion de la luz (h/1) con la cantidad de acero necesaria en los cables, llegando a
la conclusion de que el rango Optimo para la altura de las torres se sitiia entre 0.2 a 0.25 de la

luz del pafo central.

Figura 4.1-1: Relacion entre altura de torres y cantidad requerida de aero en los cables (Svensson, 2012)
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Longitud de parios extremos

Svensson (2012) explica que el factor que gobierna la longitud de los pafos extremos con
respecto al pafno central son los esfuerzos (por resistencia y fatiga) a los que estaran
sometidos los cables posteriores de anclaje. Esta longitud por lo general se sitia entre un 30%

a 45% de la longitud del pafio central.

Cable

posterior de
anclaje
H J L

Lext ext

Lcent .

Lext = (030 a 04‘5) Lcent

La maxima tension del cable posterior de anclaje, T;,s,, S€ da cuando la carga viva se situa
solo en el tramo central. Si L,,; es muy pequefio, el cable posterior de anclaje tendrd una
tension maxima excesiva, la punta de la torre tendra una mayor deflexion lateral y el tramo

central del tablero tendra deflexiones mas grandes.

Por otro lado, la minima tension del cable, T,,;,, se da cuando la carga viva se sitiia solo en
los tramos extremos. Si L,,; es muy grande, la tensién minima del cable de anclaje puede
llegar a cero, en cuyo caso el cable deja de ser efectivo. Gimsing y Georgakis (2012) indican

que una relacion tipica de Ty, /Timax €S de alrededor de 0.4.
Resumen

La Tabla 4.1-1 resume las consideraciones de predimensionamiento previamente explicadas.

Peralte de la viga longitudinal L/200 a L/100

Distancia entre puntos de anclaje en el tablero 5 a 15 m, eventualmente 20 m
Inclinacion de los cables 25°a 65°

Altura de la torre 0.2 2 0.25 de la luz del pafio central
Longitud de pafios extremos 30% a 45% de la longitud del pafio central

Tabla 4.1-1: Resumen de consideraciones para el predimensionamiento.
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4.2.  No linealidad geométrica por cambio de curvatura de los cables

4.2.1. Descripcion del fenomeno

Cuando un cable se encuentra apoyado en sus puntos extremos, éste pandea debido a su peso
propio, y dicho pandeo depende de la magnitud de la tension con la cual el cable es tirado en

sus extremos (Chatterjee, 2003).

Figura 4.2-1: Curvatura de un cable en el puente Stonecutters (Gimsing y Georgakis, 2012)

Cuando un cable es tirado de sus extremos, éste tendra una deformacion axial que depende de
su rigidez axial lineal (EA/L) y una deformacion adicional debido a la disminucion de su
curvatura. La disminucién de la flecha, con su consecuente deformacion axial adicional,

dependen de las tensiones inicial y final del cable.

Figura 4.2-2: Estiramiento con cambio de curvatura (Gimsing y Georgakis, 2012)

El fendmeno de estiramiento con cambio de curvatura se muestra en la Figura 4.2-2, tomada
de Gimsing y Georgakis (2012). Antes de la aplicacion de la fuerza, el cable tiene una tension
T1, una flecha k1 y una longitud c. Después de la aplicacion de la fuerza, la tension del cable
aumenta a T2, la flecha disminuye a k2 y la longitud aumenta a c+6. El estiramiento 6 se
obtiene como la suma del estiramiento elastico (T-c/EA) mas el estiramiento por la

disminucidn de la flecha k.
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Esto implica que mientras menores sean las tensiones en el cable al aplicarsele la fuerza,
mayor sera la curvatura y por lo tanto el cable tendra una deformacion por cambio de
curvatura significativa, adicional al estiramiento eldstico determinado por EA/L. Por el
contrario, mientras mayor sea la tension del cable, su comportamiento serd cada vez mas
similar al de una barra recta, por lo cual al aplicarsele una determinada fuerza su deformacion
axial dependerda en mayor medida de su rigidez axial lineal (EA/L) y su deformacién por

cambio de curvatura serd menor o incluso despreciable.

4.2.2. Deduccion del médulo de elasticidad equivalente

El fenomeno previamente descrito puede representarse realizando el andlisis estructural
considerando un modulo de elasticidad equivalente para los cables, que dependa de la
magnitud de la tension a la que estan sometidos. De esta forma, mientras menor sea la tension
aplicada en los cables, menor serd el mdédulo de elasticidad equivalente y por ende mayores
seran las deformaciones axiales. El desarrollo de las expresiones para determinar el modulo
de elasticidad equivalente es presentado por diversos autores. A continuacion se muestra el

desarrollo tal cual es presentado por Chatterjee (2003):

e Primero, se muestra la expresion de la flecha central suponiendo que el cable sigue

una forma parabdlica:

_wl? yC?
8H 8o

Donde:
f = Flecha vertical
w = Peso del cable por unidad de longitud
L = Longitud horizontal (proyectada) entre puntos de anclaje del cable
H = Componente horizontal de la tension del cable
y = Peso por unidad de volumen del material del cable
C = Longitud recta inclinada entre puntos de anclaje del cable

o = Esfuerzo de tensidn del cable

Si bien es cierto que la forma del cable es una catenaria y no una parabola, el error que se
comete al suponer la forma parabdlica al calcular el modulo de elasticidad equivalente resulta

insignificante. Gimsing y Georgakis (2012) explican que este error se encuentra entre el 1% y
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2%, y dado que el modulo de elasticidad del material del cable dificilmente se conoce con

una precision mayor al 2-3%, asumir la forma parabolica es apropiado para fines practicos.

e Debido a la flecha, la longitud curva del cable es mayor que la longitud recta en una

longitud igual a:

8f?
3Lsec36
Donde:
6 = Angulo del cable con la horizontal.
e Lalongitud curva total del cable es:
8f*
C' RN
L 3Csec?6

e Considerando la convencion presentada en la Figura 4.2-3, se tienen las longitudes de

los arcos A; y A, antes los esfuerzos g; y g5:

212

Pl +8'yCl cos30
YT 3080y Iy
L] 42
8[yC,%1" cos36
Ay =Cp+= :
o Sieys. [\ ]2

Figura 4.2-3: Convencion de simbolos para la geometria del cable antes los esfuerzos 1 y 62

(Chatterjee, 2003)
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e El estiramiento de la cuerda (recta entre puntos de anclaje) es:

2cos30[ ¢,* c,*
CZ_C:[:AZ_Al'i'Y [ = 2 l

24 |oy%L, B 0,°%L,

e A,—A; es el estiramiento elastico del cable de longitud inicial A; debido a un
incremento de esfuerzo de o, a g,, y por lo tanto 4, — A; = (0, — 1)A;/E. Luego,

dividiendo cada término entre C1:

C—C _(op—0) A N v2cos30[ ¢;® c,*
C, E ¢, 24

L1U12 C1L2022

¢ Que es aproximadamente igual a:

CZ—Cl_a oy 2LZ[
A

e (C,—C(y)/C; es la deformacion unitaria de la cuerda recta que une los extremos del
cable, debido al incremento de esfuerzo (o, — g;). El mddulo de elasticidad secante se
define como la razéon entre el diferencial de esfuerzo (o, — ;) y la deformacion
unitaria:

(0, —01)Cy E

C,—C) 1 +EV2L2 L0t 0
24 0'120'22

Esec =

. (Ec.4.2.1)

Cuando el incremento de esfuerzo es muy pequeio en relacion con el esfuerzo inicial oy,
entonces g, = gy, con lo cual se define el modulo de elasticidad tangente reemplazando o,

por gy :

Etan = TLZ] (EC 422)

[1 t120,3
Donde:

Eiqn = Modulo de elasticidad tangente

E.. = Modulo de elasticidad secante

E = Modulo de elasticidad real

y = Peso especifico del material del cable

L = Distancia horizontal entre los extremos del cable

04,0, = Esfuerzos de tension inicial y final en el cable
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El mddulo de elasticidad tangente (Ec. 4.2.2) provee resultados muy aproximados al modulo
de elasticidad secante cuando el valor de g, es relativamente alto (es decir, el cable tiene una
flecha inicial pequefia) y el valor de o, es relativamente bajo en relacion con g;. Esto ocurre,
por ejemplo al analizar el puente por carga vehicular, cuando la carga vehicular es pequena
en relaciébn con la carga muerta. Cuando el caso de andlisis difiere de las condiciones

mencionadas, el modulo tangente deja de ser preciso.

Dado que el mddulo de elasticidad equivalente depende de la tension a la que esta sometido
el cable, el analisis es no lineal y debe realizarse en el orden de aplicacion de las cargas. Por
ejemplo para analizar las solicitaciones por carga viva deben conocerse primero los esfuerzos
iniciales oy en los cables generados por la carga muerta. El proceso de andlisis es ademas
iterativo, pues solo se conoce de antemano los esfuerzos iniciales g; mas no los esfuerzos
finales g, los cuales dependeran del valor del modulo de elasticidad equivalente introducido

en el modelo estructural.
4.2.3. Analisis iterativo con el moédulo de elasticidad equivalente

A continuacion se describe el proceso de analisis iterativo a seguir cuando el tablero es
sometido a una carga w (Por ejemplo, una carga viva), el cual se muestra esquematicamente
en la Figura 4.2.3-1. Un proceso similar debe hacerse para realizar el analisis de las otras

solicitaciones a las que estara sometido el puente:

1) Los valores de o; son valores predeterminados. En el caso de la carga muerta, los
cables son tensados durante su instalacion para que la deflexién de los puntos de
anclaje sea nula, por lo cual las tensiones por carga muerta son valores conocidos. La
metodologia para hallar estas cargas de tensado se muestran en el acapite 4.4.3.

2) Asumir un valor de modulo de elasticidad equivalente. Dado que no se conoce o5,

puede asumirse el modulo de elasticidad tangente para cada cable

E

E)/ZLZ]

Etoqn =
[1 1203

3) Con el valor de E equivalente asumido, realizar el analisis estructural aplicando la
carga w. Se calculan los esfuerzos en los cables generados inicamente por esta carga,

denominados 4c. Luego, el valor de o, sera:
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0, =01+ 40
4) Con el valor de o, se calcula el médulo de elasticidad secante para cada cable:
E

Ey?L* o, + 0,
24 5,20,2

Egec =
1+

5) Siel Eg,. es aproximadamente igual al valor del modulo de elasticidad asumido en el
Paso 2, se da por concluido el analisis. De lo contrario, debe regresarse al Paso 2 y
asumir un nuevo valor de E equivalente para cada cable. En cada nueva iteracion

puede empezarse el Paso 2 con el valor de E, . calculado previamente en el Paso 4.

VATE R R AATRVATEA R B AAV
e B B 3 F K 8 N } 3§ }

Easumido E _
sec

Ey212 oyt o0, = Egsumido
24 0,20,2

Figura 4.23-1: Proceso iterativo a seguir para realizar el analisis por carga viva.

El acépite 4.4.2 explica el procedimiento de analisis iterativo con el modulo de elasticidad

equivalente a seguir para el analisis de la secuencia constructiva.

El ejemplo de disefio del Capitulo 6 muestra los procedimientos de analisis para cada
solicitacion, tanto para el proceso constructivo como para el estado en servicio, con el

proceso iterativo descrito en este acapite.

Alternativamente, el programa SAP2000 contiene una herramienta denominada “Cable” que,
a diferencia de la herramienta “frame”, permite realizar un andlisis no lineal que tome en
cuenta el cambio de curvatura de los cables de forma automatizada. El Anexo 1 muestra un
andlisis comparativo en el programa SAP2000 utilizando la herramienta “Cable” y la

herramienta “Frame” con mddulo de elasticidad equivalente.
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4.3. No linealidad geométrica por efectos P-Delta

Las solicitaciones en las torres y en el tablero pueden tener aumentos debido a efectos P-
Delta, ya que ambos estan sujetos a compresiones importantes y pueden estar compuestos por
elementos relativamente esbeltos. En la actualidad, los programas computacionales de
andlisis estructural permiten considerar los efectos P-Delta, por lo cual su inclusion en el

analisis ha dejado de ser una limitacion.

La AISC ha establecido 2 elementos de referencia para verificar si el método de andlisis
llevado a cabo por el programa computacional a utilizar cumple con los requerimientos de un
analisis de segundo orden riguroso. Los 2 elementos de referencia son: Una torre en voladizo
y una viga con apoyos articulados en sus extremos, ambos sujetos a cargas de compresion Py

a las cargas flexionantes V y w como se muestra en la Figura 4.3-1.

Figura 4.3-1: Torre en voladizo y viga con apoyos articulados, sujetos a efectos P-Delta.

Las expresiones para momentos y deflexiones amplificados por efectos P-Delta mostrados a
continuacion se obtuvieron de los comentarios del Apéndice 7 de ANSI/AISC 360
Specification for Structural Steel Buildings. Estas ecuaciones son las soluciones obtenidas de
ecuaciones diferenciales rigurosas. Los términos entre corchetes son los factores de

amplificacion de los momentos y deflexiones obtenidos del analisis lineal.

e Para la torre en volado:

tana] B PL2 Fe.43.2.2
, A= 5 ..(Ec.4.3.2.2)

Myase = Vh[ p

_ Vh?[3(tana — a)]

D =
3EI a3

e Para la viga biarticulada:

wl? [2(secu — 1) PL?
max = 8 [ 12 ] y U= 77

4E1

5wt [12(2secu — p® - 2)
 384EIl 5ut
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4.4. Analisis de la secuencia constructiva por voladizos

4.4.1. Descripcion del proceso constructivo por voladizos

El método constructivo més utilizado para los puentes atirantados es el proceso secuencial
por voladizos sucesivos, en donde la superestructura es instalada por segmentos y luego
soportada por cables nuevos que se instalan en cada etapa constructiva. Dado que no se
necesitan soportes auxiliares para la construccion por voladizos, puede ahorrarse mucho

tiempo y costos constructivos (Wang, Tang y Zheng, 2004).

/— TOWER
r TRAVELER
PIER TABLE
[/ mezm /' C J
BB -— FaLsewoRx i ~— NEW SEGHENT
(1 PIER TABLE CONSTRUCTION (Z) RRECT FIRST SEGMENT

(3) CANTILEVER ERECTION

%

+

STAY CABLE

- NEW SEGMENT

(%) CLOSURE ERECTION //‘ \
AL RN
AP ARNNNNN \/H_

_{llll[lll 2 S ST SIS e 2oy T

CLDSURE SEGMENT
END PIER

Figura 4.4.1-1: Esquema del proceso constructivo por voladizos (Kaspar y Rowings, 1991)

Este proceso se muestra de forma esquematica en la Figura 4.4.1-1 y consta de los siguientes

pasos:

a. Construccion de los pilares y las torres. La Figura 4.4.1-2, tomada de Svensson

(2012) muestra la construccion de las torres del Puente Baytown.
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Figura 4.4.1-2: Construccion de las torres del Puente Baytown (Svensson, 2012)

b. Colocacion de los segmentos de vigas metdlicas. Todos los segmentos tipicos seran
izados mediante una grua flotante ubicada sobre el espejo de agua 6 una griia movil
ubicada sobre el mismo tablero. En cada etapa constructiva el segmento de viga nueva
se uniran con el ya existente y tendra un comportamiento de viga en voladizo. En el
caso particular de los primeros segmentos de vigas metalicas, generalmente se utiliza
alglin sistema de encofrado o soporte adicional, ya que las primeras vigas no cuentan
con ningun cable y sin una estructura de soporte auxiliar el sistema seria inestable. La
Figura 4.4.1-3, tomada de Svensson (2012) muestra la instalacion de los segmentos de
viga metalica del puente Baytown. La imagen izquierda muestra la instalacion de las
primeras vigas, para las cuales se usaron griias de torre para su izaje. En la imagen
derecha se muestra la instalacion de un segmento tipico de viga metélica, los cuales

fueron instalados con griias moéviles ubicadas sobre el tablero.
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Figura 4.4.1-3: Instalacion de los segmentos de vigas metalicas del Puente Baytown (Svensson, 2012)

C.

Colocacion y tensado de cables. Después de la instalacion de cada segmento de viga
metdlica, se anclan los cables en la punta de los segmentos y en la torre, y se les aplica
las cargas de tensado previamente calculadas para llegar al perfil de tablero requerido.
La Figura 4.4.1-4, tomada de Svensson (2012) muestra la instalacion y tensado de los

cables del Puente Baytown.

Instalacion de paneles de concreto prefabricado. Los paneles son colocados después
del tensado de los cables de cada segmento, y luego las juntas entre paneles son
vaciadas en sitio. Un detalle tipico de juntas se muestra en la Figura 3.2.1-2. Después
de la fragua de las juntas vaciadas en sitio, se procede a la instalacion de las vigas
metalicas en voladizo del siguiente segmento. La Figura 4.4.1-5, tomada de Svensson
(2012) muestra la instalacion de los paneles de concreto prefabricado y el llenado de

juntas con concreto vaciado en sitio para el Puente Baytown.
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Figura 4.4.1-4: Puente Baytown: Izaje de cables para su instalacion (izq.), anclaje fijo de cables

en el tablero (der., arriba) y tensado de cables al interior de la torre (der., abajo) (Svensson, 2012)

Figura 4.4.1-5: Puente Baytown: Instalacion de paneles de concreto prefabricado (izq.), junta entre

paneles (der., arriba) y vaciado de concreto vaciado en sitio en las juntas (der., abajo) (Svensson, 2012)
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e. Instalacion de los segmentos de cierre. En el caso de los tramos extremos del puente,
se trata de la instalacion de los segmentos extremos que se unen a los estribos o a los
pilares extremos. En el caso del tramo central, se trata del segmento que une ambas
mitades del tablero del tramo central, cada mitad proyectada de una torre distinta. La
Figura 4.4.1-6, tomada de Svensson (2012) muestra el izaje de un segmento de viga

extremo y la instalacion del segmento de vigas centrales.

Figura 4.4.1-6: Puente Baytown: Izaje de segmento extremo de viga, la cual se une a los pilares
extremos y en la cual se colocan los cables posteriores de anclaje (arriba) y colocacion del tramo

de cierre central (abajo) (Svensson, 2012)

En el procedimiento previamente descrito, primero se izan los segmentos de vigas metalicas,
luego se instalan y tensan los cables y finalmente se instalan los paneles de concreto
prefabricados. Alternativamente, la losa puede vaciarse previamente sobre las vigas metélicas
en el taller de montaje, para finalmente izar e instalar los segmentos de vigas con losa de
concreto previamente ensamblados. Sin embargo, este procedimiento es menos eficiente
porque los segmentos que se deben izar son mucho mas pesados y la fuerza de tensado que se

debe de aplicar durante la instalacion de los cables sera mayor.
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4.4.2. Analisis estructural “hacia atras”

En el analisis “hacia atras”, el analisis comienza con la estructura completa en su estado final
por carga muerta, con todos los cables tensados de forma tal que los puntos de anclaje de los
cables en el tablero tengan una deflexion nula y el perfil del tablero esté horizontal. Una vez
que se tengan definidas las tensiones en los cables para que el tablero tenga el perfil
horizontal, se debe “desmantelar” la estructura, es decir, retirar los cables y los segmentos de
tablero uno a uno, en el orden inverso al proceso constructivo. El método para determinar las

tensiones de los cables para el perfil final horizontal requerido, se muestra en el acéapite 4.4.3.

El analisis “hacia atras” debe considerar ademas la no linealidad por cambio de curvatura de
los cables, la cual se puede representar a partir de una reduccion en el moédulo de elasticidad

de los cables, como se explica en el acapite 4.2.

El procedimiento de andlisis iterativo descrito en el acapite 4.2.3 debe aplicarse también al
analisis del proceso constructivo. Existen 3 procesos de desmantelamiento que deben

analizarse, los cuales se listan a continuacion en el orden inverso a su construccion:

1) Retiro de panel de losa prefabricada: Los valores de oy corresponden a las tensiones
de los cables justo antes del retiro de los paneles, los valores de Ac corresponden a las
fuerzas generadas en los cables al aplicar el peso de los paneles a retirar en forma
ascendente (Se generan fuerzas de compresion en los cables), y los valores de o,

corresponden a g; + Ao (Figura 4.4.2-1).

1/01 Ao
9 W i
DVAVARTE NN LY ) ; H S
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= it Ey2L? o, + 0y = Egsumido
24 0'120'22

Figura 4.4.2-1: Proceso iterativo para analizar el retiro de los paneles de concreto.
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2) Retiro de cables: Los valores de g; corresponden a las tensiones de los cables justo
antes del retiro de cables, los valores de Ac corresponden a las fuerzas en los cables al
aplicar una fuerza en sentido contrario a la tension en los cables a retirar, y los valores

de o, corresponden a oy + Ao (Figura 4.4.2-2).

01
/T mmah_

|

P ' E
asumido Esec = [1 N EY?I2 o, + oy = Egsumido
24 " g,20,2

Figura 4.4.2-2: Proceso iterativo para analizar el retiro de cables.

3) Retiro de vigas metdlicas: Los valores de o; corresponden a las tensiones de los
cables justo antes de retirar las vigas metélicas, los valores de Ac corresponden a las
fuerzas en los cables al aplicar el peso de las vigas metalicas a retirar en forma
ascendente (Se generan fuerzas de compresion en los cables), y los valores de o,

corresponden a g; + Ao (Figura 4.4.2-3).
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Figura 4.4.2-3: Proceso iterativo para analizar el retiro de vigas metalicas.
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4.4.3. Determinacion de las tensiones para el perfil geométrico final

Para determinar las fuerzas de tensado, los puntos de control en los cuales se evaluaran los
desplazamientos suelen ser los puntos de anclaje de los cables en el tablero. Recupero, Longo
y Granata (2016) proponen determinar de las fuerzas de tensado utilizando una matriz de
influencia y la representan mediante Dy . Esta matriz se obtiene al aplicar fuerzas de tensado
unitarias en cada cable y evaluando los desplazamientos en los puntos de control debido a
cada fuerza unitaria por separado. Al vector de desplazamientos de los puntos de control
debido a las fuerzas finales de tensado lo representan por d*, al vector de fuerzas finales de
tensado por Fy y al vector de desplazamientos en los puntos de control debido a la carga

muerta por d°j (Recupero et. al, 2016) de forma tal que el vector d* se establece como:
d*K = DK'FK + dOK

Despejando el vector Fg:

Fy = DK_l(d*K T dOK)

Si el control de desplazamientos considera desplazamientos nulos en los puntos de control

(perfil geométrico horizontal), d* sera un vector de ceros y Fx quedaria definido por:
Fy = D ' (=d%) ...(Ec.4.4.3)

En el método de andlisis “hacia atrds”, el analisis empieza con la determinacion de las
tensiones en todos los cables para que el tablero tengo un perfil horizontal, de forma que la

matriz Dy seria de NxN y el vector Fy seria de Nx1, donde N es el nimero total de cables.

En el ejemplo de diseno del Capitulo 6, se muestra la determinacioén de las tensiones en los
cables para lograr el perfil horizontal del tablero, y las tensiones en los cables para cada etapa

constructiva, calculadas realizando el analisis “hacia atras”.

4.5. Analisis sismico
4.5.1. Analisis modal-espectral

Como lo explican Walther, Houriet, Isler, Moia y Klein (2003), una caracteristica de los
puentes atirantados es el hecho de ser muy flexibles, teniendo periodos naturales del orden de

1 a 3 segundos, lo cual hace que la respuesta de estos puentes se encuentre en el lado derecho
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del espectro de respuesta, por lo cual en teoria estos puentes son poco sensibles a las
excitaciones sismicas. Los principales problemas se generan debido a las aceleraciones
horizontales. Las componentes verticales son soportadas por los pilares y los cables, mientras
que el tablero estd suspendido en multiples apoyos que previenen deformaciones locales

importantes que sobrepasen los limites elasticos del tablero (Walther et al., 2003).

La viga longitudinal debe discretizarse en todos los puntos de conexion de los cables. Dado
que el analisis modal contemplara los grados de libertad correspondientes a éstos puntos de
discretizacion, existirin modos verticales y transversales correspondientes a la vibracion de la

viga como un elemento de masa continua.

Criterios de combinacion modal

El criterio de combinacion modal recomendado es el CQC (Combinacién cuadratica
completa). No es recomendable utilizar el método de la suma de los valores absolutos ni el
criterio de la raiz de la suma de los cuadrados (SRSS), ya que el primero es demasiado
conservador (al asumir que todos los valores modales méximos ocurren al mismo tiempo) y
el segundo so6lo provee resultados satisfactorios para periodos de vibracion alejados (Aviram
et al., 2008). El criterio CQC provee resultados satisfactorios tanto para estructuras de

periodos bien espaciados como para estructuras de periodos cercanos (Aviram et al., 2008).

Combinacion de solicitaciones obtenidas de analisis ortogonales

La AASHTO especifica que las solicitaciones sismicas elasticas obtenidas de los analisis en
las direcciones longitudinal y transversal del puente, deben combinarse considerando el 100%
de las solicitaciones obtenidas en el andlisis longitudinal mas el 30% de las solicitaciones
obtenidas en el analisis transversal, y viceversa. En el caso de un puente curvo, la direccion
longitudinal puede tomarse como la cuerda que une los dos estribos (AASHTO, 2012). El
nimero de modos de vibracién a considerar en el andlisis deberd ser suficiente para que la

masa participativa acumulada en cada direccion sea por lo menos del 90%.

Las aceleraciones verticales no son significativas en el disefio de los elementos estructurales,
pero en algunos casos si pueden generar un incremento de las solicitaciones en las conexiones
entre el tablero y la subestructura. La Guia de Disefio de Puentes Atirantados de la ASCE
recomienda incluir el efecto de la aceleracion vertical, tomado como 2/3 de la aceleracion
horizontal, en el disefio de las conexiones entre la superestructura y la subestructura. El

Manual de Referencia de Analisis y Disefio Sismico de Puentes de la FHWA indica, al igual
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que la ASCE, que se puede considerar un espectro de aceleraciones verticales
correspondiente a 2/3 del espectro de aceleraciones horizontales, a excepcion de estructuras
con periodos muy cortos (menores que 0.15 s) o muy cercanas a fallas activas (menos de 50
km). Para incluir el efecto de las aceleraciones verticales en simultaneidad con las
horizontales, las especificaciones ASCE para cargas de disefio en estructuras que no son
edificios establece el criterio de combinacion de 100% en la direccion horizontal de analisis,

mas el 30% en la direccion horizontal perpendicular, mas el 30% en la direccion vertical.

Alcance del método modal-espectral

Los resultados provenientes del analisis modal-espectral proporcionan resultados razonables
para la determinacién de la respuesta de los elementos estructurales en el rango eléstico
(Aviram et al., 2008), y pueden ser utilizados para el disefio de los elementos estructurales
modificando la demanda sismica elastica mediante los factores de modificacion R
presentados en la Tabla 4.5.1-1. De estas tablas, debe notarse que Unicamente los pilares de
un puente pueden tener incursiones ineldsticas. Si tomamos en cuenta que el factor de
sobrerresistencia en muchos casos es de alrededor de 2, aun con los factores R de 1.5 0 2.0 de
la Tabla 4.5.1-1 los pilares podrian permanecer en el rango elastico. Como lo indican Marsh,
Buckle y Kavazanjian (2014) la filosofia de disefio convencional dicta que la subestructura
intermedia (accesible, no enterrada) tenga un comportamiento sismico ductil para prevenir
que ocurran dafios en la superestructura, la cual permanece eldstica. Si se desea evaluar el
comportamiento no lineal de los pilares ante las solicitaciones sismicas, es necesario realizar

el analisis tiempo-historia no lineal descrito en el acéapite 4.5.2.

e o

Pilar tipo muro - mayor dimension 15 15 20
Pilares de pilotes de concreto armado

o Sdlo pilotes verticales 15 20 30

 Con pilotes inclinados 15 1.5 20
Columnas simples 1.5 20 30
Pilar de pilotes de acero o pilotes compuestos
de acero y concreto

s  Solo pilotes verticales 15 35 5

« Con pilotes inclinados 1.5 20 30
Pilares multicolumna 1.5 l 35 l 5.0

Tabla 4.5.1-1: Factores de modificacion de respuesta en la subestructura (MTC, 2019)
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Unién Todas las Categorias

Superestructura - Estribo 0.8

Juntas de expansién dentro de un tramo

de la superestructura 08

Columnas, pilares de pilotes 10
» \igas cabecera o superestructura

Columnas o Pilares - Fundaciones 1.0

Tabla 4.5.1-2: Factores de modificacion de respuesta en las conexiones (MTC, 2019)

4.5.2. Analisis tiempo-historia no lineal

De acuerdo a las especificaciones de la AASHTO, es necesario utilizar métodos de analisis
rigurosos como el analisis tiempo-historia no lineal cuando la estructura es critica, tiene una
estructura compleja, o se ubica cerca de una falla activa. Para realizar el andlisis tiempo
historia, debe tenerse especial cuidado con el modelamiento de la estructura y con la

seleccion correcta de los registros de aceleraciones (AASHTO, 2012).

