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RESUMEN

TITULO: ANALISIS PARAMETRICO DE PUENTES EXTRADOSADOS EN ESTADO DE
SERVICIO CONSIDERANDO COMO PARAMETRO EL CANTO DEL TABLERO
Y LA ALTURA DE LA TORRE.*

AUTOR: JESUS ELIECER ROMAN CAMACHO**

PALABRAS CLAVES: Paramétrico, Hormigon, Pretensado, Tirantes, Anclajes, Extradosados,
Fatiga.

DESCRIPCION

Los puentes extradosados son una tipologia de puentes joven, que se ha venido consolidando
junto a los puentes atirantados y puentes de tramo recto construidos por voladizos sucesivos en
una solucion para puentes de luces medias. La idea de los puentes con pretensado extradosado
fue acufiada por Mathivat en 1988 y el primer puente es construido en 1994. Aunque cuentan con
mas de 20 afios de historia, en Colombia apenas se estan introduciendo.

Este andlisis se realiz6 con el fin de determinar el comportamiento estructural de los puentes
extradosados desde un punto de vista global y poder encontrar relaciones 6ptimas para su disefio,
para esto se hizo una revisién bibliogréfica, enfocada en los limites fatiga de los tirantes, anclajes y
sillas.

El estudio se comenz6 haciendo una evaluacién de cargas como se contempla en el Cédigo
Colombiano de Disefio Sismico de Puentes. Después se hizo un modelado en el software de
analisis estructural SAP2000 que combinado con el software Microsoft Excel se usan para obtener
un nimero 6ptimo del tirantes para cada caso analizado después de ciertas iteraciones. Una vez
disefiado los tirantes se obtienen fuerzas internas, Esfuerzos y desplazamientos de los elementos
producidos por las cargas permanentes y de servicio que posteriormente son comparados y
analizadas. También se observa, analiza y explica la variacion de esfuerzos en los tirantes debidas
a la sobrecarga de servicio. Para finalizar se concluyen relaciones 6ptimas de altura de la torre y
canto de tablero.

*Proyecto de Grado
**Facultad de Ingenierias Fisico-Mecanicas. Escuela de Ingenieria Civil. Director: Gustavo Chio
Cho
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ABSTRACT

TITTLE: PARAMETRIC ANALYSIS OF EXTRADOSED BRIDGES IN SERVICE
CONDITION, CONSIDERING THE GIRDER AND THE TOWER HEIGHTS AS A
PARAMETER.*

AUTHORS: JESUS ELIECER ROMAN CAMACHO**

KEYWORDS: Bridges, Prestressing, Tendons, Cables, Anchorages, Saddles, Extradosed,
Fatigue.

DESCRIPTION

The extradosed bridges are a young bridges typology, which has been consolidating beside cable
stayed bridges and cantilever-constructed girder bridges as a solution for medium length spans.
The idea of extradosed prestressing bridges was coined by Mathivat in 1988 and the first bridge
was built in 1994. Although they have more than 20 years of history, in Colombia they are just being
introduced.

This analysis was performed in order to determinate the structural behavior of extradosed bridges
from a global point of view and to find optimal ratios for their design, for that was carried out a
literature survey, focused in the tendons, anchorages and saddles fatigue limits.

The study began evaluating the loads such as is contemplated by the Colombian Seismic Design
Code for Bridges. After this is realized a modeling in the software for analysis structural SAP2000
and with a help from Microsoft Excel performing several iterations is realized the design looking for
the optimal number of extradosed tendons, this tendons are designed for all the cases. When the
tendons are designed, are obtained the elements internal forces, stresses, and displacements
produced by permanent and service loads, later these results are analyzed and compared. Are also
observed, analyzed and compared the variation of stresses due to superimposed live loads. Finally
as a conclusion, optimal ratios of tower and girder heights are given.

*Undergraduate Thesis Project
** Faculty of Physical-Mechanical Engineerings. School of Civil Engineering. Director Gustavo Chio
Cho

14



INTRODUCCION

Desde el comienzo de nuestra civilizacion el desarrollo de los puentes han ido de
la mano con los avances de nuestra especie. Si bien el objetivo de ellos es el

mismo, no se construyen ni funcionan de la misma manera.

Los puentes pretensados extradosados son una joven tipologia de puentes para
luces medias. Usando el hormigon y su pretensado, se busca en conjunto con los
tirantes de acero imponerse como una solucién favorable y mas econdmica q

otros analogos.

Aunque esta tipologia de puentes es relativamente nueva, en algunos lugares
como Japon donde se han venido construyendo constantemente desde el
Odowara Blueway en 1994, ha llegado a imponerse como un tipo de puentes de
preferencia. Sin embargo en paises como el nuestro estos puentes aun se han

implantado fuertemente.

Este estudio surgid, para lograr hacer analizar el comportamiento de estos
puentes desde un punto de vista global. Al variar la altura de la torre y el canto del
tablero se observa el comportamiento de estos puentes para diferentes valores de

este parametro.

15



OBJETIVOS

OBJETIVO GENERAL

Estudiar el comportamiento en servicio de los puentes con pretensado

extradosados al variar el canto del tablero y la altura de la torre.

OBJETIVOS ESPECIFICOS

e Elaborar un estado del arte de los puentes con pretensado extradosado.

e Elaborar un estado del arte sobre el limite de fatiga admisible en los
anclajes y tendones actualmente en uso del pretensado.

e Establecer la geometria de los parametros del puente base a analizar.

e Comparar los resultados de distintos modelos construidos en el programa
de analisis no lineal SAP2000, variando el canto del tablero y altura de la
torre pero dentro de los limites de fatiga de los anclajes de los tendones
comerciales.

16



1. ESTADO DEL ARTE

1.1 PUENTES CON PRETENSADO EXTRADOSADO

Aunque los puentes extradosados se han convertido en una solucién estructural,
atractiva innovadora y sobre todo efectiva durante los altimos 15 afios, muchos no
conocen sobre esta tipologia de puentes, esto sobre todo es debido a que estos
puentes nacen como una combinacion de los puentes pretensados de viga cajon
construidos por voladizos sucesivos y sobre todo y los puentes atirantados.

Debido a esto nace una pregunta que intentaré sea respondida a continuacion:

CARACTERISTICAS QUE HACEN A UN PUENTE EXTRADOSADO

Desde 1994 a la fecha mas de 50 puentes de pretensado extradosado han sido
construidos alrededor del mundo y tanto las proporciones preferidas como el
arreglo de cables han ido evolucionando y aunque existen muchos articulos
disponibles sobre el disefio de puentes especificos, muy pocos han sido

publicados desde una perspectiva general.

ORIGEN DEL TERMINO

El “intradds” esta definido como la curva interior de un arco y en el caso de
puentes construidos por voladizos sucesivos, es la parte inferior de la viga cajon.
De manera Similar el término “Extradosado” esta definido como la superficie
superior del arco. El termino extradosado fue acufiado por Jacques Mathivat
(1988)? para describir apropiadamente un innovador concepto de cableado que
desarroll6 para el Viaducto Arrét-Darrét Mostrado en al figura 1. En donde los
tendones ahora externos son colocados sobre el tablero en vez de en su seccion
transversal como seria en el caso de un puente pretensado de voladizos

sucesivos.

! Mermigas K. (2008), Behaviour and Design of Extradsed Bridges. MSc Thesis. Toronto: University
of Toronto.Pag 1.
% Mathivat J. (1988), Recent developments in prestressed concrete bridges. FIP Notes, 2, 15-21.
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Para diferenciar estos puentes con este tipo de tendones externos de los puentes
de pretensado interno y los puentes atirantados Mathivat lo llamé pretensado

“extradosado”.
Fig. 1 Arrét-Darré Viaduct (Mathivat, 1988)°

8.00

PROFILE METALLIQUE

A pesar de esto sigue existiendo un debate sobre el limite entre puentes
atirantados y puentes extradosados. Visualmente los puentes extradosados se
puede distinguir obviamente de los puentes atirantados por la altura de su torre en
relacion con la luz principal como se puede observar aunque esté limite no se
encuentre aun definido. Ya que para este diferird segun los autores. Sin embargo
dejaré las siguientes imagenes (Fig.2 y Fig. 3) que explican mejor lo anteriormente

citado.

% Mathivat J. (1988), Recent developments in prestressed concrete bridges. FIP Notes, 2, 15-21.
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Fig. 2 Comparacion entre puentes atirantados y puentes extradosados (Hiroshi & Nguyen,2010)4

L H

External prestressing

r

I— r Tsinf

Extradosed prestressing

/
E = f‘. ~ 3
Teosd
h=Lil5
HiL = 1/15~1/35

\ T Tsiné

Teosd

h=L/5
H=20~25m

Cable-stayed bridge

Fig. 3 Comparacion entre puentes de viga cajon construidos por voladizos sucesivos, puentes de

pretensado extradosado y puentes extradosados (Mermigas, 2008)°

Girder Bridge

Extradosed Bridge Cable-Stayed Bridge
h!‘_ BRIDGE A PIER t i t : 7_ r‘_
T I
* L2 Hhﬁ \ L2 ~0.6L | [ L2 H <L/2 \
H~L/18to L/15 H~L/15toL/8 H~L/5toL/4
h ~ L/50 to L/30 h~L/50to L/30 h~L/100to L/50
Variable Depth Constant or Variable Depth Constant Depth

Internal and external prestress

External prestress

Cable stays

Maximum cable stress 0.70 f,, Maximum cable stress 0.60f, Maximum cable stress 0.45 fj,,

De lo que no cabe duda es que la altura de la torre para los puentes de
pretensado extradosados es considerablemente menor que la de los puentes
atirantados, esta baja altura de la torre nos entrega una reducida inclinacion de los

cables que conlleva a un incremento de la carga axial del tablero y una

* Hiroshi Mutsuyoshi & Nguyen Duc Hai, Recent technology of prestressed concrete bridges in
Japan. Joint Conference on Advances in Bridge Engineering-ll, August 8-10, 2010, Dhaka,
Bangladesh. Amin, Okui, Bhuiyan Pa&g. 49.

® Mermigas K. (2008), Behaviour and Design of Extradsed Bridges. MSc Thesis. Toronto: University
of Toronto.Pag 2.
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disminucion de su componente vertical de la fuerza en los anclajes de los cables.
Por esta razon la funcién de los cables del extradosado son también pretensar el
tablero y no solamente proveer un soporte vertical, como es el caso de puentes
atirantados.

En comparacion con los puentes atirantados, las ventajas de los puentes
extradosados para luces menores a 200 m son numerosas. Desde un reducido
rango de esfuerzos debido a la sobrecarga de trafico en los cables® Los cables
pueden ser desviados en las torres por medio de un anclaje tipo silla.
Especialmente en el caso de arreglo en abanico.

