3 s A\
0BT ( \29q )C \ AOE T
mEvs Hq g /A

UNIVERSIDAD DE SAN CARLOS DE GUATEMALA - =
FACULTAD DE INGENIERIA

Guatemala, Centro América.

"CONSIDERACIONES ACERCA DEL USO DE
PUENTES COLGANTES CORTOS EN
CAMINOS DE ACCESO"

T E7531 5

Presentada a la Junta Directiva de la
Facultad de Ingenieria
de la

Universidad de San Carlos de Guatemala
por:
RAUL MEZA DUARTE
Al conferirsele el Titulo de:

INGENIERO CIVIL

Guatemala, agosto de 1969.




UNIVERSIDAD DE SAN CARLOS DE GUATEMALA-. =
FACULTAD DE INGENIERIA

Guatemala, Centro América.

"CONSIDERACIONES ACERCA DEL USO DE
PUENTES COLGANTES CORTOS EN
CAMINOS DE ACCESO"

T E/SAL S

Presentada a la Junta Directiva de la
Facultad de Ingenierfia
de la

Universided de San Carlos de Guatemala
por:
RAOL MEZA DUARTE
Al conferirsele el Titulo de:

INGENIERO CIVIL

Guatemala, agosto de 1969.




JUNTA DIRECTIVA DE LA
FACULTAD DE INGENIERIA
DE LA

UNIVERSIDAD DE SAN CARLOS DE GUATEMALA

Decano: Ing. Amando Vides Tobar
Vocal Primero: Ing. Marco Antonio Cuevas
Vocal Segundo: Ing. Francisco Ubieto
Vocal Tercero: Ing. Adolfo Behrens

Vocal Cuarto: Br. Eliseo Osorio

Vocal Quinto: Br. Alfredo Bonatti
Secretario: Ing. Héctor A, Centeno

TRIBUNAL QUE PRACTICO EL EXAMEN
GENERAL PRIVADO

Decano: Ing. Amando Vides Tobar
Examinador: Ing. Francisco Ubieto
Examinador: Ing. José Lopez Toledo
Examinador: Ing. Guillermo Guzmén Ch.

Secretario: Ing. José A. Massanet P.




DEDICO ESTE ACTO:

0000000000 0D0D00D00C0D00O0CO0O0

A MIS PADRES:

Rall Meza Molina

Imelda Duarte de Meza

A MIS HERMANOS:

César Hiram,
Eric Edilberto,
Juan Antonio,
Julia Imelda, y
Lidia.

A MIS FAMILIARES Y AMIGOS.




HONORABLE TRIBUNAL EXAMINADOR:

Cumpliendo con lo establecido por las leyes y regla-
mentos de la Universidad de San Carlos de Guatemalaq,

presento ante vosotros mi trabajo de tesis titulado:

"CONSIDERACIONES ACERCA DEL USO DE
PUENTES COLGANTES CORTOS EN
CAMINOS DE ACCESO"

tema que me fuera asignado por la Junta Directiva de la

Facultad de Ingenieria.




CONTENIDO

Introduccidn

CAPITULO 1I:

GENERALIDADES ACERCA DE LOS PUENTES
COLGANTES

.1 Resumen Historico de los Puentes Colgantes
.2 Caracteristicas Principales de |os Puentes
Colgantes
1.3 Partes de que Consta un Puente Colgante
Clasificacion de los Puentes Colgantes
1.5 Analisis de los Puentes Colgantes Flexibles

1
1

CAP{TULO 1

DISENO DE DOS PUENTES COLGANTES DE
40 Y 60 METROS DE LUZ PARA USO
EN GUATEMALA

2.1 Especificaciones de Disefio
2.2 Esfuerzos de Disefio
2.3 Geometria de los Puentes
2.4 Disefo del Sistema de Piso
2.5 Pendolas
2.6 El Cable
2.6.1 Tension Maxima para la Luz de 40
metros
2.6.2 Tension Maxima para la Luz de 60
metros
2.7 Torres

Pag.

w

— N O

25

25
27
28
32
43

45

45
51



CONTENIDO
w] s

2.7.1 Disefio de las Torres para la Luz de

40 metros

2,7.2 Disefio de las Torres para la Luz de
60 metros

2.8 Anclajes

2.8.1 Disefio de los Anclajes para la Luz
de 40 metros

2.8.2 Disefio de los Anclajes para la Luz
de 60 metros

CAPITULO 1I

PROCESO DE CONSTRUCCION

3.1

3.2

Materiales que pueden usarse en cada una

de las partes del Puente

3.1.1 Sistema de Piso

3.1.2 Péndolas

3.1.3 Sistema de Suspension

3.1.4 Torres

3.1.5 Anclajes

Proceso de Construccion de un Puente

Colgante

3.2.1 Ereccién de ias Torres

3.2.2 Construccién de los Anclajes

3.2.3 Montaje del Cable

3.2.4 Ajustes Iniciales de Montaje

3.2.5 Colocacion de las Conexiones Pén-
dola-cable, de las Péndolas y de
las Vigas Transversales

3.2.6 Construccion del Sistema de Piso

3.2.7 Ajustes Finales de Montaje

52

87
118

119

121

125

125
125
126
128
131
133

136
137
139
139
141

142
143
143



CONTENIDO
-1l -

CAPITULO IV

COMPARACION CON PUENTES DE OTROS
TIPOS

4.1 Comparacion de Costos
4.1.1 Costo de los Puentes de 40 metros
de Luz
4.1.2 Costc de los Puentes de 60 metros
de Luz
4.1.3 Comparacion de Costos de Cons-
truccion
4.1.4 Comparacion de Costos Actuali-
zados
4.2 Comparacion de Sistemas de Construccidn
4.2.1 Puentes Colgantes Fiexibles
4.2.2 Puentes de Concreto
4.2.3 Puentes de Acero

CONCLUSIONES

BIBLIOGRAFIA

145
145
146
154
163
163
167
167
167
168
169

171



INTRODUCCION

En la Replblica de Guatemala se hace indispensable
la construcciénde una serie de caminos de acceso a regio-
nes que prometen ser centros de produccidn, con el objeto
de integrar tales regiones a la Economia Nacional.

Las condiciones que imperan en esta clase de caminos,
son varias, pudiéndose citar como las mds importantes, |a
baja densidad de tréfico existente en la regidén que servira
el camino y la poca capacidad econdmica con que se cuen
ta en la mayorfa de las veces.

Considerando las dos situaciones anteriores, resulta
factor importantisimo el buscar las soluciones mas econd -
micas, que naturalmente deberdn estar dentro de las espe-
cificaciones minimas necesarias para la construccidn de es
ta clase de caminos. B

Uno de los elementos que integran un camino son los
puentes, de los cuales existen diferentes tipos, estando en-
tre ellos los Puentes Colgantes. Una estructura de este ti-
po perfectamente se puede emplear para caminos de acce-
so, pero en base a lo expuesto anteriormente, es necesario
hacer un andalisis para determinar hasta que punto conviene
hacerlo, desde el punto de vista de costo y facilidad de
construccidn, y esto es precisamente el objetivo que se per
sigue en este trabajo de tesis., B

Para lograr ese objetivo antes apuntado, se ha desa-
rrollado el presente trabajo en la siguiente forma:

Para principiar, se habla de las generalidades de los
puenies colgantes.
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Luego se entra al disefio de dos puentes colgantes, in-
dicandose los pasos a seguir en el proceso de célculo, tan-
to de la superestructura como de la subestructura.

En seguida nos referimos a los procedimientosde cons-
truccién, déndose una serie de recomendaciones précticas
que se adaptan a nuestro medio, ademas de sefialarse |os
diferentes materiales que pueden emplearse en cada una
de sus partes.

A continuacidn se hace una comparacién de costos y
sistemas de construccidn, con otros tipos de puentes, para
establecer la conveniencia y ventajas que presentan los
puentes colgantes.

Para terminar se establecen una serie de conclusiones
que resumen los resultados cbtenidos del presente estudic.

Se espera que el presente trabajo, llene, aunque en
una minima parte, el objetive que se pretende, o que sirve
de guia a quienes tengan que aplicarlo en un caso especi-
fico,




CAPITULO |

GENERALIDADES ACERCA DE LOS PUENTES
COLGANTES

1.1 Resumen Histérico de los Puentes Colgantes

El principio de los puentes colgantes data de épocas
prehistoricas. Los hombres prehistéricos utilizaban este
principio para cruzar precipicios, utilizando lianas como
material para cables. Fueron los mejores puentes utiliza-
dos por los primitives en el Sureste de Asia, América del
Sur y Africa Ecuatorial. Los espafioles que vinieron con Pi
zarro encontraron en los Andres del PerG muchos puentes
que utilizaban el principio de los puentes colgantes, los
cuales fueron componentes de las carreteras de los Incas.
Las enredaderas tropicales eran utilizadas para fabricar
cables, en algunos casos hasta de 12 pulgadas de diémetro.
Otras civilizaciones antiguas también utilizaron el princi-
pio de los puentes colgantes, pero fue hasta que se desa-
rrollé el uso del hierro y de! acero que el principio de sus-
pensidn empezd a utilizarse en gran escala.

El primer puente colgante de metal fue construido en
Europa en el afio de 1741, con una luz de 70 pies. En Amé
rica fue construido en el afio de 1796 y entre los afios de
1796 y 1810 se construyeron unos cincuenta puentes col-
gantes de acuerdo con la patente de disefio de este tipo,
publicada por James Finlay. El més largo de estos, conuna
luz de 306 pies, fue construido en Filadelfia. En todas es-
tas estructuras utilizaron cadenas forjadas @ mano como
sistemas de suspension.

En 1816 fue construido en Estades Unidos de Norteamé
rica el primer puente colgante de cables, con una luz de
408 pies, el cual tuvo una duracidn de un afio. El uso de
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los puentes colgantes se generalizé en los paises europeos
y en los Estados Unidos, ideando varios métodos de anélisis
con el objeto de obtener soluciones econémicas y especia-
lizando su construccion.

1.2 Caracteristicas principales de los Puentes Colgantes

Un puente colgante, al igual que los otros tipos, es
una estructura cuyo objeto es salvar una corriente de agua
o una depresién del terreno en una carretera. Es decir que,
funcionalmente todos los puentes son iguales; ahora bien,
exisien ciertos detalles que los hacen diferentes unos de
otros, tal es el case de los puentes suspendidos con los de
ofros tipos. A continuacion se describen las caracteristicas
mé&s sobresalientes de los puentes colgantes.

Primera: Su forma. Esta es tan peculiar que leda cier
ta elegancia y vistosidad a todo el conjunto. Ademés, su
forma es una de las ventajas en este tipo de puentes, ya
que permite dejar, sin mucha dificultad, un claro suficien-
te para el paso de transportes maritimos o fluviales.

Segunda: El andlisis de la estructura. Por ser una es-
tructura tan peculiar requiere métodos propios de andlisis,
usandose corrientemente tres, a saber:

a) El de la Teoria Elastica.
b) El de la Teoria de la Deflexion.
c) El de las Series de Fourier.

El primero es un método aproximado; el segundo y el
tercero son métodos exactos.

a) La"Teoria Eléstica" se deduce de la simple conside -
racidn del equilibrio elastico del sistema, sin tomar en
cuenta el efecto que producen las deflexiones del cable,
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bajo condiciones de carga viva, en el sistema de rigidez.
Este método da valores de momentos de flexidn y cortes
demasiado altos en el sistema de rigidez, los cuales satis-
facen la seguridad pero no lo econdmico. El método es ex-
pedito y tedricamente conveniente para un disefio prelimi-
nar y estimativo. En general, es suficientemente exacto
para "luces cortas" y para disefios que tengan unsistema de
rigidez excesivo, que limite las deflexiones a valores pe-
quefios.

b) La "Teoria de la Deflexién", al contrario de la Teoria
Elastica, si toma en consideracidon las deflexiones del
cable, bajo carga viva, para el célculo del sistema de ri-
gidez, y por ello es que es un método més exacto. Esta
teoria nc toma en consideracién las distorsiones s e c unda-
rias de la curva del cable, ocasionadas por cargas concen-
tradas, y asume que el cable permanece en forma parabéli-
ca bajo condiciones de carga viva. Esto es correcto cuan-
do la carga viva abarca toda la luz del puente, pero para
luces grandes y cargas concentradas de gran magnitud, las
distorsiones en la curva del cable si son considerables.

c) El *Método de las Series de Fourier", si toma en con-

sideracion las distorsiones secundarias de la curva del
cable, y por ello es que, tedricamente, este es el método
mas exacto de anédlisis.

Tercera: Colocacidn de soportes parcialesen diferen-
tes puntos a lo largo de toda la luz, por medio de un sis-
tema de cables. Es un método para reducir el momento de
flexidn en estructuras de luces largas. Un puente colgan-
te es construido de manera que la carga muerta total esté
soportada por los cables. Cuando la carga viva es aplica-
da a la estructura, la tensidn en las péndolas trasmite toda
esta carga, o la mayor parte de ellqg, si es que existe siste-
ma de rigidez, a los cables. Para estructuras de luces lar-
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gas esto es de particular importancia, puesto que la mayor
parte de la carga es soportada oxialmente por los cables.

Cuarta: Su construccidn. Esta caracteristica es una
consecuencia de la primera, puesto que para la construe-
cidn de este tipo de puentes, no es necesario el empleode
obra falsa, aunque requiere ingenio y cierta especializa-
cién cuando se trata de luces grandes.

1.3 Partes de que consta un Puente Colgante
Se enumerardn las partes mas sobresalientes. Se ha di-

bujade un puente tipo sencillo (Figura 1.1), en gran parte

igual a los que se fratardn en el presente trabajo:

a) Sistema de piso: Consta de vigas transversales o prin-
cipales; vigas longitudinales o largueros; y superficie
de rodadura.

b) Péndolacs.

c) Cables.

d) Sistema de rigidez (en la figura: armadura).

e) Flecha.
f)  Torres.
g) Anclajes.

h) Contraflecha.
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Figura 1.1
1.4 Clasificacion de los Puentes Colgantes
Este tipo de puentes pueden ser clasificados y agrupa-
dos de un ndmero de maneras, la principal clasificacién es

la siguiente:

a) Por el tipo de sistemas de suspensién.
b) Por el método de rigidez del sistema de suspensidn.
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c) Por la distribucion de cargas del sistema de suspen-
sion.
d) Por el anclaje del sistema de suspensidn.

a) Por el tipo de sistema de suspensidn, los puentes
colgantes pueden ser clasificados asi: (1) cadenas de es-
labones forjados; (2) cadenas de barras de ojo o de argo-
llas; (3) cables de alambre; y (4) otra misceldnea de
arreglos. Ademas, el tipo de cables de alambre puede ser
subdividido en un nimero de grupos de acuerdo con el mé-
todo de acomodo de los alambres.

En el presente trabajo se considera Onicamente el sis-
tema de cables de alambres.

b) Por el método de rigidez del sistemade suspensidn,
los puentes colgantes pueden ser clasificados asi: (1) sin
rigidez o flexibles; (2) con rigidez integral y (3) de ta-
blero rigido.

(1) Sin rigidez o flexible: Es aquel que carece de un sis-

tema que le proporcione rigidez, por lo que el cable
asume la curva de equilibrio de la carga aplicada, y es in
dudablemente, el mas sencillo y el de més bajo costo.

Este tipo de puente no es empleado para estructuras
importantes, es decir, en aquellas carreteras en que el tra-
fico y las velocidades de disefio son tales que no prestaria
un servicio eficiente. En caminos de acceso si es justifica
ble su uso, ya que el tréfico es escaso y las velocidades
son bajas.

En el boletin No. 11 del Departamento de Carreteras
del Estado de Oregén de E.U.A., establecen que los puen-
tes sin rigidez pueden ser usados bajo las siguientes condi-
ciones:
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a) En estructuras forestales, y cuando la carga viva es
insignificante.

b) En construcciones pesadas de luces grandes, donde la
relacidn de carga estatica a carga mdvil es tan grande
que la rigidez es innecesaria.

Al decir sin rigidez, no significa que sean completa -
mente flexibles, puesto que las vigas longitudinales o lar-
gueros proporcionan cierta rigidez, la cual es siempre me-
nor que la rigidez total que necesita el puente. Asi pues,
las vigas longitudinales trabajan como vigas de rigidez par
cial, ademés de transferir, como vigas continuas, la carga
muerta y viva del tablero a las vigas transversales, siendo
este el sistema més econdmico de rigidez.

Dados los propdsitos que se persiguen, en el presente
trabajo se consideran Gnicamente los puentes colgantes del
tipo sin rigidez. Uno de estos propdsitos es, quizas el mas
importante, justificar el uso de estas estructuras en caminos
de acceso; y claro estd que una razdn convincente seria
su bajo costo.

Conocida es la escasez de obras de infraestructura en
nuestro pais, siendo una de ellas: los caminos de acceso.
Es necesario construir gran cantidad de estos para favore -
cer el desarrollo de regiones que actualmente se encuen-
tran aisladas o con dificil acceso; pero debido a la poca
capacidad econdémica del pafs, es indispensable que cada
uno de los elementos que constituyen estos caminos, sean
de bajo costo.

(2) El tipo con rigidez integral, cominmente designado

como "encadenado", emplea miembros tirantes propios
del sistema de suspensidn, derivando en una rigidez sufi-
ciente sin el empleo de rigidez externa; es decir, que el
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sistema de suspensidn actia también como sistema de rigi-
dez, no siendo necesario el empleo de armadures o vigas
de rigidez (Figura 1.2). Este tipo no es usado general-
mente, aunque si es posible en algunos casos.

2 %

Figura 1.2

(3) El tipo de tablero rigide, obtiene su rigidez emplean-
do armadures o vigas, cuya funcidn principal es res-
tringir la deformecién del cable bajo carga viva y absor-
ber las cargas concentradas en las juntas con el sistema de
piso y trasmitirlas, al menos en parte, al cable a través de
las péndolas sebre una amplia area de distribucion. Es usual
asumir que la armadura de rigidez o viga de distribucién,
es suficiente para cargar uniformemente el cable, obtenién
dose asi reacciones iguales en las péndolas. -

Este tipo de puentes puede subdividirse de acuerdo al
nomero de articulaciones usadas en el sistema de rigidez,
asi:
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Sin articulaciones o continuos.
Con una articulacién.