El analisis tiempo-historia no lineal es recomendado debido a las limitaciones del analisis
modal espectral para aproximar una respuesta no lineal dindmica de un sistema estructural
tridimensional complejo (Aviram et al., 2008). El andlisis tiempo-historia permite tomar en
cuenta las no linealidades o la degradacion de la resistencia de los distintos elementos del

puente (Aviram et al., 2008).

Compatibilizacion de seniales

La AASHTO especifica que los registros de aceleraciones deben tener caracteristicas
representativas de las condiciones locales en las que se ubicard la estructura. Las sefales
sismicas pueden modificarse para que sean espectro-compatibles con el espectro de disefio de
la norma, 6 pueden usarse sefiales sin compatibilizar si es que se escalan para que su
respuesta sea similar a la del espectro normado en un rango de periodos significativo para el
analisis del puente. Para el procesamiento de sefiales espectro compatibles, antes de la
compatibilizacién es deseable que la forma del espectro de la sefial sin compatibilizar no sea
muy diferente al espectro de disefio, y que la sefial sea escalada para que su espectro tenga

niveles de respuesta cercanos a los del espectro de disefio normado (AASHTO, 2012).

La AASHTO permite utilizar 3 ¢ 7 sefiales sismicas. En caso de usar 3 sefiales, las respuestas

utilizadas para el disefio deberan ser las maximas provenientes de los 3 analisis. En caso de
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usar 7 sefiales, las respuestas utilizadas para el disefio deberan ser las respuestas promedio de

los 7 andlisis (AASHTO, 2012).

Solucion numérica de la respuesta

La metodologia para determinar la soluciéon de la respuesta dindmica consiste en la
integraciéon numérica de la ecuacion de equilibrio dindmico para cada punto discreto en el
tiempo. El andlisis se empieza con la estructura estatica y se repite cada incremento de tiempo

durante toda la duracion del movimiento sismico (Aviram et al., 2008).

Existen distintos métodos numéricos para el calculo de la respuesta. Chopra (2012) presenta
las 3 condiciones basicas que debe cumplir un método numérico para la evaluacion de la
respuesta estructural: (a) La convergencia, lo cual significa que a medida que el intervalo de
tiempo disminuye la soluciéon numérica se acerca mas a la solucion exacta, (b) La
estabilidad, lo cual significa que la solucion numérica debe ser estable ante errores numéricos
de redondeo, y (c) La precision, lo cual implica que los resultados obtenidos numéricamente

deben ser lo suficientemente cercanos a la solucion exacta (Chopra, 2012).

Estos métodos numéricos pueden ser explicitos o implicitos. Chopra (2012) hace una
presentacion de los conceptos basicos de ambos métodos. Como método explicito presenta el
método de la diferencia central, en el cual la respuesta en el tiempo “i+1”, se determina a

3L
1

partir de la ecuacion de equilibrio dindmico en el tiempo “i”. Dado que los datos de entrada
para determinar la respuesta en el tiempo “i+1” se conocen de antemano, no es necesario
iterar para llegar a la respuesta. Adicionalmente, Chopra (2012) explica que el método podria
dar resultados incoherentes si los intervalos de tiempo no son lo suficientemente cortos,

debido al redondeo numérico. Para garantizar la estabilidad del sistema se debe cumplir:

a1

T, w
Por otro lado, Chopra (2012) presenta como método implicito el método de Newmark. Dado
que es un método implicito, la solucion en el tiempo “i+1” se determina a partir de la
ecuacion de equilibrio dindmico en el tiempo “i+1”. Para el andlisis no lineal, en el cual la
matriz de rigidez varia en el tiempo, es necesario realizar iteraciones para determinar la
respuesta en cada instante “i+1”. Las ecuaciones base del método de Newmark son también

presentadas por Chopra (2012):
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Uiy = U + [(1 —y)At]i; + (yAt)iize,
Ui = U + (A% + [(0.5 = B)(A)2]il; + [B(At)*]iliy4

Los valores de Y y S definen el la forma de variacion de la aceleracion en cada intervalo de
tiempo: Con Y=1/2, f=1/6 el método supondra una variacion lineal de la aceleracion en cada
intervalo de tiempo, y con Y=1/2, f=1/4 el método supondrd una aceleracion promedio
constante en cada intervalo de tiempo. La Figura 4.5.2-1 muestra las graficas presentadas por

Chopra (2012) para ilustrar los métodos de aceleracion promedio y de aceleracion lineal.

Figura 4.5.2-1: Representacion grafica de los casos de aceleracion promedio (izq) y aceleracion lineal (der) del

método de Newmark, para un intervalo de tiempo (Chopra, 2012)

Chopra (2012) presenta también la condicion de estabilidad para el método de Newmark:

At 1 1
<
Ty

2,y -2

Para el caso de aceleracion promedio (Y=1/2, f=1/4):

At
_<00

Tn

Para el caso de aceleracion lineal (Y=1/2, f=1/6):

At<0551
7 =0

n

Esto implica que, para el caso de aceleracion promedio, la respuesta es estable para cualquier
intervalo de tiempo, por lo cual el método es incondicionalmente estable. Por otro lado, para

el caso de aceleracion lineal, la respuesta es estable si At < 0.551T,,, por lo cual el método es
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condicionalmente estable. A pesar de que la respuesta es estable para At < 0.551T,,, Chopra
(2012) recomienda usar intervalos de tiempo mucho menores (tanto para el caso de

aceleracion promedio como lineal) para obtener una buena precision de la respuesta.

Aviram et al. (2008) explican que los métodos de integracion explicita son muy rapidos, ya
que no requieren de integracion en cada incremento de tiempo, sin embargo, se requiere que
los incrementos de tiempo sean muy pequefios para obtener resultados estables, lo cual
implica una gran cantidad de data de salida. Por otro lado, los métodos de integracion
implicita requieren de iteraciones para cada intervalo de tiempo, por lo cual son

computacionalmente mas demandantes.

Los métodos de integracion implicita recomendados por Aviram et al. (2008) para el andlisis
de puentes, y que ademas son aplicables con el programa SAP2000, son el método de
Newmark de aceleracion promedio (Y=1/2, f=1/4), y el método de Hilber-Hughes-Taylor
(HHT), el cual es un método que contiene un amortiguamiento numérico para reducir los
modos de oscilacion mas altos, al mismo tiempo que aumenta la precision en los resultados.
El método HHT usa un parametro @ que va de -1/3 a 0 (a medida que a aumenta, mayor
amortiguamiento es inducido en la solucion numérica), y al escoger el valor de a=0 el

método es igual al método de aceleracion promedio de Newmark (Aviram et al., 2008).

Tanto el método de Newmark de aceleracion promedio (¥Y=1/2, f=1/4) como el método de
HHT son recomendados por ser incondicionalmente estables, sin embargo, debe tenerse en
cuenta que el valor de AT debe ser lo suficientemente pequeiio para que las respuestas sean lo

suficientemente precisas.

Amortiguamiento de Rayleigh

Para considerar el amortiguamiento en el andlisis numérico tiempo-historia, puede
considerarse el amortiguamiento de Rayleigh. Este permite la construccion de una matriz de

amortiguamiento que sea consistente con los datos experimentales (Chopra, 2012).

Chopra (2012) presenta la formulacion del amortiguamiento de Rayleigh, como un
amortiguamiento proporcional a la masa y a la rigidez del sistema. Chopra presenta también
la representacién grafica del amortiguamiento de Rayleigh en funcion de la frecuencia

(Figura 4.5.2-2). La formulacién presentada por Chopra es:
c=aym+ ak
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Con lo cual la fraccion de amortiguamiento para el n-ésimo modo es:

Ao a,wy

= T2

Podemos suponer que los 2 primeros modos de vibracion (Cuando la estructura aun se

encuentra en el rango elastico) tienen el mismo amortiguamiento ¢, con lo cual:

Qg a,w,
=—+
d 2wy 2
Qg a,wp
=—+
d 2w, 2
Resolviendo el sistema de ecuaciones:
2wyw, 2
g =§————— , @, =¢
wy + w, wy +w,
Si lo escribimos en funcion del periodo de vibracion:
i 2T
Wy, T
812 2
aO f(z_n.-l_z_n.)TT ) al_f(z_n.-l_z_n.)
() T, T,

Figura 4.5.2-2: Representacion grafica de la fraccion de amortiguamiento en funcion de la

frecuencia (Chopra, 2012)
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4.5.3. Longitud de soporte minima

La longitud de soporte es igual a la longitud de traslape entre las vigas y la superficie de
asiento, como se muestra en la Figura 4.5.3-1. La AASHTO especifica que, para el caso de
apoyos de expansion (que no restrinjan la traslacion horizontal de la superestructura), la
longitud minima de asiento que debera tener la subestructura sobre la cual se encontrard el
apoyo, debera ser el mayor de: (a) El maximo desplazamiento calculado con el andlisis
sismico, y (b) Un porcentaje de la longitud de soporte empirica, N. De no poderse cumplir
con la longitud de soporte minima, los apoyos deberan diseharse para restringir el
movimiento de la superestructura. El porcentaje de N depende de la zona sismica y se
especifica en la Tabla 4.5.3-1. Las zonas sismicas se presentan en la Tabla 4.5.3-2. La

ecuacion para calcular el valor de la longitud de soporte empirica, N, es:

N = (200 + 0.0017L + 0.0067H)(1 + 0.0001255%)
Donde:
N: Longitud minima de apoyo (mm)
L: Longitud del tablero hasta la junta de expansion adyacente, o hasta el extremo del tablero
(mm).
H: para los estribos, la altura promedio de las columnas que soportan el tablero desde el
estribo hasta la siguiente junta de expansion (mm). Para las columnas y/o pilares, la altura de
la columna o el pilar (mm). Para articulaciones dentro de un tramo, la altura promedio de las
dos columnas o pilares adyacentes (mm). Para puentes de un solo tramo, H es igual a cero.

S: Inclinacion del apoyo medida desde una linea normal al tramo (°)

Finalmente, la ASHTO indica que al valor de N debera de adicionarsele una longitud igual al
movimiento debido a la expansion/contraccion térmica, creep (en el caso del concreto),

retraccion (en el caso del concreto) y acortamiento por preesfuerzo.
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Figura 4.5.3-1: Longitud de soporte, N (Fig. C4.7.4.4-1 de las Especificaciones AASHTO)

Zona Cocficiente de Tipo de Porcentaje
Sismica aceleracion suelo de N
1 <0.025 Ioll >50
1 <0.025 o 1v 100
1 >0.025 Todos 100
2 Todos los aplicables Todos 100
3 Todos los aplicables Todos 150
4 Todos los aplicables Todos 150

Tabla 4.5.3.1: Porcentaje de N aplicable (Tabla 4.7.4.4-1 de las Especificaciones AASHTO)

Cocficiente de aceleracion Spq Zona Sismica
Sp1 < 0.15 1
0.15 < Sp; <0.30 2
0.30 < Sp; £0.50 3
0.50 < Sp,; 4

Tabla 4.5.3-2: Zonas sismicas (Tabla 3.10.6-1 de las especificaciones AASHTO)



4.5.4. Variabilidad espacial de las solicitaciones sismicas

Cuando las estructuras tienen dimensiones cortas en planta y estan fundadas sobre un mismo
tipo de suelo, puede realizarse el analisis sismico considerando que todos los soportes tienen
el mismo movimiento. Sin embargo, en estructuras largas como puentes de grandes luces, el
movimiento diferencial de los soportes puede aumentar o disminuir las solicitaciones en los

elementos estructurales. El movimiento diferencial de los soportes se debe a 3 factores:

e FEfecto del paso de onda: La AASHTO (2017) describe este efecto como la diferencia

entre los tiempos de llegada de la onda sismica a los distintos pilares.

e Pérdida de coherencia del movimiento del suelo: Ardila, Chio y Benjumea (2018)
describen la pérdida de coherencia como la pérdida de similitud entre las ondas que
llegan a los distintos pilares debido a los fendmenos de reflexion, refraccion y

superposicion de las ondas en un medio heterogéneo.

o Diferencia de perfiles de suelo: Al estar los pilares cimentados sobre distintos tipos de
suelo, se tendran distintas aceleraciones y frecuencias de vibracion en las distintas
bases de los pilares, siendo los suelos més blandos quienes produzcan las mayores

amplificaciones de aceleracion y menores frecuencias de vibracion.

Metodologia aproximada propuesta por el Eurocddigo 8

El Eurocodigo 8 — Parte 2 presenta una metodologia para determinar de forma aproximada
los efectos del desplazamiento diferencial de los apoyos ante solicitaciones sismicas. El

método se divide en 3 etapas:

1) Calcular la respuesta inercial de la estructura, mediante un analisis espectral o tiempo-
historia. Debe considerarse una unica solicitacion sismica para toda la estructura,

correspondiente al tipo de suelo mas desfavorable que se tenga bajo los soportes.

2) Para representar el movimiento diferencial de los apoyos, el método propone
considerar los efectos pseudoestaticos ocasionados por desplazamientos diferenciales
impuestos en los soportes del puente. Deben determinarse dos series de
desplazamientos (calculados de forma independiente), denominados Serie A y Serie
B. Estas series de desplazamientos deberan aplicarse de forma separada en cada

direccion horizontal del puente.
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3) Para cada direccion horizontal de andlisis, los efectos ocasionados por los
desplazamientos de la Serie A o Serie B (deben tomarse los efectos mas severos) se
combinan con los efectos de la respuesta inercial obtenidos del paso (1) mediante la

regla SRSS (Raiz cuadrada de la suma de los cuadrados).

Serie A de desplazamientos

La Serie A consiste en desplazamientos relativos entre los apoyos, cuando su movimiento es
en el mismo sentido pero con distinta magnitud. Para cada soporte, se calcula su
desplazamiento d,; relativo con respecto a uno de los soportes de los extremos (Considerado
fijo). Todos los desplazamientos relativos d,; se aplican en la misma direccion y sentido, y

estan definidos por la ecuacion:

dri = &L <dN2 .. (Ec.4.54—1)

En la cual:
g2
& =7
9
Donde:
dy = Desplazamiento de suelo de disefio, correspondiente al tipo de suelo bajo el

soporte i. El Eurocodigo indica que se puede calcular mediante la expresion:

dy =0.025-a,-S-T¢- Tp
Donde:
ag = Aceleracion pico del suelo en roca.
S = Factor de amplificacion por tipo de suelo
Tc = Limite superior del periodo estructural en el rango donde la aceleracion
espectral es constante.
Tp = Periodo a partir del cual el desplazamiento espectral de la estructura es

constante.

L; = Distancia (proyeccion en el plano horizontal) del soporte i con respecto a uno

de los soportes de los extremos.

L, = Distancia a partir de la cual los movimientos del suelo pueden considerarse
completamente no correlacionados. El Eurocddigo permite utilizar los valores

de Ly, dependiendo de las caracteristicas del suelo, como se muestra en la
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Tabla 4.5.4-1. Si bien los tipos de suelo se muestran con la clasificacion del
Eurocodigo (De la A a la E), la tabla muestra también su equivalencia con la
clasificacion AASHTO, la cual se obtuvo a partir de las descripciones y de los
valores de velocidad de propagacion de ondas, SPT y resistencia al corte. El
Eurocodigo no muestra una clasificacion equivalente al suelo Clase A de la
AASHTO, por lo cual para el suelo Clase A puede tomarse,

conservadoramente, el valor de L, correspondiente al suelo Clase B.

Caracteristicas del Suelo Equivalencia

vs(m/s) | Nspr | cu(kPA) | Lg(M) | AASHTO
(Eurocodigo 8, 2011)

A) Roca o formacion rocosa, incluyendo
como maximo 5 m de material mas débil > 800 - - 600 Clase B

en la superficie.

B) Depositos de arena muy densa, grava, o
arcilla muy rigida, con por lo menos
muchas decenas de metros de espesor,
) i 360 - 800 >50 >250 500 Clase C
caracterizados por un incremento gradual
de sus propiedades mecanicas con la

profundidad.

C) Depositos profundos de arena densa o
muy densa, grava o arcilla rigida, con
) 180-360 | 15-50 70 - 250 400 Clase D
espesores de muchas decenas o cientos de

metros.

D) Depositos de suelos sueltos/medios sin
cohesion, o de suelos cohesivos blandos a <180 <15 <70 300 Clase E

firmes.

E) Un perfil de suelo que consista de una
superficie de material aluvial con valores
de v, del tipo C) o D) y con un espesor
entre 5 m y 20 m, y que se encuentre 200
encima de un material mas rigido con

vs > 800m/s

Tabla 4.5.4-1: Valores de L, (Eurocédigo 8, 2011)
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La Tabla 4.5.4-2 muestra el célculo de los valores de ¢, para cada clase de suelo segiin su
clasificacion AASHTO, para los coeficientes de aceleracion de Lima (PGA=0.51, Ss=1.26 y
S1=0.50). La Tabla 4.5.4-3 muestra un resumen de los valores de los desplazamientos

relativos d,; (Considerando los valores de &, obtenidos para el caso de Lima).

La Figura 4.5.4-1 muestra de forma grafica los valores de d,; para cada clase de suelo segliin
su clasificacion AASHTO, para los valores de &, obtenidos para el caso de Lima. Puede
observarse una notable diferencia en el aumento de los desplazamientos diferenciales para el

suelo Clase E, en comparacion con el aumento observado en los otros tipos de suelo.

CLASIFICACION DE SUELO (AASHTO)
Clase B Clase C Clase D Clase E
PGA (g) 0.51 0.51 0.51 0.51
PGA (m/s2) = a,, 5.00 5.00 5.00 5.00
Se (2) 1.26 1.26 1.26 1.26
S (2) 0.5 0.5 0.5 0.5
.y 1 1 1 0.9
F, 1 1 1 0.9
E,=S 1 1.3 1.5 2.4
Sps = Fy + Sq 1.26 1.26 1.26 1.13
Sp1=F,- 5, 0.5 0.65 0.75 12
Te = Sp1/Sps 0.40 0.52 0.60 1.06
Tp 2.5 2.3 2 1.6
dg (m) 0.124 0.193 0.223 0.508
Ly (m) 600 500 400 300
& 0.000292 0.000546 0.000790 0.002396

coeficientes de aceleracion en roca (Clase B) de Lima.

Tabla 4.5.4-2: Calculo de ¢, para cada clase de suelo segun su clasificacion AASHTO, para los

Clasificacion L, (m) Qi =c 1, Q. —d N7
AASHTO !
Clase Ao B 600 0.000292 Li 0.175
Clase C 500 0.000546 Li 0.273
Clase D 400 0.000790 Li 0.316
Clase E 300 0.002396 Li 0.719

4.54-2

Tabla 4.5.4-3: Resumen de valores de d,.;, considerando los valores de ¢, de la Tabla
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Figura 4.5.4-1: Valores de d,; para cada clase de suelo segtin su clasificacion AASHTO, para los

valores de &, obtenidos en la Tabla 4.5.5.1-2 (Para el caso de Lima)

Serie B de desplazamientos

La Serie B contempla los desplazamientos del suelo que ocurren en sentidos opuestos en

soportes adyacentes.

En primer lugar, para cada soporte se calcula el desplazamiento Ad;, relativo a sus soportes

adyacentes que se consideran no desplazados:

Ad; = iﬁr SrLav,i
Donde:

Lgy; = Promedio de las distancias L;_;; y L;4;; de un soporte intermedio i a sus
soportes adyacentes i — 1 y i + 1, respectivamente. Para los soportes de los

extremos, 0 yn, Lgy0 = Lo1 ¥ Layno = Ln—1n-
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B =  Factor que toma en cuenta la magnitud de los desplazamientos del suelo que
ocurren en direcciones opuestas en soportes adyacentes. El Eurocodigo

recomienda:
B = 0.5 cuando los soportes i-1, 1 y i+1 tienen el mismo tipo de suelo.
B, = 1.0 cuando uno de los soportes tiene un tipo de suelo distinto.

g, = Se define de igual forma que para la Serie A. Si existen distintos tipos de

suelo, debe elegirse el mayor valor de &,..

Finalmente, deben aplicarse los siguientes desplazamientos considerando signos opuestos en

soportes adyacentes (Figura 4.5.4-2):

d; = +4d;/2 ..(Ec.4.5.4 —2)

Figura 4.5.4-2: Aplicacion de desplazamientos de la Serie B (Tomado de Eurocodigo 8, 2011)

4.6. Ancho de losa efectivo

Como lo indica la AASHTO, cuando las secciones compuestas del tablero estan sujetas a
cargas axiales y flexion significativas, o cuando la losa se apoya sobre vigas transversales (En
el caso de puentes atirantados se cumplen ambas condiciones), debe realizarse un andlisis
refinado para determinar el ancho efectivo de la losa de concreto que tendrd accidon

compuesta con las vigas de acero.

Se entiende por ancho efectivo al ancho de losa que, al estar sometido a esfuerzos axiales
constantes en el plano y suponiendo que su seccion permanece plana, tiene las mismas cargas
axiales y momentos resultantes que la losa con distribucion de esfuerzos no uniforme debido

a las deformaciones por corte en su plano (“Retraso de cortante”).
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(b)

Figura 4.6-1: Metodologia para determinar el ancho efectivo de losa (Chen et. al, 2007)

Chen, Aref, Chiewanichakorn y Ahn (2007) presentan una metodologia para determinar el
ancho efectivo de losa a partir de un analisis por elementos finitos. La metodologia se basa en
el principio basico del ancho efectivo, el cual es un ancho sometido al esfuerzo méximo en el
plano de la losa, y cuya fuerza resultante es igual a la fuerza resultante de la losa completa

con esfuerzos variables en el plano.

La expresion para determinar el ancho efectivo, cuyos términos se presentan graficamente en
la Figura 4.6-1 y se mantienen iguales a como son presentados por Chen et. al (2007), se

presenta a continuacion:

b _ Cslab _ Cslab
efs F O-Stslab (O-max + O-min)

Donde:
Cs1ap = Fuerza de compresion total en la losa.
F = Fuerza por unidad de ancho de la losa, equivalente al 4rea trapezoidal de esfuerzos.

tsiap = Espesor de la losa.
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Omax» Omin = Esfuerzos de compresion maximo y minimo (En las fibras extremas del espesor

de losa)

Ejemplo aplicativo

A manera de ejemplo se muestra el calculo del ancho efectivo para el puente del Ejemplo de
Disefio del Capitulo 6.Se calculé el ancho efectivo de losa que trabaja como seccion
compuesta con las vigas de acero mediante un analisis por elementos finitos, con el

procedimiento previamente descrito.

A continuacion se muestran los resultados obtenidos para: (a) La seccion del tablero al centro
del tramo central (méximo momento positivo), y (b) La seccion del tablero ubicada en la torre
(maximo momento negativo y maxima fuerza de compresion). A manera de ejemplo se
presentan los resultados correspondientes al estado limite de Resistencia I. EI mismo

procedimiento se realizo para los demas estados limite.

e Seccién (a)

[y

LOONOUTAWNRORNWAUIOINLOR

8.12m

v

= == Ancho efectivo de
losa

0

e \/3riacion de
esfuerzos

Ancho del tablero, m

lolelelololololololelololololololololo ot oYt

RN
—o
oo

Esfuerzos axiales promedio (Compresién) , t/m2

A partir del grafico puede observarse que, a pesar de que el tramo central del tablero se
encuentra a traccion (Debido a la componente horizontal de los cables), la losa de concreto se

encuentra a compresion debido al momento flector positivo. Los mayores esfuerzos de
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compresion se encuentran sobre las vigas metalicas. El ancho efectivo de tablero que le

corresponde a cada viga es de 8.12 m.

Finalmente, las solicitaciones se calculan reduciendo las fuerzas y momentos de la losa y de

las vigas metalicas al centroide de la seccién compuesta:

Mu-+ (t-m) 1829
Tu (Traccion) (t) 286

e Seccidn (b)

[y

9.53m

= == Ancho efectivo de
losa

y

00

e \/ariacion de
esfuerzos

Ancho del tablero (m)

OWVONOUNAWNRORNWANONOOOR
[e}eTololololotolololololo ol oo oTo oo Y o)

Esfuerzos axiales promedio (t/m2)

De grafico puede observarse que, a pesar de que el tablero tiene flexion negativa, el tablero se
encuentra a compresion debido a las fuerzas de compresion provenientes de la componente
horizontal de los cables. Se observa que el esfuerzo a compresion es maximo al centro de la

losa y se reduce en las zonas sobre las vigas metalicas, debido al momento flector negativo.

Finalmente, las solicitaciones se calculan reduciendo las fuerzas de la losa y de las vigas

metalicas al centroide de la seccidon compuesta:

Mu- (t-m) -846
Pu (Compresion) (t) -2770
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5. ESTABILIDAD AERODINAMICA

Los puentes soportados por cables, al ser puentes de largas luces con tableros relativamente
flexibles, son susceptibles a la inestabilidad por efectos aerodinamicos. La AASHTO (2017)
especifica que los puentes sensibles al viento incluyen: Todos los puentes con una proporcion
Luz/Ancho mayor que 30, todos los puentes con un periodo fundamental vertical o
traslacional mayor que 1 s, y todos los puentes soportados por cables. En este ultimo caso,

debe considerarse también el potencial de vibracion en los cables inducido por el viento.

Para satisfacer los requerimientos de estabilidad aerodinamica, deben realizarse ensayos de
tuneles de viento para determinar las solicitaciones y evaluar la estabilidad aeroelastica. Los

ensayos de tineles de viento se describen en el acépite 5.1.

5.1.  Ensayos en tuneles de viento

A diferencia de las solicitaciones estaticas, las solicitaciones aerodinamicas dependen no
solo de una dimension caracteristica del tablero sino también de su forma, por lo cual durante
la etapa de disefio es necesario evaluar la estabilidad aerodinamica de distintas secciones

mediante ensayos en tineles de viento (Gimsing y Georgakis, 2012).

Como explican Gimsing y Georgakis (2012) al evaluar la estabilidad aeroelastica es
importante distinguir entre tendencias a la inestabilidad e inestabilidad real. Como se explica
en el acapite 5.2.8 la estabilidad aeroelastica depende no solo de la forma del tablero sino
también de su rigidez. Un tablero puede tener una forma no aerodinamica y por lo tanto una
tendencia a la inestabilidad, pero solo tendra oscilaciones catastroficas si la estructura es tan
flexible que su movimiento conlleva a una inestabilidad aeroeldstica ante velocidades de

viento reales (Gimsing y Georgakis, 2012).