Debido al pretensado externo los puentes extradosados pueden usar anclajes
normales en vez de los anclajes de grandes rangos de esfuerzo utilizados en los
cables atirantados. Dada una viga cajon rigida, los puentes extradosados pueden

ser construidos sin necesidad de ajustar la tensién en los cables’

CONTEXTO HISTORICO

Jacques Mathivat puede acreditarse y de hecho asi lo ha hecho toda la comunidad
cientifica, como el “inventor” del concepto de pretensado extradosado lo cual
publicé en al articulo de una revista en 1988°% Mathivat presenta al pretensado
extradosado como una progresion natural de la construccion por voladizos
sucesivos. Impulsado por el deseo de tener un esquema constructivo con
tendones completamente remplazables, a diferencia de los puentes atirantados.

El primer puente atirantado moderno fue el New Hoechst Bridge (Fig. 4) sobre el
rio Main en cerca a Frankfurt, Alemania, fue disefiado por Ulrich Finsterwalder y su
construccion fue completada en 1973, tan solo 15 afios antes del concepto de
pretensado extradosado de Mathivat. Este puente dejaba la total responsabilidad

estructural del tablero a la pareja de fuerzas dada por los tirantes® aunque no fue

® Mathivat J. (1988), Recent developments in prestressed concrete bridges. FIP Notes, 2, 15-21.

" Chio Cho, G., and Aparicio Bengoechea, A. (2002). “El Puente Pretensado Extradosado. Un
Nuevo Tipo Estructural.” UIS Ingenierias, 1(1), 67 - 73

® Mermigas K. (2008), Behaviour and Design of Extradsed Bridges. MSc Thesis. Toronto: University
of Toronto.Pag 3.
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el primero en usar tirantes, antes ya se habia utilizado la idea de utilizar cables a
algunas lugares del tablero para aliviar esfuerzos combinado de un pretensado

interno como en el caso de puente de Maracaibo (Fig. 5) disefiado por Morandi®.
Fig. 4 New Hoechst Bridge,fotografia: Jochen Kratschmer, 2011

Fig. 5 Puente General Rafael Urdaneta o Puente de Maracaibo. Fotografia: Orlando Pozo ,2008.

v luligs

Los puentes de pretensado extradosado conllevan al uso de una viga cajon mas
rigida con el fin de distribuir la carga viva a los mdlltiples cables. La idea de
pretensado extradosado puede venir de las estructuras de los puentes atirantados
de largas luces (cerca de 200 m), que combinado con las estancias temporales de

los puentes de viga cajon construidos por voladizos sucesivos de luces medias

° Billington, D. and Nazmy, A. (1991). “History and Aesthetics of Cable-Stayed Bridges.” Journal of
Structural Engineering, ASCE, 117(10), Oct. 1991, 3101-3134.
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(cerca de 80m) donde se utilizan tirantes en la construccion, resulta un hibrido

donde lo temporal se vuelve permanente™®.

REVISION DE PUENTES DE PRETENSADO EXTRADOSADO

En esta seccion se muestra un estudio de los mas de 50 puentes disefiados y/o
construidos a la fecha, enfatizando en puentes especificos que han influenciado
disefios subsecuentes basados en sus proporciones y mérito estético.

Estudio de puentes extradosados.

Los puentes extradosados se consideran una solucién de puentes econdémica para
luces de 100 a 250 m siendo estéticamente diferentes e igualmente atractivos que
los puentes de viga cajon construidos por voladizos sucesivos y los puentes
atirantados.

La tabla 1 muestra un resumen de diversos puentes construidos, y algunos

solamente disefados a la fecha

Tabla 1 Resumen de Puentes extradosados. extradosados.™

Nombre y Fecha | -Dimensiones del tablero (alto x Imagen y referencias
Localizacion Opera | ancho)

cional | -Longitudes de luces
-Descripcion del tablero

1 Puente Ganter. 1980 2.5-5x10

Suiza 127.0 + 174 +127.0
Viga cajon unicileular ancha,
atirantado con paneles.

2 Viaducto Arrét- | Propu | 3.75x20.5

Darré, Francia esto 60.0 + 100.0 + 100.0 + 100.0 +
100.0 + 52.0 Viga cajén unicelular
de concreto con almas y perfiles

metalicos con amortiguadores que

Photo from Virlogeux 1999
Mathivat 1986, Mathivat 1988, Virlogeux
2002a

soportan el voladizo del tablero

% Chio Cho, G., and Aparicio Bengoechea, A. (2002). “El Puente Pretensado Extradosado. Un
Nuevo Tipo Estructural.” Uis Ingenierias, 1(1), 67 - 73

! Mermigas K. (2008), Behaviour and Design of Extradsed Bridges. MSc Thesis. Toronto:
University of Toronto.Pag 16-22 traducida por autor.

22



Imagen y referencias

Photo from Gee 1999
Gee 1990

Photo from Reis & Pereira 1994
Reis & Pereira 1994

Photo from Kasuga 2006
Kasuga 2006

Nombre y Fecha | -Dimensiones del tablero (alto x
Localizacion Opera | ancho)
cional | Longitudes de luces

Descripcion del tablero

3 Puente Barton 1987 3.7-10.7 x17.7

Creek. Austin, 47.6 + 103.6 + 57.9

USA. Viga cajon unicelular de concreto con
almas inclinadas hacia
internamente hacia la aleta sobre el
nivel del tablero y amortiguadores
transversales que soportal la losa del
tablero

4 Puente 1993 3.5x20

Socorridos 54.0 + 85.0 + 106.0 + 86.0

Madeira, Portugal Viga cajon unicelular de concreto,
atirantado con panel.

5. Puente 1994 2.2-3.5x13

Odowara 73.3+12.3 +73.3

Blueway, Japon Viga cajon de dos células de
concreto.

6 Puente Saint- 1996 2.2x13.4

Rémy-de- 52.4+ 485

Maurienne, Tablero de concreto con forma de

Savoie ,Francia. u.

7 Puente 1997 3-5.5x12.8

Tsukuhara, Japon

65.4 + 180.0 + 76.4
Viga de cajon unicelular de
concreto ancha

Photo by Jaques Mossot, Structurae
Grison & Tonello 1997,

Photo from Ogawa et al. 1998
Ogawa et al. 1998
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Nombre y Fecha | -Dimensiones del tablero (alto x Imagen y referencias
Localizacion Opera | ancho)
cional | Longitudes de luces
Descripcion del tablero
8 Puente 1998 3.6 -5.6x17.5

Kanisawa, Japén

99.3 + 180.0 +99.3

Viga cajon de concreto

Photo from Cho 2002

Kasuga 2006
9 Puente Shin- 1998 25-35x115
Karato, Kobe. 74.1 +140.0 +69.1
Japon. Vigas cajon de dos y tres células.
Photo from Tomita et al. 1999
Tomita et al. 1999
10 Puente 1998 1.1x12.375 )/ 3
Sunniberg. Suiza 59 + 128 + 140 +134 +65
Losa de concreto con vigas
rigidizadoras en los bordes.
Photo from Mermigas 2008
Honigmann & Billington 2003
11 Puente 1999 2.5-6.5x20.4
Santanigawa, 57.9+92.9
Japon Viga cajon de dos células.
12 Puente 1999 3.3-51x18

Marcelo Fernan,
Macatan, Filipinas

111.5+185.0 + 111.5
Viga de cajon de tres células.

Photo from www.jsce.or.jp/committee/tanaka-

shol/jyushou
Kasuga 2006
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Nombre y Fecha | -Dimensiones del tablero (alto x Imagen y referencias
Localizacion Opera | ancho)
cional | Longitudes de luces
Descripcion del tablero
13 Puente 2000 3.0-6.0x11.30
Matakina, Japon 109.3+89.3
Viga cajon unicelular de concreto.
Photo from www.dywidag-systems.com
Kasuga 2006
14 Puente Pakse, | 2000 3.0-6.5x13.8
Laos 52.0 + 123.0 +143.0 +91.5 +34.5
Viga cajoén unicelular de concreto.
photo from www.dywidag-systems.com
Nakamura 2001, Kikuchi et al. 2002, Kasuga
2006
15 Puente Sajiki, 2000 2.1x32x11
Japon 60.8 + 105.0 +57.5 Kasuga 2006
16 Puente Shikari, | 2000 23-6 x23
Japon. 94 + 140 +140 + 140 +94
Viga cajon de concreto
Photo from www.jsce.or.jp/committee/tanaka-
shofjyushou
Stroh et al. 2003
17 Puente 1999 3.3-51x18
Suurikamigawa 111.5+185.0 + 111.5 Kasuga 2006
18. Puento sobre | 2000 15x23.4

el rio Wuhu
Yagtze, Wuhan,
China

180.0+312.0 +180.
Cercha de dos pisos, con losa de

tablero compuesto. Arriba, via

vehicular y abajo dos lineas de rieles.

Photo from Fang 2004
Fang 2004
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Nombre y
Localizacion

Fecha
Opera

cional

-Dimensiones del tablero (alto x
ancho)

Longitudes de luces
Descripcion del tablero

Imagen y referencias

19 Puente
Yukisawa Ohashi

2000

2-3.5x15.8

70.3 +71.0 +34.40

Viga cajon con dos células de
concreto con andenes en el voladizo
del tablero sobresaliendo al exterior
del plano de cables

Nunoshita et al. 2002, Kasuga 2006

20 Puente Hozu,

Japon

2001

2.8x15.3
33 +50+76 +100 + 76 + 31

Viga cajon de concreto unicelular.

Photo from www.jsce.or.jp/committee/tanaka-
shol/jyushou
Sumida et al. 2002, Kasuga 2006

21 Puente sobre
el rio Ibi.

2001

4.3-7.3
154+271.5+271.5+271.5+271.5+157
Mixto: Viga cajon de concreto cuatro
células cercano a las pilas y una viga
de acero cajon en los 100 m centrales
con conectores a a momento y

cortante.

Photo from Mutsuyoshi 2004
Hirano et al. 1999, Casteleyn 1999, Kutsuna
et al. 2002, Kasuga 2006

22 Puente sobre

el rio Kiso, Japon

2001

4.3-7.3x33

160+275+275+275+160

Mixto: Viga cajon de concreto cuatro
células cercano a las pilas y una viga
de acero cajon en los 100 m centrales
con conectores a a momento y

cortante.

Photo from Mutsuyoshi 2004
Hirano et al. 1999, Casteleyn 1999, Kasuga
2006

23 Puente
Miyadogawa,
Japon

2001

4-6.5x19.9
134.0 + 134.0
Dos vigas caj6on de una célula

paralelas de concreto.