Con dos articulaciones.

Con tres articulaciones.

c) Por la distribucién de cargas del sistema de suspen
sién, generalmente se usan dos arreglos: (1) estructuras
con los tirantes laterales cargados, y (2) estructuras con
los tirantes laterales sin cargar. Un tirante lateral cargado

- - -
produce mayor simetfria en el perfil del cable. En nuestro
caso se consideran Onicamente los tirantes laterales sin car

gar.

d) Por el anclaje del sistema de suspensién, pueden
clasificarse asi: (1) anclado externamente; y (2) auto-
anclado. El tipo mas comin es el de anclaje externo; este
anclaje es masivo y funciona por gravedad, su funcién es
resistir la componente vertical y horizontal de la tensidn
en el cable.

1.5 Andlisis de Puentes Colgantes Flexibles

Este andlisis se hara de acuerdo a la " Teoria Elastica"”,
la cual esté basada en cinco hipdtesis, que son las siguien-
tes:

la. El cable se supone perfectamente flexible, tomando li-
bremente la forma del poligono de equilibrio de las
fuerzas suspendidas.

2a. La armadura se considera como una viga, inicialmente
recta y horizontal, con un momento de inercia cons-
tante y sujeta al cable en toda su extensidn.

3a. La carga muerta de todo el sistema se asume uniforme-
mente distribuida en proyeccion horizontal, de tal ma
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nera que la curva inicial del cable es una pardbola.

4a. La forma y las ordenadas de la curva del cable se asu-
me que permanecen inalterables durante la aplicacion
de las cargos.

S5a. La carga muerta la soporta enteramente el cable y no
causa ningln esfuerzo en la armadura de rigidez. La
armadura es afectada solamente por la carga viva vy
por los cambios de temperatura.

Esta Gltima hipdtesis se basa en ajustes durante el pro-
ceso de construccidn, los que implican regulacidon de las
péndolas y del remachado de la armadura, cuando las con-
diciones asumidas de carga muerta y de temperatura se rea
lizan.

Leyendo detenidamente cada una de las hipdtesis des-
critas anteriormente, se puede determinar que el analisis
de los puentes colgantes flexibles se basa exclusivamente
en la la., 3a. y 4a. hipdtesis, ya que las dos restantes se
refieren especificamente al sistema de rigidez.

El Cable:

Si cargas verticales son aplicadas a un cable suspen -
dido entre dos puntos, este asumiré la forma del poligono
de equilibrio de las cargas aplicadas. El cablese conside-
ra perfectamente flexible, es decir, que no ofrece ninguna
resistencia a la flexidn. Eso significa que el cable no pue
de frasmitir una fuerza més que a lo largo de su eje, es de-
cir, que la tensién en un punto cualquiera serd tangente a
lo curva asumida por el cable. Aunque los cables que se
encuentran en la préctica ne son perfectamente flexibles,
la resistencia que ofrecen a encorvarse es tan pequefia que
puede despreciarse sin cometer un grave error.
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Cable Parabdlice: Si un cable estd suspendido entre dos
puntos y soporta una carga que estd uniformemente distri-
buida sobre la proyeccidn horizontal de la curva funicular,
adopta la forma, segln se demostrard seguidamente, de una
pardbola. Los puntos de suspension del cable, en este ca-
so, se encuentran en un mismo plano horizontal. El cable
de un puente colgante es un ejemplo de cable que soporta
una carga que se asemeja mucho a la indicada anteriormen
te, ya que el peso del tablero esté repartido uniformemente
en proyeccidn horizontal y los pesos del cable y las péndo
las son pequefios en comparacidn con los de aquel y por
tanto, pueden despreciarse. (zgura 1.3a).

~

SR | #
i D] T
E
LA
| X2 Y |

(b)

Figura 1.3

Para resolver el cable se utiliza la ecuacion de la cur
va asumida por él (la pardbola) y las ecuaciones que ex-
presan las relaciones entre la luz, la flechq, la longitud
del cable, la tensién, etc. Para determinar la ecuacidn
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de la pardbola se considera una parte AB del cable como
un cuerpo libre (Figura 1.3b). Se toma como origen de
coordenadas el punto més bajo del cable A, designando
por H la tensidn en este punto. La tensién en un punto
cualquiera B se designaré T. La porcidn del cable AB es-
t& en equilibrio bajo la accién de tres fuerzas: H, T y la
carga vertical wx que actia en el punto medio D de la
distancia entre A y C. Puesto que esas tres fuerzas estan
en equilibrio fienen que ser concurrentes, por lo tanto, la
ITnea de accién de T pasa por D. Las ecuaciones de equi-
librio son:

Il

Fx=Tcos @-H

1 R — vesnrenees (1)
Fy=Tsen@-wx = 0

AP OY SR Ee o 2

1}

Eliminando T en (1) y (2):
Tan ﬂZ—“I_T—; pero Tan @ = 2y
x

Luego:

2y - -V!;-— , despejando: y = - ... (3)
%

La curva, es pues, una parébola con el vértice en A y
eje vertical.

Eliminando @ de (1) y (2), tenemos:

Al aplicar las ecuaciones que anteceden lo que nos
interesa es la tensidn en el punto de apoyo, por ser el pun-
to donde la tensidn es méxima. Por lo tanto, si se designa
por L laluzy f el valor méximo de y (la flecha), de
las ecuaciones (3) y (4) se deduce:
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L2
B S ol o sovi s s oasess i inih 8 saina (5
8f )
T =V HZ + (4 wl)2
2
T 3 b V1 e =L (6)
16 £2
también:
y N
Tooe BEL GG £ 98 02 e e dimmnmnn (6)
8f
Donde: n = f/L

La longitud del cable se determina en funcién de la
luz y de la flecha. La longitud de una curva cualquiera se
obtiene por medio de la ecuacidn:

f\/]+' )2dx

De la ecuacién (3) se deduce: dy _ _wx
_ dx H
Por lo tanto: Lz
2,2
1=2 [ .. A
H2

Substituyendo por su valor la H, segin ecuacién (5), tene-
maos: L/a

/ 64 f2x2
1 =2 1+ dx
\/ L4

<
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Puede obtenerse una expresién sencilla desarrollando
la expresion contenida bajo el signo integral en una serie
e integrando ésta término a término. Este método conduce
al siguiente resultado:

1=1 (1+—g— n2 - ?52 d+...) .. ()

Puesto que la razén "n" es generalmente pequeiia, la
serie converge rapidamente y para la mayoria de los casos
que se presentan en la practica es suficiente con utilizar
los dos o tres primeros términos de la serie para obtener un
valor bastante aproximada a 1.

Deformacion del cable. Como resultado de una elongacién
elastica, deslizamiento en las monturas, o cambios de fem-

peratura, la longitud del cable entre soportes puede alte-

rarse una cantidad Al; como resultado de una deflexidn

de las torres o desplazamiento de las monturas, la luz pue-

de alterarse una cantidad AL. Siendo necesario saber

el cambio que ocurre en la flecha del cable, Af.

Para cables parabélicos, la longitud se puede hallar
por medio de la ecuacién (7), con suficiente aproximacién.
Diferenciando parcialmente esa ecuacidn con respecto a L
y f, respectivamente, obtenemos dos nuevas ecuaciones:

Al = %, (15-40 n2 + 288 n4) AL ........ (8)
A= 35 n G240 AF covvivisonmnnn.. ©)

15

Igualando las ecuaciones (8) y (9):




Af=.15-40n2 + 288 nd 4\ (10)
16 n (5 - 24 n2)

La deflexién Af podra calcularse por medio de las
ecuaciones (?) y (10) al conocerse Al y AL

Para un cambio de temperatura de t grados, coefi-
cientes de expansidn =<, el cambio de longitud del cable
serd:

F e (1)

La elongacidn elastica sera:

_HL 16 o
- o + .............
Al = (1 3 N ¥ (12)

Donde E es el coeficiente de elasticidad y A es el drea
de la seccidn transversal del cable.

Pare valores pequefios de Af, el cambio en la ten-
-, s - - -
sién horizontal H, se obtiene por medio de la ecuacidn:

Puentes Colgantes sin Rigidez o Flexibles

Lo forma usual de estos puentes es segin se indica en
la figura 1.4. Consiste en un cable pasando sobre dos to-
rres y anclado por tirantes a una fundacidn firme. El table-
ro estd suspendido del cable por medio de las péndolas. Co
mo no existe ninguna rigidez, el cable estd libre de asu-
mir la curva de equilibrio de las cargas aplicadas.
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Figura 1.4

Esfuerzos en los cables y torres. Como el peso del cable y
de las péndolas es pequefio en comparacidn con el del ta-
blero, la combinacidn de los tres pesos se considera como
uniformemente repartida sobre la proyeccidn horizontal.
Siendo esta la carga muerta total. La tensién méxima del
cable bajo carga muerta, la cual ocurre en las torres, sera:

2 .
Tw = “’;f (1+16n2)’1’ T ()

Donde w es la carga muerta total.

Para carga viva, la méxima tension en el cable ocu-
rrird cuando esta cubra toda la luz del puente, y su valor

-
sera:

B RO T 1 S (14)

Tp = 1—

8f
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Donde p es la carga viva.

Sumando los valores de las ecuaciones (6) y (14), ob-
tendremos el esfuerzo total bajo carga muerta y viva en el
cable:

Tw+p=(w—+8‘t;—)£(1+]6 nz)% ......... .. (15)

Si @ es la inclinacidn de los tirantes con respecto a la ho
rizontal, la tensidn en ellos seréd:

2
T,=H Sec.ﬂ] = (W—-Fa%u— Sec.ﬂ] (16)

Si el cable y los tirantes tienen igual inclinacidn con
respecto a las torres, la tensidn en ellos sera igual.

La reaccion verticel del cable en las torres seré

(w +p) L/2.

Si los tirantes tienen la misma inclinacidn que el ca-
ble central, tendran igual reaccidn vertical sobre las fto-
rres; por lo tanto, la reaccidn vertical total en las torres

>
sera:

YA G 1 e (17)

Asimismo, bajo la misma condicién anterior, la reac-
cidn horizontal del cable central y de los tirantes laterales
son iguales y de sentido contrario, por lo que se anulan.

Ahora bien, bajo condiciones de carga viva asimétri-
ca, el cable trasmite a las torres uno fuerza horizontal
" AH" (Figura 1.5), la cual se calcula en funcién de la
formula (13). Asimismo, el sistema de piso, a través de los
apoyos fijos de las vigas longitudinales sobre la viga infe-
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rior de una de las torres, trasmite simult@aneamente con el
cable esta misma fuerza horizental " AH", pero en senti-
do contrario (Figura 1.5); si los apoyos son méviles, |3gi-
camente, la fuerza no es trasmitida.

Figura 1.5

Deflexién del cable bajo carga siméirica. Bajo carga par-
cial, la curva parabdlica inicial del cable debera sufrir
una distorsidn. La méxima deflexidn vertical en el centro
del cable ocurriréd cuando una porcidn central de la luz
"kL" estd cargada con carga viva (p), sumada a la car-
ga muerta (w) que abarca toda la luz. (Figura 1.6).
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Figura 1.6

D.B. Steinman dé dos ecuaciones para calcular k y Af
con suficiente aproximacién para valores de q de 1/4 a 4,
donde q = p/w.

k =0.20 +0.05 q ]
senseses (18)
f = (0.007 + 0.046 x q - 0.0075xq2) Fj

Deformacién del cable bajo carga asimétrica. La méaxima
distorsidn de la simetria del cable, representada por el mé
ximo desplazamiento del vértice de la curva, ocurrird al
cargar uniformemente una distancia "kL" a partir de un
extremo de la luz. (Figura 1.7).
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A

Figura 1.7

D.B. Steinman d& dos ecuaciones para calcular el des-
plazamiento "e" y la deflexion Af del cable.

=] w w w 2

e= §+—p'-—\/? +(—'-F',—) ¥ L silsen eona (19)
= 2e 2

Af = (L+2e Y B ssseveeesmenewen wews (20)

Deflexiones debidas a elongaciones del cable. La longitud
total del cable, incluyendo los tirantes (Figura 1.4), es, por
ecuacidn (7):

1+21, =L (1+8/3 n2 - 32/5 nd) + 2 L, Sec.f; ... (21)

Para un cambio de temperatura de t grados, la elon-
gacidn total del cable seré:

Al =t 4 (1+217) erenrnnnnnnn e (22)
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La elongacidn del cable debida a la deformacidn elas
tica, por ecuacidn (12), seré:

AY= [1.(1-1--‘1.;-"—“2)+:.>L1 Sec.2 QJ ..r (23)

Si el cable se desliza sobre los apoyos en las torres, la
deflexién de la fecha (A f) se puede obtener substituyen
do los valores anteriores de A1 en la ecuacién (9).




CAPITULO I

DISENO DE DOS PUENTES COLGANTES DE 40 y 60
METROS DE LUZ PARA USO EN GUATEMALA

Los puentes se disefiarén de una sola via. Esto se ha-
ce con el objeto de que el costo total de cada uno de ellos
sea lo més bajo posible, ya que su uso serd para caminos de
acceso o vecinales.

El objetivo principal que se persigue al hacer estos di
sefios, es el de poder deducir posteriormente los respectivos
costos, puesto que, estos consﬁfuyen una de las metas prin—
cipales de este trabajo, para asi establecer un término de
comparacidn con otros tipos de puentes.

Se hace la aclaracidn de que, todos aquellos detalles
como juntas, apoyos, etc., no se disefiaran, por considerar-
se que la no inclusién de estos, no tiene mayor repercusion
en el costo total de la estructura.

2.1 Especificaciones de Disefio

Aqui en Guatemala no se cuenta con normas especiti-
cas para el disefio de puentes colgantes, por lo que se adop
tarén algunas de las normas proporcionadas por la Standard
Specifications for Highway Bridges, de la American Asso-
ciation of State Highway Officials (AASHO), Octava Edi-
cidn de 1965, para ofros tipos de puentes. Estas normas es
pecifican el tipo de carga de disefio y la magnitud de las
mismas, y asi también el método de disefio, que es elde los
esfuerzos de trabajo.

Se hara también uso de algunas de las especificacio-
nes de la AC| 318-63.
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2.1.1 Cargas de Disefio

En este tipo de puente colgante, dos cargas son las que
intervienen: la Carga Muerta (CM) y la Carga Viva (CV).

(A) Carga Muerta

La Carga Muerta esta corstituida por el peso propiode
cada uno de los elementos de la estructura. Para concreto
reforzado y madera, el peso es de 150 libras por pie cidbi-
co y 50 libras por pie cOb,, respectivamente, segin AASHO
1.2.2.

(B) Carga Viva

La Carga Viva la constituye el peso de un vehiculo
motorizado y eventualmente el peso de peatones.

Se adoptard como Carga Viva, el peso de un camidn

standard H10-44, que segn AASHO 1.2.5 tiene las ca-
racteristicas mostradas en la figura 2.1.

o ==
_

O

& ] &’
4000 /bs, /6000 /lbs.

Figura 2.1 Carga Camidn H10-44
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Otre tipo de carga que la AASHO especifica es la

Carga de Pista, la cual esta formada por una carga unifor-
memente distribuida y una carga concentrada mévil.

2.2 Esfuerzos de Disefio

(1)

Madera

Se adoptarén los esfuerzos para madera corriente re-

comendados por Modern Timber Engineering, los cuales a
continuacidn se enumeran:

(2)

Esfuerzo de tensién 1200 Ibs/plg.2
Esfuerzo de compresidn paralelo

a las fibras 1000 "
Esfuerzo de compresidn perpen-

dicular a las fibras 350 "
Esfuerzo de corte 100 "
Mddulo de elasticidad 1200000 "
Concreto

Para concreto clase "A", la AASHO 1.4.11. da los si-

guientes esfuerzos:

resistencia a los 28 dias fc' = 3000 Ibs/plg.2
esfuerzo de compresidn fc = 04 fc'

= 1200 Ibs./plg.2
esfuerzo de tension ninguno

esfuerzo de corte (sin refuerzo) v. = 0.03 fc'
90 Ibs/plg.2

relacién de médulos de elasticidad n = 10
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(3) Acero de Refuerzo

El acero de refuerzo tiene diferentes grados de resis~
tencia, el mas generalizado en su uso es el de grado estruc
tural, el cual, segin AASHO 1.4.12, tiene las siguientes
caracteristicas:

punto de fluencia f, = 33000 Ibs/plg.2
esfuerzo de tensidn fg =18000 "
esfuerzo de adherencia v = 0.1 f¢'

= 300 Ibs/plg.2

Este acero es de baja resistencia, pero debido a que es
el que con mayor facilidad se consigue en plaza, es el que
més se usa.

2.3 Geometria de los Puentes
2.3.1 Flecha del Cable

Cuando los puentes colgantes carecen de un sistema
que les proporcione rigidez, es conveniente que la flecha
del cable sea lo menor posible; esto es con el objeto de
reducir a un minimo las deflexiones del cable bajo carga
viva.

Para la luz de 40 metros, se asume una flecha de 4.70
metros, la cual nos da una relacidn flecha-cable de:

=Ff - _470 _
n = S0 - 01175

Para la luz de 60 metros, se asume una flecha de 5.00
metros, la cual nos da una relacidn flecha-cable de:
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= ._F_.. i 5 '00 =
n= 7 %0 0.0833

2.3.2 Torres

De las torres se darén Onicamente sus alturas, el resto
de sus dimensiones se determinaran al efectuar el disefio de
cada una de ellas. Al asumir la altura superior, se tuvo el
cuidado de dejar un claro vertical suficiente para el paso
de vehiculos grandes, la AASHO recomienda que este cla-
ro vertical tenga como minimo 4.27 metros.