5.1.1. Modelos completos y seccionales

Los ensayos en tuneles de viento pueden llevarse a cabo en modelos a escala del puente
completo (incluyendo al tablero, torres y cables), o en modelos seccionales de un segmento

relativamente pequefio del tablero (Gimsing y Georgakis, 2012).

Los modelos del puente completo tienen la ventaja de poder reproducir la interaccién entre

las fuerzas aerodinamicas en todos los elementos de la estructura. Sin embargo, deben tener

98



una escala relativamente pequena, lo cual requiere un alto nivel de precision durante la
fabricacion del modelo. Esto hace que los modelos completos sean caros, que las
modificaciones sean dificiles, y pueden existir problemas de escalamiento (Gimsing y

Georgakis, 2012).

Por otro lado, los modelos seccionales tienen la ventaja de tener una mayor escala
(generalmente entre 1:25 y 1:100), por lo cual no se requiere un nivel de precision tan alto
durante la fabricacion del modelo, en comparacion con el modelo completo. Ademas, con el
uso de los modelos seccionales es relativamente sencillo modificar la forma del tablero para
evaluar la estabilidad de distintas configuraciones, lo cual es favorable para las
investigaciones preliminares (Gimsing y Georgakis, 2012). Debe tenerse en cuenta también
que, en comparacion con los modelos completos, en los modelos seccionales no puede
reproducirse correctamente el amortiguamiento del sistema considerando la interaccion entre
las oscilaciones locales y globales del sistema de cables, motivo por el cual los resultados de
los ensayos en modelos seccionales pueden subestimar la estabilidad aeroeléstica de la

estructura real (Gimsing y Georgakis, 2012).

El esquema basico de los modelos seccionales se muestra en la Figura 5.1.1-1 (Tomado de
Gimsing y Georgakis, 2012). Para la elaboracion de los modelos seccionales, se colocan
varillas de extension a ambos lados del modelo, las cuales atraviesan los lados laterales del
tunel. Como soporte vertical y torsional, las varillas de extension se conectan a brazos
perpendiculares, y éstos a su vez estan conectados con resortes. Como soporte horizontal, las
varillas de extension se conectan a tirantes horizontales (Gimsing y Georgakis, 2012). Los
ensayos pueden hacerse tanto para corrientes de aire laminares como turbulentas (Gimsing y

Georgakis, 2012).

Figura 5.1.1-1: Esquema basico de los modelos seccionales (Gimsing y Georgakis, 2012).
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Existe también un tipo de modelo a escala denominado modelo de cuerdas tensadas (Taut
Strip Model). El esquema bésico del modelo de cuerdas tensadas se muestra en la Figura
5.1.1-2 (Tomado de Ge et al., 2018). En este tipo de modelo, una porcioén del tablero es
suspendida por dos cables tensados, dispuestos en forma longitudinal, cuya fuerza de tension

provee al modelo de sus propiedades de rigidez (Ge et al., 2018).

Este tipo de modelo es considerado una transicién entre el modelo seccional y el modelo
completo. Con respecto al modelo seccional, tiene la ventaja de poder representar la rigidez
del tablero para 3 grados de libertad (vertical, torsional y horizontal) mientras que en el
modelo seccional s6lo se pueden representar las rigideces para 2 grados de libertad (vertical y
torsional). En contraste, el modelo del puente completo tiene la ventaja de poder representar
muchos modos de vibracion y frecuencias naturales, y puede modelar también la interferencia

de las torres, el sistema de cables y los pilares (Ge et al., 2018).

del
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Figura 5.1.1-2: Esquema basico del modelo de cuerdas tensadas (Ge et al., 2018).
5.1.2. Escalamiento

Chen y Duan (2000) presentan la deduccion de los factores de escala mas relevantes. Estas

deducciones, con la nomenclatura presentada por Chen y Duan, se muestran a continuacion.

e Factor de escala geométrico:

=)

m

A, =2

Donde:

Dy, D, = Dimension caracteristica del modelo y del prototipo a escala completa.

e Factor de escala de la velocidad del viento:

Para mantener el mismo nimero de Froude (Relacion entre las fuerzas de inercia y de

gravedad en el fluido) debe cumplirse:
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Donde:
Um, U, = Velocidad de viento del modelo y del prototipo a escala completa.

g = Aceleracion de la gravedad, es la misma para el modelo y el prototipo.

Con lo cual:
Un

AV:U_:\/A—L
p

e Factor de escala de la frecuencia de la estructura:

Para poder aplicar los coeficientes aeroelasticos de aleteo (Acapite 5.1.3) en el prototipo a

escala real, la velocidad reducida adimensional debe ser la misma:

Un _ Up
N, -B, Np-Bp

Donde:

Np,, N, = Frecuencias naturales del modelo y del prototipo a escala completa.

Con lo cual:
N. 1

L
N

AN=

5.1.3. Coeficientes aerodinamicos y aeroelasticos

El flujo de viento genera fuerzas aerodinamicas de arrastre y de levante (Fp y F;), y un
momento torsor aerodinamico (My), como se muestra en la Figura 5.1.3-1. Los coeficientes
aerodinamicos (Cp,C; y Cr) relacionan las fuerzas y momento aerodindmicos con la
velocidad y densidad del viento y con una dimension caracteristica de la seccién. Estos
coeficientes son determinados a partir de ensayos en tineles de viento para distintos angulos
de ataque del viento («) y son utiles para investigar alguna posible pérdida de estabilidad
(Pospisil, Buljac, Kozmar, Kuznetsov, Machacek y Kral,2017). A partir de ensayos en tineles
de viento, se determinan las fuerzas y momento aerodindmicos, y los coeficientes

aerodinamicos de definen como:

2My
Cu(a) = —55

2F,
C - C
D(a) p L(a) pU2b2

_ L
Uzd ’ ~ pU%b’
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Donde:

Cp(a), C (), Cy(a) = Coeficientes aerodinamicos de arrastre, levante y torsion. Estan en
funcién del angulo de ataque a.

Fp, F;, Mr = Fuerzas aerodindmicas de arrastre y de levante por unidad de longitud, y
momento torsor aerodinamico por unidad de longitud.

p = Densidad del aire. Igual a 1.25 kg/m”.

U = Velocidad del flujo de viento.

b,d = Ancho y peralte del tablero

U
af(. __""m=
My

Figura 5.1.3-1: Fuerzas acrodindmicas generadas por un flujo de viento de velocidad promedio U

y angulo de ataque a.

Los ensayos en tuneles de viento se llevan a cabo para distintos dngulos de ataque del viento
(a), evaludndose la estabilidad del tablero para los distintos 4ngulos de ataque y obteniendo
los coeficientes aerodindmicos en funcion de a. Gimsing y Georgakis (2012) presentan como
ejemplo un intervalo tipico de angulos de ataque para ensayos en tineles de viento de -5° a
+5°, y resaltan que debe tenerse en cuenta que, bajo condiciones topograficas normales, las
velocidades de viento altas y estacionarias solo ocurren en direcciones casi horizontales. De
hecho, se ha demostrado que para una inclinacién de 5°, la velocidad de viento maxima es
aproximadamente el 20% de la velocidad méxima horizontal (Gimsing y Georgakis, 2012).
En la Figura 5.1.3-2 se muestran los valores de Cp, C;, y Cy, para distintos angulos de ataque,
obtenidos de ensayos en tuneles de viento con un modelo seccional para una investigacion
sobre inestabilidad aerodindmica presentada por Diana, Rocchi, Argentini y Muggiasca

(2010).
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Figura 5.1.3-2: Valores de Cp, C;, y C), para distintos angulos de ataque (Tomado de Diana et al., 2010).

Por otro lado, los ensayos en tineles de viento también son utiles para determinar los
coeficientes aeroelasticos denominados coeficientes derivados de aleteo (Flutter derivatives).
Estos coeficientes permiten representar las fuerzas auto-excitadas resultantes del movimiento
de la estructura, y estdn en funcion de su frecuencia de oscilacion (Diana et al., 2010). La
determinacion de los coeficientes aeroeldsticos (Flutter derivatives) y su interpretacion se

muestran en el acapite 5.2.5.

5.2. Estabilidad del tablero y las torres

La AASHTO especifica que, en los puentes sensibles al viento, deberan considerarse las
vibraciones producidas por el embate (buffeting), las excitaciones producidas por el
desprendimiento de vortices, el galope (galloping), la divergencia estatica y el aleteo (flutter).

Estos fenomenos se describen en los acapites 5.2.1,5.2.2,5.2.3,5.2.4y 5.2.5.

5.2.1. Embate (Buffeting)

El embate es un mecanismo en el cual las fluctuaciones del viento causan vibraciones en el
puente (Gimsing y Georgakis, 2012). Chen y Duan (2000) definen al embate como una
respuesta forzada de la estructura ante un viento aleatorio, que so6lo puede ocurrir ante flujos
turbulentos, y cuyos efectos son similares a los ocasionados por el desprendimiento de
vortices, con la diferencia de que las vibraciones por embate son aleatorias y las

correspondientes a los vortices son periddicas.

Las oscilaciones causadas por el embate son de una amplitud limitada y no son catastroficas,

pero pueden ser lo suficientemente grandes como para afectar el servicio del puente y
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ocasionar incomodidad en los usuarios. Ademas, el efecto acumulado de estas oscilaciones
excesivas durante el tiempo de vida del puente pueden ocasionar la fatiga de algunos
componentes, lo cual conlleva a altos costos de mantenimiento y reforzamiento (Gimsing y

Georgakis, 2012).

El estudio aerodinamico (Con ensayos de tineles de viento) debe cerciorar que ningun
componente estructural tenga deformaciones excesivas, y debe cumplirse el criterio de
confort ante vibraciones por embate (Chen y Duan, 2000). Como criterio de confort, la
AASHTO limita la aceleracion vertical ocasionada por el embate a una fraccion de la

aceleracion de la gravedad, como se explica en el acapite 5.2.9.

5.2.2. Desprendimiento de vortices

El flujo de viento contra cuerpos con formas abultadas (no aerodindmicas) genera una
corriente de vortices denominados vortices de Von Karman, los cuales crean una fuerza
alternante en la direccion normal al flujo del viento (Chen y Duan, 2000), como se muestra en
la Figura 5.2.2-1. Al igual que con el fendmeno de embate (Buffeting), el desprendimiento de
vortices no es de naturaleza catastrofica, pero puede generar preocupaciones concernientes al

servicio del puente y al fendmeno de fatiga (Gimsing y Georgakis, 2012).

-’m—:@%
— - _ (O &

Figura 5.2.2-1: Esquema del fenomeno de desprendimiento de vortices (Chen y Duan, 2000)

A diferencia del embate, el desprendimiento de vortices involucra un alto grado de
interaccion fluido-estructura, generalmente llevando a oscilaciones armonicas con
frecuencias coincidentes con aquellas de los modos dominantes del puente (Gimsing y

Georgakis, 2012).

Las pulsaciones aerodindmicas producidas por el desprendimiento de vortices, al entrar en
resonancia con la frecuencia de vibracion del tablero, producen oscilaciones flexionales y
torsionales (Pipinato, 2016). Le velocidad de viento critica, en la cual la frecuencia de
desprendimiento de vortices coincide con la frecuencia de vibracion del tablero es (Pipinato,

2016):
d
V., = f; 5 - (Ec.5.2.2 — 1)
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Donde:

fi = Frecuencia natural del modo i en el plano normal a la direccion del viento (Hz)

d = Peralte del tablero

S = Numero de Strouhal, depende de la forma del tablero. Debe calcularse a partir de
ensayos en tuneles de viento. Pipinato presenta una primera aproximacion de este nimero en

funcién del ancho del tablero (b) y el peralte (d):

b
5210 = §; =0.08

b
5<E< 10 = 0.08<S;<0.15
b
pl <5 = § =015
A partir de la ecuacion de la velocidad critica puede inferirse que, para minimizar el efecto de
vibracion producido por el desprendimiento de vortices, debe proveerse al tablero de una
adecuada rigidez vertical (lo cual depende en mayor medida de la rigidez sistema de cables

que de la rigidez flexional del tablero mismo), y un ancho del tablero lo suficientemente

grande para que la relacion b/d sea lo mas alta posible (idealmente mayor que 10).

Una estimacion preliminar de la velocidad critica puede obtenerse de la ecuacion 5.2.2-1
utilizando la aproximacion del numero de Strouhal presentada por Pipinato, pero finalmente
debe estudiarse si el puente es propenso a la oscilacion por desprendimiento de vortices a
partir de ensayos en tuneles de viento. Como explican Gimsing y Georgakis (2012) la
mayoria de puentes atirantados no sufren de oscilaciones por desprendimiento de vortices. La
velocidad critica de desprendimiento de vortices no indica la velocidad con la que el puente
esta definitivamente propenso a oscilar, sino la velocidad con la cual los vortices se
desprenden con la misma frecuencia que la de un modo en particular. Existen otras
condiciones que deben cumplirse para que el puente oscile por desprendimiento de vortices,

las cuales son presentadas por Gimsing y Georgakis:

e Bajo amortiguamiento estructural (Las estructuras de acero tienen un
amortiguamiento mas bajo de las de concreto).

¢ Flujo de viento laminar.

¢ Flujo de viento casi perpendicular al eje del puente, en un rango de £20°.

e La velocidad critica debe ser lo suficientemente alta para tener la energia necesaria

para excitar al puente.
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5.2.3. Galope (Galloping)

El galope es una oscilacion aeroeléstica de un grado de libertad en la direccion transversal al
viento, siendo las secciones cajon no aerodindmicas y con relaciones Ancho/Espesor bajas,

particularmente susceptibles a este tipo de oscilacion (Vaz, Almeida y Janeiro, 2018).

Chen y Duan (2000) explican el fenémeno de galope en el tablero a partir del esquema
mostrado en la Figura 5.2.3-1. En la parte (a) se muestra que la seccion del tablero se esta
moviendo de forma ascendente con una velocidad y ante un viento horizontal de velocidad U.
En la parte (b) se muestra un fenomeno equivalente a la parte (a), pero en este caso el tablero
se encuentra estatico y el viento tiene un angulo de ataque equivalente « = atan(y/U). Si el
coeficiente de fuerza estatica medido para este caso es negativo (hacia arriba) la seccion
tendrd un movimiento ascendente adicional, resultando en una vibracion de tipo galope. Si
esto no ocurre, la vibracion es estable (Chen y Duan, 2000). A partir de este ejemplo, Chen y
Duan (2000) explican que el fenémeno de galope es causado debido a un cambio en el &ngulo

de ataque efectivo debido al movimiento vertical o torsional del tablero.

Chen y Duan (2000) presentan la ecuacion de movimiento que describe el fendémeno de

galope como se muestra a continuacion:

1
my +cy+ky = —=pU?B

(dCL y
2

%*C%

La fuerza de viento induce un amortiguamiento aerodindmico adicional en el cuerpo, el cual
se suma al amortiguamiento estructural (Stathopoulos y Baniotopoulos, 2007). El lado
derecho de la ecuacion representa la fuerza de amortiguamiento aerodindmico y C; y Cp son
los coeficientes de fuerza estitica de levante y de arrastre, respectivamente. Si el

amortiguamiento total es menor que cero, es decir,

+1 UB(dCL+C)<O Ec.523—1
ct+op P p) < ..(Ec.5.2. )

entonces el sistema se vuelve inestable (Chen y Duan, 2000). Al resolver la Ecuacion 5.2.3-1
se obtiene la velocidad de viento critica para el galope. Ademas, como lo explican Chen y
Duan, dado que el amortiguamiento mecanico ¢ es positivo, la ecuacion 5.2.3-1 so6lo es

posible si se satisface el criterio de Den Hartog:
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(dCL+C)<0 Ec.5.2.3 —2
Ja b < ..(Ec.5.2. )

Ecuacion 5.2.3-2 se evaltia a partir de ensayos en tineles de viento, haciendo mejoras en la
geometria de la seccion de ser necesarias (Chen y Duan, 2000). Finalmente, Chen y Duan
indican que el fenomeno de Galope raramente ocurre en los tableros de puentes vehiculares,
pero si puede ser importante en puentes peatonales y en cables. El fendmeno de galope en los

cables se muestra en el acapite 5.3.

Lift Force

Wind U /‘!’\

# rag Force
Citch Moment .
= Moving upward

(@)
\Q
Attack Angle '\ /
(b)

Figura 5.2.3-1: (a) Viento horizontal y secciéon con movimiento ascendente, (b) Seccion sin movimiento y flujo

de viento con un angulo de ataque equivalente (Chen y Duan, 2000).

5.2.4. Divergencia estatica

Gimsing y Georgakis (2012) explican el fenomeno de divergencia estitica a partir del
comportamiento de una placa delgada de ancho b, longitud infinita y espesor infinitesimal
(Figura 5.2.4-1), la cual estd sometida a un flujo de viento horizontal de velocidad U. Como
se observa en la Figura 5.2.4-1, la placa tiene una posicion 1 neutral paralela al flujo del
viento, y una posicion 2 desplazada (Con un desplazamiento vertical § y una rotacioén ),
cuya deflexion introduce presiones aerostaticas. La resultante de estas presiones aerostaticas

L se ubica en el punto a un cuarto de la longitud a barlovento (Gimsing y Georgakis, 2012)
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Figura 5.2.4-1: Placa de espesor infinitesimal en la posicion 1 neutral y la posicion 2 deflectada

(Gimsing y Georgakis, 2012).
La accion de las presiones aerostaticas puede descomponerse en una fuerza vertical L y un
momento M, cuyas expresiones por unidad de longitud, asumiendo un valor de 8 pequeio,
son (Gimsing y Georgakis, 2012):
L = —mpbhU?0

1
M = b mpb?U?%6
Donde:

p = Densidad del aire. Igual a 1.25 kg/m’.
U = Velocidad del flujo de viento.

Gimsing y Georgakis (2012) presentan la deduccion de la velocidad critica de divergencia
estdtica para una placa infinitesimal. Las ecuaciones de movimiento para esta placa
infinitesimal (presentadas por Gimsing y Georgakis) en funcion de las constantes de rigidez

vertical y torsional, K,, y K;, e ignorando el amortiguamiento, son:

K,6 +ué =L(t) ..(Ec.52.4—1)
K6+ 1,6 =M(t) ..(Ec.5.2.4—2)
Donde:
1 = Masa por unidad de longitud

I, = Momento de inercia de masa por unidad de longitud

Si se considera que la placa infinitesimal estd sometida a una fuerza externa Ly y un momento
externo M,, se tiene:

L(t) = Ly — mpbU?0 ..(Ec.5.2.4 —3)
1
M(t) =M, +anb2U29 ..(Ec.5.2.4 — 4)
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Finalmente, se obtienen las expresiones del equilibrio estatico del estado deflectado.
Considerando 6 = = 0 y reemplazando las 5.2.4-3 y 5.2.4-4 en las ecuaciones 5.2.4-1 y
5.2.4-2, se tiene:

K,8 = L, — mpbU?8

1
K6 =M, + anszZH
Con lo cual se pueden obtener expresiones para la deflexion y la rotacion:

pbU?
LO - p MO

Kt - %T[prUZ

6—1
=%

M
0 = L

K, — %nprUZ

Como lo explican Gimsing y Georgakis (2012), a partir de la expresion para 6 resulta
evidente que la presion aerostética reduce la rigidez torsional de (K;) a (Kt — %npsz 2). La

velocidad critica de divergencia U, para una placa infinitesimal se obtiene al igualar la

rigidez torsional reducida a cero (Gimsing y Georgakis, 2012):

1
K, — anszdz =0

Kt
—~ .. (Ec.524-5)

=
¢ p

SN

La velocidad de divergencia U, corresponde a la ocurrencia de un problema de estabilidad
estatico, en el cual ain una rotacion muy pequefia implica desplazamientos sin limites

(Gimsing y Georgakis, 2012).

Ademas, Gimsing y Georgakis (2012) presentan la expresion de Uy en funcidn de la rigidez
de los cables. Si se considera que la rigidez torsional de la seccion depende inicamente de la
rigidez al desplazamiento vertical de los cables ubicados en los extremos de la seccion, K, la

rigidez torsional quedaria expresada como:
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Reemplazando el valor de K;, la expresion para la velocidad critica de divergencia U, para

una placa infinitesimal, en funcién de la rigidez al desplazamiento vertical de los cables, es:

Uj= |— ..(Ec.5.2.4—6)

La ecuaciones 5.2.4-5 y 5.2.4-6 pueden utilizarse como una primera aproximacion de la
velocidad de divergencia, ya que pueden calcularse sin la necesidad de realizar ensayos de
tuneles de viento. Sin embargo, como lo explican Gimsing y Georgakis, el asumir que la
seccion de un tablero puede representarse con una placa infinitesimal puede ser muy poco
preciso en muchos casos. Para tener una mejor precision, la velocidad de divergencia debera
calcularse en funcion del coeficiente de momento aerodinamico para distintos angulos de
ataque del viento (Gimsing y Georgakis, 2012). A continuacidn, se presenta la deduccion de

la velocidad de divergencia en funcion de C;(8), presentada por Gimsing y Georgakis (2012).

Conociendo el coeficiente de momento aerodindmico C;(6), el momento aerodindmico se

expresa como:

M. (6 =1 U?b%C,(0
(6) = 5 pU?b?C,(6)

La funcion C;(8) puede expandirse usando las series de Taylor. Asumiendo una funcion
C:(0) lineal en el contorno de 8 = 0, el momento aerodindmico seria:
1 !
M.(6) = EPUZbZ[Ct(O) +0C':(0)]
Donde:

C'; = Primera derivada de C; con respecto a 0.

Si se considera también un momento externo My, la ecuacion de equilibrio estatico quedaria:

1
MO + EPUZbZ[Ct(O) + HC’t(O)] = Kte

Con lo cual:

ZMO - pUZbZCt(O)

9 =3k, —pUp2C,(0)

Como lo explican Gimsing y Georgakis, la estabilidad estara garantizada si C';(0) < 0. Esto

puede verificarse en los resultados de ensayos en tineles de viento al evaluar la pendiente de
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la grafica C; vs 6 (Figura 5.1.3-2). Sin embargo, si C';(0) > 0, la velocidad de divergencia

se calculara igualando el denominador de la expresion anterior a cero (€ infinito):
2K, — pU?b2C',(0) =0

2K,

Ug = |[———=
47 |pb2C’(0)

..(Ec.5.2.4 —-7)

Finalmente, Gimsing y Georgakis (2012) mencionan que la velocidad de divergencia
calculada con la ecuacion 5.2.4-7 sélo seré valida si se puede considerar que C;(8) es lineal
(ya que la expansion por series de Taylor se realizoé considerando una funcién lineal). Caso

contrario, debera resolverse de forma iterativa la ecuacion de equilibrio no lineal:

1 212

5.2.5. Aleteo acoplado (Flutter)

El aleteo es una oscilacion inducida por el viento que tiene amplitudes destructivas
(AASHTO, 2017). Esta oscilacion esta caracterizada por un acoplamiento de las oscilaciones
verticales y torsionales, y ocurre cuando las frecuencias de estas dos oscilaciones coinciden
(Gimsing y Georgakis, 2012). Por lo general, los puentes soportados por cables tienen una
frecuencia torsional mayor que su frecuencia vertical, pero debido a la reduccion de la rigidez
torsional antes presiones aerostaticas, la frecuencia torsional decaera conforme aumenta la

velocidad del viento (Gimsing y Georgakis, 2012).

Gimsing y Georgakis (2012) presentan la ecuacion de Frandsen para determinar la velocidad
de aleteo de una placa de espesor infinitesimal, en funcién de su velocidad de divergencia

estatica y de sus frecuencias circulares de vibracion:

U, =U, |1 (W”
f— Yd W,

)2 - (Ec.5.2.5—1)

A partir de la ecuacion 5.2.5-1, Gimsing y Georgakis presentan dos observaciones
importantes: En primer lugar, la velocidad de aleteo es menor que la velocidad de
divergencia, por lo cual la velocidad de aleteo es de mayor interés al evaluar la estabilidad

aerodinamica de los puentes. En segundo lugar, puede observarse que la velocidad de aleteo
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serda menor en tanto mas cercanas estén las frecuencias vertical y torsional. Gimsing y
Georgakis (2012) recomiendan que la frecuencia torsional sea mayor que dos veces la
frecuencia vertical:

we = 2w,

La ecuacion de Frandsen (Ec. 5.2.5-1) tiene un alto grado de simplificacion, ya que
unicamente usa las expresiones para presiones aerostdticas pero no toma en cuenta que el
aleteo en realidad implica el movimiento de la placa infinitesimal, por lo cual el viento ya no
es estacionario. Sin embargo, la ecuacion de Frandsen tiene una buena aproximacion al
compararla con ecuaciones semi-empiricas ajustadas con resultados experimentales (Gimsing
y Georgakis, 2012). La ecuacion de Selberg es una ecuacion semi-empirica de la velocidad de
aleteo de una placa infinitesimal, que provee resultados adecuados cuando w; > 1.5w,,

(Gimsing y Georgakis, 2012). La ecuacion de Selberg es presentada por Gimsing y Georgakis

L 12N
Uy = 0520, [1 <wt) ]bj;

Svensson (2012) presenta la ecuacién de Selberg con una notacion ligeramente distinta a la

de la siguiente forma:

de Gimsing y Georgakis (esta vez no se encuentra en funcion de Uy), y con la inclusion de
un factor de reduccion 1 que depende de la forma de la seccion (La expresion original de

Selberg corresponde a placas infinitamente delgadas):

0.72-m-r

..(Ec.5.25 -2
T[pb3 (C )

Vo=n-2m-b-fy- 1+(f—T—0.5)-
f5
Donde:
1 = Factor de reduccion para secciones que no son placas delgadas
b = Ancho del tablero
fg = Primera frecuencia a la flexion
fr = Primera frecuencia a la torsion. Gimsing y Georgakis recomiendan fr = 2fp

m = Masa de la viga por unidad de longitud

Ie+1
r= /u
A

p = Densidad del aire, igual a 1.25 kg/m’
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Gimsing y Georgakis (2012) presentan valores de 1 obtenidos a partir de ensayos en tuneles
de viento realizados durante el proceso de disefio del puente Little Belt (Dinamarca). En la
Figura 5.2.5-1 (Gimsing y Georgakis, 2012) se puede apreciar que el valor de n de 0.43 para
una seccion cajon de bordes planos (Seccion a), y de 0.91 para una seccion cajon con bordes
inclinados (Seccion c). Para las demas secciones mostradas en la figura, se tienen valores de

7 intermedios.

Para fines practicos, se pueden considerar valores de n entre 0.4 y 0.9 (dependiendo de la
forma de la seccion) para realizar una estimacion de la velocidad de aleteo con la ecuacion
5.2.5-3, y después contrastarla con la velocidad critica obtenida de ensayos en tineles de

viento.

Como mecanismo de control, la AASHTO establece que las velocidades criticas de
divergencia y aleteo catastrofico deberan ser mayores que 1.2 veces la velocidad de viento de

disefo a la altura del tablero.

n =043
n = 0.62
n =091
n=0.77

Figura 5.2.5-1: Valores de 7 para distintas secciones obtenidos durante el proceso de diseflo del

puente Little Belt (Adaptado de Gimsing y Georgakis, 2012)
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Gimsing y Georgakis (2012) presentan también una evaluacion semi-empirica del aleteo mas
precisa, propuesta por Scanlan y Tomko, en la cual se obtienen de forma empirica unos
coeficientes de fuerza aeroelastica denominados “derivados de aleteo” (flutter derivatives).
Estos coeficientes derivados de aleteo se usan para determinar qué tan propenso es el puente
a exhibir inestabilidad por aleteo (Gimsing y Georgakis, 2012). Las fuerzas aeroelasticas
auto-excitadas del puente vertical, torsional y lateralmente (por unidad de longitud) seran
(Gimsing y Georgakis, 2012):

1 ) b , 6

1 [ ) bg: I\E , 0]

1 [ bé
Dae = 5pU%b | 1P| % + AaPy T+ AP0 + A "R P

5| - (Ec.525-6)

Donde:
8,0, p = Traslacion vertical, giro torsional y traslacion lateral.