Photo from www.jsce.or.jp/committee/tanaka-

shol/jyushou
Kato et al. 2001, Terada et al. 2002
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Nombre y Fecha | -Dimensiones del tablero (alto x Imagen y referencias
Localizacion Opera | ancho)
cional | Longitudes de luces
Descripcion del tablero
24 Puente 2001 25-4x21.4 Kasuga 2006
Natanoike 60.6 +60.6
25 Puente 2002 25-3x13.7 Kasuga 2006
Fakaura, Japén 62.1 +90.0+66 +45.0+29.1
26 Puente Korror | 2002 35-7x11.6
Babeldoap, Palau 82.0 +247.0 + 82.0
Mixto: Viga cajén de concreto
unicelular ancha cercano a las pilas y
una viga de acero cajon en los 82 m
centrales con conectores a a Photo from Tony Jones (www.onhiatus.com)
momento y cortante. Oshimi et al. 2002, Ewert 2003
27 Puente 2002 32-65x113 £ E 'v
Sahikubo, Japén 114.0 +114.0 :* J
Viga cajon de concreto S
28 Puente 2002 24-4x2538
Shinkawa, Japon 38.5 +45.0 +90.0 + 130.0 + 80.5
Viga cajon de tres células.
Photo from www.dywidag-systems.com
Kasuga 2006
29 Puente sobre 2003 2.7x13.9

el rio Deba,
Espafa

42.0-66.0 - 42.0
Viga en forma de u de concreto con

soportes transversales entre vigas.

Photo from www.eipsa.net
Jaques 2005

27




Nombre y Fecha | -Dimensiones del tablero (alto x Imagen y referencias
Localizacion Opera | ancho)
cional | Longitudes de luces
Descripcion del tablero
30 Puente Himi, 2004 4x12.45
Japén 91.8+180.0 + 91.8
Viga cajon unicelular de concreto con
almas corrugadas de acero.
Photo from bd&e Second Quarter 2004
Kasuga 2006
31 Puente 2004 2.5x15.85
Korong, 52.26 + 61.98
Budapest, Viga cajon de concreto de 3 celulas
Hungria con soportes transversales.
Photo from Becze & Barta 2006
Becze & Barta 2006
32 Puente 2004 35x19
Shin- Meisei, 89.6 + 122.3+82.4
Japén Viga cajon de concreto trapezoidal de
tres células.
Photo from Mutsuyoshi et al. 2004
lida et al. 2002, Kasuga 2006
33 Puente, 2004 1.8-29x19.14
Puente Takekoshi 56.3 + 55.3 Kasuga 2006
34 Puente 2005 35-6.5x13.45
Sannohe- 99.9 +200.0 + 99.9

Boukyo, Japon

Viga caj6n de concreto

Photo from www.dywidag-systems.com
Kasuga 2006

28




Nombre y Fecha | -Dimensiones del tablero (alto x Imagen y referencias
Localizacion Opera | ancho)
cional | Longitudes de luces
Descripcion del tablero
35 Puente 2006 3.55x 34
Domovinski, 48 + 6x60 + 72 + 120 + 72 + 2x60 +
sobre el rio Sava, 48 Viga cajon de 5 células de
Croacia concreto que soporta tren ligero entre
los planos de los cables
Photo from Structurae
Bali¢ & Veverka 1999
36 Puente Kack- 2006 - x31.1
Hwa First. Corea 55.0 +115.0 + 100.0
del Sur Viga cajon de mdltiples células de
concreto.
Structurae
37 Puente 2006 2.6 -3.5x20.55
Nanchiku , Japén 68.1+110.0 + 68.1 Kasuga 2006
38 Puente Rittoh, | 2006 45-75x%x19.6
Japon 140+ 170 + 115+ 70
Viga cajon de tres células de CONCreto | B
con almas corrugadas de acero.
Photo from Masterson 2004
Wilcox et al. 2002, Yasukawa et al. 2002,
Masterson 2004
39 Puente 2006 3-45x17.8
Tagami, Japon 80.2 +80.2 Kasuga 2006
40 Tercer puente | 2006 2-25x174
sobre el rio 54 +90 + 54
Branco, Brasil Tablero de losa superior con vigas en
forma de L en las bordes
I 7 WA, e
Photo from Ishii 2006
Ishii 2006
Nombre y Fecha | -Dimensiones del tablero (alto x Imagen y referencias
Localizacion Opera | ancho)
cional | Longitudes de luces
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Descripcion del tablero

41 Puente 2006 4-65x17.4
Tokuyama, Japon 139.7 + 220.0 + 139.7
Stroh et al. 2003
42 Puente 2006 4-65x17.4
Yanagawa, Japén 130.7 + 130.7 Kasuga, 2006
43 Puente de la 2007 2.35-3.35x16.8
Integracion. 65.0 - 110.0 -65.0
Brasil- Perd Vigas cajon anchas- Unicelulares de
concreto. -
r— B AP
Photo from Ishii 2006, Structurae
44 Gran Puente 2007 - x23
Gum_Ga, Corea 85.4+125.0 + 125.0 + 125.0 + 125.0
del sur +125.0
Viga cajon de muiltiples células de
concreto.
Structurae
45 Puente Pyung- | 2007 35-4x235 .
Yeo 2, Corea del 65.0 + 120.0 + 65.0
Sur Viga cajon de concreto de cuatro
células
Photo from Masterson 2006
Masterson 2006
46 Segundo 2007 3.5 x 28.6

Puente sobre el
rio Hooghly,
Calcuta, India

55.0 + 7 x 110.0 + 55.0
Viga cajon trapezoidal ancha
unicelular con amortiguadores

internos

Photo from www.ibtengineers.com
Binns 2005
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Nombre y Fecha | -Dimensiones del tablero (alto x Imagen y referencias
Localizacion Opera | ancho)
cional | Longitudes de luces
Descripcion del tablero
47 Puente Cho- 2008 - x14 [N y -~
Rack, Dangjing, 70.0 +130.0 + 130.0 + 130.0 + 70.0 ;
Corea del Sur Viga cajon de multiples células de Uiy
concreto.
Structurae
48 Puente Puente | 2008 3.4x10.31
North Arm, 139.0 + 180.0 + 139.0
Canada Viga cajon unicelular de concreto para
soportar tren ligero.
Photo from bd&e 2004
Griezic 2006
49 Viaducto Trois | 2008 | 4-7x22 :
Bassins, Reunion, 18.6-126.0- 104.4 - 75.6 - 43.2
Francia Viga cajon unicelular de concreto con
amortiguadores de acero que
soportan los largos voladizos del :
tablero. Photo from Frappart 2005
Frappart 2005, Boudot et al. 2007
50 Puente Golden | 2009 27-45x315
Ears, Canada 121.0 + 242.0 + 242.0 + 242.0 + 121.0
Viga cajon de acero en el borde del
tablero con vigas de piso
transversales compuestas
prefabricadas de concreto. Photo from Trimbath 2006
Trimbath 2006, Bergman et al. 2007
51 Puente Pearl 2012 | 3.5-5x33.7 =

Harbor Memorial,
New Heaven,
USA

75.9 + 157.0 + 75.9
Cinco vigas cajon unicelulares de
concreto paralelas con almas

inclunadas exteriores

Photo from Stroh et al. 2003
Stroh et al. 2003
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Cabe destacar que los puentes mostrados anteriormente fueron clasificados como
extradosados solo por la relacion H/L de la altura de la torre respecto al vano
central usada por este autor.

Actualmente en Colombia se lleva a cabo la construccion del primer puente
extradosado, desarrollado por COVIANDES S.A. en la doble calzada que

comunica a Bogota con Villavicencio. Contara con una luz de

COMPARACION Y VENTAJAS RESPECTO A LOS PUENTES PRETENSADOS
DE TRAMO RECTO Y PUENTES ATIRANTADOS

A pesar de que los puentes de pretensado extradosado tienen la apariencia de
puentes atirantados estos tienen un comportamiento estructural similar al de
comunes de vigas aunque su construccion requiere los conocimientos de las
tecnologias que se aplican a la construccion de puentes atirantados y puentes de
tramo recto por voladizos sucesivos®.

Como se observo en la tabla 1 los puentes de hormigon con pretensado se utilizan
para luces medias de ente 100 y 200 m, ya que en este rango permite el
planteamiento de una estructura que utilice menores cantidades materiales y de
menores costos constructivos(Respecto a un atirantado convencional) y aunque
utilizando tableros mixtos como en los puentes sobre los Rios Ibi y Kiso se puede
alcanzar luces mas grandes que las convencionales.

Se debe tratar de realizar un adecuado dimensionamiento para asi evitar fuertes
oscilaciones de tension en los anclajes ya que de no ser asi no se podran utilizar
los anclajes convencionales y se recurriria a los de un mayor rango de
oscilaciones que son los utilizados en los puentes atirantados.

Normativamente los puentes de pretensado extradosados se convierten en

alternativas de peso con respecto a los puentes atirantados ya que en lugares

2 Chio Cho, G. (2000). “Comportamiento Estructural y Criterios de Disefio de los Puentes con
Pretensado Extradosado” tesis presentada a la Escuela Técnica Superior de Ingenieros de
Caminos, Canales y Puentes, Universidad Politécnica de Catalufia, Barcelona para optar por el
titulo de Doctor en filosofia, bajo la supervision of Angel. C. Aparicio Bengoechea. Pag. 53
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circundantes a los aeropuertos existen restricciones de altura de las estructuras
circundantes como es el caso del puente Kanizawa.

Debido a la alta rigidez del tablero en relacion con la de los puentes atirantados se
no es necesario ajustar la fuerza de los tirantes después de su construccion.
Estas diferencias de rigidez son plasmadas en las siguientes graficas a
continuacion,

El la fig.6 se muestra las diferentes espesores relativos para las tres tipologias de
puentes. Mientras que en la fig. 7 se hace lo mismo pero enfocandose en los
puentes de pretensado extradosado, esto nos sirve para cuantificar la cantidad de
concreto utilizado y por ende su peso y en la Fig. 8 se puede observar el momento
de inercia en el centro de la luz para distintos puentes. Todos estos comparando a
los puentes de pretensados de tramo recto, puentes atirantados y puentes

extradosados por voladizos sucesivos.

Fig. 6 Espesor efectivo promedio para puentes de tramo recto construidos por voladizos sucesivos,
extradosados y atirantados.™
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Fig. 7 Espesor efectivo promedio para puentes extradosados™.
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El principal problema de los puentes atirantados es que son una tipologia

relativamente nueva y se necesita crear toda una nueva rama de conocimiento

para este tema. En la tabla 2 se resume una comparacién entre puentes de tramo

recto construidos por voladizos sucesivos, 0 puentes extradosados y puentes de

tirantes.

Tabla 2 Comparacion entre el puente con pretensado extradosado con el el puente atirantado de hormigon y

el puente de tramo recto de hormigén pretensadols.