2.3.3 Espaciamiento de las Péndolas

Las péndolas se colocaran a cada dos metros en ambos
puentes. Un espaciamiento mayor no es recomendable de -
bido a que el momento en las vigas longitudinales y trans-
versales se incrementa demasiado, y por consecuencia sus
respectivas secciones; una seccidn grande significa mayor
peso, el cual dificulte el montaje de las vigas.

2.3.4 Luces Laterales

La luz de los tirantes laterales se calcula en funciénde
la tangente del angulo que forman con la horizontal y de la
altura superior de las torres. Generalmente este dngulo se
asume igual al que forma el cable central con la horizon-
tal que pasa por la parte superior de los torres; esto se ha-
ce con el objeto de que se anulen las tensiones horizonta -
les que actlan sobre las torres. En nuestro easo asi se harg,
por lo que el éngulo lo calcularemos en funcién de la ecua
cién de la pardbola. N

(1) Para L = 40 metros:

5.50

Tan. @ = 4n; pero también tan. @ = L
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por lo que:
5.50 - 4n; de donde Lj = 5.50 _ 5.50
L1 4n 4 x 0.1175
Ly = 11.70 m.

(2) Para L= 60 metros:

_ 580 _ __5.80 _
b 4n T G
Ly = 17.40 m.

2.3.5 Sistema de Piso

=11.70 m

El sistema de piso es igual en los dos puentes y esté for

mado por los siguientes elementos:

(1) Viges transversales de madera, con alternativa de ace-

ro, a cada dos metros;

(2) cinco vigas longitudinales o largueros de madera con

alternativas de acero;
(3) tablones transversales;
(4) dos carrileras de tres tablones cada una; 'y

(5) el barandal
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Figura 2.2 Puente de 40 metros.
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Figura 2.3 Puente de 60 metros.
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Figura 2.4 Seccidn Transversal Tipica.

?.4 Disefio del Sistema de Piso
2.4.1 Barandal

El barandal se disefiard para soportar una carga hori-
zontal uniformemente distribuida, de una magnitud de 100
Ibs. por pie lineal. Esta carga actuard sobre el pasamanos
del barandal.
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Figura 2.5

(1) Pasamanos:

Corte =V =wlL/2 = 100 x 6.56/2 = 328 Ibs.

Momento = wLZ /8 = 100 x 6.562 /8 = 539 Ibs.-pie

Deflexidn = A = L/360 = 6.56 x 12/360 = 0.22"
Disefio de la seccidn:
Por corte:

A=1.5 V/100 =1.5 x 328/100 = 4.92 plg.2 2" x 3"
Por momento:

S=M/f = 539 x 12/1200 = 5.39 plg.3 3" x 3.5
Por deflexidn:

5wl4 4
| = = 15.8 plg. 3" x 4"
384 EA 8 plg %

Usar Pasamanos de 3" x 4".
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(2) Postes:

V=2x 328 = 656 Ibs.

M =656 x 2.33 = 1525 |bs-pie
Disefio de la seccibn:

Por corte:

A =1.5V/100 = 1.5 x 656/100 = 9.84 plg.2 2" x 5"
Por momento:

S = M/f = 1525 x 12/1200 = 15.25 plg.3 4" x 5"
Usar Postes de 4" x 5"
2.4.2 Tablén. Asumiéndolo de 3.5" x 12"

Los tablones no se disefian para la luz centro a centro,
ni para la luz libre. La luz de disefio es el promedio de las
dos anteriores. Asumiendo desde ya que el espesor de los
largueros serd de 12 pulgadas, la luz de disefio es la siguien
te:

Luz de disefio = 2.5 - 12/(2 x 12) = 2.00 pies
Carga muerta

p. propio =w = 3.5x 12/144 x 50 = 14.6 lbs/pie

My =wl? /8=14.6 x 22/8 = 7.3 Ibs-pie

Carga viva

Se asume la carga de rueda repartida uniformemente
sobre los tres tablones de las carrileras.
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P = 8000 Ibs. ; de donde: w = 8000/3 = 2670 Ibs/pie
M2 = wL2/8 = 2670 x 22/8 = 1335 Ibs-pie
Miotal = M1 + Mg =7.3 + 1335 = 1342.3 lbs-pie
Verificando la seccidn:
Por corte:
V= 14.6 x 2/2 + 2670 x 2/2 = 2684.6 Ibs.
ve = 1.5 V/(bh) = 1.5 x 2684.6/(3.5 x 12) = 96 lbs/plg2
Por flexidn:
f=Mc/l = 1342.3 x 12 x 1.75/(1/12 x 12 x 3.53)=660 lbs/plg2
Como se puede apreciar, los esfuerzos de trabajo estén
dentro de los |imites establecidos, por lo que la seccion asu
mida esté correcta.
2.4.3 Largueros.
(1) De madera. Asumiéndolos de 12" x 14"

Carga muerta

p.propio = 12 x 14/144 x 50 = 58.3 lbs/pie
p.tablén = 14,6 x 2.5 J6;.5 ™

94.8 Ibs/pie

carga muerta = wy,

M c.m. = wyL2/8 = 94.8 x 6.562/8 = 510 Ibs-pie
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Carga viva

P = 8000 lbs.

M c.v. =PL/4 = 8000 x 6.56/4 = 13120 lbs-pie
Sobre carga

La AASHO establece que la sobre carga debe ser la
carga camidn incrementada un 100% en su peso; pero ala
vez permite incrementar los esfuerzos de trabajo en 50%
de su valor. En nuestro caso, por tratarse de puentesde una
vig, la sobre carga resulta critica, por lo que el disefio de
los largueros y de las vigas transversales se hard en funcién
de &sta.

A continuacidn se calculan los coeficientes de sobre
carga, para carga muerta y carga viva.

Coeficiente de c.m. = 1/150% = 0.67
Coeficiente de c.v.= 2/150% = 1.33

Por lo tanto, por sobre carga, los valores de corte y
momento de disefio, seran los siguientes:

V=0.67 V c.m.+1.33 Vc.v.=0.67x94.8x 6.56/2+1.33 x
8000 = 10807 lbs.

M=0.67 Mc.m.+1.33 Mc.v.=0.67x510+1.33x 13120 =
17791 l|bs-pie.

Verificando la seccidn:
Por corte:

ve = 1.5 V/(bh)=1.5 x 10807/(12x 14) = 97 1bs/plg?
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Por momento:
f=Mc/l = 17791x 12x7/(1/12x 12x 143) = 545 Ibs/plg2
Como se puede apreciar, los esfuerzos de trabajo es-
tén dentro de los |imites establecidos, por lo que la sec-
cidn asumida estd correcta.
(2) De acero.

Carga muerta

p. propio (asumido) = 20. lbs/pie
p. tabldn = 36,5 "
56.5 Ibs/pie

Wm

Mc.m. = 56.5 x 6.562/8 = 304 Ibs-pie
Carga viva

Mc.v. = 13120 lbs-pie

Por sobre carga, el valor del momento de disefio es el
siguiente:

M = 0.67 Mc.m. + 1.33 Mc.v. = 17653 |bs-pie
S = M/f, = 17653 x 12/18000 = 11.8 plg3

USAR 12 JR 11.8 (AISC, péagina 1-20).
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2.4.4 Vigas transversales
(1) De madera. Asumiéndolas de 12" x 18"
Carga muerta

En la figura 2.6, la carga "P" corresponde a la fuerza
trasmitida por los largueros, la cual esté formada por el pe
so de los tablones y de los largueros. El momento produci-

do por esta carga se calcula en funcibn de la reaccion y
de la carga "P".

P=94.8 x 6.56 = 620 lbs.
de donde:
R=2.5x 620 = 1550 Ibs.
por lo que:
My =1550x 7.5 - 620 (2.5 + 5.0) = 7175 lbs-pie
p. propio = 12 x 18/144 x 50 = 75 lbs-pie
M2 = 75 x 152/8 = 2120 Ibs-pie

Mc.m. = M1 + Mg = 9295 |bs-pie

Figura 2.6
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Carga viva

Esta la constituye la carga del eje trasero del camidn,
el cual tiene una carga de rueda de 8000 Ibs.

E000 /be, 8B000 /&,
1 4_-5/ J 6/ | 4-50‘ !
-_‘ ¥
000 /b, S000 /tés,
Figura 2.7

Mc.v. = 8000 (7.5 - 3.0) = 36000 Ibs-pie

Por sobre carga, los valores de corte y momento de di-
sefio seran los siguientes:

V =0.67 x 2170 + 1.33 x 8000 = 12050 Ibs.

M =0.67 Mc.m. + 1.33 Mc.v. = 54200 lib-pie.
Verificando la seccion:
Por corte:

ve = 1.5 V/(bh) = 1.5 x 12050/(12 x 18) = 84 Ibs/plg?

Por momento:

f = Mc/1=54200x 12x 9/(1/12 x 12 x 18%) = 1000 Ibs/plg2
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Como se puede apreciar, los esfuerzos de trabajo estan

dentro de los |imites establecidos, por lo que la seccion
asumida esta correcta.

(2) De acero
Carga muerta

La carga "P" en este caso, sera el peso de los tablones
y de los largueros de acero.

P=56.5 x 656 = 370 Ibs.
de donde:
R=370 x 2.5 = 925 lbs.
por lo que:
M1 =925 x 7.5 - 370 (2.5 + 5.0) = 4160 lbs-pie
p. pfopio = 30 Ibs/pie (asumido)
Mo = 30 x 152/8 = 845 Ibs-pie
Mc.m. = M; + My = 5005 Ibs-pie
Carga viva
Mc.v. = 36000 |bs-pie

Por sobre carga, el valor del momento de disefio sera
el siguiente:

M = 0.67 x Mc.m. + 1.33 Mc.v. = 51350 |bs-pie
S = M/f, = 51350 x 12/18000 = 34.3 plg.3
USAR 16 B 26 (AISC, pagina 1-22).




A continuacidn, en las figuras 2.8 y 2.9, se
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muestran

las dos alternativas disefiadas para el sistema de piso, en

madera y en acero-madera:

312 A

/727
) € 3%
2 x /2 !/ r‘——t_ ¢”X 5,’
X Fﬁ i it 8%/2”
! [ /2% 1#”
;: ;;-,«__/z’:; /8%

~_

Figura 2.8 Sistema de piso de madera
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/27 ,
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! /6 B 26 !

Figura 2.9 Sistema de piso de acero-madera

Teniendo a la vista las dos alternativas, habré que de-
cidir por una de ellas, o bien adoptar una solucidn inter-
media. La tendencia es, |6gicamente, emplear la mayor
cantidad de elementos de madera, por ser este un material
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nacional y ademds facil de obtener en cualquier regién
del pafs.

Los elementos del sistema de piso sera necesario cam-
biarlos cada cierto tiempo, debido al deterioro ocasionado
por diversas circunstancias; este deterioro serd mds frecuen
te si son de madera. De todos los elementos del sistema de
piso, los mas dificiles de cambiar son las vigas transversa-
les, por lo que es conveniente que sean de acero y no de
madera.

Otra ventaja que se logra al emplear vigas transversa-
les de acero, es que éstas son mucho menos pesadas que las
de madera, por lo que su montaje durante la construccidn
se facilitaré més.

En vista de lo anterior, la solucién que se adoptaréd es
la de emplear vigas longitudinales de madera y vigas trans
versales de acero.

Las vigas transversales de acero 16 B 26, fueron dise-
fiadas con el peso de las vigas longitudinales de acero y no
con el de las de madera. Haciendo el chequec correspon
diente, la seccién resulté suficiente. N
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Figura 2.10 Sistema de Piso
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2.5 Péndolas

Estas seran de barras circulares de acero y con un es-
paciamiento igual al de las vigas transversales.

Carga total por tramo:

Carga muerta

pasamanos = 3 x 4/144 x 6.56 x 2 x 50 = . 55 Ibs,
postes = 4 x 5/144 x 3 x 2 x 50 = 42"
guarda-ruedas = 8x 12/144 x 6.56x 2x 50 = 437 "
carrileras = 6 x 12/144 x 6.56 x 2 x 50 = 328 ™
tablén = 3.5 x 12/144x 6.56 x 50 x 14 = 1325 "
largueros = 12 x 14/144 x 6.56 x 5 x 50 = 1910 "
vigas transversales = 26 x 15.33 = 398 "
peso propio (estimado) = 80"
carga muerta total = 4575 lbs.
Carga viva
P = 8000 x 2 = 16000 Ibs.

Por sobre cargo, el valor de la carga total es el siguien
te:

Carga Total = 0.67 C.M. + 1.33 C.V. = 24360 |bs.
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Carga por péndola:
Q = 24360/2 = 12180 lbs.
Area requerida = Q/f; = 12180/20000 = 0.609 plg2

USAR BARRAS DE 1 1/8 plg. DE DIAMETRO (AISC, pégi-
na 4-91)

2.6 El Cable

Se usara cable de alambre galvanizedo, especial para
puentes colgantes; habiendo dos alternativas a escoger,
>, -
que son: cable de cordén miltiple o cable de un solo cor-
don. El segundo tiene la ventaja de que ademés de ser me
nos pesado es més resistente, por lo que este sera el que
emplearemos.

Factor de seguridad o usarse = 3

Médulo de elasticidad = E = 24 x 109 ll::es/plg2
Carga muerta

w = 4575/(2 x 6.56) = 349 Ibs/pie

p. propio (asumido) = 15 "

Wtotal = 364 Ibs/pie
Carga viva

Como el cable se asumira parabdlico, es necesario
que esta carga sea uniformemente distribuida, por lo que

se estimd de la manera siguiente: Se calculd el peso total
del tren de carga que cabe en cada una de las luces con-
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sideradas (Apéndice B de la AASHO, carga H10-35) y se
dividid entre las respectivas luces, obteniéndose asi una
carga idéntica distribuida por pie lineal, a esta carga le

[lamaremos "p". Esta carga produce efectos més altos en

el cable y en las torres, que la sobre carga que especifica
la AASHO, la cual consiste en colocar un solo camién in-
crementado 100% en su peso.

p = 382 Ibs/pie
Carga total:

w+p = 364 + 382 =746 lbs/pie

2.6.1 Tensién méxima para L = 40 metros (131 pies)

Por la ecuacién (15):

2 2
_w+tp) L T2 2 - 746x131% )
T = f1+16n s \116x 01175

T = 114,400 lbs. = 57.2 ton.
2.6.2 Tensidén méxima para L = 60 metros (197 pies)

Por la ecuacion (15):

_ 746 x 1972
8 x 164

\[1 + 16 x 0.08332

T = 231,600 lbs. = 115.8 ton.

Con los valores de la tensién méxima en el cable, pa-
ra cada una de las luces, entramos a la correspondiente ta
bla que proporciona " Suspensién Bridge Technical Data"
de la John A. Roeblin's Sons Corporation, pégina 3; dedon
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2.6.3 Deflexiones del cable. L = 40 metros.

Se calcularén deflexiones del cable, Gnicamente bajo
carga simétrica y asimétrica.

(1) Bajo carga simétrica:
q=p/w =382/364 = 1.046
Por la ecuacién (18):
A £} = (0.007 + 0.046 q - 0.0075 q2) f; donde f= 470 m.
4% f; = (0.007 + 0.046 x 1.046 - 0.0075 x 1.0462) 4.70
/\ 1 = 0.22 mis.
(2) Bajo carga asimétrica:

Por la ecuacién (19) calculamos el desplazamiento ho
rizontal "e" del vértice del cable:

e=(1/2+w/p - \w/p +(w/p)?) L

e=(1/2+0.957 - \[ 0.957 +0.9572) 40

e = 3.60 mts.

Por la ecuacidén (20) calculamos la deflexidn vertical
del cable:

26 2 .., 2x360 o _
Af? (53 f=- (<380 470

- 0.109 mts.
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2.6.4 Deflexiones del cable. L = 60 metros.
(1) Bajo carga simétrica:
Por la ecuacién (18):
A\ 1 = (0.007 +0.046 q - 0.0075 q2) ;
donde f = 5.00 mts.

Substituyendo valores en la ecuacién anterior, se ob-
tuvo el siguiente resultado:

/\ £1=0.24 ms.
(2) Bajo carga asimétrica:

Calculando el desplazamiento horizontal "e":

e=(1/2+0.957 - \[0.957 +0.9572) 60 = 5.40 mts.

Por la ecuacién (20) calculamos la deflexidon vertical del
cable

_ 2% 540 12 _
H 5.00 = -0.117 ms.
Nty (= 222A2)2 5.00 = -0.117 mis

2.6.5 Elongaciones del cable

Las elongaciones del cable es necesario conocerlas pa
ra poder hacer los ajustes en su longitud durante el monta-
je del mismo, en el proceso de construccion del puente.

Existen dos clases de elongaciones: elastica y por va-
riacidén de temperatura; esta segunda depende exclusiva -
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mente del medio donde se construya el puente.

La elongacidn eléstica se calcula Gnicamente bajo car
ga muerta.

(1) Elongacién eléstica para L = 40 metros.
Por la ecuacidn (23):

Ai1= %— L (1+16/3xn2)+2L, Sec? 27)

Donde: H = wL2/8f = 50750 Ibs. ; A =2 x 0.843 = 1.686
plg2; E=24x10% Ibs/plg2; n=0.1175 #j =25° 10%;
L=40m.; Ll =11.70 m.

A= 50750
24 x 100 x 1.686

40 (1+16/3 x 0.1175%) + 2 x
11.70 x 1.112)

/A1 = 0.09 mts.
(2) Elongacién eldstica para L= 60 metros

Por la ecuacidén (23):
A= (L +16/3x0) +2 1y Sec? )

Donde: H = 107500 Ibs.; A=2x 1.73 =3.46 plgz; E =
24 x 10 Ibs/plgZ; n =0.0833; @) =18°24"; L=60 m.;
Ly = 17.40 m.

Substituyendo valores en la ecuacién anterior, se obtu-
vo el siguiente resultado:

A 1= 0.13 mts.
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(3) Elongacion por temperatura para L = 40 metros.