Ar = Frecuencia circular reducida (no dimensional), es inversa a la velocidad reducida:

1 _Zn_bw
o . )

H{, A}, P} (i =1, ...,4) = Coeficientes derivados de aleteo (Flutter derivatives)

Los derivados de aleteo por lo general se obtienen de ensayos en tuneles de viento con
modelos de seccion (Gimsing y Georgakis, 2012). A partir de las ecuaciones 5.2.5-4 a la
5.2.5-6, Gimsing y Georgakis explican la forma de interpretar los derivados de aleteo: Puede
observarse que los derivados estan asociados con fuerzas proporcionales a desplazamientos
(relacionadas con la rigidez) o con fuerzas proporcionales a la velocidad (relacionadas con el
amortiguamiento). Los cambios en la rigidez del tablero debido a las fuerzas proporcionales a
desplazamientos son poco significativos, por lo cual se evaltian Unicamente los derivados
asociados con las fuerzas proporcionales a la velocidad, es decir, los derivados con

subindices 1y 2.

Como explican Gimsing y Georgakis (2012), es importante evaluar el signo de los

coeficientes derivados, ya que una fuerza aeroelastica proporcional a la velocidad positiva
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implica un amortiguamiento negativo, y mientras mayor sea el nivel de amortiguamiento
negativo mayor sera la tendencia a la inestabilidad. Los signos de los coeficientes derivados

pueden interpretarse de la siguiente forma (Gimsing y Georgakis, 2012):

- Hj positivo: Tendencia a inestabilidad inducida por vortices.
- A5 positivo: Tendencia a inestabilidad inducida aleteo torsional.

- H, y A] positivos: Fuerte acoplamiento aerodinamico y potencial aleteo acoplado.

Finalmente, debe tenerse en cuenta que si bien el puente puede tener una relacion entre la
frecuencia torsional y vertical mayor que 2, esta relacion serd distinta durante el proceso
constructivo. Como indican Gimsing y Georgakis (2012), durante el proceso constructivo
podrian llegar a tenerse frecuencias torsionales y verticales peligrosamente cercanas. De ser
¢éste el caso, y teniendo en cuenta que la viga de rigidez es apreciablemente mas flexible
durante el proceso constructivo, podria ser necesario efectuar alguna medida de mitigacion
temporal. Cabe destacar ademés que la probabilidad de ocurrencia de la méxima velocidad de
viento esperada es mucho menor durante el lapso del proceso constructivo, por lo cual podria
considerarse una velocidad de viento esperada inferior a la considerada durante la evaluacion

de la estabilidad aerodindmica del puente ya construido.

5.2.6. Efecto de los vehiculos

Como explican Gimsing y Georgakis (2012), las propiedades aerodinamicas del puente
pueden verse afectadas negativamente por la presencia de vehiculos sobre el tablero. Por este
motivo, es comun que los puentes mas largos se clausuren cuando la velocidad del viento
llega a una cierta magnitud, por ejemplo 25 m/s (90 km/h) o ante vientos extremos, como por

ejemplo tifones (Gimsing y Georgakis, 2012).

A manera de ejemplo, Gimsing y Georgakis (2012) muestran una medida de mitigacion
estudiada durante la evaluacion aerodinamica del puente Parana ante la presencia de un tren.
Esta medida consistio en una pantalla ubicada sobre el tren con una ligera inclinacion (Figura
5.2.6-1). Si bien la medida no fue implementada, demostr6 resultados favorables en los

ensayos de tuneles de viento (Gimsing y Georgakis, 2012).
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Figura 5.2.6-1: Modificacion en el puente Parana para mejorar su estabilidad aerodinamica en presencia de un

tren (Tomado de Gimsing y Georgakis, 2012).

5.2.7. Estabilidad de las torres

Las oscilaciones inducidas por el viento en las torres pueden tener importancia
principalmente durante el proceso constructivo, cuando las torres suelen ser mas flexibles.
Las torres de acero son particularmente susceptibles a estas oscilaciones, debido a sus bajos

niveles de amortiguamiento inherente y masa (Gimsing y Georgakis, 2012).

Mejoras en la forma de los pilares o el uso de amortiguadores son ejemplos de medidas de
mitigacion. A manera de ejemplo, Gimsing y Georgakis mencionan el problema de
oscilaciones por desprendimiento de vortices que tuvo el puente Forth Road durante su
construccion. Para solucionar el problema, se instalaron temporalmente amortiguadores de

friccion entre los pilares de la torre.

Ito (1998) muestra algunos ejemplos de torres de acero para puentes atirantados en Japon, en
donde se tuvieron consideraciones especiales por efectos aerodinamicos. Uno de ellos es el
puente Katsushika Harp (Figura 5.2.7-1), en donde se colocaron elementos redondeados en
las esquinas de la seccion para mejorar sus propiedades aerodindmicas. Se determind que
estos elementos de esquina se requerian s6lo en los dos tercios superiores de la torre, por lo
cual en el tercio inferior los elementos de esquina se unieron entre si formando una seccion

cerrada (Ito, 1998).
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(Seccion superior) (Seccion inferior)

Figura 5.2.7-1: Puente Katsushika Harp y seccion transversal.
Izquierda: https://www.flickr.com/photos/27889738@N07/5408033222
Derecha: Ito (1998)

Otros ejemplos presentados por Ito (1998) son el puente Meiko y el puente Tatara. En el
puente Meiko, las torres de 190 m de altura cuentan con una seccidon octogonal, como se
aprecia en la Figura 5.2.7-2. En el puente Tatara, las torres de 226 m tienen una seccion

cuadrada con esquinas entrantes, como se aprecia en la Figura 5.2.7-3.

Figura 5.2.7-2: Puente Meiko.
Izquierda:
https://commons.wikimedia.org/wiki/File:Meiko Central Bridge 20160904A.jpg
Derecha:
https://ja.wikipedia.org/wiki/%E3%83%95%E3%82%A1%E3%82%A4%E3%83%AB
:Meiko Central Bridge 20170917B.jpg
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Figura 5.2.7-3: Puente Tatara.

Izquierda y derecha:

https://www.tripadvisor.com.pe/Attraction_Review-g651649-d6535763-Reviews-
Tatara Bridge-Onomichi_Hiroshima Prefecture Chugoku.html

5.2.8. Consideraciones en el diseno

Como lo explican Chen y Duan (2000) el procedimiento general del disefio aerodindmico
consiste el realizar un disefio estructural preliminar del puente, y luego un especialista en

viento debe evaluar el comportamiento aerodindmico mediante ensayos en tuneles de viento.

Es importante, por lo tanto, que el disefio preliminar sea 6ptimo para que los resultados de los
ensayos en tuneles de viento sean favorables y no se requiera de cambios significativos en el
disefio (Lo cual puede retrasar significativamente el proceso de disefio). Chen y Duan (2000)
explican que el comportamiento aerodinamico de los puentes depende de cuatro pardmetros:

La configuracion estructural, la rigidez, la forma de la seccion y el amortiguamiento.

En lo que respecta a la configuracién estructural, Chen y Duan (2000) ordenan de peor a
mejor los comportamientos aerodindmicos como sigue: Puentes colgantes, puentes
atirantados, puentes en arco, y puentes reticulares (El ordenamiento corresponde a la rigidez

con la que cuentan las distintas configuraciones estructurales). Es por ello que la AASHTO
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considera que todos los puentes soportados por cables deben de considerarse como sensibles

al viento.

Con respecto a la rigidez, Chen y Duan (2000) consideran que para los puentes largos no es
econémico agregar mdas material para aumentar la rigidez, sino mdas bien cambiar las
condiciones de borde, como por ejemplo las conexiones entre el tablero y las torres. Ademas,
para el caso de los puentes atirantados, torres con forma de A o con forma de Y invertida
permiten una mayor rigidez torsional del tablero que las torres en forma de H (Chen y Duan,
2000). Esto ultimo ocurre cuando se cuenta con 2 planos de cables (uno a cada extremo del
tablero) ya que si se cuenta con un solo plano de cables la rigidez torsional depende

exclusivamente de la viga de rigidez.

Otro parametro a considerar es la forma de la seccion. Las secciones aerodinamicas bloquean
menos viento que las secciones abultadas, y cambios pequenios en la seccion pueden afectar
significativamente el comportamiento aerodindmico (Chen y Duan, 2000). Como se vid

previamente, es favorable tener relaciones Ancho/Peralte grandes, idealmente mayores que

10.

El cuarto pardmetro destacado por Chen y Duan (2000) es el amortiguamiento. Los puentes
de acero tienen un menor amortiguamiento (y un menor peso) que los puentes de concreto,
por lo cual son mdas susceptibles a tener problemas aerodindmicos. Aumentar el
amortiguamiento puede reducir significativamente las vibraciones (Chen y Duan, 2000).
Como se presenta en el acapite 5.3, es frecuente el uso de amortiguadores para controlar las
vibraciones de los cables. Para aumentar el amortiguamiento del tablero, es posible el uso de
amortiguadores de masa sintonizada (TMD, por sus siglas en inglés). Como explican Vaz et
al. (2018), los TMD son sistemas de vibracion secundarios disefiados para tener la misma
frecuencia natural que el sistema de vibracion principal, de forma tal que cuando el puente
oscila el TMD genera fuerzas estabilizadoras. Como explica Karoumi (1998) una desventaja
de este sistema radica en el hecho de que su desempefio se deteriora significativamente
cuando las propiedades dindmicas de la estructura son diferentes que las calculadas durante el
disefio del TMD. Karoumi (1998) presenta el esquema basico de un TMD en la seccion de un
puente, el cual se muestra en la Figura 5.2.8-1. En la Figura, K¢na, Comd» Wemd, Memd
corresponden a la rigidez, amortiguamiento, frecuencia y masa del TMD. Karoumi (1998)
muestra ecuaciones aproximadas para el célculo de la frecuencia y la razén de

amortiguamiento del TMD:
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Wi

Wima = m

foma = [t
tmd — 8(1 + #)3
Donde:
w; = Frecuencia del modo de vibracion del puente con el cual se quiere sintonizar.

1 = Razoén entre la masa del TMD y la masa de la estructura ( m,,,q/ m;). Por lo general

entre 0.01 y 0.04.

La Figura Figura 5.2.8-2 muestra dos amortiguadores de masa sintonizada con una masa total

de 5.6 t, que fueron colocados en el puente atirantado peatonal Malta Center (Fiebig, 2010).

Figura 5.2.8-1: Esquema del amortiguador de masa sintonizada (Karoumi, 1998)

Figura 5.2.8-2: Amortiguadores de masa sintonizada en el puente atirantado peatonal Malta

Center (Fiebig, 2010).

5.2.9. Medidas de mitigacion adicionales

Si la seccion previamente disefiada tiene un comportamiento aerodinamico pobre al evaluarla

mediante los ensayos en tuneles de viento, no es comun cambiar todo el disefio (por razones
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economicas y por el plazo de tiempo que requeriria) sino mas bien cambiar los detalles de la
seccion (Chen y Duan, 2000). La Figura 5.2.9-1, tomada de Chen y Duan (2000), presenta
algunos detalles que pueden ser afadidos a tableros compuestos para mejorar su

comportamiento aerodinamico.

La primera opcion de la Figura 5.2.9-1 presenta placas inclinadas a ambos lados de la
seccion, mientras que la segunda opcidn presenta placas de borde sostenidas por elementos en
volado. La tercera opcion corresponde a placas deflectoras ubicadas en el interior de la
seccion. Finalmente, la cuarta opcion presenta orificios de ventilacion presentes en el interior
de la losa del tablero. A manera de ejemplo, Chen y Duan (2000) presentan el caso del puente
Deer Isle, en donde se colocaron placas inclinadas a ambos lados del tablero para mejorar su

comportamiento aerodinamico (Figura 5.2.9-2)

-t | ]
~ -~
~—L A -7
Fairing
r = =1 T = "
. g
- Edge Plate
| I |
I — I
— Baffle Plate [ —
L R ]
—l Venting Hole I

Figura 5.2.9-1: Modificaciones a secciones compuestas para mejorar su

comportamiento aerodindmico (Chen y Duan, 2000)

121



Fairing Fairing
450 | 3m | 3m |
I | !
By __115 mm Concrete Slab__ s
' 24 WF
7.2m

Figura 5.2.9-2: Placas inclinadas a ambos lados de la seccion del puente Deer Isle

Arriba: https://fineartamerica.com/featured/1-deer-isle-bridge-ralph-staples.html
Abajo: Chen y Duan (2000)

5.3. Estabilidad de los cables

Existen distintos fenomenos que deben considerarse al evaluar la estabilidad aerodinamica de
los cables, entre ellos, las vibraciones por viento y lluvia, el galope ocasionado por la
proximidad de obstaculos, y el galope de cables secos inclinados son los principales
mecanismos a evaluar. Las vibraciones por desprendimiento de vortices, si bien son posibles,
generan oscilaciones de una amplitud pequena, por lo cual no representan una condicion

determinante en la evaluacion de la estabilidad.

Los cables son elementos lateralmente muy flexibles con una frecuencia fundamental muy
baja y con un amortiguamiento inherente muy pequefio, por lo cual no son capaces de disipar
mucha de la energia de excitacion (FHWA, 2007). Los cables mas largos seran los mas
susceptibles debido a su mayor exposicion al viento y menor amortiguamiento (Gimsing y

Georgakis, 2012).
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5.3.1. El namero de Scruton

El nimero de Scruton es un parametro adimensional importante al evaluar la excitacion
debido a vortices, las vibraciones por viento/lluvia, el galope por proximidad de obstaculos, y

el galope de cables secos inclinados (FHWA, 2007). Se obtiene mediante la ecuacion:

mé

= p0?
Donde:
m = Masa del cable por unidad de longitud
& = Razon de amortiguamiento del cable

p = Densidad del aire. Puede tomarse como 1.25 kg/m’.

D = Diametro del cable

La mayoria de oscilaciones en cables inducidas por el viento son mitigadas incrementando el

valor del nimero de Scruton (FHWA, 2007)

5.3.2. Galope por viento y lluvia

Este fendmeno, observado en muchos puentes atirantados, ocurre cuando una combinacion de
lluvia y viento a velocidades moderadas causa una vibracion de alta amplitud en los cables
(FHWA, 2007). La evidencia experimental sugiere que, al formarse pequefias corrientes de
agua sobre los cables, en una longitud significativa de ellos (Figura 5.3.1-1), se modifica la

forma del cable, llevando al inicio del fenémeno de galope (Gimsing y Georgakis, 2012).

Como lo explica la FHWA (2007) las corrientes de agua que se forman sobre el cable,
ademas de cambiar la forma del mismo, también se mueven cuando el cable oscila, causando
cambios ciclicos en las fuerzas aerodinamicas, lo cual incrementa la energia de las
oscilaciones. En los casos reportados de este fendmeno se han observado amplitudes de

oscilacion de 0.25 a 1.0 m (FHWA, 2007).
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Figura 5.3.1-1: Formacion de la corriente de agua sobre el cable. (Tomada de Gimsing y

Georgakis, 2012).

Las condiciones para que ocurra el fendmeno de galope inducido por viento y lluvia son:

Velocidad del viento: Gimsing y Georgakis (2012) consideran un rango entre 5-18
m/s (18 a 65 km/h). Velocidades por debajo de este rango no producen la energia
suficiente para excitar el cable, y velocidades por encima del rango no permiten la

formacion de las corrientes de agua sobre el cable (Gimsing y Georgakis, 2012).

Intensidad de la lluvia: Precipitaciones entre 1-10 mm/h permiten la formacion de las

corrientes de agua sobre los cables (Gimsing y Georgakis, 2012).

Cables con bajo amortiguamiento y frecuencias modales entre 0.5-3.3 Hz (Gimsing y

Georgakis, 2012).

Direccion del viento: Experimentalmente, la FHWA ha demostrado que las maximas
excitaciones se producen cuando la direccion del viento se encuentra a 45° con
respecto al plano de cables, con los cables declinando con respecto al sentido del

viento.

Para reducir el efecto de vibraciones por lluvia/viento, la FHWA recomienda el uso de cables

con una superficie tratada que evite la formacion de corrientes de agua longitudinales al

cable. Los tratamientos tipicos de las superficies de los tubos se muestran en el acapite 5.3.6.

Ademas, para limitar las oscilaciones producidas por viento y lluvia a un nivel inofensivo, la

FHWA limita el valor del nimero de Scruton como sigue:

Para arreglos de cables regulares:

m
—E>10
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e Para cables de cordones agrupados dentro de tubos, con una superficie tratada para
mitigar vibraciones por viento/lluvia:

mé

—>5

pD?
La FHWA indica que el limite de S, > 5 aplica para el caso de cables simples regularmente
espaciados, pero para geometrias inususales o arreglos con cables dobles este limite debe
aumentarse. En general, la FHWA recomiendo que el numero de Scruton se mantenga lo mas
alto posible mediante el uso de amortiguadores y/o tirantes cruzados (Los cuales se presentan

en el acapite 5.3.6.)

5.3.3. Galope por proximidad de obstaculos en grupos de cables

El galope por proximidad de obstidculos puede ocurrir en elementos que se encuentran
proximos a otros objetos, y vibran debido a la naturaleza especial del flujo generado por el
objeto de cara al viento (Gimsing y Georgakis, 2012). En el caso de los tirantes de un puente,
este fenomeno puede ocurrir cuando los cables se encuentran agrupados, y el galope por
proximidad genera movimientos elipticos debido a variaciones en las fuerzas aerodindmicas

de arrastre y transversales, generando oscilaciones de gran amplitud (FHWA, 2007).

La FHWA presenta una expresion para determinar la velocidad critica por encima de la cual

puede esperarse inestabilidad debido a galope por proximidad:

Uerit = cfDy/Se ... (Ec5.33 — 1)

Donde:
f = Frecuencia natural. La FHWA aconseja considerar los 3 primeros modos de vibracion.
D = Didmetro del cable.
S. = Numero de Scruton
¢ = Constante que depende del espaciamiento libre entre cables. La FHWA presenta los
valores comunmente usados:

- Para cables con poca separacion (De 2D a 6D): ¢ = 25

- Para cables con separacion normal (10D a mas): ¢ = 80

Como explica la FHWA, existen dos posibilidades de mitigacion: Elevar el nimero de
Scruton (Incrementando el amortiguamiento) o aumentando la frecuencia de oscilacion. Sin

embargo, en este caso en particular el incremento de la frecuencia es mas efectivo que el
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incremento del amortiguamiento, debido a la raiz cuadrada de S, en la ecuacion. La

frecuencia de osilacion puede incrementarse mediante el uso de tirantes cruzados, para

acortar la longitud efectiva de los cables (FHWA, 2007).

Por ultimo, la FHWA destaca que el galope por proximidad no es un problema de disefio
importante en arreglos de cables normales y bien separados. Sin embargo, si puede necesitar

una especial atencion en casos inusuales (FHWA, 2007)

5.3.4. Galope de cables secos inclinados

Como indica la FHWA (2007), el galope de cables secos es teéricamente posible y muchos
puentes atirantados existentes son susceptibles a sufrir oscilaciones de grandes amplitudes

debido a este fendémeno, sin embargo, no existe evidencia de su ocurrencia en campo.

Un cable circular no tiene oscilaciones por galope si se encuentra alineado de forma
perpendicular al flujo de viento, sin embargo, si el cable presenta una inclinacion el viento
actuard sobre una seccion eliptica del cable, y existird una potencial inestabilidad por galope

si el amortiguamiento es demasiado bajo (FHWA, 2007).

La FHWA presenta un criterio de inestabilidad obtenido experimentalmente por Saito et al.,

la cual es similar a la Ecuacion 5.3.3-1 con un valor de ¢ igual a 40:
Uerit = 40\/S.fD  ...(Ec.5.3.4—1)

Sin embargo, la FHWA explica que el criterio propuesto por Saito et al. es dificil de
conseguir para puentes muy largos con cables de didmetros tipicos entre 150 y 200 mm. A
partir de resultados experimentales obtenidos por la FHWA, se lleg6 a la conclusion de que
para razones de amortiguamiento mayores que 0.003, las oscilaciones por galope en cables
secos y por desprendimiento de vortices son insignificantes. Gimsing y Georgakis (2012)
recomiendan una razéon de amortiguamiento de 0.005 a partir de resultados experimentales
obtenidos por Larose, Zasso y Grappino (2005). De cualquier forma, razones de
amortiguamiento de 0.003 o 0.005 son valores alcanzables en puentes atirantados (Gimsing y
Georgakis, 2012). Dado que la FHWA establece un nimero de Scruton minimo para mitigar
las vibraciones producidas por viento/lluvia, puede considerarse que la inestabilidad por
galope en cables secos se suprime automdticamente si se provee de un amortiguamiento

suficiente para mitigar las vibraciones producidas por viento/ lluvia (FHWA, 2007).
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5.3.5. Desprendimiento de vortices

La velocidad critica por desprendimiento de vortices en funcidon del numero de Strouhal se
presentd en el acapite 5.2.2, y para cables circulares el nimero de Strouhal es de 0.2. Sin
embargo, la amplitud de las oscilaciones debido a vortices suele ser pequefia, ain con razones
de amortiguamiento bajas. Por ello, el desprendimiento de vortices no suele representar un
problema de vibracion importante, y puede ser suprimido afiadiendo una cantidad pequefia de

amortiguamiento (FHWA, 2007).

De acuerdo a la FHWA, el amortiguamiento inherente de los cables suele encontrarse entre
0.001 y 0.005. Con el limite superior de 0.005, la amplitud de las oscilaciones es alrededor
del 0.5% del diametro del cable, mientras que para el limite inferior de 0.001 la amplitud de
las oscilaciones es de aproximadamente 4% del diametro. Como explica la FHWA, ambos
valores son considerados bajos. Al igual que en el caso del galope en cables secos, con el
nimero de Scruton minimo impuesto por la FHWA para controlar oscilaciones por
viento/lluvia, las vibraciones por desprendimiento de vortices quedan automaticamente

suprimidas.

5.3.6. Medidas de mitigacion

5.3.6.1. Tratamiento de la superficie

Las supercifies de los tubos que agrupan los cordones (strands) de un cable puedes ser
tratadas para evitar la formacion de corrientes de agua longitudinales, pues estas corrientes
son la principal causa de las oscilaciones por viento/lluvia. La Figura 5.3.6-1, tomada de
Gimsing y Georgakis (2012), presenta las superficies tratadas tipicas, las cuales incluyen:
Canales longitudinales, resaltes longitudinales, hoyuelos, protuberancias, y resaltes
helicoidales. A manera de ejemplo, en la Figura 5.3.6-2 se muestra un cable con resaltes

helicoidales de las marcas Freyssinet y DSI.
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Figura 5.3.6-1: Superficies tratadas tipicas. (Tomada de Gimsing y Georgakis, 2012).

Figura 5.3.6-2: Ejemplo de cable con resaltes helicoidales marca Freyssinet (izq.) y DSI (der.)

5.3.6.2. Amortiguamiento mecanico

Debido al bajo amortiguamiento inherente de los cables, es comun el uso de amortiguadores
para suprimir las vibraciones aerodindmicas. Estos amortiguadores se posicionan en el
extremo inferior del cable, cerca de los anclajes, siendo evidente que mientras mas cerca
estén los amortiguadores del anclaje, menos efectivos son (Gimsing y Georgakis, 2012). A
manera de ejemplo, en la Figura 5.3.6-3 muestra un amortiguador de la marca DSI y una
fotografia de amortiguadores de la marca Freyssinet instalados en el puente Charilaos

Trikoupis.
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Figura 5.3.6-3: Ejemplo de amortiguadores marca DSI (izq.) y Freyssinet (der.)

Z
1

<>

a ]

Figura 5.3.6-4: Esquema de la ubicacion del amortiguador

Si la distancia del amortiguador al anclaje es [ y la longitud total del cable es L (Figura 5.3.6-
4), una solucion aproximada para determinar la razéon de amortiguamiento para una

determinada relacion [ /L es presentada por la FHWA:

5 NEETA Y, (Ec.5.3.6 — 1)
/L (m?k)?+1
Siendo:
k=—S il (Ees36-2)
mLw,, L
Donde:

i = Modo de vibracion

¢ = Coeficiente de amortiguamiento

m = Masa por unidad de longitud

w,1 = Frecuencia circular del primer modo (fundamental)

[/L = Ubicaciéon normalizada del amortiguador
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La Ecuacion 5.3.6-1 es valida para valores de [/L de hasta 0.03, mientras que para valores

mayores la ecuacion resulta conservadora (Gimsing y Georgakis, 2012).

Para obtener el valor de w,; puede utilizarse la expresion obtenida de la ecuacion de

movimiento para cuerdas tensadas presentada por la FHWA:

_Hn-rt
Y= L

Donde:

H = Tension del cable

m = Masa por unidad de longitud

n = Numero del modo, igual a 1 para el calculo de w,,

L = Longitud del cable

Alternativamente, las frecuencias de vibracion f pueden obtenerse modelando el cable en el
programa SAP2000, obteniendo luego las frecuencias circulares como w = 2rf. Si se utiliza
el software mencionado, en primer lugar debe aplicarse la tension en el cable utilizando un
“Caso de Cargas” no lineal con efectos P-delta y un “Patrén de Cargas™ denominado “target
force”. Luego, debe realizarse el andlisis modal considerando la rigidez del cable resultante

del “Caso de Cargas” previamente aplicado.

x Load Case Data - Nonlinear Static

Modal Load Case
All Modal Loads Applied Use Modes from Case MODAL

Loads Applied
Load Type Load Name Scale Factor

Load Pattern ~ | TENSION DEL CABLE ~
Load Pattern TENSION DEL CABLE 1. ]

mporiant Note Loads from his previous case are included in tihe current

Load Case Name MNotes Load Case Type

|TENSION DEL CABLE Set Def Name Modify/Show. .. Static w

Initial Conditions Analysis Type

@ Zero Initial Conditions - Start from Unstressed State O Linear

() Continue from State at End of Nonlingar Case ® Nonlinear Aphcar las tensiones

Add

considerando efectos
P-Delta

Geometric Nonlinegpfy Parl

None
- —

O P-Drelta plus Large Displacemer|

Mass Source

Previous
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x Load Case Data - Modal l

Realizar el analisis
modal considerando la
rigidez del cable con la
tension previamente

Load Case Name Notes

|r.|0DAL NL Set Def Name Modify/Show...

Stiffness to Use

Zerp sl Condtens  UnsiressedStite. ol @ ESEVERS | gplicada
1 ® stiffness at End of Nonlinear Case TENSION DEL CABLE ~ | |l () Ritz Vectors
S
Important Note: Loads from the Monlinear Case are NOT included in the current
case
Number of Modes. lass Source
|F'leviDus [MSSSRC1)
Maximum Number of Modes
Minimum Number of Modes

fi f>=2fi f3=3f

Figura 5.3.6-5: Calculo de las frecuencias de vibracion con el programa SAP2000.

La grafica de k vs &/(I/L) se denomina la curva universal de amortiguamiento, la cual se
muestra en la Figura 5.3.6-6. Puede observarse que existe un tope en la razon de
amortiguamiento que se puede alcanzar, ya que valor maximo de &/(I/L) es de 0.5, y éste
valor maximo se da para un valor de k de 0.1. Para valores mayores de k, la razon de

amortiguamiento decrece de forma asintotica.