Tipologia Puente de | Puente de | Puente Problema
Tirantes Tramo recto Extradosado
1 Compensacion de | Con Con Mixto¢,? Cuantia de cada uno de ellos
cargas permanentes Tirantes Pretensado
Interno
2 Grado de | g1+g2 g1+g2=a(q+Q) | K*(gl+g2) Determinar k
compensacion de cargas
3 Transporte sobre | Tirantes Tirantes(*) Tirantes(*)¢,? Determinar Parametros
cargas **) criticos
Tablero (*) | Tablero(****) Tablero(***)¢,? hq h. L,
1 Heorrer v etC
4 Consecuencias
4.1 Fatiga en el acero si No Apurar Acero Revision Bibliogréfica. Limite
Ao
4.2 Canto del tablero pequefio grande Intermedio¢,? A determinar
4.3 Efecto de la fluencia gcp(Xep) Xep Eepr Xepl? A estudiar, depende de k
5 Compensacion por | Con Con Mixto¢,? K1*pientero+k2*pextradosado
voladizo compensado tirantes pretensado Determinar Disposicion, k1,k2
Interno

!> Chio Cho, G. (2000). “Comportamiento Estructural y Criterios de Disefio de los Puentes con
Pretensado Extradosado” tesis presentada a la Escuela Técnica Superior de Ingenieros de
Caminos, Canales y Puentes, Universidad Politécnica de Catalufia, Barcelona para optar por el
titulo de Doctor en filosofia, bajo la supervision of Angel. C. Aparicio Bengoechea. Pag. 54
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1.2 TIRANTES Y ANCLAJES

Proteccion a la corrosiéon

Tanto en puentes atirantados como en puentes de pretensado extradosado los
tirantes son de vital importancia por lo cual se debe prestar mucha atencién a su
proteccién como a las propiedades mecéanicas de sus materiales. Muchos cédigos
y especificaciones obligan a que exista proteccién contra la corrosiéon de al menos
dos barreras protectoras (PTI 2001, SETRA 2001, FIB 2005), la externa provisiona
proteccién directa, mientras que la otra sirve de respaldo en caso de que esta sea
traspasada. Estas deben estar construidas con polietileno de alta densidad
(HDPE) o acero inoxidable, estas vainas proporcionan protecciéon en un nivel

global mientras que la otra capa protectora ocurre al nivel de los tirantes.

Limite de Fatiga

Anclajes

Se entiende por fatiga de un material, el deterioro progresivo de su resistencia
cuando se somete a una serie de ciclos de carga y descarga. Por lo tanto un
material fallara por fatiga se rompe a cierta resistencia R’, menor a la resistencia
de rotura R, cuando se presenta esta solicitacion un cierto de numero de veces 0
ciclos®®.

Por esta razon ademas de esta proteccion también debe tenerse en cuenta los
limites fatiga de los cables y anclajes ya que no basta solo con un
dimensionamiento por cargas de disefio, las cargas repetitivas pueden producir
deterioros prematuros de las propiedades mecanicas con las cuales se realizo el
disefio.

Debido a que las sobrecargas por cargas vivas para esta tipologia de puentes son
relativamente pequefias (Menores a 80 Mpa) Los puentes con pretensado

extradosados utilizan actualmente la misma tecnologia de tendones usados en

% Gonzales Brunat, “Estudio de la seguridad a fatiga de tirantes, aplicacion a puentes atirantados”
Tesina de Especialidad en estructura y edificacion Escuela Técnica Superior de Ingenieros de
Caminos Canales y Puertos de Barcelona, Universidad Politécnica de Catalufia. Tutor: Juan
Antonio Sobrino. Barcelona Junio de 1997
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pretensado interno no adherente. Lo cual reduce los costos significativamente ya
gue no son necesarios los costosos anclajes de los puentes atirantados y que
estan gobernados por fendmenos de fatiga. Los anclajes utilizados en puentes
extradosados pueden soportar un rango de sobre-esfuerzos entre 200 y 250 MPa.
Aunque ya existen anclajes para puentes extradosados, como es el caso del DSI
Extradosed Anchorage Type XD-E'" (Fig.9). Los primeros puentes, como el
Odowara Blueway Son construidos con anclajes propios de puentes atirantados lo
gue conlleva a mayores costos de la estructura. Se espera que en un futuro no se

utilicen mas este tipo de anclajes ya que siempre es primordial optimizar costos.
Fig. 9 DSI Extradosed Anchorage Type XD-E*’

Filler Material
Cap  Wedges Sealing Spacer Recess Pipe HDPE Liner  Exit Pipe Connection Pipe

Filling Material Shim Anchor Body Epoxy Coated Clamp Elastomeric Bearing HDPE-Sheathing
Wedge Plate Strands

Anclajes o sillas como anclaje de las torres?

Los cables pueden pasar a través de la torre por medio de sillas o terminar en
anclajes. Si el cable es anclado en la torre, la fuerza horizontal debe ser
transferida a través de la torre por el cable opuesto, ya sea traslapando cables o
instalando pos-tensionamiento o placas de acero en la seccién de la torre. Las
sillas nos proveen una alternativa simple a los anclajes, pero deben ser disefiados
para resistir las fuerzas diferenciales de ambos lados de la torre, La asociaciéon
Japonesa de ingenieria del concreto pretensado, PTI, SETRA Y fib han publicado
recomendaciones acerca del uso de sillas, explicando y ofreciendo las ventajas y

desventajas de usar sillas en vez de anclajes en al torre.

" Dywidag-Systems International Canada Ltd. (2006). DYWIDAG Multistrand Stay Cable Systems.
<http://www.dsicanada.ca/en/downloads/brochures-canada.html> (April 1, 2008).
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Los cables que pasan a travées de las sillas deben ser dimensionados
considerando los esfuerzos de flexion debido al radio de curvatura f, el cual es

determinado a continuacion:

r
fe = EE
Donde E es el moédulo de elasticidad del alambre o tendén

r es el radio del tendon, y
R es el radio de doblado del anclaje
De lo cual se obtiene
r P
f=letha=Eg+7g
Ademas PTI hace las siguientes recomendaciones

Tabla 3 Minimos radios de la silla para prevenir fatiga basado para tirantes a base de tendones™® .

Number of Strand in Cable 12 19 31 37 55 73 g1 109 127 156
Typical diameter of external sheath (mm) 10 140 160 180 200 250 280 315 315
Minimum R* suggested in PTI (m), 2.6 34 46 5.1 6.5 77 88 98 0.7 12.1
calculated assuming F = 0.35 f,, x A,
Minimum R required by fib (m) 3.3 42 48 54 6 75 84 95 9.5

Concluyendo, Las especificaciones de La Asociacion Japonesa De Ingenieria Del
Concreto Pretensado permite usar sillas siempre que los sobresfuerzos debido a
las cargas vivas sean menores a 50 MPa basado en las pruebas de fatiga hechas
a tendones de 37 a 15 mm de diametro. EI minimo radio requerido para las sillas
es el mismo que para los tendones externos™.

Tirantes

El sobre esfuerzo debido a las cargas vivas se deben considerar de manera
importante para el disefio de los cables debido a fatiga. Esto puede ser abordado
explicitamente considerando el limite de estado de fatiga (FLS) o implicitamente

disefiando a base de un esfuerzo permitido en el cable (SLS).

® Recommendations for Stay Cable Design, Testing and Installation fourth edition 2001.

9 Japan Prestressed Concrete Engineering Association (November 2000). Specifications for
Design and Construction of Prestressed Concrete Cable-Stayed Bridges and Extradosed Bridges
(in Japanese). Kasuga (2006) explains the parts of the code relevant to the design of extradosed
bridges.
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El primer método (FLS, Debido a sus siglas en inglés Fatigue Limit State) el rango
de esfuerzos debido a la carga de fatiga debe ser menor al umbral de fatiga de
una amplitud constante. Esto en orden de asegurar un periodo de vida de 75 afios
para los cables. Pero este método es dificil de aplicar practicamente ya que para
este se necesita un modelo espacial del puente completo con el fin de determinar
el maximo rango de esfuerzos debido a la carga viva.?® Por esta razon es
preferible utilizar el segundo método SLS (Por sus siglas en inglés Serviciability
Limit States) es preferible para un disefio preliminar de los tirantes.

El SETRA recomienda® que el limite permitido de sobre-esfuerzos en los cables
fa debe encontrarse entre 0.46 y 0.60 veces el esfuerzo dltimo de tension f,, para

un maximo rango de sobre esfuerzos comprendido entre 140 MPa y 50 Mpa

—0.25

Ao
fa < 04‘6 (EO) *pr S 0'6fPU

Mientras que las especificaciones de La Asociacion Japonesa De Ingenieria Del
Concreto Pretensado hace una transicion de 0.40 a 0.60 fp; Para un rango de
esfuerzos debido a cargas vivas en SLS AcgL entre 100 y 70 Mpa para el sistema

de tendones

0.6/, Ao, <T0MPa
fa =1 (1067 -0.00667Ac,)f,, 70MPa < Ao, < 100MPa
0.4f,, Ao, > 100MPa

Y entre 130 y 100 Mpa para cables prefabricados?.

0.6/, Ac, <100MPa
Ja =9 (1.267-0.00667Ac,)f,, 100MPa < Ac; < 130MPa
0.41,, Ac, > 130MPa

Del cual se obtiene el siguiente grafico

% Mermigas K. (2008), Behaviour and Design of Extradsed Bridges. MSc Thesis. Toronto:

University of Toronto.Pag 65
! SETRA. (2001). Haubans - Recommendations de la commission interministérielle de la
Ezrécontrainte. Service d’études techniques des routes et autoroutes.

Kasuga, A. (2006). “Extradosed bridges in Japan.” Structural Concrete, 7(3), 91-103.
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Fig. 10 Figura 11. Esfuerzo admisible maximo en los tendones extradosados como funcién de AgL23
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3 Benjumea,Chio & Maldonado. Comportamiento estructural y criterios de disefio de los puentes
extradosados: vision general y estado del arte Revista Ingenieria de Construccién Vol. 25 No3,
Diciembre de 2010 Pag 396.
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2. ANALISIS PARAMETRICO DE PUENTES EXTRADOSADOS EN
ESTADO DE SERVICIO CONSIDERANDO COMO PARAMETRO EL
CANTO DEL TABLERO Y ALTURA DE LA TORRE

Utilizando el software de andlisis estructural SAP200® Se utilizo un modelamiento
lineal estético de diversos puentes de pretensado extradosados variando el canto
de su tablero y la altura de la torre para estados de carga permanente y de
servicio, realizdndose primero un disefio de los tirantes y para deformada cero en

el vano central y luego de esto una tabulacion de resultados.

2.1 GENERALIDADES

Geometria

Se plantean las dimensiones del puente en el cual tendra un vano central de 100
m y vanos laterales de 65 m, con tirantes anclados en el tablero espaciados 6
metros entre cada uno y el primer tirante a 18 metros del eje de la pila como se

muestra en la siguiente figura.