Por la ecuacién (22), y para una variacion de tempe-
ratura de + 15°C, tenemos que:

Al=cct(1+21])=oct(L (1+8/3n2- 32/5n%) +
2 L Sec. #1)

Donde: o<= 0.0000117 (coeficiente de dilatacién térmi-
ca); t=15°C; L=40.; n=0.1175;
Ly =11.70 m.; @ = 25° 10",
/A 1=10.0000117 x 15 (40 (1 + 8/30x 0.11752- 32/5x 0.1175%)
+2x11.70x 1.11) = 0.0000117 x 15 x 67.53=0.012 m.

Si la variacién de temperatura es negativa, el cable su-
frird un acortamiento. Por la ecuacién (22), y para una va-
- - o
riacidon de -10°C, tenemos que:

A\ 1=-(0.0000117 x 10 x 67.53) = - 0.008 mts.
(4) Elongacidn por temperatura para L = 60 mefros

Por la ecuacién (22), y para una variacién de + 15°C, te-
nemos que:

A T=cct (L (1+8/3n2-32/5n%) +2L] Sec 1)

donde: o< = 0.0000117 (coeficiente de dilatacién térmica):
t=15°C; L=60 m.; n=0.0833; L} =17.40 m.;
ﬁ] =18° 24'.

/A 1=0.0000117 x 15 (60 (1 + 8/3 x 0.08332 - 32/5 x

0.0833%) + 2 x 17.40 x 1.053) = 0.0000117 x 15
x 97.82 = 0.017 mts.
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Si la variacién de tempercatura es negativa, el cable
sufrird un acortamiento. Por la ecuacién (22), y para una
variacion de -10°C, tenemos que:

/\.1=-(0.0000117 x 10 x 97.82) =-0.011 mts.
2.7 Torres

Las torres se disefiaran de concreto reforzado, para lo

cual emplearemos algunes de las férmulas que proporciona
el "Reinforced Concrete Design Handbook" de la ACI.

Se analizarén como marcos rigidos, por el método de
Kani.

Dos son las fuerzas que ocasionan mayores esfuerzos
en sus miembros, basicamente en las columnas, estas fuer-
zas son: la carga axial "V" que trasmite el cable a cada
ung de las columnas de las torres, el valor de esta fuerza
lo da la ecuacién (17); y la variacién de la tension hori-
zontal (/AH), ocasionada por la deflexidn del cable bajo
carga asimétrica, la cual es trasmitida por este a las colum
nas.

La fuerza (/A H) también es trasmitida, simulténea-
mente con el cable y en sentido contrario, porel sistema
de piso a una de laos torres, a través de los apoyos fijos de
las vigas longitudinales sobre la viga inferior de la torre
(Figura 1.5); sobre la otra torre, las vigas |ongitudinales
tienen apoyos mdviles. Aparentemente, la torre de apoyos
fijos serd la que estara sometida a mayores esfuerzos, pero
haciendo un analisis se determind lo contrario, es decir,
que la torre de apoyos méviles, bajo cualquier circunstan -
cia, serd la més esforzada. Por lo tanto, se disefiaré una
torre con apoyos mbviles, para cada puente, y se adoptard
como solucién comdn (Figura 2.11).
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Figura 2.11
2.7.1 Disefio de la Torre para L = 40 metros (131 pies)
2.7.1.1 Calculo de las Cargas
(1) Carga axial "V"
Por la ecuacién (17):
V= (w+p) L =746 x 131 = 97700 Ibs. = 97.7 kips
(2) Carga horizontal " AH"

Esta se calcularé en funcidn de la deflexién del cable
bajo carga asimétrica.

Por la ecuacién (13):

A\ H=/\#/f x H=0.109/4.70 x 103800 = 2407 Ibs =
2.407 kips
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(3) Peso propio
Para su determinacion es necesario estimar sec ciones
en cada una de las partes de la estructura, las cuales no ne

cesariamente serdn las definitivas.

Esta estimacidén se hard en base a secciones observadas
en estructuras similares.

Viga superior 8" x 10"
Viga inferior 14" x 16"
Columnas superiores | 12" x 19"
Columnas inferiores 15" x 25"
Espesor de la cortina 10"

Teniendo ya las secciones de las vigas y de la corting,
procedemos a calcular sus respectivos pesos, los cuales nos
serdn indispensables para el andlisis.

Peso propio viga superior = 8 x 10/144 x 150 = 83 Ib/pie
Peso propio viga inferior = 14x 16/144x 150 = 210 Ib/pie
Peso propio cortina = 10x 39.5/144 x 150= 410 Ib/pie

(4) Carga viva

Para la viga superior se asumird una carga viva de 15
Ibs/pie; esto es con el objeto de prevenir que durante el
montaje de los cables, este elemento de la estructura ser-
vird de apoyo a los trabajadores.

Para la viga inferior, la carga viva es el peso del eje
trasero del comién Standard H10-44 de la AASHO. Figura
2.12.
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2.7.1.2 Anglisis de la Estructura por el Método de Kani
(1) Caélculo de rigideces
Columnas superiores:

1=1/12 x 19 x 123 = 2740 plg.*
K = I/h = 2740/(18 x 12) = 12.65 plg.3

Columnas inferiores:

1=1/12x 25x 153 = 7000 plg.4
K = 7000/(14.77 x 12) = 39.6 plg.3
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Viga superior:

I =1/12x 8 x 103 = 667 plg.4
K=667/(15x 12) = 3.7 plg.3

Viga inferior:

1 =1/12x 14 x 163 = 4780 plg.?
K = 4780/(15 x 12) = 26.6 plg.3

(2) Calculo de los coeficientes de reparticidn

12.65/(12.65 + 3.7) x (-1/2) = -0.387

UCB ~ YDE
Uep = Ypc = 37 /(12.65 +3.7) x (-1/2) = -0.113

|

U = u & ]2.65/(]2,65 +26.6 + 39.6) x (—]/2)
BC 8 = -0.080

UBE = YEB = 26.60/(78.85) x (-1/2) = -0.169

UBA = Vg = 39.60/(78.85) x (-1/2) = -0.251

(3) Calculo de los momentos de sujecidn (Mi)
Viga superior:
Mi = wL?/12 = 98 x 152/12 = 1.84 kips-pie
Viga inferior:
Al momento por carga muerta y por carga viva se le

- ” - - s
aplicard su respectivo factor de sobre carga, y también se
tomaré en cuenta el momento de carga viva por impacto.
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El factor de impacto es igual a 0.30

Mi c.m. +Mi cv. + 1 x Mi cuv.

£l

Il

i
Mi =0.67 x 11.60 + 1.33 x 25.20 + 0.30 x 1.33 x 25.20
Mi = 51.30 kips-pie

(4) Calculo de los momentos en las vigas y columnas.
(Figura 2.13)

(5) Calculo de los cortes maximos
Viga superior:
Vo= Vp=wl/2 = 98x 15/2 = 736 Ibs.
Viga inferior:
Al corte por carga muerta y por carga viva se le apli-
card su respectivo factor de sobre carga, y también se to-

méra en cuenta el corte de carga viva por impacto.

VB = VE =Ve.m. +Vew. +1 x Veuv. = 0.67 x 620x 15/2
+1.33 x 8000 + 0.30 x 1.33 x 8000 = 16950 |bs.

(6) Momento en la linea central de las vigas

Conociendo los momentos en los extremos y los cortes
méximos, basta con hacer un cuerpo libre en cada una de
las vigas para determinar la magnitud del momento en la
linea central.

Efectuando lo expuesto anteriormente, se obtuvieron
los siguientes resultados:
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L
Viga superior:

ML = 0.50 kips-pie
Viga inferior:
ML = 45.02 kips-pie
2.7.1.3 Disefio de la Viga superior
(1) Célculo de los momentos de disefio

Los momentos obtenidos del andlisis son tedricos; los
momentos de disefio seran ligeramente menores y estos se
calculan por medio de las siguientes férmulas:

M dis. (=)= M méx. () - Va/3
M dis. (+)=M méx. (+) - Va/6
El momento negativo corresponde al momento en los

extremos de la viga, y el momento positivo al momento en
la linea central.

M dis. (=)= 2.25 - 0.736 x 1/3 =-2.01 kips-pie
M dis. (+) = 0.50 - 0.736 x 1/6 = 0.38 kips-pie

(2) Disefio para momento

El disefio para momento se puede ver por varios méto-
dos, el que se empleard en este caso es el siguiente:

Refuerzo para momento negativo:

. M 12x2.01 _ 2
Sl T8x0.867 x 775 D0 plg:

Usar 2 No. 3




59

Refuerzo para momento positivo:

~ 12 x 0.38 _ 2
A = 80867 x 775 0.04 Pi_g'

Usar 2 No. 2

(3) Disefio para corte

90 Ibs/plg.2 (sin estribos)

>
Vc max.

I

V méx. 736 lbs.; b=8"; d=7.75"

Esfuerzo de corte en los apoyos:

ve = V/bg = 736/(8 x 7.75) = 12 Ibs/plg.2

Como se puede apreciar, la seccion es suficiente para
absorber el esfuerzo de corte. Segin la AASHO, la separa-
cion méaxima de los estribos cuando no son necesarios, debe
ser de 3/4 d.
Siendo asi, USAREMOS ESTRIBOS No. 2 a 6 pulgadas.
2.7.1.4 Disefio de la Viga inferior
(1) Momentos de disefio

Al igual que en la viga superior, el momento negativo

corresponde a los exiremos, y el momento positivo a la |i-
nea central.

M dis (-) = 40.58 - 16.95 x 1.25/3 =33.50 kips-pie

M dis (+) = 45.02 - 16.95 x 1.25/6 = 41.48 kips-pie
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(2) Disefio para momento

Refuerzo para momento negativo:

12 x 33.50 9
= = 1.94 plg.
A = 18 0.867 x 13.3 plg

Usar 3 No. 8

Refuerzo para momento positivo:

_ 12x 4148 _ 9
A= T5x0.867 x 133 236 Pple-
Usar 3 No. 8

(3) Disefio para corte

Ve max. = 90 Ibs./plg.2 (sin estribos)

V méx. = 16.95 kips; b =14"; d = 13.30"
Esfuerzo de corte en los apoyos:

ve = 1000 V/bd = 16950/(14 x 13.3) = 91 Ibs/plg.2

El esfuerzo nominal sobrepasa en 1% al esfuerzo méa-
ximo, por lo que la seccidn es suficiente para absorber el

esfuerzo de corte.

Segln la AASHO, la separacién maxima de los estri-
bos, cuando no son necesarios, debe ser de 3/4 d.

Siendo asi, USAREMOS ESTRIBOS No. 2 a 10 pulgadas.
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2.7.1.5 Disefio de la Cortina

Esta se disefiard como un voladizo empotrado en lavi-
ga inferior de la torre, resistiendo el empuje del relleno.
Las cargas que actlan sobre ella se calcularén de acuerdo
con la teoria de Rankine, con una sobre-alturade 2 pies
por carga viva.

Las cargas de disefio serén las presiones que actian en
el punto mas bajo (A) y en el punto de empotramiento (B),
de la corting, las cuales estan indicadas en la figura 2.14.
Estas presiones se calculan en funcidn del equivalente |-
quido y de sus respectivas alturas en el trigngulo de pre-
siones.

Para el célculo de las presiones de disefio es necesa-
rio contar con ciertos datos del suelo, estos son: el peso
unitario (w) y el dngulo de rozamiento (@). Como este di-
sefio no es para un caso especifico, dichos valores fueron
estimados asi:

w = 120 lbs/pie3

ﬂ T 300
Por Rankine:
E= ]/2|'12 w m = 1/2h2wK
1 +Sen g
Donde:
wK = e (equivalente liquido) = 120 1 - Sen30° _
1 + Sen 30°

40 Ibs/pie3
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Por lo tanto:
presién en A = 40 x 8.31 = 332.40 |bs/pie?

presién en B =40 x 5.03 = 201.20 lbs/pie?

—y

5,03’

L4063 27

8.3/

328’

Figura 2.14
(1) Célculo del momento de empotramiento
M = 201.2 x 3.282/2 + (332.4 - 201.2) 3.282/3 = 1784 Ibs/pie
(2) Disefio para momento

Refuerzo cara al relleno

. [ 9xz8  Jldplg

Usar No. 4 a 13 pulgadas.
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El refuerzo anterior es el principal o de empotramien-

to; en sentido horizontal se colocard refuerzo de distribu-
cidn, el cual se asumiré igual al 40% del refuerzo princi-

pal.
As distr. = 0.40 x 0.18 = 0.07 plg.2
Usar No. 2 a 8 pulgades.

Refuerzo cara al rio:

En esta cara se colocara refuerzo de temperatura en
los dos sentidos, que segin la AASHO 1.7.5 (H), debe ser
igual a 1/8 de plg. cuadrada por pie de alto.

As temp. = 0.13 plg.2

Usar No. 3 a 10 pulgadas en los dos sentidos.

(4) Fuerza total trasmitida por la cortina a las columnas

Esta fuerza es igual a la mitad del empuje total que
acta sobre la cortina.

Por Rankine, calculamos el empuje total:
E = (1/2 h2wK)L; donde L= 13.75 pies (luz de la cortina)
E=(1/2 x 8.31% 40 - 1/2 x 22 x 40) 13.75 = 17900 Ibs.
De donde:

R = E/2 = 17900/2 = 8950 Ibs. = 8.95 Kips.

Esta fuerza tiene su punto de aplicacién a 1/3 de al-
tura del triéngulo de presiones (Figura 2.14).

Pto. de aplicacién = 1 8.31/3 = a 2.77 pies.
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2.7.1.6 Disefio de la Columna Superior

Primero se determinaran los grupos de carga con los que
se disefiard la columna y asimismo las restantes. Estos gru-
pos son: Grupo | y grupo VIl de la AASHO.

Grupo | = Carga muerta + Carga viva * Impacto +

Empuje

Grupo VIl = Carga muerta + Temblor + Empuje

El factor de temblor que se asumiré sera de 0.08, que
es el que emplean en la Seccidn de Estudio de Puentes de
la Direccion General de Caminos.

La columna se disefiard de seccidn constante, pero el
refuerzo ser@ variable, por lo que se calcularén dos o mas

secciones en cada columna.

Se asumird el eje Y~Y en sentido longitudinal y el eje
X-X en sentido transversal.

SECCION EN LA BASE DE COLUMNA

Grupo 1:

N =V +Vc +p. columna = 97.7 + 1.37 + 4.28 = 103.35 kips
My = AH x 18 =2.407 x 18 = 43.40 kips-pie

Mx = 8.74 kips-pie (del Analisis).

Grupo VII:

N =V (bajo carga muerta) + p. viga superior + p. columna =
47.7 + 0.62 + 4.28 = 52.60 kips
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My = Momento por temblor longitudinal = 3.97 kips-pie

Este momento se calculd en funcidn del peso de la vi-
ga superior y del peso propio de la columna, sometidos a
temblor. El cable, en sentido longitudinal, no trasmite nin
guna fuerza por temblor, porque se desliza libremente so-
bre las monturaes.

Mx = Momento por temblor transversal = 23.41 kips-pie

Este momento se calculd en funcién del peso de la vi-
ga superior, del peso propio de la columna y de la  fuerza
transversal que transmite el cable, por temblor, a la co-

lumna.

Resumen de valores:

| GRUPO DE CARGA | N My Mx
Kips Kips-pie Kips-pie
1 103.35 43.40 8.74
Vi 52.60 3.97 23.41

Como se puede observar, los valores criticos son: N vy
My en el Grupo I; N y Mx en el Grupo VII; los cuales no
actan simultdneamente sobre el miembro, por lo que la co
lumna puede disefiarse por separado para cada grupo de VE
lores.

(1) Disefio en sentido longitudinal

La columna, en este sentido, aparentemente trabaja
como viga en cantiliver, con carga axial, pero al hacer el
andlisis correspondiente ésta trabaja como columna con
carga excéntrica.
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El disefio se hard con el diagrama de interaccidén para
columnas rectangulares con estribos, adaptado para un  fy

igual a 33000 Ibs/plg.2

Datos:
N = 103.35 kips; b = 12 plg.
My = 43.40 kips-pie; t = 19 plg.
fle = 3 kips/plg.z; g = 0.80

Con los datos anteriores calculamos los siguientes valores:

P/f'c Ag = 103.35/(3x 12x 19) = 0.15

12 M/(F:; t Ag) = 12x 43.40/(3x 19x 12x 19) =0.04

Entrando el diagrama de interaccidn, obtenemos el si-
guiente porcentaje de acero:

Pg=0.012

de donde:
Asp = PgAg = 0.012x 12x 19 = 2.74 plg?
1/2 Asy = 1.37 plg2

Usar 2 No. 6 y 2 No. 5 en cada lado (Figura 2.15).

(2) Disefio en sentido transversal

Datos:
N = 52.60 kips; b = 19 plg.
Mx = 23.41 kips-pie; t = 12 plg.
L= 3 kips/plg; g = 0.70
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Con los datos anteriores calculamos los siguientes valores:
P/(f, Ag) = 52.60/(3 x 12x 19) = 0.075
12M/(fLt Ag) = 12 x 23.41/(3 x 12 x 12 x 19) = 0.034

Entrando al diagrama de interaccidn, obtenemos el si-
guientfe porcentaje de acero:

pg = 0.0155

de donde:
As; = pgAg = 0.0155 x 12x 19 = 3.52 plg?
1/2 As; = 1.76 plg?