0.55
0.50

0.45
0.40 I/
0.35

|

0.30

/L)

~0.25 ~

0.20 \

0.15 e —

0.10
0.05
0.00

Figura 5.3.6-6: Curva universal de amortiguamiento
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La Figura 5.3.6-7 muestra las curvas de amortiguamiento k vs & para 5 valores de I/L: 0.01,
0.015, 0.02, 0.025 y 0.03. La Figura 5.3.6-7 muestra las mismas graficas pero en el rango de
k entre 0 y 0.1. A partir de estas graficas puede observarse que mientras mayor es la distancia

del amortiguador al anclaje, mayor es el valor de ¢ obtenido.

Ademas, estas graficas permiten tomar una decision sobre qué posiciones del amortiguador
son mas Optimas para el valor de ¢ que se necesite obtener. La FHWA indica que es necesario
considerar la estabilidad para los 3 primeros modos de vibracion. Por ejemplo, si se necesita
un valor de & de 0.005, no resulta conveniente que el amortiguador tenga una posicion
relativa de 1/L=0.01, pues para esta posicion el valor de £=0.005 es el maximo que se puede
obtener, con un valor de k de 0.1. Esto implica que los siguientes modos de vibracion tendran
necesariamente una razon de amortiguamiento menor que 0.005 al tener un valor de k mayor.
En cambio, para el mismo ejemplo un valor de 1/L=0.02 resultaria conveniente ya que si se
calcula un valor de ¢ para que £=0.005 en el primer modo, los siguientes modos tendran

valores de £ mayores que 0.005.

0.016 |
0.015
0.014

0.013
0012 1\——
0.011

0.010 ++

0.009 -+ I/L=0.01
M 0.008 I \ I/L=0.015
0.007 + N \ I/L=0.02
0.006 - / I/L=0.025

I/L=0.03

0005 A \ ~N

N\
0.004 N

0.003

//

[

0.002 - —

0.001 -
0.000 ,

0 01 02 03 04 05 06 07 08 09 1 11

Figura 5.3.6-6: Curvas de amortiguamiento para £=0.01, ,0.015, 0.02, 0.025 y 0.03.
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M 0.008 / I/L=0.015

0.016

0.015 | |
0.014
0.013

0.012 "

0.011
0.010
0.009 / —

— e /L=0.01

0.007 / 7 —1/L=0.02
0.006 A

oo I 7 ——1/L=0.025
0.004 // s=s58 1/1=0.03
. 4

0.003 // / =T

0.002 / // =

0.001 -+

0.000 -

0 0.01 0.02 0.03 0.04 0.05 0.06 0.07 0.08 0.09 0.1
k

Figura 5.3.6-7: Curvas de amortiguamiento para §=0.01, 0.015, 0.020,0.025, 0.03 (0<k<0.1)

El procedimiento general para determinar el valor del coeficiente de amortiguamiento ¢ se

describe a continuacion:

a)

b)

d)

Determinar la razéon de amortiguamiento ¢ necesaria para obtener un nimero de
Scruton mayor o igual que 10. De forma conservadora puede despreciarse el

amortiguamiento inherente de los cables.

Escoger convenientemente una ubicacion relativa (/L) del amortiguador. Una
ubicacion conveniente seria aquella en la que los 3 primeros modos de vibracion
alcancen un niimero de Scruton mayor o igual que 10. Pueden utilizarse las Figuras

5.3.6-6 y 5.3.6-7 para determinar una ubicacion relativa minima conveniente.

Con los valores de & y I/L, determinar el valor de k, utilizando las Figuras 5.3.6-6 y

5.3.6-7 6 resolviendo la Ecuacion 5.3.6-1.

Con el valor de k, determinar el valor de ¢ para el primer modo de vibracion,

resolviendo la Ecuacién 5.3.6-2.

Con el valor de ¢ obtenido, determinar los valores de k y & para los dos siguientes
modos de vibracion, y verificar que el nimero de Scruton para estos modos sea mayor

que 10.
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5.3.6.3. Tirantes cruzados

Los tirantes cruzados son cables secundarios (de menor didametro que los cables principales)
colocados de forma transversal a los cables (Figura 5.3.6-8). Estos tirantes cruzados
aumentan la rigidez en el plano de los cables, lo cual permite contrarrestar oscilaciones

indeseadas (FHWA,2007).

Como explican Jensen, Nielsen y Sorensen (2002) las vibraciones en los cables aparecen
como vibraciones dentro del plano. Bertagnoli y La Mazza (2015) indican que, para las
direcciones de viento en las cuales las vibraciones por viento/lluvia son significativas, los
cables pueden vibrar en el plano y fuera del plano, pero las vibraciones en el plano son las
dominantes. Esto justifica que el aumento de rigidez en el plano con el uso de tirantes

cruzados sea una medida de mitigacion efectiva.

Al incrementar la rigidez en el plano de cables, los tirantes cruzados permiten aumentar la
frecuencia de oscilacion. El galope por lluvia/viento se presenta en cables con frecuencias de
oscilacion entre 0.5 y 3.3 Hz. Si se logra aumentar la frecuencia a valores por encima de este

rango, el galope por lluvia/viento quedaria mitigado.

Ademas, el aumento de la frecuencia aumenta la velocidad critica de galope por proximidad
de obstaculos y la velocidad critica de galope de cables secos inclinados (Ecuaciones 5.3.3-1

y 5.3.4-1).

Adicionalmente al aumento de la frecuencia de vibracion, el uso de tirantes cruzados tiene
otras ventajas descritas por la FHWA: Incrementa la masa generalizada, con lo cual se
incrementa el nimero de Scruton, y aumenta el amortiguamiento efectivo al disipar energia a
través de la friccion en las conexiones de los tirantes cruzados, y también al transferir energia
de un cable a otro. Sin embargo, estas ventajas son dificiles de cuantificar de forma confiable

usando métodos analiticos (FHWA, 2007).

Finalmente, la FHWA indica que los tirantes cruzados deben instalarse con una tension

inicial suficiente para que éstos no pierdan su rigidez durante las solicitaciones de viento.
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6. EJEMPLO PRACTICO DE DISENO

6.1.  Definicion de la geometria

Geometria general en elevacion

El puente atirantado a disefiar consta de un tramo central de 315.00 m de luz y dos tramos

laterales de 150.00 m de luz, como se muestra en la Figura 6.1-1.

El arreglo de cables serd de tipo semi-abanico y la longitud entre anclajes de cables en el
tablero serd de 15.00 m. Esto implica que durante el proceso constructivo se tendran

segmentos en volado de 15 m de longitud.

La altura libre entre el espejo de agua y el tablero sera de 40.00 m, mientras que la altura de
la torre por encima del tablero sera de 75.00 m, equivalente a 0.24L (Siendo L la luz del pafio
central). Con esta altura, el angulo de inclinacion de los cables superiores es de 25.5°. Con

esto se cumplen las recomendaciones indicadas en el acapite 4.1 con respecto a la altura de

las torres.
Tramos de Tramos de
aproximacion Tramo lateral N Tramo central N Tramo lateral aproximacion

)
%

ReNNE e [TTT1

30 130 ‘ 30 |30 30 150 I. 315 I. 150 30 ‘ 30 130 | 30 |30

J ~| T T + + J T d

30

30

Figura 6.1-1: Geometria general en elevacion

Geometria del tablero

Se recomienda que el peralte se encuentre comprendido entre L/100 y L/200 (siendo L la luz

libre). Se eligi6 un peralte de L/200, redondeado a 1.50 m:

315
Hviga longitudinal = m =157=15m

El tablero elegido consta de dos vigas I longitudinales de 1.5 m de peralte y una losa de
concreto de 0.20 m de espesor. El ancho total del tablero sera de 21.40 m, como se muestra

en la Figura 6.1-2. Como método constructivo del tablero se elegira el método de losas
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prefabricadas. Estas losas seran colocadas en forma de paneles prefabricados después de la

colocacion de las vigas, y se unirdn mediante juntas de concreto vaciado en sitio.

Se han definido los siguientes tipos de vigas, cuya distribucién en planta se muestra en la

Figura 6.1-3:

Vigas V1: Las vigas longitudinales de 1.5 m de peralte, una a cada extremo de la
seccion tablero. Como se observa en la Figura 6.1.2, el alma de estas vigas tiene una

inclinacioén que sigue la inclinacion del plano de cables.

Vigas V2: Son las vigas transversales que se encuentran en los puntos de anclaje de
los cables. Estas vigas recibiran las cargas de gravedad provenientes de la losa (cargas
permanentes y vehiculares) y también fuerzas de compresion provenientes de los
cables (ya que los planos de cables tienen una inclinacion). Ademas, debe observarse
que los cables no estan anclados en el centroide de las vigas longitudinales V1 sino al
costado exterior del alma, motivo por el cual las tensiones de los cables tenderan a
generar torsion en V1. Las vigas V2 tienen el mismo peralte que V1 para que puedan
tomar la torsién que generan los cables en las vigas longitudinales (la cual es tomada
por V2 como un momento flector), y al mismo tiempo soportar la carga axial y la

flexion generada por las cargas de gravedad.

Vigas V3: Son las vigas transversales que se encuentran en los puntos intermedios a
los anclajes. Estan espaciadas cada 2.50 m, es decir que se encuentran a los sextos de
la longitud entre anclajes de cables. Estas vigas transversales tendran un peralte de
1.00 m y recibiran las cargas de gravedad provenientes de la losa (cargas permanentes

y vehiculares).

Viguetas secundarias VS: Se reparten de forma perpendicular a las vigas transversales

V2 y V3 y estan ubicadas a los cuartos de su longitud. Estas viguetas secundarias
tienen 3 funciones: 1) Durante la etapa constructiva, funcionaran como arriostres
laterales para las vigas V2 y V3, cuando el concreto de las juntas y de los orificios de
los pernos de corte aun no ha fraguado y las vigas aun no tienen un comportamiento
de seccion compuesta, 2) Servirdan como puntos de apoyo para los paneles
prefabricados de concreto y como encofrado para las juntas de concreto vaciado en

sitio, y 3) Junto con la losa de concreto, ayudaran a distribuir las cargas de los
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camiones entre las vigas V2 y V3 y a evitar concentraciones de esfuerzos en una sola

viga transversal.

21.40
1.00 1.00
7.20 7.20 2.00
(2 carriles) b1 .00 L (2 carriles) (arcén)
2 [
o
- =0 ==
o o
o w0
T~ v2
(a) Seccion en zona de anclajes de los cables
21.40
2.00 720 7.20 2.00
& 2 il 2 il &
1.00 L (arcén) (2 carries) b1'00 N (2 carriles) . (arcén) b17(](}
| 2 [ 1
L (=] T
DL \L
0o
8 \— V3
V1 -

(b) Seccion en zonas intermedias

Figura 6.1-2: Seccion del tablero

Figura 6.1-3: Seccion del tablero en planta (Tramo tipico entre puntos de anclaje)
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Geometria de las torres

Se eligié una forma de torre de tipo A de concreto armado. La forma A permite que los
planos de cables estén inclinados y converjan hacia el eje central del puente. Esto mejorara la
rigidez torsional del tablero, lo cual es necesario ya que se estd optando por un tablero de
rigidez torsional baja. La viga V1 tiene una inclinacion que sigue la inclinacion que deberan
tener los planos de cables para que converjan al centro del tablero. Los puntos de anclaje de
los cables en la torre se ubicaron de forma que coincidan con esta misma inclinacién, como

se aprecia en la Figura 6.4.4.

Por debajo del tablero, las columnas de la torre tendran una inclinacion de forma tal que se
aproximen conforme se acercan a la base (Figura 6.4.4). Esto permitira reducir el tamafio de

la cimentacion.

Las columnas de la torre tendran una seccion de 8.00 x 4.00 m, estando el lado de 8.00 m en
el sentido paralelo al eje longitudinal del puente. Se eligié un peralte mayor en este sentido
porque durante la construccién del puente por voladizos la torre se comportard como un
elemento en volado con cargas horizontales provenientes del tensado de cables, por lo cual

necesitara de una rigidez mayor en este sentido.

—— e = e = o = = = = = ==

L e e a

Figura 6.4.4: Dimensiones de la torre de concreto armado.

139



6.2. Cargas muertas

La AASHTO especifica el peso unitario de diversos materiales que deben ser considerados

como cargas permanentes, de los cuales se han considerado los siguientes:

e Concreto armado: y, = 2.4 t/m3
e Acero Estructural: y, = 7.85 t/m3

e Superficies de rodamiento bituminosas: ygsr = 2.25 t/m3

Adicionalmente, los cables comerciales tienen un peso por metro lineal indicado por el
fabricante, en el cual estan incluidos los strands (cordones), y el material de recubrimiento.

Se utilizaron 3 tipos de cables:

e Cables de 37 Strands de 5/8”: Pcapres—37 = 51.6 kg /m lineal
e Cables de 43 Strands de 5/8”: Pcapres—a3 = 60.2 kg/m lineal
e Cables de 55 Strands de 5/8”: Pcapres—ss = 75.9 kg /m lineal

6.3.  Cargas vivas

La carga vehicular especificada por la AASHTO debe consistir de la combinaciéon de un
camion o tandem de disefio (el mas desfavorable en cada caso de andlisis), mds una
sobrecarga distribuida que actia de forma simultdnea. Ademas, las cargas del camion o del

tandem deberan incrementarse en los porcentajes indicados en la Tabla 6.2-2.

El ancho de un carril (linea de trafico) deberd considerarse como 3.60 m, mientras que el

ancho que ocupa el camion de disefio debera considerarse como 3.00 m.

Camion de diserio

Las cargas y espaciamientos entre ruedas del camion de disefio HL93 se muestran en la
Figura 6.2-1. La distancia entre los ejes traseros puede variar de 4.30 a 9 metros dependiendo

de cual espaciamiento produzca la situacion mas desfavorable.
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Figura 6.2-1: Cargas del camion de disefio

Tandem de diserio

Las cargas y espaciamientos entre ruedas del tdndem de disefio HL93 se muestran en la

Figura 6.2-2.

11200 kg 11200 kg

11
1.20 LLBOJ

(Distancia entre ejes) (Distancia entre las

ruedas de cada eje)

Figura 6.2-2: Cargas del tandem de disefio

Sobrecarga distribuida

La norma considera una sobrecarga distribuida de 950 kg/m, uniformemente distribuida en
direccion longitudinal. Se supone ademds que esta carga se distribuye uniformemente en un
ancho de 3 metros en direccion transversal. No se deben considerar los efectos dinamicos de

la Tabla 6.2-2 para esta sobrecarga.

Presencia multiple de carga viva

Los efectos debido a la carga viva deben determinarse considerando cada posible
combinacion de nimero de vias cargadas, multiplicando las cargas provenientes del camién o
tandem de disefio por un factor de presencia multiple, para tener en cuenta la probabilidad de
que cada via esté ocupada por toda la carga de disefio HL93. Los factores de presencia

multiple se muestran en la Tabla 6.2-1.

141



Numero de vias cargadas | Factor de presencia multiple, m

1 1.2

2 1
3 0.85
>3 0.65

Tabla 6.2-1: Factores de presencia multiple, m. (Tomado de la tabla 3.6.1.1.2-1 de las
especificaciones de la AASHTO)

Incremento por efectos dinamicos: IM

Los efectos estaticos del camion o tandem de disefio deben ser incrementados por los
porcentajes mostrados en la Tabla 3 de incrementos por efectos dindmicos. El factor que debe
aplicarse a la carga estatica debe tomarse como: (1+IM/100). El incremento por efectos

dindmicos no debe aplicarse a cargas peatonales o a la sobrecarga distribuida.

Componente M

Uniones del tablero - Todos los estados limite 75%

Todos los otros componentes:
- Estados limite de fatiga y fractura 15%

- Todos los otros estados limite 33%

Tabla 6.2-2: Incremento por efectos dinamicos. (Tomado de la tabla 3.6.2.1-1de las
especificaciones de la AASHTO)

6.4. Cargas sismicas

La construccion del espectro de disefio presentada por la MTC sigue el mismo procedimiento
especificado por la AASHTO, pero utilizando el mapa de isoaceleraciones del Peru
presentado en el Manual de Disefio de Puentes del MTC, correspondiente a aceleraciones en
roca (suelo tipo B) con un periodo de retorno de 1000 afos (7% de probabilidad de

excedencia en 75 afios).

La construccion del espectro se muestra en la Figura 6.4-1. Los puntos notables para la

construccion del espectro se obtienen mediante las ecuaciones:

As = EyqqPGA
Sps = FSs
Sp1 =[5,

Ts = Sp1/Sps
T, = 0.2T;
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Donde:

PGA: Coeficiente de aceleracion pico en roca (Suelo B)

Ss: Coeficiente de aceleracion para estructuras con periodos entre T, y T sobre roca (Suelo
B)

S;1: Coeficiente de aceleracion para estructuras con periodo de 1s, sobre roca (Suelo B)

E,ga, Fa, F,: Coeficientes de modificacion de la aceleracion para tomar en cuenta el tipo de

suelo. Se obtienen de las Tablas 6.4-1 y 6.4-2.

Figura 6.4-1: Espectro de respuesta (MTC, 2019)

Coeficientes para periodo corto de PGA y Aceleracion Espectral
Clase del
Sitio PGA<0.10 PGA=0.20 PGA=0.30 PGA=0.40 PGA= 0.50
Ss=0.25 Ss=0.50 Ss=0.75 S+—=1.00 Ss21.25
A 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8
B 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0
C 12 1.2 1.1 1.0 1.0
D 16 14 1.2 1.1 1.0
E 25 1.7 1.2 0.9 0.9
F Se deben considerar investigaciones geotécnicas y analisis dinamices
especificos para la zona de estudio.

Utilice interpolacion lineal para valores intermedios de PGA 'y S;.

Tabla 6.4-1: Coeficientes de sitio F, 44, F, (MTC, 2019)
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Clase de Coeficientes de Aceleracién Espectral para periodoa1s
Sitio $1=0.10 $1=0.20 S$1=0.30 $1=0.40 $42 0.50
A 0.8 0.8 08 0.8 0.8
B 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0
C 1.7 16 15 14 1.3
D 24 20 1.8 1.6 1.5
E 35 32 28 2.4 24
F Se deben considerar investigaciones geotécnicas y analisis dinamicos
especificos para la zona de estudio.

Utilice interpolacion lineal para valores intermedios de S

Tabla 6.4-2: Coeficientes de sitio F, (MTC, 2019)

El Apéndice A3 del Manual de Disefio de Puentes del MTC presenta los mapas peruanos de

isoaceleraciones para la determinacion de PGA, S y S;. La clasificacion del suelo (A al F)

para conocer los valores de F,

pga’

F,, F, a utilizar, se realiza considerando la rigidez del suelo

(velocidad de onda de corte), el ensayo SPT (nlimero de golpes) y su resistencia al corte, con

la Tabla 6.4-3, la cual se encuentra en el manual del MTC y estd adaptado de las

especificaciones de la AASHTO.

Tabla 6.4-3: Clasificacion del tipo de suelo (MTC, 2019)
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Para el presente ejemplo se considerd que el puente esta ubicado en Lima y estd apoyado

sobre un suelo Clase C, con lo cual:

PGA = 0.51
S¢ = 1.26
S, =05

Fy=Fpyq =1
F,=13

6.5.  Cargas de viento

Velocidad de diserio

La AASHTO indica que la velocidad bésica de viento a 10.00 m de altura, V5, es igual a 160
km/h. Para alturas mayores que 10.00 m (sobre el nivel del terreno o del agua), la velocidad

de disefo sera:

Donde:
Vpz = Velocidad de viento de disefio al la altura de disefio, Z (km/h)

Vg = Velocidad bésica de viento, igual a 160 km/h a una altura de 10.00 m, con la cual se han

calculado las presiones basicas Py de la Tabla 6.5-2.

Vio = Velocidad del viento a 10.00 m sobre el nivel del terreno o del agua (km/h). La
AASHTO indica que, en ausencia de un mejor criterio, puede asumirse que Vio =V =
160 km/h. El Manual de Disefio de Puentes del MTC permite la utilizacion del Mapa Eolico

de la Norma Técnica del Reglamento Nacional de Edificaciones RNE vigente.
Z = Altura sobre la cual se estan calculando las cargas de viento, mayor a 10.00 m

V, = Velocidad friccional. Es una caracteristica meteoroldgica del viento tomada como se

indica en la Tabla 6.5-1.

Zy = Longitud de friccion del campo de viento aguas arriba. Es una caracteristica

meteoroldgica del viento tomada como se indica en la Tabla 6.5-2.
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Para la determinacién de los valores de V,, y Z,, se toma en cuenta las caracteristicas del area

circundante al puente, sobre todo obstrucciones (zonas boscosas, viviendas, edificios) que

incrementen la velocidad del viento.

Tabla 6.5-1: Valores de V, y Z, (Tabla 3.8.1.1-1 de las especificaciones AASHTO)

Para el presente ejemplo, suponiendo que V;,

abierto, se tiene:

Terreno Area i
Condicion Area urbana
abierto suburbana
V, (km/h) 13.2 17.6 19.3
Zy (m) 0.07 1.00 2.50

= Vg = 160 km/h y una condicion de terreno

VO (km/h) 13.2
V10 (km/h) 160
VB (km/h) 160
Z (m) 40

Z0 (m) 0.07
VDZ (km/h) 209.5

Presion horizontal

La AASHTO especifica que la presion del viento de disefio, en MPa, puede determinarse

como:

VDZ2
25600

Vpz\*
P, =P (—) =P
D B\, B

Donde:

Pz = Presion basica del viento, indicada en la Tabla 6.5-2.

Componente de la Carga a Barlovento, | Carga a Sotavento,
superestructura kg/m2 kg/m2
Reticulados, arcos 244.6 122.3
Vigas 244.6 NA
Grandes superficies planas 193.7 NA

Tabla 6.5-2: Presion basica de viento Pg, correspondiente a Vg = 160km/h (Tabla 3.8.1.2.1-1 de las
especificaciones AASHTO)

La carga total de viento no deberd ser menor que 449 kg/m a barlovento ni 224 kg/m a

sotavento en un componente reticulado o en arco, ni 449 kg/m en vigas o vigas cajon.
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Para el presente ejemplo:

PB (kg/m2) 244.6
VDZ (km/h) 209.5
VB (km/h) 160
PD (kg/m2) 419.4
Peralte (m) 1.5
Carga Lineal (kg/m) 629.1

Presion horizontal sobre los vehiculos

La AASHTO indica que la fuerza actuante sobre los vehiculos se debe representar como una

fuerza de 149 kg/m actuando a 1.80 m sobre la calzada, y se deberd transmitir a la estructura.

La carga de 149 kg/m corresponde a una larga fila de vehiculos expuestos a una velocidad de
viento de 90 km/h. La AASHTO considera una velocidad de 90 km/h en lugar de 160,
considerando que no es probable que haya sobrecargas maximas en el puente cuando la
velocidad del viento estd por encima de 90 km/h. Por ello, en la combinacion de carga de
Resistencia V, en la cual se considera la presion de vientos sobre la estructura y sobre los
vehiculos en simultaneo, el factor de carga para la presion del viento sobre la estructura es de

(90/160)%(1.4) = 0.4 .

Presion vertical del viento

La AASHTO indica que se debera considerar una fuerza de viento vertical ascendente de 98
kg/m* multiplicada por el ancho del tablero, aplicada como una carga lineal longitudinal. Esta
fuerza debe aplicarse en los estados limite que no involucren al viento actuando sobre la
sobrecarga y s6lo cuando el viento es aplicado de forma perpendicular al eje longitudinal del
puente. La aplicacion de la carga lineal debe efectuarse en el punto ubicado a un cuarto del
ancho del tablero a barlovento, en simultineo con las cargas horizontales. Como indica la
AASHTO, esta carga vertical tiene como intencion tomar en cuenta el efecto que provoca la

interrupcion del flujo horizontal de aire por parte de la superestructura.

Para este ejemplo se tiene:

Presién vertical ascendente (kg/m2) 98
Ancho del tablero (m) 20.4
Carga Lineal Total (kg/m) 1996
Carga lineal sobre viga a barlovento (kg/m) 1497
Carga lineal sobre viga a sotavento (kg/m) 499
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6.6. Factores de carga y combinaciones

A partir de las cargas descritas en el acapite 5.2, los estados limite a considerar en el disefio

de los elementos son:

e RESISTENCIA I: Representa el uso vehicular normal del puente, sin considerar
viento.

1.25DC + 1.50DW + 1.75(LL + IM) + 0.50/1.20 TU

e RESISTENCIA III: Representa al puente expuesto a velocidades de viento superiores

a 90 km/h, sin considerar carga viva.

1.25DC + 1.50DW + 1.40WS + 0.50/1.20 TU

e RESISTENCIA V: Representa al puente expuesto al viento con velocidad de 90 km/h,

en simultaneidad con la carga viva.

1.25DC + 1.50DW + 1.35(LL + IM) + 0.40WS + 1.0WL + 0.50/1.20 TU

e EVENTO EXTREMO I: Combinacién de cargas incluyendo sismos.

1.25DC + 1.50DW + 0.50(LL + IM) + 1.00EQ

Donde:

DC = Peso propio de los componentes.

DW = Peso propio de las superficies de rodamiento.

LL = Carga vehicular

IM = Incremento de la carga vehicular por efectos dindmicos
TU = Solicitaciones producidas por temperatura

WS = Carga de viento sobre la estructura

WL = Carga de viento sobre los vehiculos

EQ = Solicitaciones sismicas
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6.7. Modelo estructural en SAP2000

Se realiz6 el modelo del puente en el programa SAP2000 (Figura 6.7-1). Las vigas de acero
se modelaron mediante elementos Frame (Lineales) y la losa mediante elementos Shell

(Céscaras).

6.7.1. Modelamiento del tablero

Los centroides de las vigas y losas se modelaron con su ubicacioén real (Separados una
distancia de 0.85m entre centroides) para poder representar correctamente la rigidez del
tablero, y para poder evaluar las cargas axiales del tablero ante las solicitaciones a flexo-
compresion. En los puntos de discretizacion de las vigas se colocaron conectores rigidos para
compatibilizar las deformaciones de las vigas y de la losa, como se muestra en la Figura 6.7-

2.

Figura 6.7-1: Modelo del puente en SAP2000

Losa e=0.20m

/
NN

Viga VM1 Conector rigido

Figura 6.7-2: Conectores rigidos entre vigas y losa.

6.7.2. Conexiones tablero-torre

Las vigas de acero del tablero y las vigas de concreto de las torres se modelaron con sus
ubicaciones reales (el eje de la viga de concreto se ubica por debajo de la viga metdlica).
Ambas vigas fueron discretizadas de forma que contengan un punto con las mismas

coordenadas en el plano horizontal (Figura 6.7-3). Ambos puntos tienen grados de libertad
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independientes, por lo tanto fueron unidos mediante elementos “Body” con compatibilizacion
en los grados de libertad de traslacion en el sentido horizontal transversal y traslacion en el
sentido vertical (Figura 6.7-3). De esta forma, para estos dos grados de libertad, ambos
puntos se comportan como un so6lido rigido. En el sentido horizontal longitudinal se permite
el desplazamiento relativo del tablero con respecto a la torre. Como explica Camara (2011) la
tendencia actual en el disefio de puentes atirantados en zonas sismicas consiste en detallar la
conexion tablero-torre considerando restricciones unicamente en el sentido transversal. Por lo
general estas restricciones transversales consisten en protuberancias de concreto en ambas

columnas de la torre (Camara, 2011).

[

\ Puntos del tablero y la torre que
coinciden horizontalmente

Constraint Name BODYT|

~
Coordinate System | GLOBAL - 1
|

Constrained DOFs ~1

[] Translation X [] Rotation X
Translation ¥ [] Rotation ¥ |

Translation Z [] Rotation Z

Figura 6.7-3: Conexion tablero-torre mediante elementos “Body”.