Fig. 11 Geometria del puente considerado

h variable
T

6

6166

18

61666

65 100 65

Fuente: Autor

La altura variable de la torre H a considerar seran las siguientes 5.00 m, 10.00 m,

15.00 m, 20.00 m.

Y en cuanto al tablero se tuvieron las siguientes consideraciones.
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El tablero cuenta con un ancho total de 14.3 m los cuales se encuentras
distribuidos de la siguiente manera Anden L=2.5 m x2 Berma L=2.5m x2 Calzada
L=7.3my la altura variable h a considerar seran de 2.00 m 2.50 m, 3.00 my 3.75

m.

Fig 11-2 Geometria del puente considerado en su seccion transversal

Anden Berma Calzada Berma
2.5m 2.5m ‘ 7.3m ‘ 2.5m

Altura Variable
200ma3.75m

Fuente: Autor

Cargas y Combinaciones.

Una version mas detallada a sera mostrada en el Anexo A.

Se tendra en cuenta el peso propio del tablero mas una sobrecarga muerta debido
al peso de las barandas y carpeta asfaltica de 1.981 Ton/m. Y para cargas vivas
se utilizara una carga de carril de acuerdo al A3.4.2 del CCP 200-94%** con una
carga de carril de 1.14 Ton/m y una carga puntual de camién de 12 Ton, para

calcular momentos y de 16 Ton para calcular cortantes.

Consideraciones de disefio
Se pas6 de un puente tridimensional a un bidimensional para facilidades de

analisis y modelamiento

Fig. 12 Puente en Consideracién

Fuente: Autor

24 CCP 200-94Codigo Colombiano de Disefio Sismico de Puentes Seccion A.3.4.2. pag A.3-7
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Fig. 13 Modelo Estructural en SAP2000

Fuente: Autor

Se explicaran mas detalles en el Anexo B de las consideraciones utilizadas en

este analisis.

Materiales
Las propiedades Mecanicas de los materiales fueron obtenidos de literatura como

de detos proporcionados por fabricantes y se muestran a continuacion

Tabla 4 Propiedades del concreto

Concreto®
f'c 40 MPa
Y 2400 kg/m~3
E 27000.00 Mpa

Tabla 5 Propiedades de Tendones

Propiedades Cordones Didmetro 0.6" *°
Esfuerzo Maximo 270 Ksi (1860 MPa)
Area 0.00014 m?
E 204000 MPa
r 491.06 Ib/ft3(7.849 Ton/ m3)

2.2 DISENO DE LOS TIRANTES

Para el disefio de los tirantes se buscd una deformada igual a cero en el vano
central debido a cargas permanentes (Muerta mas tesado) y que el Esfuerzo en
los tirantes debido a las cargas de servicio (Muerta+ Tesado+ Carril) fueran

menores que 0.6Fpu. Esto es explicado con mas detalle en el Anexo C.

®CCP 200-94Codigo Colombiano de Disefio Sismico de Puentes Seccién C.8.5.1

6 ASTM Especificacion Normalizada para Torén de Acero, de Siete Alambres Sin Recubrimiento
para Concreto Preesforzado-06
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2.3 ANALISIS DE RESULTADOS

Después de un completo andlisis y modelado se mostrardn a continuacion

tendencias,

Influencias en la variacién del canto de tablero y la altura de la torre en las

caracteristicas y tensiones de los tirantes.

Caracteristicas y comportamiento de los tirantes al variar la altura de la torre y el

canto del tablero

Tabla 6 Caracteristicas y comportamiento de los tirantes al variar la altura de la torre y el canto del tablero

Maxima
Numero de oscilacion
Cordones Axil en el Tirante Carga Permanente Axil en el tirante Carga Permanente mas viva de tension
Min. N° [Max.
de N° de
Alturade La cordond |cordon
Caso torre Canto es des Fmin Fmin/Fpu |Fmax Fmax/Fpu |Fmin Fmin/Fpu |Fmax Fmax/Fpu Aol
€2.00h05 5.00m 2.00m 18, 42 982 Mpa 52.8%| 1078 Mpa 57.9%| 1016 Mpa 54.6%| 1116 Mpa 60.0% 74 Mpa
ce2.00h10 10.00 m 2.00m 10| 23 967 Mpa 52.0%| 1058 Mpa 56.9%| 1040 Mpa 55.9%( 1110 Mpa 59.7% 88 Mpa
ce2.00h15 15.00m 2.00m 7| 18, 979 Mpa 52.6%| 1058 Mpa 56.9%| 1044 Mpa 56.1%| 1107 Mpa 59.5% 86 Mpa
ce2.00h20 20.00m 2.00m 6| 16 950 Mpa 51.1%| 1040 Mpa 55.9%| 1029 Mpa 55.3%| 1091 Mpa 58.7% 79 Mpa
ce2.50h05 5.00m 2.50m 19 44 971 Mpa 52.2%| 1078 Mpa 57.9% 993 Mpa 53.4%| 1104 Mpa 59.4% 51 Mpa
ce2.50h10 10.00m 2.50m 10 24 1020 Mpa 54.8%| 1076 Mpa 57.8%| 1048 Mpa 56.3%| 1115 Mpa 60.0% 66 Mpa
ce2.50h15 15.00m 2.50m 8| 923 Mpa 49.6%| 1064 Mpa 57.2% 984 Mpa 52.9%| 1111 Mpa 59.8% 65 Mpa
ce2.50h20 20.00m 2.50m 6| 16 995 Mpa 53.5%| 1075 Mpa 57.8%| 1018 Mpa 54.7%| 1114 Mpa 59.9% 62 Mpa
ce3.00h05 5.00m 3.00m 20 46 966 Mpa 51.9%| 1103 Mpa 59.3% 981 Mpa 52.8%| 1116 Mpa 60.0% 37 Mpa
ce3.00h10 10.00 m 3.00m 11 25 975 Mpa 52.4%| 1076 Mpa 57.9% 999 Mpa 53.7%| 1106 Mpa 59.5% 50 Mpa
ce3.00h15 15.00m 3.00m 8| 19 975 Mpa 52.4%| 1072 Mpa 57.6%| 1017 Mpa 54.7%| 1104 Mpa 59.4% 51 Mpa
ce3.00h20 20.00m 3.00m 7| 17, 921 Mpa 49.5%| 1087 Mpa 58.4% 968 Mpa 52.0%| 1117 Mpa 60.0% 47 Mpa
ce3.75h05 5.00m 3.75m 21 49 988 Mpa 53.1%| 1108 Mpa 59.6% 998 Mpa 53.6%| 1117 Mpa 60.0% 24 Mpa
ce3.75h10 10.00m 3.75m 11 27 1027 Mpa 55.2%| 1099 Mpa 59.1%| 1040 Mpa 55.9%| 1112 Mpa 59.8% 34 Mpa
ce3.75h15 15.00m 3.75m 8| 20 1019 Mpa 54.8%| 1078 Mpa 58.0%| 1034 Mpa 55.6%| 1100 Mpa 59.1% 35 Mpa
ce3.75h20 20.00m 3.75m 7| 17| 997 Mpa 53.6%| 1093 Mpa 58.8%| 1028 Mpa 55.2%| 1115 Mpa 60.0% 33 Mpa

- En esta tabla podemos observar de forma general las tensiones maximas y
minimas en los tirantes debidas a cargas permanentes y de servicio. En esta se
evidencia a grandes rasgos como fue el disefio. La columna F maximo para
cargas de servicio de encuentra cercano a 60% del FPu que fue la condicién bajo
la cual se hicieron las iteraciones, aunque aqui solo se muestran los esfuerzos
maximos en el Anexo D se muestra la variacion de las oscilaciones de tensiones
para cada cable en cada caso analizado
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- Se evidencia como disminuyen la cantidad de cables considerablemente a
medida que vamos aumentando la altura ya que el angulo de inclinacién se hace
mayor, lo cual reduce su eficacia para lograr una deformada igual a cero.

- El nimero de tirantes puede ser convertido en peso de material, lo cual pasara a
ser beneficios econdmicos, en la Fig. 14 Se observa que la disminucion del tablero
de 1/27 (0.0375) a 1/50 (0.0200) de la luz principal produce una disminucién de
aproximadamente un 15% en el peso de los tirantes, independientemente de la
altura del pilono. Resumiendo, la el canto del tablero no es considerablemente
influyente en el peso de los tirantes, como si lo es la altura de la torre.

Fig. 14 Influencia de la altura de la torre en el peso del acero de los tirantes por superficie de tablero, para
diversos cantos de tablero

Peso de Acero de Los tirantes por superficie de tablero al variar la altura de la torre

25

20

15
\ —e—h/1=0.0200
\ —@—h/L=0.0250

h/L=0.0300

10
\
(  ===h/L=0.0375

Peso de Acero de Los tirantes por superficie de tablero
kgf/m2

0.05 0.1 0.15 0.2

H/L=Relacién de Altura de la torre respecto a la longitud del Vano central

La fuerza de tesado promedio la defino como el promedio de fuerzas en cada uno

de los tirantes se obtiene la siguiente tabla y de esto se puede decir:
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Tabla 7 Fuerzas de tesado promedio

Maximo Axil ECP Maximo Axil ECS Fuerza Fuerza Fuerza Fuerza
Alturade La Enel Enel Promedio | Promedio | Promedio | Promedio

Caso torre Canto Max Axil ECP [tirante| Max Axil ECS tirante ECP ECP vertical ECS ECS vertical
€2.00h05 5.00m 2.00m 1277.1Ton| 48m 1314.7 Ton 48m| 502.1Ton 81.3Ton| 518.4Ton 84.4Ton
ce2.00h10 10.00 m 2.00m 681.3Ton| 48m 724.8 Ton 48m| 267.1Ton 83.1Ton| 279.5Ton 87.4Ton
ce2.00h15 15.00 m 2.00m 527.8Ton| 48m 563.6 Ton 48m| 191.4Ton 84.0Ton| 201.4Ton 88.8 Ton
ce2.00h20 20.00m 2.00m 456.6Ton| 48m 487.1Ton 48m| 155.1Ton 84.2 Ton 163.8 Ton 89.3 Ton
ce2.50h05 5.00m 2.50m 1349.0Ton| 48m 1376.1Ton 48m| 529.2Ton 85.7Ton| 540.8 Ton 88.0 Ton
ce2.50h10 10.00 m 2.50m 706.8 Ton| 48m 744.8 Ton 48m| 280.4Ton 87.2Ton| 289.5Ton 90.4 Ton
ce2.50h15 15.00m 2.50m 546.7Ton| 48m 571.2Ton 48m| 200.2 Ton 87.8Ton| 207.8Ton 91.4Ton
ce2.50h20 20.00m 2.50m 473.7Ton| 48m 495.0 Ton 48m| 162.3Ton 88.1Ton| 168.7Ton 91.8 Ton
ce3.00h05 5.00m 3.00m 1422.4Ton| 48m 1442.7 Ton 48m| 557.7Ton 90.4Ton| 566.2Ton 92.0Ton
ce3.00h10 10.00 m 3.00m 741.3Ton| 48m 776.7 Ton 48m| 294.8Ton 91.7Ton| 301.7 Ton 94.1Ton
ce3.00h15 15.00m 3.00m 570.8 Ton| 48m 589.5 Ton 48m| 210.3Ton 92.2Ton| 216.1Ton 95.0 Ton
ce3.00h20 20.00m 3.00m 4949Ton| 48m 511.1Ton 48m| 170.4Ton 92.5Ton| 175.4Ton 95.4Ton
ce3.75h05 5.00m 3.75m 1501.3Ton| 48m 1525.7 Ton 48m| 598.0Ton 97.1Ton| 603.8Ton 98.2 Ton
ce3.75h10 10.00 m 3.75m 804.6Ton| 48m 830.5Ton 48m| 317.4Ton 98.7Ton| 322.2Ton| 100.4Ton
ce3.75h15 15.00m 3.75m 611.6Ton| 48m 628.0 Ton 48m| 226.2Ton 99.2Ton| 230.3Ton| 101.2Ton
ce3.75h20 20.00m 3.75m 530.6 Ton| 48 m 541.3 Ton 48m| 183.2Ton 99.5Ton| 186.7Ton| 101.5Ton

- Que una menor altura de la torre exige a una mayor fuerza de tesado (Ver Fig.