Usar 4 No. 6 en cada lado (Figura 2.15).
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Figura 2.15
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SECCION A 5 PIES DE LA BASE

Resumen de valores:

GRUPO DE CARGA N My Mx
Kips Kips-pie | Kips-pie
| 101.40 31.40 6.30
Vi 51.40 1.52 13.92

(1) Disefio en sentido longitudinadl

Datos:
N = 101.40 kips; b = 12 plg.
My = 31.40 kips-pie; t = 19 plg.
. = 3kips/plg? g = 0.80

Con los datos anteriores calculamos los siguientes valores:

P/ (f, Ag) = 101.40/(3 x 12 x 19) = 0.148
12M/(f t Ag) = 12 x 31.40/(3x 19 x 12x 19) = 0.03

Entrande al diagrama de interaccion, obtenemos el si-
guiente porcentaje de acero:

Py = 0.005
De donde:
Asy = pgAg = 0.005 x 12x 19 = 1.14 plg2

1/2 As; = 0.57 plg?
Usar 2 No. 5 en cada lado (Figura 2.16).
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(2) Disefio en sentido transversal

Datos:
N = 51.40 kips; b = 19 plg.
Mx = 13.92 kips-pie; t = 12plg.
g = 3 kips/pie? g = 0.70

Con los datos anteriores calculamos los siguientes valores:

P/(f, Ag) = 51.40/(3 x 12 x 19) = 0.075
12 M/(f'_t Ag) = 12 x 13.92/(3x 12 x 12 x 19) = 0.02

Entrando al diagrama de interaccién, obtenemos el si-
guiente porcentaje de acero:

Pg = 0.006
De donde:

As; = 0.006 x 12x 19 = 1.36 plg.2
1/2 As, = 0.68 plg.?

Usar 2 No. 6 en cada lado (Figura 2.16)
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ESTRIBOS No. 4

Segln ACI-806b, el espaciamiento deberé ser no ma=-
yor que 16 digmetros de la varilla longitudinal, 48 digme-
tros de la varilla empleada en el estribo, o la menor dimen
sion de la columna. B

16 x 0.75 =12 plg.
48x 0.50=24 "
b =12 "
Usar ESTRIBOS No. 4 a 12 plg. en toda la columna.

2.7.1.7 Disefio de la Columna Inferior

Esta columna se disefiaré de seccién constante y al
igual que la columna superior, Gnicamente se variara el re
fuerzo, por lo que se calcularédn dos o mas secciones.

SECCION EN LA BASE DE LA COLUMNA

Grupo |:

N = N col. superior * Vg + p. columna = 103.35 + 16.95 +
5.80 = 126.10 Kips

My =/\H x 32.80 + Rx 12.89 +E x 5.5

Donde: /\H = 2.407 kips; R=8.90 kips (empuje del suelo
sobre la cortina);
E = 6.74 kips (empuje del suelo sobre la colum~

na). El empuje resistente, que actla al otro la~
do de la columng, se desprecia)




My =79 + 114.60 + 33.70 = 227.30 kips-pie

Mx = 15.92 kips-pie (del Andlisis).

Grupo VII:

N

N

52.60 + 4.65 + 5.80 = 63.05 kips

71

N col. superior + p. viga inferior + p. columna.

My = Momento por temblor longitudinal + R x 12.89

+Ex 5.5

My = 18.28 + 114.60 + 33.70 = 166.58 kips-pie

El momento por temblor longitudinal se calculd Gnica
mente en funcién del peso propio de los elementos de la
torre. El cable, en este sentido, no trasmite ninguna fuer-
za por temblor, y los apoyos del sistema de piso sobre la vi
ga inferior de la torre, tampoco transmiten fuerza algung,

por ser moviles.

Mx = Momento por temblor transversal = 46.98 kips-pie

Este momento fue calculado en funcién del peso pro-
pio de los elementos de la torre, del peso propio del siste-
ma de suspensidn y del peso propio del sistema de piso. La
fuerza por temblor, ocasionada por los Gltimos pesos, es
trasmitida por los apoyos del sistema de piso a la torre.

Resumen de valores:

GRUPO DE CARGA N My Mx
Kips Kips-pie | Kips-pie
1 126.10 227.30 15.92
Vil 63.05 166.58 46.98
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Como se puede observar, los valores criticos son: Ny
My en el Grupo |I; N y Mx en el Grupo VII; los cuales no
actan simultGneamente sobre la columna, por lo que el di
sefio puede hacerse por separado para tales valores. El mo-
mento My actla sobre la columna en una sola direccién al
rededor de su eje, y es hacia el rfo o depresién. El momen-
to Mx, actla en dos direcciones alrededor de su eje.

(1) Disefio en sentido longitudinal

Datos:
N = 126.10 kips; b =15 plg.
My = 227.30 kips-pie; t =25 plg.
P = 3 kips/plg.2 g = 0.80

Con los datos anteriores calculamos los siguientes valores:

P/(F'c Ag) =126.10/(3 x 15x 25) = 0.112
12 M/(f".t Ag) = 12 x 227.30/(3 x 25 x 15 x 25) = 0.095

Entrando al diagrama de interaccidn, obtenemos el si-
guiente porcentaje de acero:

Pg = 0.042

De donde:
Ast = pgAg =0.042x 15x 25 = 15.80 plg?
1/2 Asy = 7.90 plg?

Usar 5 No. 11 en cada lado (Figura 2.17).




73

(2) Disefio en sentido transversal

Datos:
N = 63.05 kips; b = 25 plg.
Mx = 46.98 kips-pie; t =15 plg.
f. = 3kips/plg? g= 0.70

Con fos datos anteriores calculamos los siguientes valores:
P/(f'c Ag) = 63.05/(3 x 15 x 25) = 0.056

12 M/(f'. t Ag) = 12 x 46.98/(3 x 15 x 15 x 25) = 0.033

Entrando al diagrama de interaccidn, obtenemos el si-
guiente porcentaje de acero:

pg = 0.0152
De donde:
Asp = pgAg = 0.0152x 15x 25 = 5.70 plg.2

1/2 Asy = 2.85 plg?

Usar 3 No. 9 en cada lado. (Figura 2.17)
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Figura 2.17
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SECCION A 6 PIES DE LA BASE

Resumen de valores:

GRUPO DE CARGA N My Mx
Kips Kips-pie | Kips-pie
I 123.74 135.30 5.82
VII 60.69 82.18 28.48
(1) Disefio en sentido longitudinal
Datos:
N = 123.74 kips; b = 15plg
My = 135.30 kips-pie; t = 25plg
= 3kips/p|g2; g = 0.80

c

Con los datos anteriores calculamos los siguientes valores:

P/(f'c Ag) = 123.74/(3 x 15 x 25) = 0.11
12 M/(F t Ag) = 12 x 135.30/(3 x 15 x 15 x 25) = 0.058

Entrando al diagrama de interaccidn, obtenemos el si-
guiente porcentaje de acero:

Pg = 0.025
De donde:
As; = pghg = 0.025 x 15 x 25 = 9.38 plg?

1/2 Asy = 4.69 plg?
Usar 3 No. 11 en cada lado. (Figura 2.18).
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(2) Disefio en sentido transversal

Datos:
N = 60.69 kips; b = 25plg.
Mx = 28.48 kips-pie; t = 15plg.
fi. = 3kips/plg? g = 0.70

Con los datos anteriores calculamos los siguientes valores:
P/(F. Ag) = 60.69/(3 x 15 x 25) = 0.054
12 M/(fLtAg) = 12 x 28.48/(3 x 15 x 15 x 25) = 0.02

Entrando al diagrama de interaccion, obtenemos el si-
guiente porcentaje de acero:

Pg = 0.008
De donde:

Asp = pghAg = 0.008x 15x 25 = 3 plg?
1/2 As; = 1.5 plg2

Usar 2 No. 9 en cada lado. (Figura 2.18).

254
Figura 2.18
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ESTRIBOS No. 4

Espaciamiento:

16 x 0.27 = 20 plg.
48x 0,50 = 24 "
b =15 "

USAR ESTRIBOS No. 4 a 15 plg. en toda la columna.

2.7.1.8 Disefio del Cimiento

El cimiento serd del tipo individual, con una zapata
para cada columna. Como este disefio no es para un caso
especifico, los datos del suelo son estimados.

Il

120 Ibs/pie3
4 kips/pie2

Peso unitario

Valor soporte

El cimiento se analizaré bajo dos grupos de carga, que
son los mismos que se emplearon para el disefio de las co-
lumnas.

Dimensiones estimadas = 9 pies x 13 pies x 16 pulgadas
Grupo 1:

N = N col. inferior + p. zapata + p. tierra = 126.10 + 23.40
+185.00 = 334.50 kips.

My =/AH x 34.13 + Rx 14.22 + E x 6.83 = 82.00 + 126.50
+46.00 = 254.50 Kips-pie
Mx = 15.92 Kips-pie




Grupo VII:

N =N col. inferior + p. zapata + p. tierra = 63.05 +
23.40 +185.00 = 271.45 Kips

My = Momento por temblor longitudinal + R x 14.22 + E x
6.83 = 21.16 +126.50 + 46.00 = 193.66 Kips-pie

Mx = Momento por temblor transversal = 51.24 Kips-pie

Resumen de valores:

GRUPO DE CARGA N My Mx
Kips | Kips-pie | Kips-pie
| 334.50 254.50 15.92
Vil 27145 193.66 51.24

(1) Verificacién del esfuerzo por corte punzante

Segin ACI-1207, la seccidn que debe usarse como me
dida del corte serd perpendicular al plano de la losa y lo-
calizada a una distancia d/2 del perimetro de la columna
(d: peralte efectivo de la losa); asimismo el esfuerzo de
corte no debe excede

0 " de 2 \f,

Este esfuerzo se calculard en funcién de la carga axial
que trasmite la columna al cimiento, siendo maxima la del
grupo I. (Ver hoja 70).

El esfuerzo cortante nominal sera calculado por:

v. = V/(bd)

o
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Donde:
V = 126100 Ibs.
d = 16-3~-0.5 = 12.5 plg.
by, = 2(15+25+25) = 130 plg.
Por lo que:

ve = 126100/(130 x 12.5) = 78 Ibs/plg?
veméx.= 2 [, = 110 Ibs/plg?

Como se puede apreciar, el esfuerzo nominal estd den
tro del |imite establecido, por lo que el peralte asumido es
t4 correcto.

(2) Verificacién de las presiones totales que trasmite el
cimiento al suelo

Esto se hace con el objeto de verificar que la presion
méxima total que trasmite el cimiento al suelo no sobrepa-
se al valor soporte del mismo.

Grupo |:

Cuando actlan sobre el cimiento las cargas de est e
grupo, la presién méxima ocurre en el vértice (A). (Figura

2.19).

N/A = 334.50/117 = 2.85 Kips/pie?

(M/S)| = 154.50/(1/6 x 9 x 169) = * 1.00 Kips/pie?
(M/S)7 = 30.91/(1/6 x 13 x 81) = + 0.20 Kips/pie?
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De donde:
PA = 2.85 + 1.00 + 0.20 = 4.04 K ips/pie2
Existe un error de 1.25%, el cual es permisible.
Grupo VII:

Cuando actlan sobre el cimiento las cargas de este
grupo, la presidn méxima ocurre en el vértice "A" o en el

"B" (Figura 2.19)

N/A = 271.45/117 = 2.33 Kips/pie?

(M/S) = 193.66/(1/6 x 9 x 169) = + 0.76 Kips/pie2
(M/S)T =51.24/(1/6 x 13x 81) =+0.29 "
(M'/S) = 162.50/(1/6 x 9 x 169) =+ 0.64 "

El momento M! es el ocasionado por el empuje del sue
lo sobre la cortina y sobre la columna, y es el Gnico que
puede actuar simultdneamente sobre el cimiento con el mo
mento por temblor transversal. Es bajo esta situacién cuan
do se produce la presidn maxima. -

Pa =2.33 +0.29 +0.64 = 3.26 Kips/pie2

Como puede apreciarse, las presiones maximas estan
dentro del |imite establecido, por lo que las dimensiones
asumidas para el cimiento estén correctas.
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Figura 2.19
(38) Calculo del refuerzo longitudinal

Para el calculo del refuerzo es necesario contar con
los diagramas de presiones netas, que actban sobre el ci-
miento. Las presiones netas las obtenemos restandole a las
totales, la presion del peso propio de la losa y la presion
de la tierra que esta sobre la losa.

La altura de tierra que quedard sobre la losa del ci-
miento no es uniforme; del lado del relleno la altura de
tierra siempre sera la misma, no sucede asi del lado del rio,
donde la altura de tierra puede aumentar o disminuir, por
lo que la presion del lado del relleno serd mayor que ladel
lado del rio. Del lado del relleno la altura se toma hasta
la rasante de la carretera; del lado del rio asumimos una
altura promedio de 8 pies.
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= 16.43 pies x 0.120 kips/pie3=1.97 kips/pie2

Ptierra
(cara al relleno).
Prierra = 8 pies x 0.120 kips/pie3 = 0.96 kips/pie?
(cara al rio).
Prapata= (16/12) pies x 0.150 kips/pie3 = 0.20 kips/pie2

Existen una variedad de diagramas de presiones, pero
s6lo utilizaremos aquellos que ocasionan momentos maxi-
mos, en funcién de los cuales se calcula el esfuerzo nece-
sario.

CAMA INFERIOR

Para el calculo del refuerzo de esta cama, utilizare-
mos los dos diagramas que se muestran en la figura 2.20; los
cuales se calcularon en funcidn de las presiones del grupo
de carga |.

Figura 2.20

Momento en la seccidn M-M = 1.62 x 5.46 x 9 x 5.46/2 +

1.27 x 5.46 x 2 x 5.46/3 =
217 + 113 = 330 kips/pie
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As = M/(ad) = 330/(1.29 x 12.5) = 20.5 plg?2
USAR 21 No. 9

Segin la AASHO 1.5.2 (f), la longitud en que deben
distribuirse estas barras no es el ancho del cimiento, sino
que en un ancho efectivo (B'), el cual se calcula por me-
dio de la siguiente formula:

B'=B/2 +a/2 +d

Donde: B = 9 pies (ancho del cimiento); a = 1.25 pies
(ancho de la columna); y d =12.5 plg. (peralte
efectivo del cimiento).

B*=9/2 + 1.25/2 + 12.5/12 = 6.17 pies

Distribuyendo las 21 barras en esa longitud, obtenemos
el espaciamiento de las barras y por consiguiente la canti-
dad necesaria en toda la seccidn.

USAR 29 No. 9 en toda la seccidn.

Con el objeto de variar este refuerzo se dibujé la cur-
va tedrica de refuerzo, la cual aparece en la figura 2.21.
La curva en mencidn se dibujd ploteando tres de sus pun-
tos, que son: el que estd sobre el eje del refuerzo para ce

. . » . . w =
ro pies de longitud; el que esta sobre el eje de distancias,
para un area de refuerzo igual a cero; y el tercer punto
se obtuvo calculando el refuerzo necesario en toda la sec-

(4 - . - .

cion a 3 pies del extremo del cimiento (Figura 2.20).

Segln se puede observar en la Figura 2.21, donde tam-
bién se dibujd la curva préctica de refuerzo, a 2.50 pies
de la seccion M-M se pueden cortar 14 barras, dejando
Unicamente 15 barras en el resto de la longitud.
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Figura 2.21
Momento en la seccién M*-M' = 1.16/2 x 5.46 x 9 x
5.46/3 = 51.8 Kips-pie
As = 51.8/(1.29 x 12.5) = 3.2 plg2

USAR 6 No.7

Al igual que las anteriores, estas barras las distribui -
mos en el mismo ancho efectivo, es decir, en 6.17 pies.

USAR 8 No. 7, en toda la seccidn.

CAMA SUPERIOR

El refuerzo longitudinal de esta cama lo cal culamos
en funcion del diagrama de presiones netas que se muestra
en la figura 2.22; el cual fue calculado en funcién de las
presiones del grupo VII.
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Figura 2.22

Momento en la seccién M' - M' = 0.77/2x 4.26x 9 (2x 4.26/3
+1.20) - 0.20/2x 1.20x 9
x 0.40
=60 - 0.43 = 59.57 kips-pie

As = 59.57/(1.29 x 12.5) = 3.69 plg? --- USAR 12 No. 5

Estas barras, al igual que las de la cama inferior, se dis-
tribuyen en el mismo ancho efectivo, es decir, en 6.17 pies.

USAR 16 No. 5 en toda la seccidn.
(4) Calculo del refuerzo transversal.
CAMA INFERIOR
Este refuerzo lo calculamos en funcién del diagrama que

aparece en la figura 2.23; el cual fue calculado en funcién
de las presiones del grupo I.
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Figura 2.23

Momento en la

seccion M" - M" = 2.25x3.87x3.87/2 +0.64/2 x 3.87 x
13x2x 3.87/3 = 219 +20.7
n 1] 1 n " = 239'7 Kips-pie

As = 239.7/(1.29 x 11.5) = 16.10 plg.2 --- USAR 21 No. 8

Estas barras no deben distribuirse en toda la longitud
cimiento, sino que en una longitud efectiva, la cual la cal
culamos de acuerdo con la férmula deducida de AASHO

1.52 (f).
B* = 13/2 +2.08/2 + 12.5/12 = 8.50 pies
Distribuyendo las barras en la longitud anterior, obte-
nemos el espaciamiento y por consiguiente la cantidad ne-

cesaria en toda la seccion.

USAR 30 No. 8 en toda la seccion




86

Momento en la seccidn M"'- M" = 1,48x3.87x13x3.87/2 +
0.57/2x13x3.87x3.87/3
=114 +18.5

weooomom " =162.5 Kips-pie
As = 162.5/(1.29 x 11.5) = 10.9 plg.2 --- USAR 14 No. 8

Al igual que las anteriores, estas barras las distribui -
mos en la misma longitud efectiva, es decir, en 8.50 pies.

USAR 20 No. 8 en toda la seccién.
CAMA SUPERIOR
El refuerzo de esta cama se calculard en funcién del

diagrama que se muestra en la figura 2.24; el cual fue cal
culado en funcidn de las presiones del grupo VII.

/25" 387

0.77 ‘ 077 | | 07

Figura 2.24

Momento en la seccidon M"- M"™ = 0,77x3.87x13x3.87/2
un n n n u - — 75 Kips_pi’e

As=75/(1.29 x 11.5) = 5,05 plg.2 ——- USAR 12 No. 6
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Para determinar el espaciamiento del refuerzo, lo dis-
tribuimos en la misma longitud efectiva, es decir, en 8.50

pies. Este refuerzo se colocard Gnicamente del lado del re
lleno. (Fig. 2.19).

USAR 8 No. 6 a 9.3 pulgadas.
(5) Esfuerzo de corte flexionante

Este esfuerzo se verificaré en la seccidn Vp=Vg  (Fi-
gura 2.19), con el diagrama derecho de la figura 2.20.