6.7.3. Modulo de elasticidad equivalente

Como se explico en el acapite 4.2 los cables deben modelarse con un modulo de elasticidad
equivalente, menor que el modulo de elasticidad real, que tome en cuenta las deformaciones
axiales adicionales generadas por el cambio de curvatura de los cables. En el programa

SAP2000, esto puede modelarse de 2 formas:
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Definiendo un material distinto para cada cable, cada uno con el modulo de elasticidad

equivalente respectivo.

En lugar de reducir el mddulo de elasticidad, reducir el area de cada cable usando el mismo
factor de reduccion. Dado que la rigidez axial esta definida por la relacion EA/L, resulta

equivalente reducir el mddulo de elasticidad o el area de la seccion.

Dado que la definicion del médulo de elasticidad equivalente es un proceso iterativo, la
opcion 2 resulta mas eficiente, ya que el programa permite modificar el area sin la necesidad

de definir nuevas secciones, mediante la opcion “Property Modifiers” (Figura 6.7-4).

B Assign Frame Property Modifiers *
Property Modifiers for Analysis
Cross-section (Axial) Area 0.92

Shear Area in 2 Direction 1 \

Shear Area in 3 Direction 1

Factor de reduccion
del area

Torsional Constant 1

Moment of Inertia about 2-Axis 1

Moment of Inertia about 3-Axis 1
Mass 1
Weight 1

| Reset Form to Default Values |

| oK | | Close | | Apply |

Figura 6.7-4: Opcion “Property Modifiers” del programa SAP2000

6.7.4. Solicitaciones por carga muerta

En el anélisis estructural debe tenerse en cuenta que las cargas muertas (Peso propio) son
tomadas por un sistema estructural distinto al sistema que posteriormente soporta las demas
cargas. Durante el proceso constructivo, antes de la instalacion del tramo de cierre y de la
conexion del tablero con los pilares de los extremos laterales, las cargas axiales en el tablero
son unicamente de compresion y los cables estan tensados para que, por cargas muertas, las
deflexiones del tablero en los puntos de anclaje sean nulas. Para cargas muertas todos los
tramos del tablero se encuentran a compresion, a excepcion del tramo de cierre que tiene una
traccion relativamente pequefia, mientras que para cargas vivas se generan tracciones que
abarcan varios tramos centrales. Al comparar los momentos flectores, ante cargas muertas los
cables se comportan como apoyos fijos en cada punto de anclaje, mientras que para cargas

vivas se comportan como apoyos flexibles.
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Para poder representar este comportamiento en el modelo numérico, se realizaron los

siguientes pasos, los cuales se muestran en la Figura 6.7-5:

1)

2)

3)

4)

Se aplicaron las tensiones de los cables al modelo del puente en voladizo, durante la
etapa constructiva previa a la instalacion del tramo de cierre. El célculo de estas
tensiones se muestra en el acdpite 6.8 y fueron aplicadas al modelo mediante
elementos “tendon”.

Dado que los extremos del tablero en voladizo pueden desplazarse horizontalmente,
se generan compresiones en todos los tramos del tablero. Se registra el
desplazamiento horizontal de los extremos del tablero.

Se modela la configuracion final del puente con el tramo de cierre y los extremos del
puente anclados a los pilares extremos. Se le aplican 3 solicitaciones: (a) Las mismas
fuerzas de tensado aplicadas en (1), (b) el peso propio del tramo central de cierre
aplicado de forma ascendente, y (c) los desplazamientos horizontales calculados en
(2) se aplican como desplazamientos impuestos en la base de los pilares extremos. De
esta forma, el tablero tendra las mismas fuerzas de compresion determinadas en el
modelo del paso (1).

Finalmente, se aplica el peso propio del tramo central de cierre y las fuerzas de
retensado en los cables 1 y 20 para mantener el perfil horizontal del tablero. El calculo

de las fuerzas de retensado se muestra en el acapite 6.8.
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Iy ER) .Aplicaci(')n de
tensiones en los cables

N

Registro de deformaciones
horizontales en los extremos

Aplicacion de
[K))] tensiones en los cables

T T & T T

. Aplicacién de Peso del tramo de cierre de D
i / desplazamientos forma ascendente <
2Dh impuestos 2Dh

@)
YA < I
Fuerza de retensado en los cables 1 y 20 Peso del tramo de cierre

Figura 6.7-5: Solicitaciones por carga muerta aplicadas en el programa SAP2000

6.8.  Analisis por cargas muertas

Durante la instalacion de los cables, éstos deben ser tensados con una fuerza tal que, cuando
el puente esté sometido a las cargas muertas debido al peso propio, los puntos de anclaje de
los cables en el tablero tengan una deflexion nula. De esta forma, ante cargas muertas los
puntos de anclaje de los cables se comportaran como apoyos fijos, con lo cual la viga de

rigidez tendra momentos flectores relativamente pequefios.
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Para determinar las tensiones en los cables debido a la carga muerta se considerard que, antes
de la instalacion del tramo de cierre, las deflexiones de los puntos de anclaje son cero.
Después de la instalacion del tramo de cierre, se aplicaran fuerzas de re-tensado en los cables
extremos (Cables 1 y 20 en la Figura 6.8-1), de forma tal que las deflexiones en los puntos de
instalacion del tramo de cierre y el desplazamiento lateral de los extremos superiores de las
torres sean cero. De esta forma el perfil longitudinal se mantendra aproximadamente

horizontal ante cargas muertas.

En la Figura 6.8-1 se muestran de forma esquematica las etapas descritas, la numeracion de
los cables y la numeracion de los puntos de anclaje. Las tensiones en los cables debido a la
carga muerta se obtendrdn por superposicion de las fuerzas en los cables durante la etapa
previa a la instalacion del tramo de cierre y de las fuerzas de re-tensado en los cables
extremos después de la instalacion del tramo de cierre. Antes de la instalacion del tramo de
cierre, el comportamiento de la estructura se modelara como dos volados, uno a cada lado de
la torre, soportados por los cables. Después de la instalacion del tramo de cierre, el
comportamiento de la estructura se modelaréd considerando la configuracion final, con la viga

de rigidez continua y los extremos finales del puente anclados a los pilares de los extremos.

Previo a la instalacién del tramo de cierre:

Determinacion de las tensiones
en los cables 1 al 20 para que las
deflexiones en los puntos Plal
P10 sean cero

Y ]

P10P9 P8 P7 P6 P5 P4 P3 P2 P1 P1 P2 P3 P4 P5 P6 P7 P8 P9 P10

(Continua...)
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Después de la instalacion del tramo de cierre:

Determinacion de las fuerzas de re-
tensado en los cables 1 y 20 para que
las deflexiones en los puntos P10 y PT

s€an Cero

P10 P10

deberan tener una deflexion igual a cero para cargas muertas).

Figura 6.8-1: Numeracion de los cables y numeracion de los puntos de anclaje (Los cuales

Para determinar las tensiones en los cables se utilizo el procedimiento descrito en el acapite

4.4.3: “Determinacion de las cargas de tensado para el perfil geométrico requerido”.

En primer lugar deben de calcularse las tensiones que deberan tener los cables para que las

deflexiones de los puntos de anclaje sean cero antes de la instalacion del tramo de cierre. Se

determind matriz de influencia Dy aplicando cargas unitarias a cada cable y obteniendo los

desplazamientos verticales de los puntos P1 al P10. Para esta etapa constructiva los cables a

cada lado de la torre son simétricos, por lo tanto se considerara que las fuerzas en los cables 1

y 20,2y 19,3 y 18, etc. son iguales y por lo tanto la matriz Dy sera una matriz de 10x10.

e Matriz de influencia Dy (deflexiones expresadas en mm):

Dy (mm)

Joint F1=1t | F2=1t | F3=1t | F4=1t | F5=1t | F6=1t | F7=1t | F8=1t | F9=1t | F10=1t
P1 3.61 3.45 3.27 3.07 2.85 2.60 2.28 1.88 1.34 0.62
P2 13.92 13.22 12.46 11.64 10.70 9.60 8.25 6.53 4.24 1.48
P3 30.17 | 2853 | 26.74 | 24.77 | 22.53 1990 | 16.68 | 12.56 | 7.37 2.35
P4 51.63 | 48.58 | 4526 | 41.57 | 37.37 | 32.41 | 26.33 | 18.79 | 10.50 3.22
P5 77.55 | 7259 | 67.17 | 61.12 | 5420 | 46.01 | 36.16 | 25.02 | 13.63 4.08
P6 107.19 | 99.76 | 91.61 82.50 | 72.03 59.78 | 45.99 | 31.26 | 16.75 4.95
P7 139.80 | 129.30 | 117.75 | 104.79 | 90.00 | 73.55 | 55.82 | 37.49 | 19.88 5.82
P8 174.65 | 160.43 | 144.74 | 127.21 | 107.97 | 87.31 | 65.66 | 43.72 | 23.01 6.68
P9 210.98 | 19234 | 171.85 | 149.63 | 12594 | 101.08 | 75.49 | 49.95 | 26.14 7.55
P10 248.67 | 224.37 | 198.96 | 172.06 | 143.91 | 114.85 | 85.32 | 56.19 | 29.27 8.42

Luego se determind el vector de deflexiones por carga muerta d° y finalmente se obtuvo el

vector de fuerzas de tension al aplicar la ecuacion 4.4.3.
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o Vector de deflexiones por carga muerta d°:

d®x (mm)
-4438
-16517
-34648
-57428
-83641
-112254
-142418
-173472
-204938
-236594

e Vector de fuerzas de tension Fy_q:

Fy_q = DK_I- (_dOK)

CABLE Fe (O
1y20 117.43
2y 19 267.78
3y18 209.04
4y17 203.96
5y16 184.94
6y15 168.05
7y 14 150.53
8y 13 133.58
9y 12 118.29
10y 11 106.76

En segundo lugar deben de calcularse las fuerzas de re-tensado que deberan tener los cables 1
y 20 para que las deflexiones de los puntos de anclaje P10 y los desplazamientos laterales del
extremo superior de las torres PT sean cero después de la instalacion del tramo de cierre. Se
determin6 matriz de influencia Dy aplicando cargas unitarias a los cables 1 y 20 y obteniendo

los desplazamientos de los puntos P1 y PT.

El comportamiento de la estructura se modelard considerando la configuracion final del

puente y se le aplicard tnicamente la carga de gravedad proveniente del peso propio del
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tramo de cierre. Dado que se tienen dos fuerzas de tensado (en los cables 1 y 20) y dos

desplazamientos (de P10 y de PT) la matriz Dy sera una matriz de 2x2.

e Matriz de influencia, Dy (deflexiones expresadas en mm):

Dk (mm)
Joint F1=1t F20=1t
PT (mm) -0.557 0.050
P10 (mm) 1.134 2.949

Vector de deflexiones en P10 y PT debido al peso del tramo de cierre, d%:

Joint d°, (mm)
PT (mm) 55.2
P10 (mm) -446.7

Vector de fuerzas de re-tensado Fi_,:

Fg_, = DK_l- (_dOK)

CABLE Fe ()
1 108.90
20 109.61

Las tensiones en los cables debido a la carga muerta se obtendran por superposicion de las

fuerzas en los cables obtenidas mediante los vectores Fx_; y Fx_,. La tabla 6.8-1 presenta:

(a) Las fuerzas en los cables antes de la instalacion del tramo de cierre, (b) Las fuerzas en los

cables debido al peso propio del tramo de cierre mas las fuerzas de re-tensado y (c) Las

fuerzas de tension en los cables por carga muerta, obtenidas por superposicion. En el caso de

la columna (b), al aplicar la carga de gravedad proveniente del peso propio del tramo de

cierre y las fuerzas de retensado en los cables 1 y 20, es evidente que las tensiones en los

demas cables serd aproximadamente cero ya que los puntos de anclaje tendrdn una deflexion

aproximadamente nula.
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(a) Tensiones antes de la (b) Tensiones debido al peso propio del (c) TENSIONES
CABLE | instalacién del tramo de cierre tramo de cierre y las fuerzas de re- TOTALES POR
(t) tensado en los cables 1y 20 (t) CARGA(II;[UERTA
1 117.43 108.90 226.33
2 267.78 -0.81 266.96
3 209.04 -0.32 208.72
4 203.96 -0.08 203.88
5 184.94 0.04 184.99
6 168.05 0.07 168.12
7 150.53 0.06 150.59
8 133.58 0.03 133.61
9 118.29 -0.02 118.28
10 106.76 -0.12 106.64
11 106.76 -0.12 106.64
12 118.29 0.02 118.31
13 133.58 0.10 133.69
14 150.53 0.12 150.65
15 168.05 0.00 168.05
16 184.94 -0.37 184.58
17 203.96 -0.93 203.03
18 209.04 -1.54 207.50
19 267.78 -2.35 265.42
20 117.43 109.61 227.05

Tabla 6.8-1: Tensiones en los cables por carga muerta

Finalmente, se aplicaron las solicitaciones totales por carga muerta al modelo del puente

completo con el procedimiento descrito en el acapite 6.7.

6.9.  Analisis por carga muerta superimpuesta y cargas vehiculares

En el analisis estructural por cargas vehiculares y carga muerta superimpuesta (veredas,
barandas) la estructura se comportara con su configuracion estructural final (con el tramo de
cierre instalado y los extremos finales de la viga de rigidez anclados a los pilares) y ademas

los cables ya no se comportaran como apoyos fijos sino como apoyos flexibles.

Adicionalmente, deberan considerarse los modulos de elasticidad equivalentes (reducidos) de
los cables para tomar en cuenta las deformaciones axiales adicionales que tendran debido al

cambio de curvatura por peso propio de los mismos, como se explica en el acéapite 4.3.1.
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Dado que los médulos de elasticidad equivalentes dependen de las tensiones presentes en los
cables, el analisis estructural debe realizarse considerando el orden de aplicacion de las
cargas. Por lo tanto, en primer lugar se realizaré el analisis por carga muerta superimpuesta y

en segundo lugar el analisis por carga vehicular.

Analisis por carga muerta superimpuesta

La determinacion de los mddulos de elasticidad equivalentes de los cables se realizara de
forma iterativa. Como punto de partida, las cargas iniciales en los cables son las cargas por
carga muerta determinadas en el acédpite 6.8. Para la primera iteracion se calcularan los
moédulos de elasticidad tangentes (Ec. 4.2.2) considerando los esfuerzos en los cables por
carga muerta. Después de realizar el andlisis por carga muerta superimpuesta se calculan los
moédulos de elasticidad secantes (Ec. 4.2.1) considerando las cargas iniciales (por carga
muerta) y finales (por carga muerta + carga muerta superimpuesta). El proceso debe repetirse
hasta que el moédulo de elasticidad equivalente con el que se hace el analisis y el mdédulo de

elasticidad secante calculado con las fuerzas inicial y final coincidan.

En lugar de presentar directamente el modulo de elasticidad, se presentara el cociente entre el
moédulo de elasticidad equivalente y el mddulo de elasticidad real. Denominaremos a este
cociente como el factor K, de modo que K = E,,/E, representa el factor de reduccién de la

rigidez axial del cable debido al cambio de curvatura por peso propio.

Para el analisis por carga muerta superimpuesta, los médulos de elasticidad equivalentes

pudieron ser calculados en 2 iteraciones, las cuales se muestran de forma tabulada:
- La primera columna corresponde a las fuerzas iniciales de los cables

- La segunda columna muestra el factor K; = E,,;/E, calculado con el E,; con el cual

se hizo el analisis estructural.
- Latercera columna muestra las fuerzas finales de los cables.

- La cuarta columna muestra el factor Ky = E,,/E, calculado con el E,, secante

considerando las tensiones iniciales y finales de los cables.

- La quinta columna muestra la relacion K; /Ky, la cual debera ser 1.00 al final de las

iteraciones.
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ITERACION 1

CABLES T; (ton) K; = Egq/E T (ton) Ke = Egq /E K /K¢
1 226.3 0911 248.6 0.921 0.99
2 267.0 0.954 298.5 0.961 0.99
3 208.7 0.963 239.5 0.970 0.99
4 203.9 0.970 238.8 0.976 0.99
5 185.0 0.970 221.2 0.977 0.99
6 168.1 0.982 199.0 0.986 1.00
7 150.6 0.984 179.4 0.988 1.00
8 133.6 0.987 159.2 0.990 1.00
9 118.3 0.992 138.5 0.993 1.00
10 106.6 0.997 116.5 0.998 1.00
11 106.6 0.997 116.7 0.998 1.00
12 118.3 0.992 138.5 0.993 1.00
13 133.7 0.987 158.8 0.990 1.00
14 150.7 0.984 178.6 0.988 1.00
15 168.1 0.982 197.9 0.986 1.00
16 184.6 0.970 220.4 0.977 0.99
17 203.0 0.969 240.1 0.976 0.99
18 207.5 0.963 244.6 0.970 0.99
19 265.4 0.953 311.5 0.963 0.99
20 227.0 0911 267.8 0.929 0.98

ITERACION 2

CABLES |T; (ton)| Ki=Eeq/E | T;(ton) | K =E./E Ki/K;
1 226.3 0.921 248.8 0.921 1.00
2 267.0 0.961 298.6 0.961 1.00
3 208.7 0.970 239.6 0.970 1.00
4 203.9 0.976 238.8 0.976 1.00
5 185.0 0.977 221.2 0.977 1.00
6 168.1 0.986 199.0 0.986 1.00
7 150.6 0.988 179.4 0.988 1.00
8 133.6 0.990 159.2 0.990 1.00
9 118.3 0.993 138.5 0.993 1.00
10 106.6 0.998 116.5 0.998 1.00
11 106.6 0.998 116.7 0.998 1.00
12 118.3 0.993 138.5 0.993 1.00
13 133.7 0.990 158.8 0.990 1.00
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14 150.7 0.988 178.6 0.988 1.00
15 168.1 0.986 197.9 0.986 1.00
16 184.6 0.977 220.5 0.977 1.00
17 203.0 0.976 240.0 0.976 1.00
18 207.5 0.970 244.5 0.970 1.00
19 265.4 0.963 311.4 0.963 1.00
20 227.0 0.929 268.1 0.929 1.00

Puede observarse que los coeficientes K;/Ky tienen valores muy cercanos a 1.00 desde la
primera iteracion. Esto se debe a que el aumento de las tensiones debido a la carga muerta
superimpuesta es relativamente pequefio en relacion con las tensiones iniciales, por lo cual el
modulo de elasticidad tangente con el que se realizé el analisis en la primera iteracién es muy
cercano al modulo de elasticidad secante final. De todas maneras se realiz6 una segunda

iteracion para que todos los valores de K; /K sean exactamente 1.00.

Andlisis por carga vehicular

Si se considera que todos los camiones estan colocados lo mas cerca posible a uno de los
extremos del tablero, y se aplica el factor de presencia multiple de 0.65 para 4 lineas
cargadas, la distribucion de cargas vehiculares en las vigas seria como se muestra en la Figura
6.9-1, con la viga mas cargada soportando 1.49 lineas y la menos cargada soportando 1.11
lineas. Conservadoramente, se considerard que ambas vigas toman 2.00 lineas, lo cual

equivale a no considerar ningtn factor de reduccion (Figura 6.9-2).

Figura 6.9-1: Posicion de los camiones con un factor de reduccion por presencia multiple de 0.65
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Figura 6.9-2: Posicion de los camiones sin factor de reduccion

2.50 3.00 7.20

Para el caso de las cargas vivas, no es posible realizar un analisis iterativo de los mddulos de
elasticidad equivalentes porque las cargas vivas tienen una posicion variable, de forma tal que
deberia hacerse un analisis iterativo independiente por cada posicion del camion de disefio a
los largo de la viga longitudinal, lo cual resulta inviable. Sin embargo, dado que los valores
de los coeficientes K¢ obtenidos al final del andlisis por carga muerta superimpuesta son
valores cercanos a 1.0, y dado que las tensiones en los cables por carga muerta son
relativamente altos en comparacion con las tensiones generadas por las cargas vehiculares,
pueden considerarse para el andlisis los mddulos de elasticidad tangentes calculados con las
tensiones finales del analisis por carga muerta superimpuesta. A continuacion se muestran los
valores de K; y K obtenidos para el analisis por carga vehicular considerando para el analisis
el modulo de elasticidad tangente. Puede observarse que la maxima diferencia entre los
valores de K; y Ky es de 0.028. Considerando que el modulo de elasticidad de un cable
dificilmente se conoce con una precision mayor que 2-3% (Gimsing y Georgakis, 2012) la

diferencia presentada resulta aceptable.

CABLES T; (ton) | K;i=Eeq/E vips Te (ton) | Kr = E¢q/E K;/K;
1 248.8 0.931 116.8 365.6 0.959 0.97
2 298.6 0.967 80.5 379.1 0.976 0.99
3 239.6 0.975 81.4 320.9 0.984 0.99
4 238.8 0.981 102.3 341.1 0.988 0.99
5 221.2 0.982 108.2 329.4 0.990 0.99
6 199.0 0.989 94.2 293.2 0.994 1.00
7 179.4 0.991 90.6 270.1 0.995 1.00
8 159.2 0.992 84.8 244.0 0.996 1.00
9 138.5 0.995 78.1 216.5 0.997 1.00
10 116.5 0.998 59.6 176.1 0.999 1.00
11 116.7 0.998 70.9 187.6 0.999 1.00
12 138.5 0.995 80.0 218.5 0.997 1.00
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13 158.8 0.992 84.6 2435 0.996 1.00
14 178.6 0.990 89.9 268.5 0.995 1.00
15 197.9 0.989 92.7 290.6 0.994 1.00
16 220.5 0.982 107.6 328.0 0.990 0.99
17 240.0 0.981 109.8 349.8 0.989 0.99
18 244.5 0.977 107.0 351.5 0.986 0.99
19 3114 0.970 120.2 431.7 0.981 0.99
20 268.1 0.944 104.2 3723 0.965 0.98
6.10. Analisis sismico modal espectral

Se consideraron distintas clases de suelo a lo largo del puente (Como se muestra en la Figura
6.10-1), por lo cual para el andlisis modal espectral se considerod la clase de suelo mas

desfavorable.

Para considerar el efecto del movimiento diferencial de los apoyos, se aplico la metodologia
aproximada especificada en el Eurocodigo 8 — Parte 2 (Acépite 4.5.5). La metodologia
consiste en determinar las solicitaciones generadas por desplazamientos diferenciales
impuestos, cuyas magnitudes dependen del tipo de suelo y la distancia entre apoyos, y luego
combinar estas solicitaciones con aquellas obtenidas mediante el analisis modal-espectral,
utilizando el criterio de combinacion SRSS. Se calcularon los efectos de los desplazamientos
diferenciales entre las dos torres y los dos pilares de los extremos del puente atirantado, cuyas
distancias relativas son de 150 m entre el pilar extremo y la torre, y de 315 m entre torres,
como se muestra en la Figura 6.10-1. Los apoyos de los cuales se estimaran los

desplazamientos relativos se numeraron del 1 al 4.

Tramos de Tramos de
aproximacion ] Tramo lateral _i, Tramo central . Tramo lateral aproximacion
|mm
2
T = T
30 |30 |30 |30 [30 34 150 | | @0 30‘!30!30130‘30
Apoyo 1 Apoyo 2 Apoyo 3 Apoyo 4
Suelo Clase B Suelo Clase C Suelo Clase ¢ Suelo Clase B

Figura 6.10-1: Soportes 1 al 4, apoyados sobre distintos tipos de suelo.
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El andlisis sismico se divide en 3 pasos: 1) Analisis modal espectral, 2) Aplicacion de los
desplazamientos diferenciales impuestos, y 3) Combinacion de los efectos mediante el

criterio SRSS.

PASO 1) Analisis modal-espectral de la estructura considerando el suelo mas

desfavorable

El anélisis se realizo considerando un factor de modificacion de la respuesta R=1.00, lo cual
equivale a considerar que todos los elementos seran capaces de tomar la demanda sismica

elastica completa.

Para la elaboracion del espectro de aceleraciones se considerara el suelo Clase C (F, =

FE,ga = 1, E, = 1.3) y los coeficientes de aceleracion correspondientes a Lima (PGA=0.51,

Ss=1.26, S1=0.5). Se consider6 el 100% de las aceleraciones en la direccion de analisis

combinadas con el 30% de las aceleraciones en la direccion ortogonal.

La Figura 6.10-2 muestra las envolventes de solicitaciones en las columnas de la torre debido

a las cargas sismicas.

+53183 t-m +47210 t-m +3465 t
Momentos en la direccion Momentos en la direccidén Cargas axiales
longitudinal transversal

Figura 6.10-2: Envolventes de solicitaciones en las columnas de la torre debido a las cargas

sismicas.

La Figura 6.10-4 muestra los momentos generados por la flexion horizontal (alrededor
del eje Z vertical) en el tablero. Para el anélisis de la flexion horizontal ocasionada por
las cargas sismicas, debe considerarse que el tablero completo se comporta como un

unico elemento en flexion, es decir que se deberd considera una Unica seccidon
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compuesta que incluya a la losa de concreto y a las dos vigas de acero longitudinales,

las cuales estaran una a compresion y otra a traccion.

La Figura 6.10-3 muestra la distribucion de esfuerzos en la losa de concreto y las
fuerzas axiales en las vigas al centro del tramo central, debido a las cargas sismicas.
Puede observarse que la distribucion de esfuerzos en el tablero es aproximadamente
lineal, por lo cual es posible calcular el momento flector a partir de la inercia

transformada de la seccion compuesta.

Oconc = —1901 t/mz Cv[ga = —-1053¢

€

/
/

—y —>

Oeone = +1901 t/m?
Thiga = 1053t g /

Figura 6.10-3: Distribucion de esfuerzos en la losa de concreto y las fuerzas axiales en las vigas

al centro del tramo central, debido a las cargas sismicas (Vista en planta del tablero).

A manera de ejemplo, se muestra el calculo del momento para la distribucion de

esfuerzos mostrada en la Figura 6.10-3 (Al centro del tramo central).

—ES—720
Tl—E = /.

c
Itr == Ilosa + IV.M. + AVM(B/Z)Z == 2276 m4

Conociendo la fuerza axial en la viga metdlica, se calcula el esfuerzo:
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Tyiga 1053
- - = 13514 t/m?
Grm == Go7e - Lot4t/m

Se relaciona el esfuerzo en la viga metalica con la inercia transformada de la seccion:

M-y

Oypm =1n-
Lyr

Finalmente se determina el momento flector:

Gyl 13514 - 227.6
M= = = 39946 ¢ -
n-y 7.20 - 104 m

Torre Torre

60000 I I

50000 Y Y

40000
"

30000 l "

20000 4
10000

0
ONONHONONOUNHOUNOD OO noihou NONNONOUINDODU DO u
-10000 BN RERNRABRRINI NSRS - R -

e -J.E NANANNP OO R R R AR R R R B
-20000 N . N /" " N 5
-30000 f
-40000

-50000
-60000

[ 4
Vs
4
\
N\
‘f
r 4
\
"
\
4
\

ol o)
200
U
NG
Jo
Fa
U
C
D
H-$u
).
4

(o o)

Figura 6.10-4: Momentos generados por la flexion horizontal (alrededor del eje Z vertical) en el

tablero (Vista en planta)

PASO 2) Calculo de los efectos ocasionados por los desplazamientos diferenciales

impuestos

Las Figuras 6.10-5 y 6.10-6 muestran de forma esquemdtica la aplicacion de los
desplazamientos diferenciales correspondientes a la Serie A. Cuando el analisis se realiza de
izquierda a derecha, el apoyo 1 se considera fijo, y cuando se realiza de derecha a izquierda,
el apoyo 4 se considera fijo. Los desplazamientos se aplican en los sentidos mostrados y en

los sentidos opuestos, para luego generar una envolvente.
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d,,=0
dr1 r2 3

Figura 6.10-5: Desplazamientos relativos de la Serie A en la direccion longitudinal.

dTl dT‘Z dr3 dT'4-:O

dy1=0 ,I\drz 1\ drs ,I\drét

Figura 6.10-6: Desplazamientos relativos de la Serie A en la direccion transversal.