15) en los tirantes ya que en este caso los tirantes estdn mas acostados y su

componente vertical es reducida, y ademas de esto se puede decir que para un

mismo canto del tablero sin importar la altura de la torre la componente vertical es

practicamente constante, esto es debido a que estas fuerzas deben compensar la

carga muerta, que es la misma sin importar la altura de la torre.
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Fig. 15 Fuerza de tesado promedio por tirante al cambiar el canto del tablero

Fuerza de Tesado Promedio Por Titante al variar el canto del tablero
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h/L=Relacién de Altura de la tablero respecto a la Longitud del Vano central

En la figura 16 se representa la variacion de tension en el tirante mas solicitado,
debido a la sobrecarga de trafico aplicada de acuerdo a la normativa del CCP-200

94, para distintas alturas del tablero y para distintas alturas de la torre.

Fig. 16 Maxima Oscilacion de Tensién de los tirantes al variar el canto del tablero

Maxima Oscilacion de tension de los tirantes al variar el canto del tablero
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h/L=Relacién de Altura de la tablero respecto a la Longitud del Vano central
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De lo anterior se puede concluir que:

A medida que aumenta la esbeltez del tablero (disminucion del h/L. La
variacion de tension en los tirantes crece, asi para una altura de 0.05L el
gue el tablero pase de una esbeltez de L/27 a L/50 hace que los esfuerzos
cambien de 24 a 103 MPa.

De esta misma forma, la variacion de tensién en los tirantes crece también
con la altura de la torre por ejemplo para un canto de L/50 el pasar de una
altura de 0.05L a 0.1L conllevo a cambio de tensiones de 103 a 120 MPa.
Cabe destacar que en la presente gréafica no logra apreciarse realmente la
variacion de las tensiones maximas ya que durante el disefio para alturas
de 0.15L en adelante, las consideraciones de disefio utilizadas (numeros
pares de cables) sumado a la bajo pretensionamiento, conlleva a areas muy
pequefias que hacen que los tirantes al cambiar a un tirante de dos torones
mas o menos. Hace que el cambio de Esfuerzos en los mismos sea de un
15 a 20% lo cual conlleva a estas tendencias inexactas, mas no son
resultados inexactos.

De todos los parametros el que mas afecta al Aol es el canto del tablero,
como se puede observar en la Figura 16 ya que a un menor canto de
tablero este asume una menor carga debido a que su deformaciones seran
mayores para la sobrecarga y conllevaran a esos grandes aumentos de

tension.

Influencia del canto del tablero y la altura de la torre en la deformada del

tablero

-Debido a la hipétesis tomada de deformada cero la deformada debida cargas

permanente (Carga Muerta + Tesado), la deformada vertical en el vano central

seran o tendera a cero.

- Debido a esta suposicion las deformadas en los vanos laterales no lo seran

aunque no son deformaciones considerables es gran parte debido al concreto de

alta resistencia utilizado en el modelamiento.
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Las deformadas en los vanos laterales alcanzan los 6 cm que puede parecer
mucho pero seria simplemente una deformada de cerca L,/1000 donde L, es la
luz del vano lateral. Estas deformadas no cambian considerablemente para otros

valores de H/L Sin embargo en el Anexo E se mostraran las otras gréaficas

Fig. 17 Deformadas por cargas permanentes para diversos cantos de tablero
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Fig. 18 Deformadas debidas a cargas de servicio para diversos cantos del tablero

Deformadas por cargas de servicio para torres de altura H/L=0.05
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- EnlaFig. 18 se aprecian las deformadas por cargas de servicio, igualmente
no llegan a ser considerables,. En el vano lateral alcanzan los 9 cm(L»/722)
y en el vano central llega a alcanzar los 7 cm(L/1400) en el caso mas
desfavorable (Canto de 2.00 m) y en la figura 17 se observan las flechas en
el vano central debidas a la sobrecarga, como se observa es directamente
proporcional a la esbeltez del tablero y no varia considerablemente al variar

su altura

Fig. 19 Flecha Maxima en el vano central debida a la sobrecarga

Maxima Flecha en el centro del vano central por sobrecarga
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h/L: Relacién entre el canto del tablero respecto a la longitud del vano central

- Las oscilaciones que se muestran el al Fig. 19
condiciones de disefios de la cual se hablé en las Influencias en la
variacion del canto de tablero y la altura de la torre en las caracteristicas y

tensiones de los tirantes.

Influencia del canto del tablero en las fuerzas internas del tablero

Influencia del canto del tablero en las Fuerza Axiales del tablero

El pretensado utilizado en los tirantes provoca fuerzas axiales de tal magnitud que

funcionan como pretensado del tablero, a continuacion se tabula las fuerzas

axiales maximas tanto para cargas permanente como para cargas de servicio
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Tabla 8 Maximo Esfuerzo Axial en el tablero al variar el canto del tablero

L Altura Canto H/L h/L Pmax(P+D) Pmax(P+D+Lmax) |Pmax(P+D+Lmin)
100 5.00m 2.00m H/L=0.05 0.0200 -5829.2 Ton -5957.3Ton -5768.9 Ton
100 5.00m 2.50m H/L=0.05 0.0250 -6108.9 Ton -6194.7 Ton -6062.4Ton
100 5.00m 3.00m H/L=0.05 0.0300 -6413.9 Ton -6475.2 Ton -6378.2Ton
100 5.00m 3.75m H/L=0.05 0.0375 -6853.6 Ton -6894.2 Ton -6828.8 Ton
100 10.00 m 2.00m H/L=0.10| 0.0200 -3037.5Ton -3135.4Ton -3005.9 Ton
100 10.00 m 2.50m H/L=0.10| 0.0250 -3173.1Ton -3240.3 Ton -3146.1Ton
100 10.00 m 3.00m H/L=0.10 0.0300 -3324.8 Ton -3374.2Ton -3302.7 Ton
100 10.00 m 3.75m H/L=0.10 0.0375 -3568.1Ton -3601.3 Ton -3551.9Ton
100 15.00 m 2.00m H/L=0.15 0.0200 -2058.2 Ton -2133.5Ton -2041.6 Ton
100 15.00m 2.50m H/L=0.15 0.0250 -2143.7 Ton -2196.4Ton -2129.1Ton
100 15.00m 3.00m H/L=0.15 0.0300 -2245.1Ton -2283.2Ton -2232.8 Ton
100 15.00m 3.75m H/L=0.15 0.0375 -2407.4Ton -2432.9Ton -2398.5Ton
100 20.00m 2.00m H/L=0.20 0.0200 -1552.7 Ton -1612.6 Ton -1544.4Ton
100 20.00m 2.50m H/L=0.20 0.0250 -1617.5Ton -1658.2 Ton -1609.9 Ton
100 20.00m 3.00m H/L=0.20 0.0300 -1693.4Ton -1723.4Ton -1687.3 Ton
100 20.00m 3.75m H/L=0.20| 0.0375 -1815.5Ton -1835.1Ton -1811.3Ton

De esta tabla de puede obtener la siguientes gréficas tanto para las condiciones

de carga permanente como condiciones de servicio

Fig. 20 M&xima fuerza Axial en el tablero al variar el canto (Estado de Cargas Permanentes)

Maximo Esfuerzo Axil en el tablero al variar el canto del tablero ECP
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h/L: Relacién del canto del tablero respecto a la longitud del vano central
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Fig. 21 Maxima Fuerza Axial en el tablero al variar el canto (Estado de Cargas de Servicio)

Maéximo Esfuerzo Axil en el tablero al variar el canto del tablero ECS
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Segun lo obtenido en la las Fig. 20 Y Fig 21 se puede decducir lo siguiente:

-A medida que aumenta el canto del tablero la fuerza axial maxima aumenta esto
es debido a que como aumenta la masa de la estructura se requerird una mayor
fuerza en los tirantes para compensar la fuerza vertical. Asimismo A una mayor
altura de la torre la fuerza axial maxima disminuye considerablemente, esto es
debido a que el angulo de inclinacibn aumenta y hace que la componente
horizontal sea meno eficiente respecto a una torre mas alta.

-Es facilmente observable que el parametro dominante en esta componente es la
altura de la torre, si cambia cuando se tienen diferentes cantos, pero es poco en
comparacion con cambiar la altura de la torre.