Ve méx. = 90 Ibs/plg2

d = 12.5 plg.

Seccidn a corte = 12.5 x 108 = 1350 plg.2

V = 1.85x 4.42 x 9 + 1.04/2 x 4.42 x 9 =73.20 + 20.70
V = 93.90 Kips = 93900 Ibs.

De donde:
v, = 93900/1350 = 70 Ibs/plg2
Como se puede apreciar, el esfuerzo esta dentro del
Ifmite permisible.
2.7.2 Disefio de la Torre para la Luz de 60 metros
(197 pies).

2.7.2.1 Calculo de las Cargas.
(1) Carga axial "V"

Por la ecuacién (17):

V = (w +p) L =746 x 197 = 146500 Ibs. = 146.5 kips
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(2) Carga horizontal " AH".

Esta se calculard en funcidn de la deflexidn del cable
bajo carga asimétrica.

Por la ecuacién (13):

AH= Aff H = 0.117/5.00x 220000=5170 Ibs. = 5.17
kips

(3) Peso propio

Secciones estimadas:

Viga superior 8" x 10"
Viga inferior 14" x 16"
Columnas superiores 16" x 22"
Columnas inferiores 17" x 28"
Espesor de la cortina 10"

Teniendo ya las secciones de las vigas y de la corting, pro
cedemos a calcular sus respectivos pesos, los cuales nos
seran indispensables para el andlisis.

Peso propio viga superior = 8 x 10/144 x 150 = 83 Ib/pie
Peso propio viga inferior = 14 x 16/144 x 150 =210 "
10 x 39.5/144 x 150 = 410 |bs/pie

Peso propio cortina
(4) Carga viva
Para la viga superior se asumiré una carga viva de 15

Ibs/pie, igual a la que se asumib para la misma viga de la
torre anterior.
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Para la viga inferior, la carga viva es el peso del eje
trasero del camidn Standar H10-44 de la AASHO.

19¢500 lbs e 500 lbe
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2.7.2.2 Andlisis de la Estructura por el Método de Kani.
(1) Célculo de rigfdeces

Columnas superiores:

It

1/12 x 22 x 163 = 7500 plg.4
I/h = 7500/(19 x 12) = 33 plg.3

l
K

Columnas inferiores:

| = 1/12x 28 x 173 = 11450 plg.#
K = 11450/(14.80 x 12) = 65 plg.3
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Viga superior:
I = 1/12 x 8 x 103 = 667 plg.4

K = 667/(15x 12) = 3.7 plg.3

Viga inferior:

1/12 x 14 x 163 = 4780 plg.4
4780/(15x 12) = 26.6 plg.3

I
K

(2) Caélculo de los coeficientes de reparticidn:

ucp= Ypg = 33.0/(33.0 +3.7) x (-1/2)= - 0.45

uep™ Ypc = 37/(36.7) x (-1/2) = - 0.05

Upc = Ycp = 33.0/(33.0 + 26.6 + 65) x (=1/2) = - 0,132
UBg = UEp = 26.6/(124.6) x (-1/2) = - 0.107

UBA~™ VEF = 65.0/(1 24-6) X (-]/2) == 0.261

(3) Calculo de los momentos de sujecién (M)

Las dos vigos de esta torre estén bajo las mismas condi-
ciones de carga muerta y de carga viva que las de la torre
para 40 metros de luz, por lo que los momentos de sujecidn
serdn exactamente iguales.

Viga superior:

Mi = 1.84 kips-pie




N
Viga inferior:

Mi = 51.30 kips-pie
(4) Calculo de los momentos en las vigas y columnas.

(Figura 2.27). '

(5) Calculo de los cortes maximos.

Las dos vigas de esta torre estén bajo las mismas condi-
ciones de carga muerta y de carga viva que las de la torre
para 40 metros de luz, por lo que los cortes méximos seran
exactamente iguales.

Viga superior:

Ve = W = 736 Ibs.

Viga inferior:

VB = Vg = 16950 lbs.

(6) Momento en la Iinea central de las vigos

Efectuando un cuerpo libre en cada una de las viges, se
obtuvieron los siguientes valores de momento en la |inea
central:

Viga superior:

ML = 0.58 kips-pie
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Viga inferior:

MLc = 40.55 kips-pie

2.7.2.3 Disefio de la Viga Superior

(1) Célculo de los momentos de disefio

M dis. (=) =M méx. (-) - Va/3= 2.1? - 0.736 x 16/(12x3)
= - 1.84 kips-pie .

M dis. (+) = M. méx. (+) - Va/6 = 0.58 - 0.736 x 16/(12x6)
=+ 0.35 kips-pie

El momento negativo corresponde al momento en los ex-
tremos de la viga, y el momento positivo al momento en la
ITnea central.

(2) Disefio para momento

Refuerzo para momento negativo:

_ M _ _12x1.84 2 2
s £id T8x0.867x 775  -'8pls.

USAR 2 No. 3
Refuerzo parac momento positivo:

12 x 0.35

= 0.04 plg.2
18 x 0.867 x 7.75 Plg

AS:

USAR 2 No. 2.
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(3) Disefio para corte:
ve méx. = 90 Ibs/plg.2 (sin estribos)
Vméx. = 736 lbs.,; b=8"; d=7.75"
Esfuerzo de corte en los apoyos:
ve = V/bd = 736/(8 x 7.75) = 12 Ibs/plg.2
Como se puede dprecidr, la seccidn es suficiente para
absorber el esfuerzo de corte. Segin la AASHO, la separa-
cidn méxima de los estribos, cuando no son necesarios, debe
serde 3/4 d.
Siendo asi, USAREMOS ESTRIBOS No. 2 a é pulgadas.
2.7.2.4 Disefio de la Viga Inferior
(1) Calculo de los momentos de disefio:
M dis. (=) = 44.80 - 16.95 x 17/(12 x 3) = - 36.79 kips-pie
M dis. (+) = 40.55 - 16.95 x 17/(12 x 6) = +36.55 kips-pie
Al igual que en la viga superior, el momento negativo
corresponde a los extremos y el momento positivo a la 17~
nea central.
(2) Disefio para momento

Refuerzo para momento negativo:

_ __12x 36.79 L, 2
As = T8x 0867 %133 214ple

USAR 3 No. 8
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Refuerzo para momento positivo:

__ 12x 3655 _ 2
e - ¢1 .
A = e 0867 x 133 212¢le

USAR 3 No. 8
(3) Disefio para corte

Ve max. = 90 lbs/plg? (sin estribos)

V méx. = 16.95 kips.; b=14"; d=13.30"
Esfuerzo de corte en los apoyos:

ve = 1000 V/bd = 16950/(14 x 13.3) = 91 Ibs/plg.2

El esfuerzo nominal sobre pasa en 1% al esfuerzo méxi-
mo, por lo que la seccidn es suficiente para absorber el es-

fuerzo de corte.

Segin la AASHO, la separacidn méxima de los estri-
bos, cuando no son necesarios, debe ser de 3/4 d.

Siendo asi, USAREMOS ESTRIBOS No.2a 10 pulgadas.
2.7.2.5 Disefio de la Cortina

La cortina de esta torre tiene las mismas dimensiones
que la de la torre anterior y estd sometida a los mismos es-
fuerzos; por lo que se asumird la misma distribucidén y can-
tidad de refuerzo.

La fuerza que trasmite la cortina a las columnes fam-
bién es la misma.
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2.7.2.6 Disefio de la Columna Superior

Las dimensiones estimadas de la columna son: 16" x 22",
y se disefiard de seccidn constante.

El sistema de ejes es igual al de las columnas de la to-
rre anterior,

SECCION EN LA BASE DE LA COLUMNA

Grupo |:

N =V +Vc +p.columna = 146.50 + 1.37 +7.00 = 154.87
kips

My= AHx 19=5.17 x 19 = 98 kips-pie

Mx = 13.11 kips-pie (del Anélisis).

Grupo VII:

N =V (bajo carga muerta) + p. viga superior + p. columna

N =71.7 +0.62 +7.00 = 79.32 kips
My = Momento por temblor longitudinal = 6.20 kips-pie
Mx = Momento por temblor transversal = 36.88 kips-pie

Los dos momentos anteriores se calcularon de igual ma
nera que para la columna superior de la torre anterior.

Resumen de valores:
GRUPO DE CARGA N My Mx
Kips Kips-pie | Kips-pie

1 154.87 98.0 13.11
VIl 79.32 6.2 36.88
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Como se puede observar, los valores criticos son: N y
My en el Grupo I; Ny Mx en el Grupo VII; los cuales
no actlan simultédneamente sobre la columna.

(1) Disefio en sentido longitudinal

Datos:
N = 154.87 kips My = 98 kips-pie
f. = 3kips/plg.2 g = 0.80
b = 16 plg. t = 22 plg.

Con los datos anteriores calculamos los siguientes valores:

P/(fLAg) = 154.87/(3 x 16 x 22) = 0.15
12 M/(7L t Ag) = 12 x 98/(3 x 22 x 16 x 22) = 0.05

Entrando al diagrama de interaccidn, obtenemos el si-
guiente porcentaje de acero:

Pg = 0.017
De donde:

Asy = pgAg = 0.017 x 16 x 22 = 6 plg.?
1/2 As; = 3 plg.2

Usar 5 No. 7 en cada lado (Figura 2.28)
(2) Disefio en sentido transversal.

Datos:
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N = 79.32 kips; ‘M = 36.88 kips-pie
L = 3 kips/plg.2; g = 0.70
b = 22plg.; t = 16 plg.

Con los datos anteriores calculamos los siguientes valores:

P/(PCA) =79.32/(3 x 16 x 22) = 0.075
12 M/(f:;tAg) =12 x 36.88/(3 x 16 x 16 x 22) = 0.025

Entrando al diagrama de interaccién, obtenemos el si-
guiente porcentaje de acero:

Pg = 0.01
De donde:
Ast = pghg = 0.01 x 16 x 22 = 3.52 plg.2

1/2 Asy = 1.76 plg.2

Usar 3 No. 7 en cada ledo (Figura 2.28)

Y
% @ 5
“t N
X - ©
B -é_:ﬁ ﬂ;
)
_ 22!;‘

Figura 2.28
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SECCION A 6.60 PIES DE LA BASE
Resumen de valores:
GRUPOS DE CARGA N My Mx
Kips Kips-pie | Kips-pie
| 152.41 64.0 8.95
Vil 76.86 2.86 20.66

(1) Disefio en sentido longitudinal
Datos:
N = 152.41 Kips; My = 64 kips-pie
f_ =3 Kips/plg.%; g =0.80
b = 16.0 plg. t = 22 plg.
Con los datos anteriores calculamos los siguientes valores:
P/(F'c Ag) = 152.41/(3 x 16 x 22) = 0.145
12 M/(F::ng) =12 x 64/(3 x 22 x 16 x 22) = 0.033

Entrando al diagrama de interaccién, obtenemos el si-
guiente porcentaje de acero:

pg = 0.0068

De donde:
Ast = pgAg = 0.0068 x 16 x 22 = 2.40 plg?2
1/2 Asy = 1.20 plg.2

Usar 2 No. 7 en cada lado (Figura 2.29).
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(2) Disefio en sentido transversal

Datos:
N =76.86 Kips; Mx = 20.66 kips-pie
. = : -1 2 e
fi. = 3 Kips-plg. g 0.70
b =22plg. t = 16.0 plg.

Con los datos anteriores calculamos los siguientes valores:

P/(f. Ag) = 76.86/(3 x 16 x 22) = 0.075
12 M/(F_tAg) = 12 x 20.66/(3 x 16 x 16 x 22) = 0.015

Entrando al diagrama de interaccidn, obtenemos el si-
guiente porcentaje de acero:

pg = 0.003
De donde:
As; =0.003 x 16 x 22 = 1.06 plg.2

1/2 As; = 0.53 plg.2
Usar 1 No. 7 en cada lado (Figura 2.29)
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El momento por temblor se calculé de igual manera
P g
que para la columna inferior de la forre anterior.

Mx = Momento por temblor transversal = 66.96 kips-pie

Este momento también se calculd de igual manera que para

la torre anterior.

Resumen:
'GRUPO DE CARGA N My Mx
Kips = | Kips-pie | Kips-pie
1 - 179.17 330.60 15.85
| Vil 91.32 181.31 66.96

Como se puede apreciar, los valores criticos son: N y
My en el Grupo I; Ny Mx en el Grupo VII; los cuales
no actGen simultGneamente sobre la columna.

(1) Disefio en sentido long‘itudfnci

Datos:
N =179.17 kips; My = 330.60 Kips-pie
e = 3Ki’ps/plg..2; g = 0.80
b = 17 plg.; t = 28 plg.

Con los datos anteriores calculamos los siguientes valores:

P/(feAg) = 179.17/(3 x 17 x 28) = 0.125
12 M/(f, t Ag) = 12 x 330.60/(3 x 28 x 17 x 28) = 0.099
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Estribos No. 4

Espaciamiento: 16 x 0.875 = 14"
48 x 0.50 = 24"
b = 16"

USAR ESTRIBOS No. 4 a 14 pulgadas en toda la columna.
2.7.2.7 Disefio de la Columna Inferior.

Las dimensiones estimadas para esta columna fueronde
17" x 28", y se disefiard de seccidn constante.

SECCION EN LA BASE DE LA COLUMNA
Grupo I:

N =N col. superior + Vg + p. columna = 154.87 + 16.95 +
7.35 = 179.17 Kips

My = AHx 33.80 + Rx 12.89 +E x 5.5

donde: AH =5.17 kips; R = 8.90 kips (empuje del suelo
sobre la cortina);

E = 7.66 kips (empuje del suelo sobre la columna)

My = 174.00 + 114.60 + 42.00 = 330.60 kips-pie
Mx = 15.85 kips-pie (Del andlisis)
Grupo Vil:

N = N col. superior *+ p. viga inferior + p. columna =79.32

+4.65 +7.35 = 91.32 kips

My = Momento por temblor longitudinal + Rx 12.89 + E x
5.5 = 24.71 + 114.60 + 42.00 = 181.31 Kips-pie.
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Entrando al diagrama de interaccidn, obtenemos el si-
guiente porcentaje de acero:

pg = 0.047
De donde:

As; = 0.047 x 17 x 28 = 22.40 plg2
1/2 Asy = 11.20 plg2

Usar 6 No. 11 y 2 No. 9 en cada lado (Figura 2.30).

(2) Disefio en sentido transversal

Datos:
N = 91.32 Kips; Mx = 66.96 Kips-pie
i = 3 Kips/plg?; g = 070
b = 28plg.; t = 17 plg.

Con los datos anteriores calculamos los siguientes valores:

P/(F.Ag) = 91.32/(3 x 17 x 28) = 0.065
12 M/(f'ctAg] =12 x 66.96/(3 x 17 x 17 x 28) = 0.033

Entrando al diagrama de interaccidn, obtenemos el si-
guiente porcentaje de acero:

pg = 0.016

De donde:

As; = 0.016 x 17 x 28 = 7.62 plg2
1/2 As; = 3.81 p|92

USAR 4 No. 9 en cada lado (Figura 2.30)
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Y
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28"
Figura 2.30
SECCION A 5 PIES DE LA BASE
Resumen de valores:
GRUPO DE CARGA N My Mx
Kips Kips-pie | Kips-pie
| 177 .56 232.70 2.70
Vil 89.47 101.73 35.73

{1) Disefic en sentido longitudinal

Datos:
N = 177.56 Kips; My = 232.70 Kips-pie
fi. = 3Kips/plg2 g = 0.80
b = 17 plg. t = 28plg.
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Con los datos antferiores calculamos los siguientes valores:

P/(F.Ag) = 177.56/(3 x 17 x 28) = 0.124
12 M/(f*_tAg) = 12 x 232.70/(3 x 28 x 17 x 28) = 0.07

Enfrando al diagrama de interaccidn, obtenemos el si-
guiente porcentaje de acero:

pg = 0.031
De donde:

As; = 0.031 x 17 x 28 = 14.80 plg?
1/2 As; = 7.40 plg2
Usar 4 No. 11 y 2 No. 9 en cade lado (Figura 2.31)

(2) Disefio en sentido transversal

Datos:
N = 89.47 kips; Mx = 35.73 Kips-pie
Fa = 3Kips/p|92; g = 070
b = 18 plg. ¥ o= 1F ply,

Con los datos anteriores calculamos los siguientes valores:

P/(F_ Ag) = 89.47/(3 x 17 x 28) = 0.064
12 M/(F_tAg) = 12 x 35.73/(3 x 17 x 17 x 28) = 0.018

Entrando al diagrama de interaccidn, obtenemos el si-
guiente porcentaje de acero:
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Pg = 0.0065
De donde:

As; = 0.0065 x 17 x 28 = 3.08 plg2
1/2 As; = 1.54 plg?

USAR 2 No. 9 en cada lado (Figura 2.31).

Y
© ) g
! & A
i X \L\\\
&
i &)
a _Q
y
28"
Figura 2.31

SECCION A 8.40 PIES DE LA BASE

En esta seccidn Gnicamente se calculard el refuerzo
longitudinal; el refuerzo en el sentido transversal perma-
necera constante desde la seccién anterior hasta la parte
superior de la columna.

Datos: _
N = 175.00 Kips; My = 175.85 Kips-pie
fi. = 3 Kips/plg%; g = 0.80
b =17 plg. t = 28plg.
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Con los datos anteriores calculamos los siguientes valores:

P/(FctAg) =175/(3 x 17 x 28) = 0.122
12 M/(Pcng) =12 x 175.85/(3 x 28 x 17 x 28) = 0.053

Entrando al diagrama de interaccidn, obtenemos el si-
guiente porcentaje de acero:

Pg = 0.0217
De donde:

Asy = 0.0217 x 17 x 28 = 10.24 plg.2
1/2 As; = 5.12 plg.2

USAR 2 No. 11 y 2 No. 9 en cada lado (Figura 2.32)

Estribos No. 4

Espaciamiento 16 x 1.128 = 18"
48 x 0.50 = 24"
b = 1™
USAR ESTRIBOS No. 4 a 17 pulgadas en toda la columna.
Y
(@] [ l
| & %
X - - QR
G
|
Q Q (J
Y
== 2874

Figura 2.32
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2.7.2.8 Disefio del Cimiento

El cimiento sera del tipo individual, con una zapata
para cada columna de la torre.