Las Figuras 6.10-7 y 6.10-8 muestran de forma esquemadtica la aplicacion de los
desplazamientos diferenciales correspondientes a la Serie B. Los desplazamientos se aplican

en los sentidos mostrados y en los sentidos opuestos, para luego generar una envolvente.

<« — <« —>
d, d, ds d,

Figura 6.10-7: Desplazamientos relativos de la Serie B en la direccion longitudinal

@, a2, ! a

Figura 6.10-8: Desplazamientos relativos de la Serie B en la direccion transversal.
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La Tabla 6.10-1 muestra los valores de los desplazamientos relativos impuestos para la Serie

A y la Tabla 6.10-2 muestra los desplazamientos relativos impuestos para la Serie B.

Serie A (Apoyo 1 considerado fijo)

Apoyo 2

Apoyo 3 | Apoyo 4

dri (m) 0.082

0.254

0.175

Tabla 6.10-1: Valores de los desplazamientos relativos impuestos para la Serie A

Serie B

Apoyo 1

Apoyo 2

Apoyo 3 | Apoyo 4

di = Adi/2 (m) | 0.0409

0.0634

0.0634 | 0.0409

Tabla 6.10-2: Valores de los desplazamientos relativos impuestos para la Serie B

A partir de los desplazamientos relativos impuestos por las Series A y B (aplicados

independientemente) se determinaron las solicitaciones maximas en las torres y en el tablero.

La Figura 6.10-9 muestra las envolventes de solicitaciones en las columnas de la torre,

considerando los desplazamientos impuestos de cada serie.

-104.6t
+44.0t
28843 t-m 3527 t-m
Momentos en la Momentos en la Cargas axiales

direccion longitudinal direccion transversal

Figura 6.10-9: Envolventes de solicitaciones en las columnas de la torre debido a los

movimientos diferenciales en los apoyos.

Los desplazamientos diferenciales en la direccion transversal al puente generaran

incrementos de momentos horizontales (alrededor del eje Z vertical) en el tablero, como se

muestra en la Figura 6.10-10.
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Figura 6.10-10: Envolvente de momentos horizontales en el tablero debido a los desplazamientos

diferenciales de los apoyos (Vista en Planta).

PASO 3) Combinacion de las solicitaciones del analisis modal-espectral v de los

desplazamientos diferenciales impuestos

Se realizd la combinaciéon de las solicitaciones del analisis del Paso 1 con las

correspondientes al Paso 2, mediante el criterio de combinacion SRSS.

Para mostrar el incremento de las solicitaciones en las columnas de las torres, se han
denominado a las solicitaciones en su base como M._; (flexion en la direccion longitudinal),
Mc_, (flexién en la direccion transversal), To_; (Traccion) y P._; (Compresion), como se

muestra en la Figura 6.10-12.

La Tabla 6.10-3 muestra, para las columnas de las torres, los valores de las solicitaciones
obtenidas con el analisis modal-espectral, con los desplazamientos relativos impuestos, y su

combinacion SRSS.
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TC—l

(Trac)
Pe_q
(Comp)
MC— 1 MC -2
Momentos en la Momentos en la Cargas axiales

direccién longitudinal direccidn transversal

Figura 6.10-12: Denominacion de las solicitaciones en las columnas.

Analsis Modal- | Desplazamientos | Combinacion
Espectral Diferenciales SRSS
MCI1 (t-m) 53813 28843 61055
MC2 (t-m) 47210 3527 47342
PC1 () 3465 104.6 3467
TC1 (1) 3465 44 3465

Tabla 6.10-3: Combinacion de las solicitaciones obtenidas en la base de las columnas de las

torres

Las Figuras 6.10-13 y 6.10-14 muestran los diagramas de fuerza axial y momento
flector horizontal (My) generados por la combinacion SRSS del andlisis modal-

espectral y los desplazamientos diferenciales.
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Figura 6.10-13: Diagrama de fuerza axial de cada viga longitudinal, para el analisis modal

espectral combinado con los desplazamientos diferenciales de los apoyos.
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Figura 6.10-14: Diagrama de momento flector horizontal en el tablero, para el analisis modal

espectral combinado con los desplazamientos diferenciales de los apoyos (Vista en planta).

6.11.  Analisis del proceso constructivo

El andlisis del proceso constructivo empezara por la etapa constructiva previa a la instalacion
del tramo de cierre, en la cual las tensiones de los cables fueron calculadas en el acapite 6.8
de forma tal que los puntos de anclaje tengan una deflexion nula para cargas de gravedad.

Siguiendo la numeracion de las etapas de principio a fin, la etapa descrita seria la Etapa 31.

La Tabla 6.11-1 muestra de forma esquematica las etapas constructivas analizadas. Las vigas
con lineas segmentadas rojas encima de ellas indican la presencia de la losa de concreto.
Como el andlisis sigue el proceso de “desmantelamiento” del puente, pueden distinguirse 3
tipos de analisis: (a) Retiro de la losa de concreto de los pafios extremos, (b) Retiro de los

cables extremos, y (c) Retiro de los tramos de viga extremos.
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Retiro de la losa de concreto de los

Retiro de los cables extremos

pafios extremos

Etapa 30

Etapa 27

Etapa 24

Etapa 21

Etapa 18

Etapa 15

Etapa 29

Etapa 26

Etapa 23

Etapa 20

Etapa 17

Etapa 14

Retiro de los tramos de viga

extremos

Etapa 28

Etapa 25

Etapa 22

Etapa 19

Etapa 16

Etapa 13
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Etapa 12 Etapa 11 Etapa 10
I 1\2
Etapa 9 Etapa 8 Etapa 7
1 1
Etapa 6 Etapa 5 Etapa 4
1 ——
Etapa 3 Etapa 2 Etapa 1

Tabla 6.11-1: Esquema de las etapas constructivas analizadas.
A continuacion se muestran los calculos realizados para las etapas 30, 29 y 28.
Etapa 30

Para determinar las solicitaciones en la Etapa 30, se aplicard a la estructura Uinicamente el
peso de la losa de concreto de los tramos extremos en sentido contrario (hacia arriba) para

simular el retiro de la losa. Los resultados de dicho andlisis se deben superponer con las
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solicitaciones de la Etapa 31 para determinar las solicitaciones de la Etapa 30. La Figura

6.11.1 muestra este procedimiento de forma esquematica.

Etapa 31

Etapa 30

Figura 6.9.1: Determinacion de las solicitaciones en la Etapa 30

Para la determinacioén de los modulos de elasticidad equivalentes de los cables se realizd el
proceso iterativo previamente descrito, considerando como tensiones 1 las tensiones de la
Etapa 31 y como tensiones 2 las tensiones de la Etapa 30. La iteracion comienza suponiendo
los mddulos de elasticidad tangentes calculados con las tensiones de la Etapa 31. Dado que al
retirar las losas existe una disminucion significativa de las tensiones en los cables extremos,
fue necesario realizar 12 iteraciones. A continuacion se muestran Unicamente las iteraciones

1,2y12.
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ITERACION 1

CABLES | T, (ton) K =E./E vips T, (ton) Ke = Egq/E K /K¢
1 117.4 0.587 -80.5 36.9 0.176 3.33
2 267.8 0.954 -80.3 187.5 0.923 1.03
3 209.0 0.963 -27.6 181.5 0.955 1.01
4 204.0 0.970 -9.0 195.0 0.968 1.00
5 184.9 0.970 1.9 186.8 0.970 1.00
6 168.1 0.982 4.8 172.9 0.983 1.00
7 150.5 0.984 4.1 154.6 0.985 1.00
8 133.6 0.987 1.9 135.5 0.987 1.00
9 118.3 0.992 0.3 118.6 0.992 1.00
10 106.8 0.997 0.0 106.8 0.997 1.00
11 106.8 0.997 0.0 106.8 0.997 1.00
12 118.3 0.992 0.3 118.6 0.992 1.00
13 133.6 0.987 1.9 135.5 0.987 1.00
14 150.5 0.984 4.1 154.6 0.985 1.00
15 168.1 0.982 4.8 172.9 0.983 1.00
16 184.9 0.970 1.9 186.8 0.970 1.00
17 204.0 0.970 -9.0 195.0 0.968 1.00
18 209.0 0.963 -27.6 181.5 0.955 1.01
19 267.8 0.954 -80.3 187.5 0.923 1.03
20 117.4 0.587 -80.5 36.9 0.176 3.33

ITERACION 2

CABLES | Ty (ton) | Ki=E/E iy T, (ton) | Kf =Eq/E K;/K¢
1 117.4 0.176 -41.4 76.1 0.420 0.42
2 267.8 0.923 -119.4 148.4 0.892 1.04
3 209.0 0.955 -36.7 172.4 0.951 1.00
4 204.0 0.968 9.4 194.6 0.967 1.00
5 184.9 0.970 5.4 190.3 0.971 1.00
6 168.1 0.983 8.2 176.2 0.983 1.00
7 150.5 0.985 6.1 156.7 0.985 1.00
8 133.6 0.987 2.6 136.2 0.987 1.00
9 118.3 0.992 0.2 118.5 0.992 1.00
10 106.8 0.997 -0.1 106.6 0.997 1.00
11 106.8 0.997 -0.1 106.6 0.997 1.00
12 118.3 0.992 0.2 118.5 0.992 1.00
13 133.6 0.987 2.6 136.2 0.987 1.00
14 150.5 0.985 6.1 156.7 0.985 1.00
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15 168.1 0.983 8.2 176.2 0.983 1.00
16 184.9 0.970 5.4 190.3 0.971 1.00
17 204.0 0.968 9.4 194.6 0.967 1.00
18 209.0 0.955 -36.7 172.4 0.951 1.00
19 267.8 0.923 -119.4 148.4 0.892 1.04
20 117.4 0.176 414 76.1 0.420 0.42
ITERACION 12

CABLES | T, (ton) | K; =Ec/E vip T, (ton) | Kf = Eeq/E K; /Ky
1 117.4 0.310 -59.6 57.9 0.317 0.98
2 267.8 0.910 -100.4 167.4 0.909 1.00
3 209.0 0.953 -33.1 175.9 0.953 1.00
4 204.0 0.967 9.5 194.4 0.967 1.00
5 184.9 0.971 3.7 188.6 0.971 1.00
6 168.1 0.983 6.7 174.8 0.983 1.00
7 150.5 0.985 5.3 155.8 0.985 1.00
8 133.6 0.987 2.3 135.9 0.987 1.00
9 118.3 0.992 0.3 118.6 0.992 1.00
10 106.8 0.997 0.0 106.7 0.997 1.00
11 106.8 0.997 0.0 106.7 0.997 1.00
12 118.3 0.992 0.3 118.6 0.992 1.00
13 133.6 0.987 2.3 135.9 0.987 1.00
14 150.5 0.985 53 155.8 0.985 1.00
15 168.1 0.983 6.7 174.8 0.983 1.00
16 184.9 0.971 3.7 188.6 0.971 1.00
17 204.0 0.967 9.5 194.4 0.967 1.00
18 209.0 0.953 33.1 175.9 0.953 1.00
19 267.8 0.910 -100.4 167.4 0.909 1.00
20 117.4 0.310 -59.6 57.9 0.317 0.98

Puede observarse que el mddulo de elasticidad equivalente para los cables extremos (Cables
1 y 20) es de s6lo 0.32E. Esto se debe a que en la Etapa 30 estos cables estan soportando
unicamente las vigas metalicas de los tramos extremos (sin las losas de concreto), por lo cual

sus esfuerzos son relativamente bajos.

Finalmente, se muestran los diagramas de fuerzas internas de las vigas de rigidez en la Etapa

30.
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e Diagrama de carga axial en la Etapa 30 (t):
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Etapa 29

Para determinar las solicitaciones en la Etapa 29, se aplicaran inicamente las tensiones en los
cables extremos calculadas en la Etapa 30 pero en sentido contrario (en compresion) para
simular el retiro de los cables extremos. Los resultados de dicho anélisis se deben superponer
con las solicitaciones de la Etapa 30 para determinar las solicitaciones de la Etapa 29. La

Figura 6.9.2 muestra este procedimiento de forma esquematica.
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Etapa 30

F=5790t

Etapa 29

Figura 6.9.2: Determinacion de las solicitaciones en la Etapa 29

Para la determinacion de los modulos de elasticidad equivalentes de los cables se realizo el
proceso iterativo previamente descrito, considerando como tensiones 1 las tensiones de la
Etapa 30 y como tensiones 2 las tensiones de la Etapa 29. La iteracién comienza suponiendo
los modulos de elasticidad tangentes calculados con las tensiones de la Etapa 30. A

continuacion se muestran las iteraciones realizadas.
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ITERACION 1

CABLES T, (ton) | K; = E.q/E | Af(ton) T, (ton) K; = Eoq/E Ki/K;
2 167.4 0.836 57.1 2244 0.887 0.94
3 175.9 0.940 14.1 190.1 0.946 0.99
4 194.4 0.965 0.9 1953 0.965 1.00
5 188.6 0.972 -5.2 183.5 0.971 1.00
6 174.8 0.984 -5.0 169.8 0.983 1.00
7 155.8 0.986 -3.1 152.7 0.985 1.00
8 135.9 0.988 -1.1 134.9 0.988 1.00
9 118.6 0.992 0.1 118.7 0.992 1.00
10 106.7 0.997 0.2 106.9 0.997 1.00
11 106.7 0.997 0.2 106.9 0.997 1.00
12 118.6 0.992 0.1 118.7 0.992 1.00
13 135.9 0.988 -1.1 134.9 0.988 1.00
14 155.8 0.986 -3.1 152.7 0.985 1.00
15 174.8 0.984 -5.0 169.8 0.983 1.00
16 188.6 0.972 -5.2 183.5 0.971 1.00
17 194.4 0.965 0.9 195.3 0.965 1.00
18 175.9 0.940 14.1 190.1 0.946 0.99
19 167.4 0.836 57.1 2244 0.887 0.94

ITERACION 2

CABLES | T, (ton) | Ki=E.q/E | Af(ton) | T, (ton) Ke = Eoq/E K /K¢
2 167.4 0.887 58.2 225.6 0.887 1.00
3 175.9 0.946 13.2 189.1 0.946 1.00
4 194.4 0.965 0.4 194.8 0.965 1.00
5 188.6 0.971 -5.2 183.4 0.971 1.00
6 174.8 0.983 -4.9 169.9 0.983 1.00
7 155.8 0.985 -3.0 152.8 0.985 1.00
8 135.9 0.988 -1.0 134.9 0.988 1.00
9 118.6 0.992 0.1 118.7 0.992 1.00
10 106.7 0.997 0.2 106.9 0.997 1.00
11 106.7 0.997 0.2 106.9 0.997 1.00
12 118.6 0.992 0.1 118.7 0.992 1.00
13 135.9 0.988 -1.0 134.9 0.988 1.00
14 155.8 0.985 -3.0 152.8 0.985 1.00
15 174.8 0.983 -4.9 169.9 0.983 1.00
16 188.6 0.971 -5.2 183.4 0.971 1.00
17 194.4 0.965 0.4 194.8 0.965 1.00
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18

175.9

0.946

13.2

189.1

0.946

1.00

19

167.4

0.887
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225.6

0.887

1.00

Finalmente, se muestran los diagramas de fuerzas internas de las vigas de rigidez en la Etapa
29.

e Diagrama de carga axial en la Etapa 29 (t):
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Etapa 28

Para determinar las solicitaciones en la Etapa 28, se aplicaran unicamente los pesos de las
vigas metalicas de los tramos extremos pero en sentido contrario (hacia arriba) para simular
el retiro de los tramos de viga extremos. Los resultados de dicho analisis se deben superponer
con las solicitaciones de la Etapa 29 para determinar las solicitaciones de la Etapa 28. La

Figura 6.9.3 muestra este procedimiento de forma esquematica.
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Etapa 29

Etapa 28

Figura 6.9.3: Determinacion de las solicitaciones en la Etapa 28

Para la determinacion de los modulos de elasticidad equivalentes de los cables se realizd el

proceso iterativo previamente descrito, considerando como tensiones 1 las tensiones de la

Etapa 29 y como tensiones 2 las tensiones de la Etapa 28. La iteracion comienza suponiendo

los mddulos de elasticidad tangentes calculados con las tensiones de la Etapa 29. A

continuacion se muestran las iteraciones realizadas.

ITERACION 1
CABLES T, (ton) K; = Eeq/E | A¢(ton) | T, (ton) Ks = Eoq/E K:/K;
2 225.6 0.926 -50.7 174.9 0.894 1.04
3 189.1 0.951 -14.3 174.8 0.945 1.01
4 194.8 0.965 -3.0 191.8 0.964 1.00
5 183.4 0.969 2.8 186.2 0.970 1.00
6 169.9 0.983 3.6 173.5 0.983 1.00
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7 152.8 0.985 2.6 155.4 0.985 1.00
8 134.9 0.987 1.0 136.0 0.988 1.00
9 118.7 0.992 0.0 118.7 0.992 1.00
10 106.9 0.997 -0.1 106.9 0.997 1.00
11 106.9 0.997 -0.1 106.9 0.997 1.00
12 118.7 0.992 0.0 118.7 0.992 1.00
13 134.9 0.987 1.0 136.0 0.988 1.00
14 152.8 0.985 2.6 155.4 0.985 1.00
15 169.9 0.983 3.6 173.5 0.983 1.00
16 183.4 0.969 2.8 186.2 0.970 1.00
17 194.8 0.965 -3.0 191.8 0.964 1.00
18 189.1 0.951 -14.3 174.8 0.945 1.01
19 225.6 0.926 -50.7 174.9 0.894 1.04
ITERACION 2
CABLES | T, (ton) | Ki=E/E | 4¢(ton) | T, (ton) | Kr=E./E Ki/Kr
2 225.6 0.894 -50.1 175.5 0.895 1.00
3 189.1 0.945 -14.7 174.4 0.945 1.00
4 194.8 0.964 -3.3 191.6 0.964 1.00
5 183.4 0.970 2.8 186.2 0.970 1.00
6 169.9 0.983 3.7 173.6 0.983 1.00
7 152.8 0.985 2.6 155.4 0.985 1.00
8 134.9 0.988 1.1 136.0 0.988 1.00
9 118.7 0.992 0.1 118.8 0.992 1.00
10 106.9 0.997 -0.1 106.9 0.997 1.00
11 106.9 0.997 -0.1 106.9 0.997 1.00
12 118.7 0.992 0.1 118.8 0.992 1.00
13 134.9 0.988 1.1 136.0 0.988 1.00
14 152.8 0.985 2.6 155.4 0.985 1.00
15 169.9 0.983 3.7 173.6 0.983 1.00
16 183.4 0.970 2.8 186.2 0.970 1.00
17 194.8 0.964 -3.3 191.6 0.964 1.00
18 189.1 0.945 -14.7 174.4 0.945 1.00
19 225.6 0.894 -50.1 175.5 0.895 1.00

Finalmente, se muestran los diagramas de fuerzas internas de las vigas de rigidez en la Etapa

28.

182



Diagrama de carga axial en la Etapa 28 (t):
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A continuacién se muestra un resumen de los diagramas de fuerza axial y de momento flector

en las vigas longitudinales para todas las etapas constructivas. Se ha mantenido la misma

escala en los ejes horizontal y vertical para que se pueda comparar la magnitud de las

solicitaciones en cada etapa.

Diagramas de carga axial

Etapa 31

= Etapa 30
e Ftapa 29
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Etapa 19
e Etapa 18
e Ftapa 17
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El siguiente grafico muestra las tensiones en cada cable para cada etapa constructiva:
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e
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Finalmente, para las cargas en los cables previamente mostradas, se presentan de forma
grafica los cocientes entre dichas solicitaciones y las resistencias de cada cable. Puede
observarse que en todos los casos dichos cociente son apreciablemente menores que la

relacion de 0.45 recomendada, siendo el mayor valor registrado de 0.22.

0.45 Cable 10/11
0.40 able
0.35 Cable 9/12
0.30 e Cable 8/13
0.25

< —— Cable 7/14

F 0.20 ;
0.15 = L ——Cable 6/15

\ | / B/ARR
0.10 V/ 1\ u / f ——Cable 5/16
0.05 / "
0.00 Cable 4/17
NOSNORONIINNINYNNAITINVIRERNRIZAS  ——cCable 3/18
Etapa Cable 2/19

6.12. Diseiio de los cables

Comercialmente, es comun que los cables se ofrezcan como conjuntos de strands (cordones)
de 5/8” de diametro. Esto responde al hecho de que, al aplicar las cargas de tensado durante
la instalacion de los cables, cada strand se tensa independientemente, por los tanto no resulta
conveniente aumentar el diametro de los strands a didametros por encima de 5/8”, sino mas

bien aumentar el nimero de strands por cable.

El nimero de Strands por cada cable es variable y depende de la oferta disponible
comercialmente. Los numeros de strands por cable en este ejemplo fueron elegidos tomando
como referencia los cables comerciales de la marca DSI, la cual ofrece cables de 4, 7, 12, 19,

31,37,43, 55,61, 73, 85,91, 109 y 127 strands de 5/8”.

Después de algunas iteraciones, se eligieron los cables con la distribucion mostrada:
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CABLES RESISTENCIA (100%GUTS),
CABLE ELEGIDOS ton
1 55 Strands de 5/8" 1200
2 55 Strands de 5/8" 1200
3 43 Strands de 5/8" 938
4 43 Strands de 5/8" 938
5 43 Strands de 5/8" 938
6 37 Strands de 5/8" 807
7 37 Strands de 5/8" 807
8 37 Strands de 5/8" 807
9 37 Strands de 5/8" 807
10 37 Strands de 5/8" 807
11 37 Strands de 5/8" 807
12 37 Strands de 5/8" 807
13 37 Strands de 5/8" 807
14 37 Strands de 5/8" 807
15 37 Strands de 5/8" 807
16 43 Strands de 5/8" 938
17 43 Strands de 5/8" 938
18 43 Strands de 5/8" 938
19 55 Strands de 5/8" 1200
20 55 Strands de 5/8" 1200

Debe verificarse la resistencia de los cables para cargas en servicio, para cargas ultimas y

para fatiga.

6.12.1. Verificacion para cargas en servicio

Debe verificarse que, ante cargas en servicio, los esfuerzos en los cables estén por debajo del

45% de su resistencia a la traccion. A continuacion se muestran las solicitaciones por cargas

en servicio (Ts), la resistencia a la traccion (R) y el cociente Ts/R, el cual cumple con ser

menor que 0.45 en todos los casos.

RESISTENCIA COMB: SERVICIO 1
CABLES ELEGIDOS
R (100%GUTS), ton | Ts = D+Dsup+L (ton) Ts/R
1 55 Strands de 5/8" 1200 365.6 0.30
2 | 55 Strands de 5/8" 1200 379.1 0.32
3 | 43 Strands de 5/8" 938 320.9 0.34
4 | 43 Strands de 5/8" 938 341.1 0.36
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5 | 43 Strands de 5/8" 938 3294 0.35
6 | 37 Strands de 5/8" 807 293.2 0.36
7 37 Strands de 5/8" 807 270.1 0.33
8 | 37 Strands de 5/8" 807 244.0 0.30
9 | 37 Strands de 5/8" 807 216.5 0.27
10| 37 Strands de 5/8" 807 176.1 0.22
11| 37 Strands de 5/8" 807 187.6 0.23
12| 37 Strands de 5/8" 807 218.5 0.27
13| 37 Strands de 5/8" 807 2435 0.30
14| 37 Strands de 5/8" 807 268.5 0.33
15| 37 Strands de 5/8" 807 290.6 0.36
16| 43 Strands de 5/8" 938 328.0 0.35
17| 43 Strands de 5/8" 938 349.8 0.37
18| 43 Strands de 5/8" 938 351.5 0.37
19| 55 Strands de 5/8" 1200 431.7 0.36
20| 55 Strands de 5/8" 1200 3723 0.31

6.12.2. Verificacion para cargas ultimas

La combinacion de cargas que gobierna para la verificacion por cargas Ultimas es la

combinacion de Resistencia I. Como factor de resistencia se utiliza un factor de 0.65 de

acuerdo a las recomendaciones del PTI. A continuacion se muestran las solicitaciones por

cargas factoradas (Tu), la resistencia nominal a la traccion (¢pRn) y el cociente Tu/Rn, el cual

cumple con ser menor que 1.00 en todos los casos.

RESISTENCIA COMB: RESISTENCIA 1
CABLES ELEGIDOS
R (100%GUTS), ton | T, = n;¥;Q; (t) ¢R, = 0.65R T/ R,
1 55 Strands de 5/8" 1200 487 780 0.62
2 55 Strands de 5/8" 1200 475 780 0.61
3 43 Strands de 5/8" 938 403 610 0.66
4 43 Strands de 5/8" 938 434 610 0.71
5 43 Strands de 5/8" 938 421 610 0.69
6 37 Strands de 5/8" 807 375 525 0.71
7 37 Strands de 5/8" 807 347 525 0.66
8 37 Strands de 5/8" 807 315 525 0.60
9 37 Strands de 5/8" 807 284 525 0.54
10 | 37 Strands de 5/8" 807 238 525 0.45
11 | 37 Strands de 5/8" 807 257 525 0.49
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12 | 37 Strands de 5/8" 807 288 525 0.55
13 37 Strands de 5/8" 807 315 525 0.60
14 | 37 Strands de 5/8" 807 346 525 0.66
15 | 37 Strands de 5/8" 807 372 525 0.71
16 | 43 Strands de 5/8" 938 419 610 0.69
17 | 43 Strands de 5/8" 938 446 610 0.73
18 | 43 Strands de 5/8" 938 447 610 0.73
19 | 55 Strands de 5/8" 1200 542 780 0.70
20 | 55 Strands de 5/8" 1200 466 780 0.60

6.12.3. Verificacion para fatiga

Se verifico la resistencia a la fatiga considerando vida infinita de los cables. Como se explico

en el acapite “Disefio de los cables”,

como solicitaciones se consideran los esfuerzos

generados por la combinacion de cargas de Fatiga I, en la cual se considera unicamente la

carga vehicular con un factor de carga de 1.50.

Como carga vehicular se considero el camion de disefio por fatiga (con la separacion de ejes

traseros de 9.00 m) amplificado por un factor de 1.4 de acuerdo con las recomendaciones del

PTI. En suma, las solicitaciones generadas por el camion de disefio por fatiga deberan

amplificarse por factor igual a 1.4*1.5=2.1.

La resistencia a la fatiga, (4F),, es igual a la amplitud constante de esfuerzo limite de fatiga,

(AF)ry:

(4F)n = (AF) 1y

..(Ec.5.4.3.1)

De acuerdo a las recomendaciones del PTI, tenemos:

(AF) 7y = 110 MPa = 1121 kg /cm?

Para el calculo de la resistencia de cada cable, se multiplicé su area efectiva por el valor de

(AF)ry. A continuaciéon se muestran las solicitaciones por cargas factoradas (Tu), la

resistencia nominal a la fatiga (¢)Rn) y el cociente Tu/Rn, el cual cumple con ser menor que

1.00 en todos los casos.
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RESISTENCIA COMB: FATIGA 1
CABLES ELEGIDOS A, (mm?)
R (100%GUTS), ton T, =21Q; (1) | ¢Ry = (AF)ry A, | Tu/PRn
55 Strands de 5/8" 1200 8250 242 925 0.26
55 Strands de 5/8" 1200 8250 214 925 0.23
43 Strands de 5/8" 938 6450 355 723 0.49
43 Strands de 5/8" 938 6450 482 723 0.67
43 Strands de 5/8" 938 6450 53.0 723 0.73
37 Strands de 5/8" 807 5550 471 62.2 0.76
37 Strands de 5/8" 807 5550 47.0 62.2 0.76
37 Strands de 5/8" 807 5550 46.0 62.2 0.74
37 Strands de 5/8" 807 5550 4477 62.2 0.72
37 Strands de 5/8" 807 5550 343 62.2 0.55
37 Strands de 5/8" 807 5550 343 62.2 0.55
37 Strands de 5/8" 807 5550 44.6 62.2 0.72
37 Strands de 5/8" 807 5550 45.9 62.2 0.74
37 Strands de 5/8" 807 5550 46.7 62.2 0.75
37 Strands de 5/8" 807 5550 46.6 62.2 0.75
43 Strands de 5/8" 938 6450 53.1 723 0.73
43 Strands de 5/8" 938 6450 517 723 0.72
43 Strands de 5/8" 938 6450 492 723 0.68
55 Strands de 5/8" 1200 8250 65.5 925 0.71
55 Strands de 5/8" 1200 8250 61.4 925 0.66

6.13.