En los anexos (Anexo F) se muestra como varian estas fuerzas axiales a lo largo

del tablero, para diferentes cantos y para distintas alturas de torre.
Influencia del canto del tablero en las Fuerza Cortantes del tablero

Buscando los maximos para cada caso de estudio tanto para cargas permanentes

como para cargas de servicio los resultados fueron tabulados en la siguiente tabla
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Tabla 9 Cortantes maximos para estados de carga permanente y de servicio

L Altura Canto H/L h/L Vmax(P+D) Vmax(P+D+Lmax)
100 5.00m 2.00m H/L=0.05 0.0200 400.5 Ton 524.8 Ton
100 5.00m 2.50m| H/L=0.05 0.0250 422.3Ton 550.2 Ton
100 5.00m 3.00m| H/L=0.05 0.0300 442.2 Ton 571.7 Ton
100 5.00m 3.75m H/L=0.05 0.0375 474.2 Ton 604.9 Ton
100 10.00 m 2.00m| H/L=0.10 0.0200 369.8 Ton 486.4Ton
100 10.00 m 2.50m| H/L=0.10 0.0250 393.9Ton 516.7 Ton
100 10.00 m 3.00m| H/L=0.10 0.0300 414.5Ton 540.3 Ton
100 10.00 m 3.75m H/L=0.10 0.0375 442.5Ton 570.7 Ton

|
100 15.00 m 2.00m| H/L=0.15 0.0200 357.1Ton 469.1Ton
100 15.00 m 2.50m H/L=0.15 0.0250 378.8 Ton 502.4Ton
100 15.00 m 3.00m H/L=0.15 0.0300 404.2 Ton 527.4Ton
100 15.00 m 3.75m H/L=0.15 0.0375 432.3Ton 558.7 Ton
100 20.00 m 2.00m| H/L=0.20 0.0200 353.2Ton 462.3Ton
100 20.00m 2.50m| H/L=0.20 0.0250 378.8 Ton 496.0 Ton
100 20.00 m 3.00m H/L=0.20 0.0300 399.8 Ton 521.1Ton
100 20.00 m 3.75m| H/L=0.20 0.0375 427.6 Ton 552.7 Ton
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Fig. 22 Maxima Fuerza Cortante en el tablero maxima al variar el canto (Estado de Cargas Permanentes)

Fuerza Cortante en el tablero bajo el estado de Cargas Permanentes

650.0 Ton

600.0 Ton

550.0 Ton

500.0 Ton o—H/L=0.05

450.0 Ton — —#=h/1=0.10
—4—H/L=0.15

Fuerza Cortante Ton

400.0 Ton *H,{L: 0.20

350.0 Ton

300.0 Ton
0.0200 0.0250 0.0300 0.0350 0.0400

h/L: Relacién del canto del tablero respecto a la longitud del vano central

Fig. 23 Maxima Fuerza Cortante en el tablero maxima al variar el canto (Estado de Cargas de Servicio)

Fuerza Cortante en el tablero bajo el estado de Cargas de Servicio
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h/L: Relacién del canto del tablero respecto a la longitud del vano central
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-De estos resultados se puede concluir que a una mayor rigidez del tablero, los
cortantes aumentaran, esto es debido simplemente a un aumento del peso de las
cargas muertas, que influyen proporcionalmente en el valor de los cortantes,
mientras que para un mismo canto la altura de la torre actda disminuyendo la
fuerza cortante maxima cuando esta va aumentando, la razén es que a medida
gue va disminuyendo la torre las fuerzas en los tirantes son mayores, y esto

conlleva a un aumento de las fuerzas cortantes, en este caso maximas.

Influencia del canto del tablero en las Momentos flectores del tablero

Del analisis se obtienen los siguientes graficas

Fig. 24 Maximo momento flector negativo en la seccién sobre el apoyo de la pila Map, max

Maximo momento flector negativo en la seccion sobre el apoyo de
la mila Map, max
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h/L: Relaciéon del canto del tablero respecto a la longitud del vano
central
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Fig. 25 M&ximo momento positivo en el vano central, M(+)vc,max

Maximo momento positivo en el vano central, M+vc,max
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h/L: Relacidon del canto del tablero respecto a la longitud del vano
central

- Los momentos flectores en su valor absoluto aumentan aproximadamente de una
forma lineal con el aumento del canto del tablero, esto en parte debido a la rigidez
del tablero pero en mayor medida al peso propio, es mas la mayor rigidez del
tablero evita que estos momentos sean aun mayores.

- La disminucion de la altura de la torre actia de forma menos influyente, a una
mayor altura de torre disminuyen los momentos en su valor absoluto pero esto,
repito no es de gran relevancia.

Esto se puede observar a lo largo d todo el tablero en las siguientes figuras, en
donde ademas de corroborar lo anterior se observa el comportamiento de estos
puentes en cuanto a su momento flector, al aplicarle una sobrecarga de transito.
En estado de Cargas permanentes se tienen deformadas cero de acuerdo a la
condicion de disefio, estas cargas vivas crean momentos de hasta 2000 Ton*m
gue aunque son grandes no representan un gran problema para la seccion del

tablero.
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Fig. 26 Diagrama de Momentos Flectores para ECP para diversas alturas de torre y un mismo canto
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Fig. 27 Diagrama de Momentos Flectores para ECS Para diversas alturas de torre y un mismo canto

Momento Flector Ton*m
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Fig. 28 Diagrama de Momentos Flectores para ECP para diversas cantos del tablero y un misma altura de
torre

Diagrama de momentos flectores bajo el estado de cargas permanentes H/L=0.10
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Fig. 29 Diagrama de Momentos Flectores para ECS para diversas cantos del tablero y un misma altura de
torre

Diagrama de momentos flectores bajo la envolvente del estado de carga de servicio
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Influencia del canto del tablero y la altura de la torre en las tensiones del
tablero

En el presente analisis se calcularan las tensiones del tablero para los estado de
carga permanente y de servicio con el fin de buscar secciones criticas y encontrar

lugares donde se requiera un pretensado interno.
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Fig. 30 Diagrama de Tensiones Fibra Superior Bajo Carga Permanente h/L=0.0020
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Fig. 31 Diagrama de Tensiones Fibra Superior Bajo Carga Permanente H/L=0.10
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Realizaré mis comentarios con el siguiente precepto, en caso de superar la la
resistencia a traccion del concreto (8 a 14% de la resistencia ultima) requerira un

pretensado interno. Que en este caso tomaré un 9%*Fc= 0.09*40 MPa=3.6 MPa
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-Como se acaba de observar para la fibra superior el concreto estaria en
capacidad de resistir las solicitaciones a traccién. Pero se debe tener en cuenta
gue en este modelo se us6 un concreto de gran resistencia 40 MPa. Lo cual nos
da una buena capacidad de resistencia a traccion y una gran rigidez del tablero
que al final de cuentas se transforma en unos esfuerzos muchos mas bajos, pero
se puede observar que posiblemente para otros tipos de concreto(de mas baja
resistencia) se puede requerir utilizar un pretensado interno en la fibra superior
cerca a los apoyos. Ya que en este estudio se encuentra practicamente en el
limite con algo de sobredisefio.

Tension de la fibra inferior bajo estado de cargas permanente

Fig. 32 Diagrama de Tensiones Fibra Inferior Bajo Carga Permanente H/L=0.05
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Fig. 33 Diagrama de Tensiones Fibra Inferior Bajo Carga Permanente h/L=0.0020
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- De manera contraria para la fibra inferior se puede observar en las dos
figuras anteriores que tan solo los en los apoyos y el vano central se
encuentran a compresion. Dejando en los centros de luz de los vanos
laterales altas tracciones, y segun la figura 33. Para cantos superiores a

L/30 la altura de las torres no afecta las tensiones de traccion en estos

cuentos de una forma considerable.

A continuacion se ilustrara el
considerando las sobrecargas de trafico. Estas envolventes de tensiones son las

tensiones maximas, es decir las me daran los mayores esfuerzos a traccidn

(positivos).

estudio

61

de

las envolventes de tensiones




Fig. 34 Limite Superior de la envolvente de tensién (Cargas de Servicio) de la fibra superior del tablero
H//L =0.10
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Fig. 35 Limite Superior de la envolvente de tension (Cargas de Servicio) de la fibra inferior del tablero
H/L =0.10
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- La maxima tension a traccién de la seccion del tablero en el apoyo de la pila se
produce cuando aumentamos la altura de la pila o cuando disminuimos el canto
del tablero.
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La maxima traccion en el tramo central se produce cuando disminuimos el canto
del tablero y la altura de la torre. La solucion para los problemas de traccién
anteriores es realizar un pretensado interno es los secciones criticas. Ademas el
hecho de que el primer tirante del vano central sea el mas esforzadoy ademas
sea insuficiente al compensar cargas, se debe considerar usar un canto mayor
cerca al apoyo.

La totalidad de las graficas pueden ser encontradas en el Anexo G.
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3. CONCLUSIONES

e Se realiz6 un estado del arte en el cual se ve la historia y actualidad de esta
tipologia de puentes.

e Se encontrd en la revision bibliogréfica valores de tensiones admisibles que
ayudan a controlar el disefio de los tirantes por el fenémeno de fatiga.

e Se estableci6 una geometria para el modelamiento y posterior andlisis de
los puentes. Y con esta se logré disefiar los tirantes, logrando una
deformada nula en el vano central con el tesado adecuado.

e EIl puente de tres vanos puede usarse por extension en puentes de un

namero mayor de vanos y con vanos intermedios de una misma longitud.

Del Analisis paramétrico respecto al comportamiento en servicio de los puentes de

pretensado extradosados se pueden extraer las siguientes conclusiones.

e Al disminuir el canto del tablero, la deformada ante las sobrecargar se crece
considerablemente aunque en este caso de analisis debido a la alta rigidez
del tablero estas deformaciones son pequeiias, del orden de L/1000

e Al aumentar el canto del tablero aumente el peso propio de la estructura lo
cual conlleva a una cantidad mayor de material (acero de tirantes). Y al
aumentar la altura de la torre esta cantidad de acero de los cabes
disminuye considerablemente.

e A medida que aumenta la esbeltez del tablero, la variacion de tensiones
crece.

e Si se toma en cuenta como criterio de disefio por fatiga la otorgada por
SETRA para tendones que es de 70 MPa, los puentes deben tener un canto
cercano a L/30 y que la altura de la torre se encuentre en entre 0.10L y
0.15L ya que para alturas de torre mayores a esta las oscilaciones de
tensién serian tan grandes que se deberian utilizar anclajes especiales para

puentes atirantados.
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Entre mayor sea la altura de la torre menor seré la fuerza axial otorgada
por los tirantes. Y en menor medida esta fuerza axial disminuye con el
aumento del canto del tablero.

A un mayor canto de tablero los cortantes aumentaran para una misma
altura de torres. Para un mismo canto un aumento en la altura de la torre
actta disminuyendo las fuerzas cortante maximas.

El valor absoluto de los momentos flectores aumentan con aumento del
canto del tablero y al aumentar la altura de la torre, siendo predominante el
canto del tablero.

Las tensiones en las fibras superiores son de tal magnitud que el concreto
por si solo no sera capaz de resistirla en los lugares cercanos a los apoyos.
En especial antes del primer tirante.

Las tensiones en las fibras inferiores excederan los valores permitidos de
resistencia a traccion del concreto en los centros de vano laterales y en el
vano central, este ultimo es debido a la sobrecarga de trafico.