Il

120 kips/pie3
4 kips/pie

Peso unitario del suelo
Valor soporte del suelo

Il

El cimiento se analizara bajo dos grupos de carga, que
son los mismos que se emplearon para el disefio de las co-
lumnas.

Dimensiones estimadas = 11 pies x 15 pies x 20 pulgadas
Grupo |:

N = N col. inferior + p. zapata + p. tierra = 179.17 + 41.40
+261.00 = 481.57 Kips

My = AH x 35.47 + Rx 14.56 +Ex 7.17 = 182 + 129 +
54.70 = 365.70 kips/pie

Mx = 15.85 kips~pie
Grupo ViI:

N =N col. inferior + p. zapata + p. tierra = 91.32 + 41.40
+261.00 = 393.72 Kips

My = Momento por temblor longitudinal + R x 14.56 + E x
7.17 = 29.31 + 129 + 54.70 = 223.01 Kips-pie

Mx = Momento por temblor transversal = 72.61 Kips-pie
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Resumen:
GRUPO DE CARGA | N My Mx
Kips Kips-pie | Kips=pie
| 481.57 365.70 15.85
Vil 393.72 223.01 72.61

(1) Verificacién del esfuerzo por corte punzante
Este esfuerzo se calcularé en funcién de la cargaaxial
que trasmite la columna al cimiento, siendo méxima la del

grupo de carga | (ver hoja |01)

El esfuerzo cortante nominal serd calculado por:

Ve = V/bod
Donde:
V = 179.17 Kips = 179170 lbs.
d = 20 - 3- 0.5= 16.5 plg.
by = 2(17 +28 +33) = 156 plg.
Por lo que:

ve = 179170/(156 x 16.5)=70 Ibs/plg?
veméx. =2 /fL = 110 Ibs/plg?

Como se puede apreciar, el esfuerzo nominal estd den-
tro del |Tmite establecido, por lo que el peralte asumido es-
ta correcto.
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(2) Verificacidn de las presiones totales que trasmite el
cimiento al suelo

Esto se hace con el objeto de verificar que la presién
maxima total que trasmite el cimiento al suelo, no sobre-
pase al valor soporte del mismo.

Grupo |:

Cuando actGan sobre el cimiento las cargas de este
grupo, la presidn méxima ocurre en el vértice "A" (Figu-
ra 2.33)

N/A = 481.57/165 = 2.92 Kips-pie2

(M/S)L = 365.70/(1/6 x 11 x 225) = + 0.89 Kips/pie2
(M/S)= 29.86/(1/6x 15x 121) = + 0.10 "

de donde:

Pa=2.92 +0.89 +0.10 = 3.91 Kips/pie2
Grupo VlI:

Cuando actian sobre el cimiento las cargas de este
grupe, la presion méxima ocurre en el vértice "A" o en el
"B" (Figura 2.33)

N/A = 393.73/165 = 2.39 Kips/pie?
(M/S)L = 223.01/(1/6 x 11 x 225) = + 0.54 Kips/pie2
(M/S)T= 72.61/(1/6 x 15 x 121) =+ 0.24 "

(M'/S)L= 183.70/(1/6 x 11 x 225) = + 0.44 "
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El momento M' es el ocasionado por el empuje del
suelo sobre la cortina y sobre la columng, y es el Gnico que
puede actuar simultGneamente sobre el cimiento con el mo
mento por temblor transversal. Es bajo esta situacién cuan
do se produce la presiédn maxima. B

PA = 2.39 + 0.24 + 0.44 = 3.07 Kips/pie2

Como se puede apreciar, las presiones méximas estén
dentro del limite establecido, por lo que las dimensiones
asumidas para el cimiento estan correctas.

MMy

Cara al rio

D i I A [
i
W £5: i
7 N N
M A _/4_/_/‘421 T L N
'y \'-'3\.
U by

633" 234 633"
- |
/1Y
Figura 2.33

(3) Calculo del refuerzo longitudinal

Al igual que para el cimiento de la torre anterior, el
refuerzo se calcularé en funcién de las presiones netas.
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La presion de la tierrg, tanto cara al relleno como ca-
ra al rio, es exactamente igual a la que actla sobre el ci-
miento de la torre anterior; cambiando Gnicamente la pre-
sién de la zapate, puesto que el espesor es mayor.

Prierra — 177 Kips/pie2 (cara al relleno)

Ptierra = 0.6 KIPS/Piez (cara al rio)
Pzapata = (20/12) pies x 0.150 Kips/pie3 = 0.25 Kips/pie2

Existe una variedad de diagramas de presiones, pero
sdlo utilizaremos aquellos que ocasionan momentos maxi -
mos, en funcién de los cuales se calculard el refuerzo ne-
cesario.

CAMA INFERIOR

Para el cdlculo del refuerzo de esta cama, utilizare-
mos los dos diagramas que se muestran en la figura 2.34;
los cuales se calcularon en funcién de las presiones del gru
po de carga |. B

. 633" 234, ¢33/

R~
DWM? fiT

o —220

r
| |z270

Figura 2.34
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Momento en la seccién M~M = 1.60 x 6.33 x 11 x 6.33/2 +
1.10/2x 6.33x 11 x 2 x
6.33/3 = 353 + 163 = 516 K-pie
As = M/(ad) = 516/(1.29 x 16.5) = 24.20 plg?

USAR 19 No. 10

Segln la AASHO 1.5.2 (5), la longitud en que deben
distribuirse estas barras no es el ancho del cimiento, sino
que en un ancho efectivo. (B'), el cual se calcula por me-
dio de la siguiente formula:

B'=B/2+qg/2+d

Donde: B =11 pies (ancho del cimiento); a = 1.42 pies (an-
cho de la columna); y d = 16.5 plg. (peralte efec-
tivo del cimiento).

B' = 11/2 +1.42/2 +16.5/12 = 7.59 pies

Distribuyendo las 19 barras en esa longitud, obtenemos
el espaciamiento de las barras y por consiguiente la canti-
dad necesaria en toda la seccién.

USAR 26 No. 10 en toda la seccidn

Con el objeto de varior el refuerzo se dibujé la curva
tedrica de refuerzo, la cual aparece en la figura 2.35, jun
to con la curva préctica. La curva en mencidnse dibujd
ploteando tres de sus puntos, que son: el que estd sobre el
eje del refuerzo para cero pies de longitud; el que estd
sobre el eje de distancias, para un area de refuerzo igual
a cero; y el tercer punto se obtuvo calculando el refuerzo
necesario en toda la seccidn a 3 pies del extremo del ci-
miento (Figura 2.34).
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Segln se puede observar en la figura 2.35, la curva
practica nos indica que a 2.48 pies de la seccion M-M se
pueden cortar 12 barras, dejando Gnicamente 14 barras en
el resto de la longitud.

2,48°
26 No, /0
30} p 3,85’
A< eg:__'_l__—. /¢ No. /1O
P el

/2 3 4 5 & 7
Lonj;fac/ €/} /D/és
Figura 2.35

Momento en la seccidon M'-M!' = -]-—2]-—9 x 6.33x 11 x 6.33/3
= 88 Kips-pie

As = 88/(1.29 x 16.5) = 4.14 plg.2 --= USAR 7 No. 7

Al igual que las anteriores, estas barras las distribui-
mos en el mismo ancho efectivo, es decir, en 7.59 pies.

USAR 9 No. 7 en toda la seccién.
CAMA SUPERIOR

El refuerzo longitudinal de esta cama lo cal culamos
en funcidn del diagrama de presiones que se muestra en la

figura 2.36; el cual fue calculado en funcién de las pre-
siones del grupo VII.
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683 e8¢’ —£33/
440! |___f-93'

Figura 2.36

Momento en la seccidn M'-M' = 0.51x 4.40x 11 (2 x 4.40/3
+1.93)-0.10x 1.93x 11 x
1.93/3=60 - 1.36
= 58.64 Kips-pie

As = 58.64/(1.29 x 16.5) = 2.76 plg2 --- USAR 9 No. 5

Estas barras también se distribuyen en el mismo ancho
efectivo que se empled para la cama inferior, es decir, en
7.59 pies.

USAR 12 No. 5 en toda la seccion.
(4) Calculo del refuerzo transversal
CAMA INFERIOR
Este refuerzo lo calcularemos en funcién del diagrama

que aparece en la figura 2.37; el cual fue calculado en Fug
cidén de las presiones del grupo |.
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B - - A
TR 1Tl
|
e
Figura 2.37

Momento en la seccion M"=-M" = 2.20 x4.79x 15x 4.79/2
+0.25x4.79x 15x 2 x
4.79/3 =378 + 57
= 435 Kips-pie
As = 435/(1.29 x 15.23) = 22.04 plg2 --- USAR 22 No. 9

Estas barras no deben distribuirse en toda la longitud
del cimiento, sino que en una longitud efectiva, la cual la
calculamos de acuerdo con la férmula deducida de AASHO

1.5.2 (f).
B'=15/2 +2.34/2 + 16.5/12 = 9.94 pies
Distribuyendo las barras en la longitud anterior, obte-

nemos el espaciamiento 'y por consiguiente la cantidad ne-
cesaria en toda la seccidn.

USAR 32 No. ? en toda la seccién.




1Mz
Momento en la seccidon M™- M™=1.49x4.79x ]5x4.79/_2
+0.61/2x4.79%x 15 x .
4.79/3 = 256 + 35
.= 291 Kips-pie . .
As = 291/(1.29x 15.23) = 14.80 plg.2 --- USAR 15 No. 9

Al igual que las anteriores, estas barras las distribui-
mos en la misma longitud efectiva, es decir, en 9.94 pies.

USAR 21 No. 92 en toda la seccidn.
CAMA SUPERIOR

El refuerzo transversal de esta cama se calculard en
funcidn del diagrama que se muestra en la figura 2.38, el
cual fue calculado en funcidn de las presiones del - grupo
de carga VII. > ¥

479 #2499

I

OSh_yy 4§ 405 4 § § {05
D c

Figura 2.38

Momento en la seccidn M™-M™=0.51x 4.79x 15x 4.79/2
= 88 Kips-pie "~
As = 88/(1.29 x 15.23)= 4.46 plg.2 --- USAR 10 No. 6
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Para determinar el espaciamiento del refuerzo, tam-
bién lo distribuimos en la misma longitud efectiva que pa-
ra la cama inferior, es decir, en 9.94 pies. Este refuerzo
se colocard Gnicamente del lado del relleno (Figura 2.33).

USAR 5 No. 6 a 13.20 pulgadas.
(5) Esfuerzo por corte flexionante

Este esfuerzo se verificard en la seccidn Vg- Vg (Fi-
gura 2.33), con el diagrama derecho de la figura 2.34.

v méx. = 90 Ibs/plg?
d = 16.5 plg.

Seccién a corte = 16.5 x 132 = 2175 plg2

V=1.75x4.96x 11 +0.95/2 x 4.96 x 11 = 95.50 + 26.00
= 121.5 Kips

V = 121500 lbs.
de donde:

ve = 121500/2175 = 56 Ibs/plg?

2.8 Anclajes

Los anclajes o muertos, como generalmente se les lla-
ma, tienen como funcidn servir de punto de apoyo a los ca
bles del puente.

Se disefiaran anclajes del fipo externo,con uno para cada
cable a la entrada y salida del puente.
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El anclaje tiene como funcidn resistir la tensién Ty del
tirante lateral que en nuestra caso, por ser iguales los &n-
gulos fy @y (Figuras 2.2 y 2.3), la tensién Tq es igual o la
tensidon maxima del cable. La tensidn serd resistida de la
siguiente manera: la componente vertical de la tensién se-
ra anulada por el peso del anclaje y la componente hori-
zontal sera resistida por el empuje del suelo (presién pasi -
va) y por la friccién anclaje-suelo.

Se disefiardn de concreto y se emplearé la teoria de
Rankine para el calculo del empuje del suelo.

2.8.1 Disefio del Anclaje para L = 40 metros.

Forma y dimensiones asumidas: (Figura 2.40).

- /820’ e -

2 F (8.557) 4,501

& S 328| 328! Tﬁifﬁf
]

=S Cm) | Cim) Pas aw ?"27 /
T = ' R
~ ? % oy =
O~ Sa9000/b4, ) Lo
b =18 =
o | & \ /03500/bs |
(WY P

I\ i

o= 6430 (1.95m)

Figura 2.40
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(1) Célculode E
El empuje serd la presidn pasiva del suelo y la calcu-

laremos por medio de la siguiente férmula, que corresponde
a la teoria de Rankine.

E=1/2 wh2 M %ea

1 -Sengd

Donde: w = 120 Ibs/pie3 (peso unitario del suelo); h = 11.49
pies; @ 30° (Gngulo de rozamiento del suelo); a = 6.40 pies

(ancho del anclaje). Substituyendo los valores anteriores, se

obtuvo el siguiente resultado:

E = 152000 Ibs.
(2) CélculodeF
Peso del concreto:
W1 = 377.50 pies3 x 150 Ibs/pie3 = 56600 |bs.
Peso de la tierra:
Wy = 103 pies3 x 120 Ibs/pie3 = 12380 Ibs.
W = W] + Wy = 68980 Ibs.
De donde:
F=u (W - 49000) = 0.5 (68980 - 49000)

= 8990 Ibs.
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(3) Chequeo por deslizamiento

LErE s y55

Substituyendo valores:

152000 + 8890 _ , 55
103500

Como se puede apreciar, la relacién esta dentro del IT
- - . . . o
mite establecido, por lo que las dimensiones asumidas estan

correctas.
2.8.2 Disefio del Anclaje para L = 40 metros

Forma y dimensiones asumidas: (Figura 2.41).

30’ Y
_ 2 (G /5m) "‘
8 492 328 |
~ 18 [Ch50m) () V
O
o S=F
- ) 22\
o | TN =
9 | § S i o
< N 73/00 lbs, N N
ey E / ~O
< £ \ 219000 lbg I E3
2l 8 =
b .
o g L
F a=755"(z80m)

Figura 2.41
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(1) CélculodeE

E = 1/2 wh2 1+ Senf
1-Senfd

donde: w=120 ]bs/pie3; h = 14.76 pies; 8= 30°%
a =7.55 pies. Substituyendo los valores

anteriores se obtuvo el siguiente resulta-
do

E = 295000 lbs.
(2) Célculode F

Peso del concreto:

W = 700 pie3 x 150 Ibs/pie3 = 105000 Ibs
Peso de la tierra:

Wo = 230 piesSx 120 Ibs/pie3 = 27600 Ibs

Wy + Wo = 132600 Ibs
de donde:

F=u (W-73100) = 0.5 (132600 - 73100)=29750 Ibs.

(3) Chequeo por deslizamiento:

_EFE = 1.5
212000
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Substituyendo valores:

295000 + 29750 _ 149 = 1.50
219000

Como se puede apreciar, la relacidn estd dentro del
[Tmite establecido, por lo que las dimensiones asumidas
estdn correctas.
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s6lo de madera, puesto que su montaje y remocién cuando se
han deteriorado, no representa mayor problema, y ademés la
tendencia debe ser, |8gicamente, emplear la mayorcanti-
dad de elementos de madera, por ser este un material nacio
nal y fécil de obtener en cualquier regién del pafs. B

(3) Superficie de rodadura

La superficie de rodadura de un puente colgante puede
ser de concreto reforzado, de rejilla metélica con o sin con
creto, y de madera ( de tablones transversales). La prime-
ra alternativa no es posible usarla en el tipo de puente col-
gante considerado en este trabajo, por ser superficie de ro-
dadura rigida, para puentes con sistema de rigidez. La Gl-
tima alternativa posee més flexibilidad, por lo quees la més
conveniente y recomendable para puentes colgantes flexi-
bles, en los cuales la superficie de rodadura esta sometida a
continuos cambios de pendientes, debidos a la deformacién
del cable bajo carga viga.

(4) Barandal

Este puede ser de acero o de madera. El barandal se -
disefia para seguridad de los peatones que ocasionalmente -
transitan por el puente y no para vehiculos; esnecesario que
todas sus juntas sean articuladas, para que pueda absorber
todos los movimientos del piso, sin ninglin esfuerzo.

3.1.2 Péndolas

Las péndolas pueden consistir de cables de alambre, de
barillas de acero y de barras o perfiles torsionados.

De las tres alternativas, la segunda es la més facti -
ble de conseguir en plaza.
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CAPITULO- 111

PROCESO DE CONSTRUCCION

Antes de describir el proceso de construccién de los
puentes colgantes considerados en este trabajo, se hard un
breve resumen de los materiales que pueden emplearse en ca
da una de las partes de los puentes. B

Es nuestra infencién, aunque en forma sencillag,estable-
cer una guia de los materiales a que se puede recurrir para
la construccién de este tipo de puentes, asimismo,de su mon
taje. B

3.1 Materiales que pueden usarse en cada una de las Partes
del Puente.

3.1.1. Sistema de Piso
(1) Vigas transversales

Estas pueden ser de acero estructural o de madera, aun-
que, es conveniente que sean solo de acero estructural y asi
se evitan por mucho tiempo, las dificultades que ocasiona-
ria el cambio de una de estas vigas, ya que entre todos los
elementos del sistema de piso, las vigas transversales son las
més dificiles de cambiar cuando se han deteriorado. Ade-
més, las vigas transversales de acero son mucho més livianas
que las de madera, por lo que su montaje durante la cons-
truccién se facilita més.

(2) Vigas longitudinales

Estas pueden ser de acero estructural o de maderq, y al
contrario de las anteriores, es méas recomendable que -sean
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Las péndolas se colocan verticalmente, y van unidas al
cable y a las vigas transversales en su parte superior e infe-
rior, respectivamente. Debido a la naturaleza de los puen
tes, estardn sometidas a cambios de inclinacién, tanto lon-
gitudinales como transversales, por lo que las uniones deben
ser articuladas con el objeto de anular los esfuerzos flexio -
nantes que ocasionarian estos movimientos.