6.13.1. Seccion V1

Diseiio de las vigas V1 (Longitudinales)

, 300 o
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6.13.2. Ecuaciones de interaccion

Las vigas V1 estaran sometidas a flexiones y cargas axiales debido a la componente
horizontal de los cables, por lo cual se deberd verificar su resistencia a la flexo-compresion.
La AASTHO especifica que, tanto para secciones compuestas como no compuestas pueden
utilizarse las ecuaciones lineales presentadas por la AISC:

. P
Si — < 0.2, entonces:
¢Pn

i +<M”x + M”y)sm
2¢P, DM, ¢Mny

. P
Si— > 0.2, entonces:
¢Py

i+@<M’“‘ + MW)S 1.0
¢B  9.0\dpM,,  PMy,

Sin embargo, como lo indica la AASHTO, estas ecuaciones que involucran ratios de
momentos con exponentes de 1.0 resultan conservadoras para las secciones compuestas. Por
lo tanto, la AASHTO permite también obtener resultados més exactos mediante curvas de
interaccion, para tomar en cuenta la compatibilidad de deformaciones en la seccion
compuesta. Si se generan curvas de interaccion para secciones compuestas, la AISC indica
que se deben utilizar los factores de resistencia de ¢, = 0.75 para la compresion y de
¢p = 0.90 para la flexion a lo largo de toda la curva. En este caso, la AASHTO no presenta
de forma explicita los factores de resistencia que se deben tomar en cuenta para generar la
curva de interaccion. Conservadoramente, se utilizaran las ecuaciones de interaccion lineales

de la AISC.
6.13.3. Verificacion de resistencia

La Tabla 6.13-1 muestra los ratios obtenidos de las ecuaciones de interaccion lineales en el
tablero. Para el caso de las cargas vehiculares, las méximas solicitaciones por flexion y carga
axial no necesariamente coinciden ya que dependen de la posicion del camidn de disefio, sin
embargo conservadoramente se ha asumido que son coincidentes. Cabe resaltar que las
ecuaciones lineales utilizadas son conservadoras y la norma permite reemplazarlas por
diagramas de interaccion, sin embargo, como se observa en la Tabla 6.13-1 utilizando las

ecuaciones lineales todos los ratios resultan menores que 1.0. Las solicitaciones se obtuvieron
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reduciendo las fuerzas y momentos de las vigas y losas al centroide de la seccion

transformada.

Carga axial I

Momento flector vertical IMux—torre

M ux—centro

Momento flector horizontal

S

uy-—centro
VIGAS UBICADAS SOBRE LA TORRE
ESTADO LIiMITE | Pu_torre | Mux-_torre | Muy torre | RATIO DE RESISTENCIA
RESISTENCIA 1 -2770 -846 0 0.92
RESISTENCIA III -1917 -252 3979 0.47
RESISTENCIA V -2144 -655 2547 0.75
EVENTO EXTREMO I
(DIRECCION X) -1570 -740 12449 0.87
EVENTO EXTREMO I
(DIRECCION Y) -471 -222 41497 0.80
VIGAS UBICADAS AL CENTRO DEL TRAMO CENTRAL
ESTADO LIMITE | Tu_centro | Mux+ centro | Muy centro | RATIO DE RESISTENCIA
RESISTENCIA 1 286 1829 0 0.72
RESISTENCIA 111 62 379 3253 0.20
RESISTENCIA V 221 1415 2082 0.59
EVENTO EXTREMO I
(DIRECCION X) 118 874 10178 0.49
EVENTO EXTREMO I
(DIRECCION Y) 35 262 33927 0.59
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6.14. Diseiio de las vigas V2 y V3

6.14.1. Secciones V2y V3

, 400
s ]
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o 15.9 (5/8") —~
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La distribucién de cargas de gravedad entre las vigas V2 y V3 es distinta para cargas muertas
y vehiculares. En el caso de las cargas muertas (peso propio mas losa de concreto) cada viga
toma el peso correspondiente a su ancho tributario ya que antes de que el concreto vaciado en
sitio de las juntas entre paneles prefabricados fraglie cada viga de deforma
independientemente. En cambio, para las cargas muertas superimpuestas (veredas y

barandas) y para las cargas vehiculares la rigidez relativa de las vigas determina la

distribucion de las cargas.

6.14.2. Solicitaciones por carga muerta

Cargas distribuidas por metro lineal:

Wpp_v2 = Yacero * sz = 0.34 t/m

Wpp_v3 = Yacero * Av3 = 0.24 t/m
Wiosa = Yeconcreto * 0.20 - 2.5 =1.20t/m

Con ello se calculan los momentos actuantes por carga muerta durante el proceso

constructivo:
Mm—VZ = 881 t-m
Mm—V3 = 823 t-m
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6.14.3. Solicitaciones por carga muerta superimpuesta y carga vehicular

Para obtener las solicitaciones debido a las cargas vehiculares y muertas superimpuestas
(veredas, asfalto) que son tomadas por cada viga transversal, necesitamos modelar una
porcion representativa del tablero que pueda representar correctamente las condiciones de
contorno, el aporte del concreto a la rigidez de las vigas, y la reparticion de las cargas

provenientes de las ruedas entre las vigas.

Modelado en SAP2000

En el programa SAP2000 se modeld una porcién de tablero que consta de 3 pafios de 15.00
m, como se muestra en la Figura 6.14.3-1. Las consideraciones principales en el modelado

fueron:
- Enlos puntos de anclaje de los cables con V1 se colocaron apoyos fijos.

- Tanto las losas como las vigas se discretizaron para representar correctamente la
rigidez de la losa de concreto. Los puntos de discretizacion de las losas y vigas son

coincidentes para compatibilizar las deformaciones.

- Se desplazo hacia abajo el eje centroidal de las vigas de acero para que en el calculo
de la rigidez se tome en cuenta la distancia real entre el centroide de las secciones de

acero y el centroide de la losa de concreto (Ver Figura 6.14.3-2).

Apoyos fijos

Vi

V2
Eje V3
longitudinal

Figura 6.14.3-1: Vista en planta del modelo SAP2000 para el analisis de V2 y V3.
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Figura 6.14.3-2: Desplazamiento del eje centroidal de las vigas.

Aplicacion de carga muerta superimpuesta y carga vehicular

La carga muerta superimpuesta consta del peso de las veredas, barandas y asfalto. Se
considero un espesor de veredas de 20 cm y un espesor de asfalto de Scm. Para el caso de la
sobrecarga vehicular, se consideraron las 4 vias cargadas con el camién HL93 mas la carga

distribuida.

Transversalmente, los camiones se posicionaron lo mas cerca posible al centro de la seccion
del puente para generar los madximos momentos positivos, como se muestra en la Figura
6.14.3-3. Longitudinalmente, las ruedas se ubicaron en dos posiciones, una para producir las
mayores solicitaciones en V2 y otra para producir las maximas solicitaciones en V3. Como
area de contacto de la rueda se considerd un rectangulo de 25x50 cm como lo especifica la

AASHTO.

Aplicacion de las
cargas de ruedas de los
4 camiones HL93

Eje longitudinal
del puente
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Aplicacion de las
cargas de ruedas de
los 4 camiones HL93

Eje longitudinal
del puente

Figura 6.14.3-3: Aplicacion de las cargas vehiculares.

Con ello se calculan los momentos actuantes y deflexiones por carga muerta superimpuesta y
viva:
My _sup v2 = 38.7t-m
My, _sup vz = 15.4t-m
M, y, = 2814t -m
M, y3 =1171t-m

Para el caso de las vigas V2, se verifica su resistencia por flexion debido a las cargas de
gravedad actuando en simultdneo con las fuerzas de compresion provenientes de la
componente horizontal de los cables y los momentos flectores impuestos a los extremos

debido a la excentricidad de la tension de los cables con respecto al centroide de V1.
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A partir de la geometria de los cables y de sus fuerzas de tension, pueden calcularse los

valores de P, y My, ¢, para la combinacion de cargas de Resistencia I:

CABLE Tension Cable (ton) | a (rad) | § (rad) | Pu (t) | Mu_ext (t-m)
1 |55 Strands de 5/8" 487 046 | 0.07 | 31.0 43.5
2 | 55 Strands de 5/8" 475 0.51 | 0.08 | 32.8 46.0
3 |43 Strands de 5/8" 403 0.56 | 0.09 | 304 42.6
4 |43 Strands de 5/8" 434 0.62 | 0.10 | 35.9 50.3
5 |43 Strands de 5/8" 421 0.69 | 0.12 | 382 53.6
6 |37 Strands de 5/8" 375 0.78 | 0.14 | 37.6 52.8
7 | 37 Strands de 5/8" 347 0.89 | 0.18 | 384 53.8
8 | 37 Strands de 5/8" 315 1.02 | 0.23 | 38.3 53.7
9 |37 Strands de 5/8" 284 1.17 | 0.34 | 374 52.4
10 | 37 Strands de 5/8" 238 1.33 | 0.62 | 32.9 46.1
11 | 37 Strands de 5/8" 257 1.33 | 0.62 | 35.6 50.0
12 | 37 Strands de 5/8" 288 1.17 | 0.34 | 37.8 53.0
13 | 37 Strands de 5/8" 315 1.02 | 0.23 | 38.3 53.7
14| 37 Strands de 5/8" 346 0.89 | 0.18 | 38.3 53.6
15 | 37 Strands de 5/8" 372 0.78 | 0.14 | 374 52.4
16 | 43 Strands de 5/8" 419 0.69 | 0.12 | 38.1 534
17| 43 Strands de 5/8" 446 0.62 | 0.10 | 36.9 51.7
18 | 43 Strands de 5/8" 447 0.56 | 0.09 | 33.7 47.2
19 | 55 Strands de 5/8" 542 0.51 0.08 | 37.5 52.5
20 | 55 Strands de 5/8" 466 046 | 0.07 | 29.7 41.6

6.14.4. Verificacion de la resistencia

Las solicitaciones para el estado limite de Resistencia I son:

Para V2:

P, =53.8¢

My = 1.25 (My_yz + Munyy_y, ) + 175My_yz + My ze = 7048 ¢ -

201



e Para V3:

My, = 1.25 (My_ys + My, ) + 1.75M,_y3 = 327.1

sup -V3

Se verifica que los ratios de resistencia sean menores que 1.0:

Mu (t.m) | @Mn (t.m) | Mu/¢dpMn | Pu (t) | $Pn (t) | Pu/pPn | RATIO
V2| 704.8 1287 0.55 38.4 | 2705 | 0.014 | 0.56
V3| 327.1 607 0.54 NA NA 0 0.54

6.15. Estabilidad aerodinamica del tablero

La estabilidad aerodindmica del tablero debe evaluarse mediante ensayos en tuneles de
viento, sin embargo, podemos realizar una primera estimacion de la velocidad critica de
aleteo (flutter) a partir de la ecuacion de Selberg, que debera ser corroborada luego mediante
ensayos de tuneles viento. Es importante tener una estimacion de la velocidad critica de
aleteo por dos motivos: En primer lugar, el fenomeno de aleteo es por lo general el mas
critico en un puente, ya que es de caracter catastrofico y se presenta a velocidades de viento
menores que las correspondientes a la divergencia torsional. En segundo lugar, es importante
tener una primera estimacion de esta velocidad critica antes de realizar los ensayos en tiineles
de viento, para tener una idea de si la estructura se va a comportar adecuadamente o si se

necesita modificar su diseflo estructural para aumentar su rigidez flexional y torsional.

Debemos recordar que el aleteo se produce cuando, debido a las presionas aerodinamicas, la
rigidez torsional se reduce a un valor tal que las frecuencias flexional y torsional coinciden.
Por ello, en primer lugar se debe verificar que la relacion entre la frecuencia torsional y
flexional sea mayor o igual que 2, para asegurar que ambas frecuencias estén los

suficientemente alejadas:

fy = 0.354 Hz

202



fr =0944 Hz

;;T=2.67>2 = 0K

14

Luego, utilizando la ecuacion de Selberg:

V. =n-2m-b 1+(fT 05) pJ2-m 1
CT'_n T fB fB N ﬂ'p'b3

1 = Factor de reduccion para secciones que no son placas delgadas

b = Ancho del tablero

Donde:

fg = Primera frecuencia a la flexion
fr = Primera frecuencia a la torsion

m = Masa de la viga por unidad de longitud

Ie+1
r= /u
A

p = Densidad del aire, igual a 1.25 kg/m’.

b (m) 21.4
ft (1/s) 0.944
u (t/m) 12.13
Ix (m4) 0.4569
Iy (m4) 49.79
A (m2) 0.8314

1 (m) 7.77
p(t/m3) 0.00125
m (t/m) 12.13

n 0.4

km

— > 1.2V,

m
Ver =7021— = 252.8
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6.16. Estabilidad aerodinamica de los cables

Para garantizar la estabilidad aecrodinamica de los cables se tomardn 2 medidas de mitigacion:

e Especificar cables con superficies tratadas para minimizar las vibraciones de
viento/lluvia. Los cables comerciales, como por ejemplo aquellos de las marcas
Freyssinet o DSI, por lo general estan compuestos por strands de 5/8” agrupados
dentro de tubos con superficies con resaltes en espiral, como se observa en la Figura

5.3.6-2.

e Incluir amortiguadores posicionados en el extremo inferior de los cables, para que

estos tengan un niumero de Scruton adecuado.

Para garantizar la estabilidad aerodinamica de los cables ante vibraciones de viento/lluvia, la
FHWA recomienda que el numero de Scruton sea mayor que 10 para arreglos regulares o
mayor que 5 para superficies tratadas. En ambos casos debe garantizarse el nimero de
Scruton minimo para los 3 primeros modos de vibracion del cable. A pesar de que los cables
comerciales tienen superficies tratadas, conservadoramente se considerard un numero de
Scruton minimo de 10 para el célculo del coeficiente de amortiguamiento de los

amortiguadores:

Donde:

m = Masa del cable por unidad de longitud

¢ = Razdn de amortiguamiento del cable

p = Densidad del aire. Puede tomarse como 1.25 kg/m”.

D = Diametro del cable

Dado que el puente cuenta con 3 tipos de cables de distinto didmetro y masa por unidad de
longitud, se realizard el andlisis para los 3 tipos de cables, tomando el cable de mayor

longitud por cada tipo:
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11 X2N3 4~

Cable 6: 37 Strands de 5/8”

Cable 3: 43 Strands de 5/8”

Cable 1: 55 Strands de 5/8”

Primero, calculamos la razéon de amortiguamiento necesaria en cada cable para llegar a un

numero de Scruton de 10:

CABLE m (kg/m) D (m) & (para Sc=10)
1 75.9 0.2 0.0066
3 60.2 0.18 0.0067
6 51.6 0.18 0.0078

Luego se obtiene el valor k correspondiente al valor de £ obtenido. Para ello, utilizaremos las

graficas mostradas de ¢ vs k mostradas en el acapite 5.3.6.2:

0.016
0.015
0013 =
o Thes
0.010 - f 1/L=0.01
0.009 - N L

e §§§Z gz == TSk /L=0.015
8:88451 + ~ | /L=0.02
0.003 - —— —— — ] —|/L=0.025
390 =—=—
0.000 -+ | ! 1/1=0.03

0 01 02 03 04 05 06 07 08 09 1 1.1
k

De las graficas, podemos observar que si escogemos una posicion relativa del amortiguador
/L de 0.01, no es posible llegar a los valores de amortiguamiento requeridos. Por otro lado, si
escogemos un valor de I/L de 0.015, los valores de amortiguamiento requeridos estian

cercanos a los valores maximos que se pueden obtener, por lo cual los amortiguamientos para
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los siguientes modos de vibracion seran menores que los requeridos, y por lo tanto no tendran

el numero de Scruton minimo de 10.

Se elige un valor de I/L de 0.025, con el cual se calculan los valores de k y de c para el primer
modo de vibracion. Los valores de k se obtienen de las graficas de k vs ¢, las cuales fueron

graficadas con la expresion:

Ei - 7T2k

Una vez obtenido el valor de k, se calcula el valor de ¢ mediante la expresion:

C .
= 1—

mLw,; L

. (Ec.5.3.6 = 2)

Para obtener el valor de w,; se utiliza la expresion obtenida de la ecuacion de movimiento

para cuerdas tensadas presentada por la FHWA:

_Hn-n
Yn= I TL

Donde:

H = Tension del cable

m = Masa por unidad de longitud
n = Numero del modo

L = Longitud del cable

Alternativamente, las frecuencias pueden obtenerse modelando el cable en el programa
SAP2000. A continuacion se muestran las frecuencias obtenidas para el primer modo de
vibracion. Puede verificarse que las frecuencias obtenidas de las ecuaciones de movimiento

son iguales que las obtenidas con el programa SAP2000:

wol
CABLE H(t) m (ts2/m2) L (m) teorico SAP2000
1 248.8 0.00774 167.71 3.359 3.359
3 239.6 0.00614 141.51 4.387 4.386
6 199 0.00526 106.07 5.761 5.760

Finalmente, los valores de k y ¢ para cada tipo de cable considerado son:
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CABLE ¢ (para Sc=10) | k (Modo 1) c (t.s/m)
1 0.0066 0.023 3.41
3 0.0067 0.024 3.05
6 0.0078 0.029 3.07

Con los valores de ¢ obtenidos, se calculan los valores de k, &, y el nimero de Scruton (Sc),

el cual resulta ser siempre mayor que 10:

Modo 2 Modo 3
CABLE k & Sc k & Sc
1 0.047 0.011 17.4 0.070 0.014 21.3
3 0.048 0.012 17.3 0.072 0.014 21.1
6 0.057 0.013 16.4 0.086 0.015 18.9

La FHWA indica que, con razones de amortiguamiento mayores que 0.003 (el cual es el

caso) las vibraciones por galope de cables secos inclinados y por desprendimiento de vortices

resultan insignificantes.
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ANEXO 1
EVALUACION DEL ANALISIS EN SAP2000 CON ELEMENTOS “CABLE”

En el acédpite 4.2.2 se describe la metodologia de andlisis de los cables mediante el uso de
elementos rectos (Elementos tipo “Frame’) con un médulo de elasticidad equivalente, menor
que el médulo de elasticidad real, para tomar en consideracion las deformaciones axiales

adicionales que se producen debido al cambio de curvatura de los cables.

En el presente anexo, se presenta una herramienta de andlisis alternativa del programa
SAP2000 mediante elementos tipo “Cable”. Se presenta a manera de ejemplo un sistema
estructural sencillo conformado por una viga empotrada en un extremo y libre en el otro, y un

cable anclado en el extremo libre de la viga, como se muestra en la figura:

30 m

7

Viga \

40 m

Para evaluar la herramienta de analisis tipo “Cable”, se compararan los resultados obtenidos
utilizando dicha herramienta con aquellos obtenidos al emplear elementos tipo “Frame” con

un modulo de elasticidad equivalente de acuerdo a lo presentado en el acapite 4.2.2.

Elemento “Frame” Elemento “Cable” con
con Eequivalente geometria curva

/ /

En primer lugar, el cable tendra una tension inicial de forma que, para el peso propio de la

viga, el extremo libre tenga una deflexion nula. Esto implica que el cable se comportara como
un apoyo fijo para el peso propio y como un apoyo flexible para las cargas posteriores. En

segundo lugar, se aplicard una carga distribuida W y se compararan las deflexiones en el
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punto de anclaje obtenidas al emplear elementos tipo “Frame” con un modulo de elasticidad

equivalente y elementos tipo “Cable”.

A

ﬁ—@.DZO <I>D

Deformada por peso Deformada por peso
propio propio+ carga W

o Andlisis con elementos “Frame” con modulo de elasticidad equivalente

Se determino la tension promedio inicial en el cable, T;, necesaria para que la deflexion en la
punta de la viga, D, sea cero por peso propio (Antes de la aplicacion de la carga distribuida
W). Esta tension sera mayor en el extremo superior y menor en el extremo inferior, debido al

peso propio del cable:

Toup = 2484t

Tension inicial promedio: T; = 2354 t

Tinf = 2223t

Peso propio de la viga: PP = 7.8 t/m?

N

Se calcula también la deflexion al centro del cable para la tension inicial, antes de la
aplicacion de la carga W. Se considera un cable con diametro ¢p=0.40 m y peso especifico

y=7.85 t/m’:

C (m) 50
y (t/m3) 7.85
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Finalmente, se calcula el modulo de elasticidad equivalente del elemento Frame, con el que
deberd de realizarse el andlisis estructural. Como en la ecuacion del modulo de elasticidad
equivalente intervienen los esfuerzos inicial y final del cable, el proceso es iterativo (Como se
explica en el acépite 4.2). A continuacidon se muestran los resultados para una carga adicional
W de 50 ton. Se muestran los resultados considerando la carga aplicada de forma progresiva:
5, 10, 20, 30, 40 y 50 ton. Como resultados se muestran: La tension final del cable Ty, la
relacion entre el modulo de elasticidad equivalente y real E¢qyip/Ereqr» la flecha final del
cable f, la relacion entre la proyeccion horizontal del cable y la flecha L, /f, y la deflexion
en la punta de la viga, D. Con la grafica D vs W se observa el comportamiento no lineal del
cable: El ratio de incremento de D decrece conforme aumenta el valor de W, debido a la

disminucion progresiva de la curvatura del cable.

W (t/m) Tf () Eequiv/Ereal f(m) Ly/f D (ecm)
0 235 -— 1.31 31 -
5 356 0.07 0.87 46 6.0
10 479 0.10 0.64 62 8.3
20 728 0.15 0.42 94 10.6
30 977 0.21 0.32 127 12.0
40 1226 0.26 0.25 159 13.2
50 1476 0.30 0.21 191 14.2

50 ;)—
4
4(5) ]o’——
€ 35
= 30 4
2 25 /
& 20 d
8 15 4
/
10 e
5 = - C’
0 =T
0.0 5.0 10.0 15.0
D (cm)

o Andlisis con elementos “‘Cable”

Para el uso de la herramienta “Cable” del programa SAP2000, debe de determinarse la
geometria inicial del cable. Como se observa en la Figura, la geometria inicial se determiné
utilizando como dato de entrada la tension en el extremo inferior del cable. Con ello, el

programa determina las propiedades geométricas del cable, y se observa que la deflexion
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maxima coincide con el valor calculado previamente. Ademas, debe definirse como “Caso de

Cargas” un caso no-lineal, ya que la curvatura del cable depende de la magnitud y orden de

aplicacion de las cargas.

x Cable Geometry
File  Edit

Line Object Parameters

Line Object Type Cable Tension en el extremo inferior Refresh
Cable Type cable - Tensiond  del cable (Dato de entrada)
Section Property
Tension At FEnd
fnd
Start Flecha del cable (Calculada =T EETTITE
or el programa
End p prog ) med Undeformed
|:| Model Cable Using Straight Frame Opjects ical Sag
Low-Paint Vertical Sag 0.
Line Okject Meshing .y . -
Seccion del cable (Definida Levgh ey
@ Keep as Single Object previamente) Relative Length 1.0011
(O Break into Muttiple Equ Coordinate System Units
O Break into Multiple Objects with Equal Projected Length on Chord GLOBAL Tonf, m, C e
Computed Point Coordinates for Linear Segmentz (Undeformed Cable Geometry) Planar Wiew
@ Use Undeformed Geometry for Cable Object O Use Deformed Geometry for Cable Object
Pt. X Y z Sag Distance Rel. Dist. ~
o 80. 7. 0. 0. 0. 0.
1 77.3589 7. 1.6767 0.3041 31283 0.0825
2 747367 7. 3.3826 0.5648 6.2567 0125
3 T2.1332 7. 51171 0.783 9.385 01875
4 69.5436 7. 6.8796 0.959 12.5134 0.25
5 66.9828 7. 8.6694 1.0834 15.6417 0.3125
[ 64,435 7. 10.4861 1.1869 1877 0.375
T §1.9081 7. 12.328% 1.2401 21.8984 0.4375
8 59.399 7. 141873 1.2535 25.0287 0.5 W
| oK | Cancel
}{ Load Case Data - Monlinear Static
Leoad Case Mame Notes Load Case Type
|D+Cable5+W Set Def Name Modify/Show... Static ~ || Design...
Initial Conditions. Analysiz Type
O Zero Initial Conditions - Start from Unstressed State O Linear
(® Continue from State at End of Nonlinear Case D+CABLE hd
mportant Note: Loads from this pre e rrent case
La aplicacion de la carga W continua Geometric Nonlinearity Parameters
luego de la aplicacion del peso propio @ None
P-Delta
Loads Applied O
O P-Delta plus Large Displacements
Load Type Load Name Scale Factor
Load Pattern o ~ Mass Source
Add i I
Se habilité la opcion de guardado
Modify de resultado para multiples estados,
para poder obtener la curva D vs
W.
Other Parameters
N~ " oK
Load Application Modify/Show...
Results Saved Muttiple States Madify/Show... Cancel
Nonlinear Parameters Default Modify/Show...
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e Comparacion de resultados

A continuacion se muestran las curvas D vs W para el modelo con los elementos “Cable” y
con elementos “Frame” con E,qyivaiente- Para fines ilustrativos, se muestra también la curva
para un modelo con elementos “Frame” con el médulo de elasticidad real, es decir

despreciando la curvatura del cable.

Puede observarse que las curvas para el modelo con elementos “Frame” con E.qyivaiente Y
con elementos “Cable” son coincidentes, con lo cual se verifica la eficacia de la herramienta
“Cable”. También se observa que ambas curvas tienden a tener una pendiente paralela a la
grafica del modelo con cable recto lineal a medida que la carga aumenta, lo cual es un
resultado esperado pues conforme el cable se tensa su comportamiento se asemeja mas al de

un cable recto.

40 -
E / Vi
= 25 /
& 20 / / — @@= Modelo Frames NL

5 /
10 Modelo Frames

5 / / Lineal

—

Modelo Cables

0.0 5.0 10.0 15.0
D (cm)

e Conclusiones

- En el programa SAP2000, resulta equivalente utilizar modelos con elementos

“Frame” con Eqyivaiente Yy cON elementos “Cable”.

- La herramienta “Cable” tiene la ventaja de que el analisis no necesita iteraciones. En
cambio, para determinar el modulo de elasticidad equivalente, por lo general se

necesita iterar una vez.

- Los modelos con elementos “Frame” con E.qyipaiente ti€nen la ventaja de que se

puede monitorear la eficiencia del cable observando el porcentaje del modulo de
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elasticidad real con el que estd trabajando el cable. En el presente ejemplo, para una
carga W de 50 t/m el cable con ¢=0.40 m trabaja con un mddulo de elasticidad
equivalente al 30% del modulo de elasticidad real, con lo cual podriamos concluir que
el cable no es eficiente y resultaria conveniente reducir el diametro del cable para
reducir su peso propio y aumentar su esfuerzo de tension. Esto también se evidencia al
observar el valor de la deflexion maxima D=14.2 cm, excesivamente superior al valor

de D=5.6 cm correspondiente al Frame recto lineal.
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