La solucion para los dos items anteriores es realizar un pretensado interno
es los secciones criticas. Ademas el hecho de que el primer tirante del vano
central sea el mas esforzado y ademas sea insuficiente al compensar

cargas, se debe considerar usar un canto mayor cerca al apoyo.
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ANEXO A AVALUO DE CARGAS

Cargas Muertas Sobreimpuestas

Calculo de cargas

Cargas Muertas
Carpeta asfiltica
Densidad e L w
2300 kg/m”~3  0.07 m 8.58m 1381.4Kg/m

Baranda Vehicular
Densidad Numero w
200.0 Kg/m 2 400.0 Kg/m

Baranda Peatonal
Densifad w
100.0 Kg/m 2 200.0 Kg/m

Total Carga Muerta
W= 1981.4 Kg/m

Cargas Muertas Propias

Canto Area Carga lineal
2.00m| 10.2515 m? | 24.6 Ton/m
2.50m | 10.8212 m?| 26.0 Ton/m
3.00m| 11.4027 m?| 27.4 Ton/m
3.75m| 12.2855 m?| 29.5 Ton/m

Cargas Vivas

Para las cargas vivas se utliz6 la carga de carril de cuerdo al A.3.4.2 de la tabla
A3.4.2
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P
Lz CARGA
Momenio L<280 Camion
150 L-28 P =120t
W = L0 = m———
WO L<100 Cami 200
L L> 100 Camil w = LI4 Um P12t
Conante L<240 Camidn
1.50 L-24 P =16t
W e R
H0sL<IM Cami 300
- L>134 Caril w = L14 Um P« 160t
C 40-95

Se Utilizé combinaciones obtenidas de las lineas de Influencia dadas por el
programa de andlisis estructural SAP2000®.

Y finalmente se usaron las siguientes combinaciones y una envolvente de las
mismas.

Combinaciones para obtener Momentos

CARRIL M1

!

CARRIL M2
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CARRIL M3

BEREEEREEREEREERREN IRREREERREREER
CARRIL M4
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CARRIL M5
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=
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CARRIL M6
ARERRERRERREY TEERERRERRERR

Donde la carga distribuida(Azul) fue de 1.14Ton/m y las cargas puntuales
(magenta) son de 12 Ton.

Combinaciones para obtener cortantes:
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CARRIL V1

L2

CARRIL V2

L2

CARRIL V3

CARRIL V4

CARRIL V5
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CARRIL V6

Donde la carga distribuida(Azul) fue de 1.14Ton/m y las cargas puntuales (verde)
son de 16 Ton

ANEXO B CONSIDERACIONES DE ANALISIS

Se parte de un puente tridimensional propuesto

Para este Modelo se las dos torres que se muestran en la en la figura
tridimensional se convierten en una sola con una Inercia que es la suma de las

dos alrededor del eje 3.
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Los dos planos de cables son remplazados por un plano en el cual se tiene el
cuidado de que todo los resultados obtenidos y asignaciones sean con un namero
par de tendones.

No se tuvo en cuenta las pilas, debido a que estdas son muy rigidas en
comparacién con el resto de la estructura y no son necesarias en el analisis fueron
simuladas como constraints. Un constraint que permite una igualdad de todos los
desplazamientos y rotaciones entre la torre y el apoyo y otro constraint que
permite tan solo igualdad en los desplazamientos verticales entre el joint del
tablero y del apoyo para asi simular que se encuentra simplemente apoyado.
Propiedades de las distintas Secciones de tableros:

Section Name [pe200

Froperties

Crozz-zection [axiall area 10.2515 Section modulus about 3 axis 55
Torgional constant 134197 Section modulus about 2 axis W
Moment of Inertia about 3 axis 122113 Plaztic modulus about 3 axiz IF
Moment of Inertia about 2 axis |113.2166 Plaztic modulus about 2 axis W
Shear area in 2 direction 31047 Radiuz of Gyration about 3 axis W
Shear area in 3 direction 8.616 R adius of Gyration about 2 axis W

R Cancel
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Section Mame

Froperties

fne2iz
Tarsiohal conztant W
Moment of [nertia about 3 axis W
Marnent of [nertia about 2 axiz W
3483
BE71E

Crozs-zection [axial] area

Shear area in 2 direction

Shear area in 3 direction

[pez50

—
[
CETTR—
EXTTa—
T
e

Section modulus about 3 axis
Section moduluz about 2 axiz
Plaztic: modulus about 3 axiz
Plaztic rmodulus about 2 axis

R adiuz of Gyration about 3 axis

R adius of Guration about 2 axis

Canicel |

Section Hame

Properties

(114027
Torgional constant W
toment of [nertia about 3 axiz W
Moment of [nertia about 2 auis W
EECT
Bz

Crozz-zection [axial] area

Shear area in 2 direction

Shear area in 3 direction

|p33DD

75

oz
ireezz
125788
ELET
(AT
T

Section modulus about 3 axis
Section moduluz about 2 axiz
Plaztic moduluz about 3 axis
Plaztic modulus about 2 axis

R adiuz of Gyration about 3 axiz

Radiuz of Gyration about 2 axiz

Cancel



Section Hame |p83?5

Properties

Crozz-zection [axial] area W Section modulus about 3 axis IH—
Torzional constant 52.1648 Section modulus about 2 axis W
Mament of Inertia about 3 axis | 26244 Plastic moduluz about 3 axiz W
Moment of Inertia about 2 awis | 140.1202 Plazstic: modulus about 2 axis W
Shear area in 2 direction 4.7056 R adiuz of Gyration about 3 avis W
Shear area in 3 direction 87212 Fadius of Gyration about 2 axis W

Canizel |

Estos datos fueron obtenidos con el Programa AutoCAD® y corroborados con el
Apartado Bridge Deck Sections de SAP2000®.
Los Tirantes fueron modelados como elementos tipo Frame con propiedades de

cortante y momento iguales a cero

Frame Property/Stiffness Modification Factors

Propertu/Stiffneszs Madifiers for Analysiz

Crosz-zection [axial) Area 1
Shear Area in 2 direction u
Shear Area in 3 direction u
Targional Constant u
Moment of Inertia about 2 axis u
Moment of Inertia about 3 axis u
Mazs 1
wieight 1

Cancel |

Por esta razén es usado un andlisis lineal estatico en vez de un analisis no lineal

como es el caso de los elementos tipo cable.
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ANEXO C DISENO DE TIRANTES

Para el disefio de tirantes se hace un analisis iterativo cuyo objetivo es buscar el
namero de tendones con su respectiva fuerza de tesado para cada tirante, el cual
otorgue la fuerza necesaria que de una deformada cero en el vano central y
ademas no sobrepase el esfuerzo admisible Fp.

Para esto inicialmente se hace un modelo con apoyos en los lugares donde van
los tirantes para si saber la fuerza vertical necesaria para lograr una deformada

cero

Conocidas las reacciones, estas son convertidas en fuerzas de los tirantes gracias

al angulo de inclinacion del tirante.

Ftirante

e<~

Ftirante/cos(©)

Ftirante/sen(©)

Fv

Ftirante/sen(8)=Fv

Con esto se calcula la fuerza debida en cada tirante y bajo la siguiente condicion.
Ftirante = Axilp,p
Ftirante = Axilp,p + Ao, * A < 0.6Fpu
Se itera para los 24 tirantes bajo este precepto hasta lograr la configuracion
Optima.
De este proceso se obtiene la siguiente configuracién de tirantes para cada uno de

los casos analizados
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ANEXO D ESFUERZOS PARA CADA ARREGLO DE CABLES
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ANEXO F FUERZAS EN EL TABLERO

Fuerzas axiales para distintas alturas de la torre y un mismo canto.
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Fuerzas axiales para distintos cantos del tablero y una misma altura de la torre.
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Fuerzas Cortantes para distintas alturas de la torre y un mismo canto.
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Fuerzas cortantes para distintos cantos del tablero y una misma altura de la torre}
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Momentos flectores para diversas alturas de la torre manteniendo el canto del

tablero bajo el estado de cargas de servicio.
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ANEXO G TENSIONES EN LAS FIBRAS SUPERIOR E INFERIOR DEL

TABLERO

Tensiones en la fibra superior para diversos cantos del tablero manteniendo la

altura de la torre bajo el estado de cargas permanentes.
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Tensiones en la fibra superior para diversas alturas de la torre manteniendo el

canto del tablero bajo el estado de cargas permanentes.
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Diagrama de Tensiones Fibra Superior Bajo Carga Permanente h/L=0.0030
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Tensiones en la fibra inferior para diversos cantos del tablero manteniendo la

altura de la torre bajo el estado de cargas permanentes.
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Tensiones en la fibra inferior para diversas alturas de la torre manteniendo el

canto del tablero bajo el estado de cargas permanentes

Diagrama de Tensiones Fibra Inferior Bajo Carga Permanente h/L=0.0020 Diagrama de Tensianes Fibra Inferior Bajo Carga Permanente h/L=0.0025
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Tensiones en la fibra superior (envolvente maxima) para diversos cantos del

tablero manteniendo la altura de la torre bajo el estado de cargas de servicio.
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Limite Superior de la envolvente de tensién (Cargas de Servicio) de la fibra superior del tablero Limite Superior de la envolvente de tensién (Cargas de Servicio) de la fibra superior del tablero
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Tensiones en la fibra superior (envolvente maxima) para alturas de la torre

manteniendo el canto del tablero bajo el estado de cargas de servicio.

Uimite Superior de la envolvente de tensién (Cargas de Servicio) de la fibra superior del tablero Limite Superior de Ia envolvente de tensién (Cargas de Servicio) de Ia fibra superior del tablera
h/L=0.020
6
N =
g 2
% ——h=00s | £ ——H/L=0.05
5 -
E —8—H/fL=0.10 E —m—H/L=0.10
% —#—H/L=0.15 £ —a—H/l=0.15
——H/1=0.20 /L= 0.20
K ; L 1
0 23 6 69 92 115 138 161 184 207 230 o 23 6 69 92 115 138 161 184 207 230
Abcsisa Abcsisa
Limite Superior de Ia envolvente de tensién (Cargas de Servicio) de la fibra superior del tablero Limite Superior de Ia envolvente de tensién Cargas de Servicio) de Ia fibra superior del tablera
=0.030 h/L=0.0375
3
2
1
oR
£ 2
Z- ——H/-005 | £ ——HL=0.05
E] 3
E : —m—H/L=0.10 £, -8 H/L=0.10
£ —a—H/L=0.15 % —+—HfL=015
- /L= 0.20 -2 L= 0.20
-4
5
6 1 | 6 L !
0 23 6 69 92 115 138 161 184 207 230 0 23 6 69 82 115 138 161 184 207 230
Abesisa Abesisa

89



Tensiones en la fibra inferior (envolvente maxima) para diversos cantos del

tablero manteniendo la altura de la torre bajo el estado de cargas de servicio.

Limite Superior de la envolvente de tensién (Cargas de Servicio) de la fibra inferior del tablero Limite Superior de |a envolvente de tension (Cargas de Servicio) de la fibra inferior del tablero
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Tensiones en la fibra inferior (envolvente maxima) para alturas de la torre

manteniendo el canto del tablero bajo el estado de cargas de servicio.
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