Considerdndose dnicamente el uso de barillas de acero,
puesto que, como se dijo anteriormente, son las més facti -
bles de conseguir en plaza; el tipo més simple de coneccio-
nes se describen a continuacién.

(1) Coneccién superior.

El viento u otras fuerzas causan pequefias rotaciones en
las conecciones superiores, alrededor del cable. Como el
cable rota libremente alrededor de su eje, estos movimien-
tos pueden despreciarse.

Como un resultado de la carga viva, las péndolas,espe-
cialmente las pequefias que estdn colocadas a media luz del
puente, oscilarén longitudinalmente., Este movimiento ha
sido previsto por el simple perno mostrado en la figura 3. 1.
Este perno funciona satisfactoriamente, con posible excep-
cién en las péndolas del centro de la luz. En este caso un
perno de mayor didmetro debe ser colocado en vez del que
ordinariamente se necesita para el valor soporte, y el uso de
una chumacera de hierro colado reduciria la friccién

Con el objeto de no deteriorar el cable, los bordes de
las planchas superiores de la coneccién, deben ser redondea
dos a la entrada y a la salida, sin embargo no debe ser téc-
nicamente dificil darle a dichas planchas la forma del ca -
ble, y asi obtener un mejor acoplamiento.
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Aunque un gran nimero de lafias en forma de U son usa
das, estas conecciones, cerca de las torres, tienen una gran
tendencia a deslizarse sobre el cable. Como un empefio pa
ra evitar esto es conveniente soldar algunas vueltas de alam
bre galvanizado al cable, para crear una mayor fricciénen—
tre las lafias y el cable.

En la rosca de las lafias debe quedar cierto margen para
poder apretar las tuercas posteriormente, al haber unafloja-
miento debido a cualquier circunstancia.

(2) Coneccién inferior

Todas las péndolas, a excepcién de las pequefias, como
la No. 1, 2 y 3, contando desde el punto medio de la luz,
pueden ser conectadas satisfactoriamente de la manera in-
dicada en la figura 3. 2.

Las péndolas enumeradas anteriormente, no es conve -
niente que se conecten segln la figura 3.2, porque este ti-
po de coneccién se deteriora en muy poco tiempo, como con
secuencia de la fuerte oscilacién a que estén sometidas estas
péndolas. Por lo que es recomendable usar un tipo de co-
neccién similar al de la parte superior, con un perno grande
y una chumacera de hierro fundido para evitar el desgaste
por friccidn; esta coneccidén puede observarse en la figura

3.3.

Todas las piezas que integran las conecciones son de -
acero fundido. Como se puede observar en las figuras an-
teriores, las péndolas van roscadas a los tensores que forman
parte de cada una de las uniones, esto es con el objeto de
facilitar los ajustes necesarios en la longitud de las  mismas
durante la construccién.

3.1.3 Sistema de Suspensién.
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En general, el sistema de suspensién de un puente col-
gante puede ser de: cadenas de eslabones forjados, cadenas-
de barras de ojo o de argolla y de cables de alambre. El ma
terial de las tres alternativas es el acero. B

El sistema de cadenas de eslabones forjados fue el que
se empled en los primeros puentes colgantes que se constru-
yeron, habiéndose descartado su uso.

El sistema de cadenas de barras de ojo o de argolla, se
generalizé mucho més que el anterior; octualmente, debi-
do al desarrollo que han tenido los cables de alambre, es un
sistema que prcticamente se ha descartado. Este tiene una
serie de desventajas, que son: los esfuerzos de trabajo son
muy bajos,eomparados con los de los cables de alambre, es-
tando en una relacién de 1 a 2; altos esfuerzos secundarios
en las barras; desigualdad de esfuerzos en las barras; dificul
tad de inspeccidn y mantenimiento; esta alternativa es dos o
dos veces y media més pesada que la de cables de alambre y
por consecuencia, sus precios unitarios, incluyendo trans-
porte y montaje, son més elevados. La principal ventaja -
de este sistema es: cuando se disefia a igual costo con la al-
ternativa de cable de alambre, la mas pesada es preferible
porque proporciona mayor rigidez a la estructura.

Los cables de alambre han evolucionado en todos los as
pectos, teniendo grandes ventajas sobre los otros sistemas,
por lo que précticamente los ha descartado.

Los principales argumentos en favor de la construccidn
con cables, son los siguientes: el cable metdlico se auto-
soporia durante la ereccién; la tensién en el cable es unifor
me; con la proteccién de envoltura sustituida por el uso de
cable galvanizado, ha demostrado seguridad contra alguna
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posibilidad de corrosién; tiene una larga duracién y una al-
ta reserva de capacidad cuando la carga de disefio es gran-
demente excedida; sus esfuerzos de trabajo son mésaltos que
las otras alternativas; y su transporte y montaje es mucho
més facil.

Para puentes colgantes se fabrica cable especial de
alambres de acero galvanizado. El hecho de fabricarlo
galvanizado es con el objeto de proporcionarle  proteccién
contra el deterioro ocasionado por los agentes atmosféricos.

Este tipo de cables de alambre puede ser subdividido en
un nGmero de grupos de acuerdo con el método de acomodo
de los alambres.

En general, dos son las formas basicas de acomodar los
alambres que forman el cable:

(1) Cable de alambres paralelos.

Este tipo de cable fue usado durante muchos afios en -
puentes colgantes grandes y pequefios. Consiste en un gran
nimero de alambres, los cuales son colocados, en el lugar
de la obra, paralelamente uno con respecto a otro, a todo lo
largo del cable.

Tiene la ventaja de tener una méxima uniformidad de
esfuerzos en todos los alambres, y la més facil y segura co-
neccién al anclaje.

La Gnica desventaja de este tipo de cable es que se con
sumen algunas semanas o meses en su ereccién, por lo quees
recomendable su uso, Onicamente para puentes monumenta -
les o de luces grandes, no asi para los puentes de luces cor-
tas, ya que la ereccidn de este tipo de cable resulta dema-
siado costosa, colocdndolos en desventaja econémica con
otros tipos de puentes.
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(2) Cable de alambres torsionados o retorcidos.

Este tipo de cable consiste de 7 cordones prefabrica -
dos, y cada uno de ellos contiene 7, 19, 376 61 alambres.
Los alambres estdn espiralados o retorcidos dentro de los cor-
dones en la direccién opuesta en que los cordones estén es-
piralados dentro del cable, siendo el dngulo espiral alrede-
dor de los 180.

En un principio el uso de este tipo de cable estaba |-
mitado debido a que no se podian predecir las propiedades -
elésticas de los cordones, sino que hasta un tiempo despues
de estar en servicio el puente. En 1928, Roebling desarro-
[16 el procedimiento comocido como "pretensade", con el
cual las propiedades elésticas de los cordones prefabricados
quedaron establecidos definitivamente. Este procedimiento
consiste en someter el miembro a una tensién superior a la
tensién de trabajo y observar su comportamiento eléstico pa-
ra poder determinar sus propiedades.

El coeficiente de elasticidad (E) de un cable de alam-
bres retorcidos, compuesto de 7 o més cordones prefabrica -
dos, es el 85% de E para un cordén simple, o alrededor de
20 x 10° libras por pulgada cuadrada.

Para puentes de luces cortas, el uso de cables de alam-
bre retorcido es el més conveniente y recomendable.

3.1.4. Torres.

Las torres pueden considerarse formadas de dos partes:
la subestructura o estribo y la torre propiemente dicha, que
es lo que sobresale a partir de la rodedura del puente, la -
cual soporta a los cables o cualquier otro sistema de suspen-
sién. La subestructura no tiene ninguna diferencia especial
con los estribos de un puente de otro tipo. Las torres se di-
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sefian de manera que quede un claro vertical suficiente pa-
ra el paso de vehiculos grandes. En el caso que nos ocupa,
la forma clasica de las torres es la de un marco rigido dedos
niveles, en la cual, las columnas son las que soportan el sis
tema de suspensién del puente. -

Las torres son construidas generalmente de acero estruc-
tural, también de mamposteria, de concreto reforzado y oca
sionalmente de madera.

Para puentes de luces cortas, como los considerados en
este trabajo, la solucién més econdmica es la construccién
de torres de concreto reforzado. Este es un material dura=
dero, que no necesita mantenimiento y en nuestro pais, los
elementos que los constituyen son de fécil obtencién.

En la parte superior de las torres, exactamente sobre ca
da una de sus columnas, deben colocarse monturas para el
paso de los cables; éstas deben estar colocadas de manera
tal que la carga vertical que trasmite el cable a las colum-
nas, sea axial. Las monturas son fabricadas de acero fun-
dido.

En general, dos son los tipos de monturas que se em-
plean: fijas y méviles. Cuando se usan monturas fijas,en el
disefio de las torres debe considerarse la variacién de la ten
sién horizontal del cable, la cual es transmitida por é&ste a
las columnas de las torres, bajo condiciones especiales de-
carga, en nuestro caso bajo carga asimétrica. Si las montu-
ras son m3viles, provocan cierta excentricidad en lacarga
vertical, bajo condiciones especiales de carga, la cual tam-
bién debe tomarse en cuenta en el disefio de las torres.

La solucién mas simple pero la menos satisfactoria, usa-
da en puentes de luces cortas, consiste en emplear monturas
fijas, en las cuales se permite el deslizamiento del cable.
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En los puentes colgantes flexibles, el dngulo que for-
ma el cable con las torres tendré cierta variacién debido a
las deformaciones del cable, bajo condiciones especiales de
carga, por lo que las monturas deben estar disefiadas de ma-
nera que puedan seguir el movimiento vertical, hacia arriba
y hacia abajo, del cable, ocasionado por la variacién del
angulo.

Es recomendable que la seccién transversal de las mon-
turas sea similar a la seccién del cable, es decir, que tenga
acanaladuras en las cuales se acomode el cable o cables,se-
gbn el caso.

Usando monturas méviles se elimina, aunque no total-
mente, la accidn de la variacién de la tensién horizontaldel
cable sobre las torres. Esta solucién es la mas satisfacto -
ria, pero tiene ciertas desventajas que son: incrementa las
complicaciones de la ereccién del puente, es de dificil man
tenimiento y provoca excentricidad en la carga vertical que
transmite el cable a las columnas de las torres.

Es nuestro propésito, recomendar las soluciones mas sim
ples para la construccién de los puentes colgantes considera
dos en este trabajo, debido a que aqui en Guatemala no se
cuenta con personal especializado en este tipo de construc -
cién, por lo que se recomienda el uso de monturas fijas. En
general, el uso de este tipo de monturas, es una solucién
simple y satisfactoria.

3.1.5 Anclajes.

La seguridad de un puente colgante depende de la fir-
meza de los anclajes, consecuentemente, en cualquierdise-
fio nuevo, los anclajes deben recibir un estudio completo y
su construccidn debe ser cuidadosamente supervisada;y, des-
pués de construidos, las condiciones de los anclajes deben
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recibir una constante atencién. Accesibilidad para inspec-
cién y mantenimiento deben ser considerados en el disefio.

Los anclajes deben ser disefiados para resistir la tensién
de los tirantes laterales del puente.

Tres son las fuerzas que actGan sobre un anclaje: la ten
sién del cable, el empuje del suelo contra el anclaje y su -
peso. La tensidén del cable es resitida de la siguiente mane
ra: su componente vertical es anulada por el peso del 'anclci;
y su componente horizontal es anulada por el empuje del
suelo y por la friccidn del anclaje con el suelo que le sirve
de cimentacién; ésta Gltima es una consecuencia del peso
del anclaje.

Los anclajes pueden ser construidos de mamposteria, de
concreto ciclépeo y de concreto reforzado. En muy raras
ocasiones es posible anclar el cable en roca natural ;éstade-
be ser sélida y pertenecer a un banco grande y profundo.

Un anclaje de concreto reforzado requiere un disefio
especial y su'construccién es més laboriosa que la de los -
otros tipos de anclajes; puede tener la forma de un cajén, al
cual se le introducen piedras con el objeto de proporcionar-
le peso. El disefio y construccién de anclajes masivos de
mamposteria o de concreto ciclépeo es relativamente fécil y
asi mismo, estos materiales son de fécil obtencién ennuestro
medio; siendo asi, estas son las soluciones que mejor se adap
tan al tipo de puentes considerados en este trabajo.

Cuando el anclaje pueda ser empotrado en roca sélida,
un gran volumen de concreto o de mamposteria de ancleje es
economizada. La cimentacién del anclaje en roca, puede
ser gradeada o con taludes para aumentar la resistencia  all
deslizamiento. Cuando no se puede obtener una cimenta-
cién en roca y la tensién del cable es muy grande, pilotes
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pueden ser usados para proveer soporte y resistenaia al an-
claje.

Para anclajes con cimentacién en roca, se puede obte-
ner una seguridad adicional contra el deslizamiento y des -
prendimiento, si el caso lo requiere, usando cilindros de -
acero incrustados en la roca, para que sirvan como barras de
trabazén. En cimentaciones arcillosas pueden ser usados,
simi larmente, pilotes inclinados.

Uno de los sistema de conectar el cable al anclaje se
describird a continuacién, este sistema fue observado en el
puente colgante "Orellana", localizado en la poblacién"El
Rancho", departamento "E| Progreso".

El sistema en cuestién consiste en que el cable estd co-
nectado a dos barras de acero (Figura 3.5), transmitiéndo -
les la tensién, estas a su vez estdn conectadas a una plan-
cha de acero fundido, llamada zapata de anclaje, la cual
transmite la tensién al anclaje (Figura 3.4). Las barras de
ben tener libertad de movimiento dentro del anclaje, para
evitar los esfuerzos flexionantes como consecuencia del mo-
vimiento del cable.

Al construir el anclaje, la zapata de anclaje y las ba-
rras necesarias, dos por cable, deben ser colocadas, de ma-
nera que los Gltimas sobresalgan, para que posteriormente se
conecte el cable o cables, segin el caso.

Las barras, en el extremo que sobresale, deben tener
una rosca de longitud considerable.

En la figura 3.4 se muestra un corte del anclaje,en el
cual se puede apreciar la zapata y las barras de anclaje.

Para conectar el cable a las barras, se debe fundir al-
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extremo de éste una pieza cilindrica de acero, la cual debe
estar provista de un agujero a cada lado; el didmetro de es-
tos agujeros debe ser ligeramente mayor que el didmetro de
las barras de anclaje (Figura 3.5), ya que éstas no van ros -
cadas, sino Gnicamente pasan a través de la pieza cilindri-

ca.
Barrge de anclg |
a,e

Anc; KCJ/E —

Sl Fapots e anclje

Figura 3.4

Tverca “8”
72/91'(_':57 “pY

Figura 3.5

3.2 Proceso de Construccién de un Puente Colgante

La construecién de puentes colgantes es relativamente
simple, y estd libre de peligros, comparéndola con la cons-
truccién de otros tipos de puentes de igual luz.

El orden normal de construccién de un puente colgante
es: subestructura, torres y anclajes, cable, péndolas, arma-
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dura de rigidez y sistema de piso, rodadura,y proteccién del
cable.

En algunos casos especificamente como el que nos ocu
pa, la armadura de rigidez no aparece dentro del proceso de
construccién puesto que, al ser puentes flexibles carecen de
ella. Asimismo, la proteccién del cable se ha eliminado -
del proceso de construccién de los puentes con o sin rigidez;
esta proteccidén consiste en una envoltura de alambre delga-
do que se coloca alrededor del cable con el objeto de pro-
tegerlo de la intemperie, pero desde que se ided el cable
galvanizado, ésta ya no es necesaria.

Los cables son los Gnicos miembros que necesitan unco-
nocimientoespecial para su montaje. Los otros elementos
del puente, en su mayor parte, son montados de acuerdo
con los métodos usuales que corresponden a elementos de =
ofras esfructuras.

3.2.1. Ereccién de las torres.

Cuondo las torres son de acero estructural, se colocan
sobre una fundacién que generalmente es de mamposteria, a
la que se le llama subestructura del puente.  Naturalmente
que, para poder montar las torres la subestructura debe estar
construida, y es por ello que, al describir el proceso normal
de construccién se hace una separacidn entre subestructura y
forres.

Cuando las torres se construyen de concreto reforzado o
de mamposteria, la subestructura y la torre propiamente di-
cha forman una sola unidad, en las cualesse distingue como
subestructura la parte no visible, o seq, de la superficie de
rodadura hacia abajo.

Al hablar de la construcciédn de las torres nos referire -
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mos a torres de concreto reforzado, puesto que como se dijo
anteriormente, esta es la solucién més conveniente y reco -
mendable.

La construeccién de las torres puede hacerse simultdnea-
mente con la construccién de los anclajes, ya que ambos ele
mentos son completamente independientes.

El proceso de construccién de una torre es exactamen-
te el mismo que se sigue para la construccién de un estri-
bo de cualquier otro tipo de puente, asi: localizacién exac
ta de la torre de acuerdo con los planos generales, excava-
cién estructural, fundicién de los cimientos, fundicién de-
las columnas y de las vigas, colocacién de los apoyos de las
vigas longitudinales del sistema de piso en la viga inferior
de la torre, colocacién de las monturas de los cables en la
parte superior de la torre, y relleno estructural.

La construceién de las torres se debe regir por las Espe-
cificaciones para la Construccién de Puentes y Carreterasde
la Direccién General de Caminos.

Se debe tener especial cuidado en la colocacién de las
monturas de los cables, las cuales deben quedar bien fijas y
perfectamente centradas sobre las columnas, con el objeto
de que la carga vertical que transmitan, sea axial.

En la figura 3.6 se muestra una montura fija con dos
acanaladuras, la cual puede ser empleadasatisfactoriamente
en los puentes colgantes flexibles. Debe fenerse en cuenta
que el cable o cables, deben tener libertad de deslizamien-
to sobre las monturas y si se colocan abrasaderas es  Gnica -
mente con el objeto de evitar que el cable se salga de sures
pectiva acanaladura, como consecuencia de los contfnuos
movimientos a que estard sometido.
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